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PREMESSA

Le presenti Norme tecniche perdestruzioni sono emesse ai sensi delle leggi 059¥1, n. 1086,
e 02.02.1974, n. 64, cosi come riunite nel TestwdJper I'Edilizia di cui al D.P.R. 06.06.2001, n.
380, e dell'art. 5 del decreto legge 28.05.2004136, convertito in legge, con modificazioni,
dall'art. 1 della legge 27.07.2004, n. 186 e ss. imirEsse raccolgono in un unico organico testo |
norme prima distribuite in diversi decreti minisadir

1 OGGETTO

Le presenti Norme tecniche per le costruzioni deiono i principi per il progetto, I'esecuzione e i
collaudo delle costruzioni, nei riguardi delle pgezsoni loro richieste in termini di requisiti
essenziali di resistenza meccanica e stabilitdhemccaso di incendio, e di durabilita.

Esse forniscono quindi i criteri generali di siama, precisano le azioni che devono essere
utilizzate nel progetto, definiscono le carattéctst dei materiali e dei prodotti e, piu in general
trattano gli aspetti attinenti alla sicurezza $tmale delle opere.

Circa le indicazioni applicative per I'ottenimentielle prescritte prestazioni, per quanto non
espressamente specificato nel presente documenso,pao riferire a normative di comprovata
validita e ad altri documenti tecnici elencati @ap. 12. In particolare quelle fornite dagli
Eurocodici con le relative Appendici Nazionali ahgscono indicazioni di comprovata validita e
forniscono il sistematico supporto applicativo deglfesenti norme.



2 SICUREZZA E PRESTAZIONI ATTESE

2.1 PRINCIPI FONDAMENTALI

Le opere e le componenti strutturali devono espeogettate, eseguite, collaudate e soggette a
manutenzione in modo tale da consentirne la prewsilizzazione, in forma economicamente
sostenibile e con il livello di sicurezza previdile presenti norme.

La sicurezza e le prestazioni di un'opera o di pade di essa devono essere valutate in relazione
agli stati limite che si possono verificare durafgevita nominale. Stato limite &€ la condizione
superata la quale I'opera non soddisfa piu le ezig@er le quali & stata progettata.

In particolare, secondo quanto stabilito nei cdipgpecifici, le opere e le varie tipologie strutili
devonopossedere i seguenti requisiti:

- sicurezza nei confronti di stati limite ultimi (S):Wapacita di evitare crolli, perdite di equilibrio
e dissesti gravi, totali o parziali, che possanmmmmettere I'incolumita delle persone ovvero
comportare la perdita di beni, ovvero provocareigdanni ambientali e sociali, ovvero mettere
fuori servizio I'opera;

- sicurezza nei confronti di stati limite di eseroifiSLE): capacita di garantire le prestazioni
previste per le condizioni di esercizio;

- robustezza nei confronti @dizioni eccezionalicapacita di evitare danni sproporzionati rispetto
all'entita delle cause innescanti quali incendgplesioni, urti.

Il superamento di uno stato limite ultimo ha camagtirreversibile e si definisce collasso.
Il superamento di uno stato limite di esercizio puere carattere reversibile o irreversibile.

Per le opere esistenti € possibile fare riferimentvelli di sicurezza diversi da quelli delle m&o
opere ed e anche possibile considerare solo gliistéte ultimi. Maggiori dettagli sono dati al @a
8.

La durabilita, definita come conservazione dellattaristiche fisiche e meccaniche dei materiali e
delle strutture, proprieta essenziale affinche&aelli di sicurezza vengano mantenuti durante tizita
vita dell’opera, deve essere garantita attraverso apportuna scelta dei materiali e un opportuno
dimensionamento delle strutture, comprese le ewdintnisure di protezione e manutenzione. |
prodotti ed i componenti utilizzati per le opereutturali devono essere chiaramente identificati in
termini di caratteristiche meccanico-fisico-chimeandispensabili alla valutazione della sicurezza e
dotati di idonea qualificazione, cosi come speatfical Cap. 11.

| materiali ed i prodotti, per poter essere utdizznelle opere previste dalle presenti norme, devo
essere sottoposti a procedure e prove sperimetitaccettazione. Le prove e le procedure di
accettazione sono definite nelle parti specificebedoresenti norme riguardanti i materiali.

La fornitura di componenti, sistemi o prodotti, iegati per fini strutturali, deve essere
accompagnata da un manuale di installazione e duteazione da allegare alla documentazione
dell’'opera. | componenti, sistemi e prodotti, editi impiantistici, non facenti parte del complesso
strutturale, ma che svolgono funzione statica auta devono essere progettati ed installati nel
rispetto dei livelli di sicurezza e delle prestadidi seguito prescritti.

Le azioni da prendere in conto devono essere assnirdccordo con quanto stabilito nei relativi
capitoli delle presenti norme. In mancanza di g indicazioni, si dovra fare ricorso ad
opportune indagini, eventualmente anche sperinmentalnormative di comprovata validita.



2.2 STATI LIMITE

2.2.1 STATI LIMITE ULTIMI (SLU)

| principali Stati Limite Ultimi, di cui al 8 2.1s0no elencati nel seguito:
a) perdita di equilibrio della struttura o di una paate;
b) spostamenti deformazioni eccessive;

c) raggiungimento della massima capacita di resistetizgarti di strutture, collegamenti,
fondazioni;

d) raggiungimento della massima capacita di resistdelta struttura nel suo insieme;
e) raggiungimento di meccanismi di collasso nei tarren

f) rottura di membrature e collegamenti per fatica,

g) rottura di membrature e collegamenti per altri tifipendenti dal tempo;

h) instabilita di parti della struttura o del suo ersie;

Altri stati limite ultimi sono considerati in relemne alle specificita delle singole opere; in prese
di azioni sismiche, gli Stati Limite Ultimi sono ¢lli precisati nel § 3.2.1.

2.2.2 STATILIMITE DI ESERCIZIO (SLE)

| principali Stati Limite di Esercizio, di cui al&1, sono elencati nel seguito:

a) danneggiamenti locali (ad es. eccessiva fessurazieh calcestruzzo) che possano ridurre la
durabilita della struttura, la sua efficienza eub aspetto;

b) spostamenti eleformazioni che possano limitare I'uso della aggtne, la sua efficienza e |l
sSuo aspetto;

c) spostamenti deformazioni che possano compromettere l'efficiemzaspetto di elementi non
strutturali, impianti, macchinari;

d) vibrazioni che possano compromettere 'uso deliroaione;
e) danni per fatica che possano compromettere la digdab
f) corrosione e/o eccessivo degrado dei materialimzibne dellambiente di esposizione;

Altri stati limite sono considerati in relaziondeakpecificita delle singole opere; in presenza di
azioni sismiche, gli Stati Limite di Esercizio somaelli precisati nel § 3.2.1.

2.2.3 VERIFICHE

Le opere strutturali devono essere verificate:

a) per gl stati limite ultimi che possono presentamsi conseguenza alle diverse combinazioni
delle azioni;
b) per gli stati limite di esercizio definiti in rel@ne alle prestazioni attese.

Le verifiche di sicurezza delle opere devono essemenute nei documenti di progetto, con
riferimento alle prescritte caratteristiche mecchai dei materiali e alla caratterizzazione
geotecnica del terreno, dedotta in base a speeifiatagini. La struttura deve essere verificatéenel
fasi intermedie, tenuto conto del processo costnjtte verifiche per queste situazioni transitorie
sono generalmente condotte nei confronti dei $ali Bmite ultimi.

Per le opere per le quali nel corso dei lavori anifestino situazioni significativamente difformad
guelle di progetto occorre effettuare le relatieeessarie verifiche.



2.3 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA

Per la valutazione della sicurezza delle costruziindevono adottare criteri probabilistici
scientificamente comprovati. Nel seguito sono narmneriteri del metodo semiprobabilistico agli
stati limite basati sull'impiego dei coefficientagziali di sicurezza, applicabili nella generalii
casi; tale metodo € detto di primo livello. Per r@pdi particolare importanza si possono adottare
metodi di livello superiore, tratti da documentamgdecnica di comprovata validita.

Nel metodo semiprobabilistico agli stati limite digurezza strutturale deve essere verificata teami
il confronto tra la resistenza e l'effetto delleéca®. Per la sicurezza strutturale, la resistenea d
materiali e le azioni sono rappresentate dai valaratteristici,R,; e F; definiti, rispettivamente,
come il frattile inferiore delle resistenze e iktlile (superiore o inferiore) delle azioni che
minimizzano la sicurezza. In genere, i frattili scassunti pari al 5%. Per le grandezze con piccoli
coefficienti di variazione, ovvero per grandezze cton riguardino univocamente resistenze o
azioni, si possono considerare frattili al 50% gvaiediani).

Per la sicurezza di opere e sistemi geotecnicalorv caratteristici dei parametri fisico-meccanici
dei terreni sono definiti nel § 6.2.2.

La verifica della sicurezza nei riguardi degli sti#thite ultimi di resistenza si effettua con il
“metodo dei coefficienti parziali” di sicurezza esgso dalla equazione formale:

Ry = Ey4 (2.2.1)
dove

Ry € laresistenza di progetto, valutata in base larivdi progettoR, = Ry, /vy della resistenza
dei materiali ed ai valori nominali delle grandege®metriche interessate;

Es € il valore di progetto dell’effetto delle aziomilutato in base ai valori di progettg; £ F; -
Yr delle azioni come indicato nel 8 2.5.3, o direttatedy; = Eye;.

| coefficienti parziali di sicurezzayw € Yr , associati rispettivamente al materiale i-esimo e
all'azione j-esima, tengono in conto la variabilitdlle rispettive grandezze e le incertezze redativ
alle tolleranze geometriche e alla affidabilita aeldello di calcolo.

La verifica della sicurezza nei riguardi degli stemite di esercizio si esprime controllando aspet
di funzionalita e stato tensionale.

2.4 VITA NOMINALE, CLASSI D'USO E PERIODO DI RIFERIMENT O

24.1 VITANOMINALE

La vita nominale di un’opera strutturalg, € intesa come il numero di anni nel quale la &trat
purché soggetta alla manutenzione ordinaria, dexer@ essere usata per lo scopo al quale
destinata. La vita nominaliei diversi tipi di opere € quella riportata nellab. 2.4.1 e deve essere
precisata nei documenti di progetto.

(04

Tabella 2.4.1 —Vita nominaleVy per diversi tipi di opere

TIPI DI COSTRUZIONE Vita Nominale

Vy (in anni)
1| Opere provvisorie — Opere provvisionali - Struttirdase costruttiva <10
2 | Opere ordinarie, ponti, opere infrastrutturali ghai di dimensioni contenute o di importanza - 50

normale

3| Grandi opere, ponti, opere infrastrutturali e dighgrandi dimensioni o di importanza strategica > 100

! Le verifiche sismiche di opere provvisorie o gtite in fase costruttiva possono omettersi quaadelhtive durate
previste in progetto siano inferiori a 2 anni.
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2.4.2 CLASSIDUSO

In presenza di azioni sismiche, con riferimente atbnseguenze di una interruzione di operativita o
di un eventuale collasso, le costruzioni sono suslelin classi d’'uso cosi definite:

Classe I: Costruzioni con presenza solo occasionale di persatifici agricoli.

Classe II: Costruzioni il cui uso preveda normali affollartiersenza contenuti pericolosi per
'ambiente e senza funzioni pubbliche e socialieaggli. Industrie con attivita non
pericolose per 'ambiente. Ponti, opere infrastmatli, reti viarie non ricadenti in Classe
d’'usolll o in Classe d'ustV, reti ferroviarie la cui interruzione non provodiiuazioni
di emergenza. Dighe il cui collasso non provochissguenze rilevanti.

Classe llI: Costruzioni il cui uso preveda affollamenti sigodfiivi. Industrie con attivita pericolose
per I'ambiente. Reti viarie extraurbane non ricaden Classe d’'usdV. Ponti e reti
ferroviarie la cui interruzione provochi situaziaii emergenza. Dighe rilevanti per le
conseguenze di un loro eventuale collasso.

Classe IV:Costruzioni con funzioni pubbliche o strategichmportanti, anche con riferimento alla
gestione della protezione civile in caso di calamiihdustrie con attivita particolarmente
pericolose per 'ambiente. Reti viarie di tipo Ao di cui al D.M. 5 novembre 2001, n.
6792, “Norme funzionali e geometriche per la castrne delle strade”, e di tipo C
guando appartenenti ad itinerari di collegamerdaocttpoluoghi di provincia non altresi
serviti da strade di tipo A o B. Ponti e reti fanarie di importanza critica per il
mantenimento delle vie di comunicazione, particolmte dopo un evento sismico.
Dighe connesse al funzionamento di acquedotti m@ainti di produzione di energia
elettrica.

2.43 PERIODO DI RIFERIMENTO PER L 'AZIONE SISMICA

Le azioni sismiche su ciascuna costruzione vengealatate in relazione ad un periodo di
riferimento Vi che si ricava, per ciascun tipo di costruzioneltiplwandone la vita nominal&/
per il coefficiente d'uscaCy :

Vg =V [T, (2.4.1)
Il valore del coefficiente d'us@, e definito, al variare della classe d'uso, comestmabo in Tab.
2.4.11.
Tab. 2.4.11 — Valori del coefficiente d’usGy

CLASSE D'USO I I 1] v
COEFFICIENTE C 0,7 1,0 15 2,0

Se Wk < 35 anni si pone comunque ¥ 35 anni.

2.5 AZIONI SULLE COSTRUZIONI

2.5.1 CLASSIFICAZIONE DELLE AZIONI
Si definisce azione ogni causa o insieme di caapacde di indurre stati limite in una struttura.

25.1.1 Classificazione delle azioni in base al modo di dggarsi

a) dirette
forze concentrate, carichi distribuiti, fissi o nigh
b) indirette



spostamenti impressi, variazioni di temperatura @nudita, ritiro, precompressione, cedimenti
di vincolo, ecc.
c) degrado:
- endogeno: alterazione naturale del materialelide composta I'opera strutturale;
- esogeno: alterazione delle caratteristiche dei maditeostituenti I'opera strutturale, a seguito
di agenti esterni.

25.1.2 Classificazione delle azioni secondo la rispostarstturale

a) statiche azioni applicate alla struttura che non provocaoelerazioni significative della
stessa o di alcune sue parti;

b) pseudo staticheazioni dinamiche rappresentabili mediante un’agistatica equivalente;

c) dinamiche azioni che causano significative acceleraziofladsruttura o dei suoi componenti.

25.1.3 Classificazione delle azioni secondo la variaziomlla loro intensita nel tempo

a) permanenti(G): azioni che agiscono durante tutta la vita nomeirdella costruzione, la cui
variazione di intensita nel tempo e cosi piccolerea da poterle considerare con sufficiente
approssimazione costanti nel tempo:

- peso proprio di tutti gli elementi strutturapeso proprio del terreno, quando pertinente;
forze indotte dal terreno (esclusi gli effetti dirichi variabili applicati al terreno); forze
risultanti dalla pressione dell’acqua (quando sifigurino costanti nel tempo)y; );

- peso proprio di tutti gli elementi non struttur@s, );

- spostamenti e deformazioni imposti, previsti dabgatto e realizzati all’atto della
costruzione;

- pretensione e precompressiom;(
- ritiro e viscosita;
- spostamenti differenziali;
b) variabili (Q): azioni sulla struttura o sull’elemento strutteraon valori istantanei che possono
risultare sensibilmente diversi fra loro nel tempo:

- dilunga durata: agiscono con un’intensita sigatiiia, anche non continuativamente, per un
tempo non trascurabile rispetto alla vita nomirtdia struttura;

- di breve durata: azioni che agiscono per un periddéempo breve rispetto alla vita
nominale della struttura;
c) eccezionali(A): azioni che si verificano solo eccezionalmenté aoeso della vita nhominale
della struttura;
- incendi;
- esplosioni;
- urti ed impatti;
d) sismichg E): azioni derivanti dai terremoti.



2.5.2 CARATTERIZZAZIONE DELLE AZIONI ELEMENTARI

Si definisce valore caratteristic@, di un’azione variabil@ valore corrispondente ad un frattile pari
al 95 % della popolazione dei massimi, in relaziahperiodo di riferimento dell’azione variabile
stessa.

Nella definizione delle combinazioni delle aziohiecpossono agire contemporaneamente, i termini
Qy rappresentano le azioni variabili della combinagiocon @ azione variabile dominante &£
Qks, ... azioni variabili che possono agire contemposamente a quella dominante. Le azioni
variabili Q4 vengono combinate con i coefficienti di combina&dy, P1; € Yy, | cui valori sono
forniti nel 8 2.5.3, Tab. 2.5.1, per edifici civéi industriali correnti.

Con riferimento alla durata percentuale relativalialli di intensita dell’azione variabile, si
definiscono:

- valore quasi permanendg;@y;: la media della distribuzione temporale dell'imtga;

- valore frequenteyy;[@: il valore corrispondente al frattile 95 % dellstdbuzione temporale
dell'intensita e cioé che é superato per una liimiaazione del periodo di riferimento;

- valore raro (o di combinazionely[@j: il valore di durata breve ma ancora significathe
riguardi della possibile concomitanza con altr@azvariabili.

Nel caso in cui la caratterizzazione stocasticdiadéne considerata non sia disponibile, si pud
assumere il valore nominale. Nel seguito sono atdicon pedicek i valori caratteristici; senza
pedicek i valori nominali.

2.5.3 COMBINAZIONI DELLE AZIONI
Ai fini delle verifiche degli stati limite si defiacono le seguenti combinazioni delle azioni.
— Combinazione fondamentale, generalmente impiegatglpstati limite ultimi (SLU):
Y61lGB1 + Y6262 + YrP +YqulQk1 + Yo2lPo2@xz + YosWos@ks + ... (2.5.1)

— Combinazione caratteristica (rara), generalmenfgidgata per gli stati limite di esercizio
(SLE) irreversibili, da utilizzarsi nelle verifichedle tensioni ammissibili di cui al § 2.7:

G+ G+ P+ Qq+ WolQxo + WPosl@Dyat ... (2.5.2)
— Combinazione frequente, generalmente impiegatagfiestati limite di esercizio (SLE)
reversibili:
Gy + G +P+P1[Qug + Yool Oz + Wos Qs + ... (2.5.3)
— Combinazione quasi permanente (SLE), generalmenfgegata per gli effetti a lungo
termine:
G1+ G+ P +P2n@x + WoolQuz + P33 + ... (2.5.4)

— Combinazione sismica, impiegata per gli stati lenittimi e di esercizio connessi all'azione
sismica E (v. § 3.2):

E+G + G+ P +a@ + Yool + ... (2.5.5)

— Combinazione eccezionale, impiegata per gli statité ultimi connessi alle azioni
eccezionali di progetto &v. § 3.6):

G+ Gy + P+ Ay + 5 [+ Y 5,l1Q 5+ . (2.5.6)

Nelle combinazioni per SLE, si intende che vengomessi i carichiQ,; che danno un contributo
favorevole ai fini delle verifiche e, se del casscarichi G.
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Altre combinazioni sono da considerare in funzidngpecifici aspetti (p. es. fatica, ecc.).
Nelle formule sopra riportate il simbotovuol direcombinato con
| valori dei coefficienti parziali di sicurezzg; e yy; sono datiin § 2.6.1, Tab. 2.6.1

Tabella 2.5.1-Valori dei coefficienti di combinazione

Categoria/Azione variabile Woi | Waj | Wy

Categoria A Ambienti ad uso residenziale 0,7 05| 0,3
Categoria B Uffici 0,7| 05| 0,3
Categoria C Ambienti suscettibili di affollamento , 700 0,7| 0,6
Categoria D Ambienti ad uso commerciale 0,7 0,7 0,6
Categoria E Biblioteche, archivi, magazzini e ambiad uso industriale 1,0 0P 0,8
Categoria F Rimesse e parcheggi (per autoveicqliegd< 30 kN) 0,7| 0,7/ 0,6
Categoria G Rimesse e parcheggi (per autoveicqiego > 30 kN) 0,7 05 0,8
Categoria H Coperture 00| 0,0] 0,0
Vento 06| 0,2| 0,0
Neve (a quots 1000 m s.I.m.) 05| 0,2| 0,0
Neve (a quota > 1000 ms.l.m.) 0,7| 05| 0,2
Variazioni termiche 06| 05| 0,0

2.5.4 DEGRADO

La struttura deve essere progettata cosi che radegnel corso della sua vita nominale, purché si
adotti la normale manutenzione ordinaria, non ighi le sue prestazioni in termini di resistenza,
stabilita e funzionalita, portandole al di sottd ldesllo richiesto dalle presenti norme.

Le misure di protezione contro I'eccessivo degradeéwono essere stabilite con riferimento alle
previste condizioni ambientali.

La protezione contro I'eccessivo degrado deve esstenuta attraverso un’opportuna scelta dei
dettagli, dei materiali e delle dimensioni strusilyr con I'eventuale applicazione di sostanze o
ricoprimenti protettivi, nonché con 'adozione dtra misure di protezione attiva o passiva.

2.6 AZIONI NELLE VERIFICHE AGLI STATI LIMITE

Le verifiche agli stati limite devono essere estgper tutte le piu gravose condizioni di carice ch
possono agire sulla struttura, valutando gli effigtle combinazioni definite nel § 2.5.3.

2.6.1 STATILIMITE ULTIMI
Nelle verifiche agli stati limite ultimi si distingpno:

— lo stato limite di equilibrio come corpo rigido: EQU
- lo stato limite di resistenza della struttura coagpgli elementi di fondazione: STR
- lo stato limite di resistenza del terreno: GEO

La Tabella 2.6.1, e le successive Tabelle 5.1.VV2\5 forniscono i valori dei coefficienti parziali
delle azioni da assumere per la determinazione @fgilti delle azioni nelle verifiche agli stati
limite ultimi, salvo quanto diversamente previse capitoli successivi delle presenti norme.

Per le verifiche nei confronti dello stato limitdétiono di equilibrio come corpo rigido (EQU) si
utilizzano i coefficienti parzialy: relativi alle azioni riportati nella colonna EQLelt Tabelle
sopra citate.



Nelle verifiche nei confronti degli stati limiteturhi strutturali (STR) e geotecnici (GEO) si posson
adottare, in alternativa, due diversi approcci ptagli.

Nell’ Approccio 1 si impiegano due diverse combinazioni di gruppi adiefficienti parzial,
rispettivamente definiti per le azioni (A), perrisistenza dei materiali (M) e, eventualmente, per
la resistenza globale del sistema (R). N&llambinazione 1dell’Approccio 1 per le azioni si
impiegano i coefficientiye riportati nella colonna Al delle Tabelle sopraat@t Nella
Combinazione 2ell’Approccio 1 si impiegano invece i coefficient riportati nella colonna A2.

Nell’ Approccio 2si impiega un’unica combinazione dei gruppi diftoenti parziali definiti per le
Azioni (A), per la resistenza dei materiali (M) eventualmente, per la resistenza globale (R). In
tale approccio, per le azioni si impiegano i caséinti y- riportati nella colonna Al.

| coefficienti parzialiyy per i parametri geotecnici e i coefficiegti che operano direttamente sulla
resistenza globale di opere e sistemi geotecnim siefiniti nel successivo Capitolo 6.

Tabella 2.6.1- Coefficienti parziali per le azioni o per I'effetdelle azioni nelle verifiche SLU

Coefficiente Al A2
Ve EQU STR GEO
I . favorevoli 0,9 1,0 1,0
Carichi permanenti ) Yo1
sfavorevoli 11 1,3 1,0
i 0,0
Carichi permanenti non struttur&li favorevoh_ Yoz 0.0 0.0
sfavorevoli 1,5 1,5 1,3
i 0,0
Carichi variabili favorevoli | 0.0 0.0
sfavorevoli 15 15 13
WNel caso in cui i carichi permanenti non struttur@d es. carichi permanenti portati) siano
compiutamente definiti si potranno adottare pesi egi stessi coefficienti validi per le azioni
permanenti.

Nella Tab. 2.6.1 il significato dei simboli € ilgeente:

Yo1 coefficiente parziale del peso proprio della $tma, nonché del peso proprio del terreno e
dell’acqua, quando pertinenti;

Va2 coefficiente parziale dei pesi propri degli elem@oin strutturali;

Yai coefficiente parziale delle azioni variabili.

Nel caso in cui I'azione sia costituita dalla spidel terreno, per la scelta dei coefficienti parai
sicurezza valgono le indicazioni riportate nel Gap.

Il coefficiente parziale della precompressionessiusme pari g, =1,0.

Altri valori di coefficienti parziali sono riportahei capitoli successivi con riferimento a partazo
azioni specifiche.

2.6.2 STATI LIMITE DI ESERCIZIO
Le verifiche agli stati limite di esercizio riguanab le voci riportate al § 2.2.2.

Nel Cap. 4, per le condizioni non sismiche, e nap.C7, per le condizioni sismiche, sono date
specifiche indicazioni sulle verifiche in questipren riferimento ai diversi materiali strutturali.
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2.7 VERIFICHE ALLE TENSIONI AMMISSIBILI
Relativamente ai metodi di calcolo, e d'obbligMétodo agli stati limite di cui al § 2.6.

Per le costruzioni di tipo 1 e 2 e Classe d'usoll, dimitatamente a siti ricadenti in Zona 4, &
ammesso il Metodo di verifica alle tensioni amnb#siPer tali verifiche si deve fare riferimento
alle norme tecniche di cui al D.M. LL. PP. 14.02.p2r le strutture in calcestruzzo e in acciaio, al
D.M. LL. PP. 20.11.87, per le strutture in murateral D.M. LL. PP. 11.03.88 per le opere e i
sistemi geotecnici.

Le norme dette si debbono in tal caso applicargmaimente, salvo per i materiali e i prodotti, le
azioni e il collaudo statico, per i quali valgon® prescrizioni riportate nelle presenti norme
tecniche.

Le azioni sismiche debbono essere valutate asswmpad a 5 il grado di sismicita S, quale
definito al 8 B. 4 del D.M. LL. PP. 16.01.1996, assumendo le modalita costruttive e di calcolo di
cui al D.M. LL. PP. citato, nonché alla Circ. LLPP10.04.97, n. 65/AA.GG. e relativi allegati.
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3 AZIONI SULLE COSTRUZIONI

3.1 OPERE CIVILI E INDUSTRIALI

3.1.1 GENERALITA

Nel presente paragrafo vengono definiti i caricldminali e/o caratteristici, relativi a costruzioni
per uso civile o industriale. La descrizione eé#irdzione dei carichi devono essere espressamente
indicate negli elaborati progettuali.

Le azioni permanenti da inserire nelle combinazdrdui al § 2.5.3 legate all’azione gravitazionale
sono determinate a partire dalle dimensioni gedohetre dai pesi dell’'unita di volume dei materiali
di cui € composta la costruzione sia nelle parittrali sia in quelle non strutturali: i pesi

dell'unita di volume e i carichi pertinenti devorgsere definiti a partire da fonti riconosciute o
dalle indicazioni dei 88 3.1.2 e 3.1.3.

Nel § 3.1.4 sono fornite indicazioni sui valori @arichi variabili da utilizzare nelle costruziomali
valori sono da considerare come valori nominaliimin

| carichi sono in genere da considerare come agpbtaticamente, salvo casi particolari in cui gli
effetti dinamici devono essere debitamente valu@itire che nella situazione definitiva d'uso, si
devono considerare le azioni agenti in tutte ledascutive della costruzione.

In fase di progetto, la robustezza dell’opera dessere verificata imponendo azioni nominali
convenzionali, in aggiunta alle altre azioni esf@i¢non sismiche e da vento), applicate secondo
due direzioni orizzontali ortogonali e consistantiuna frazione dei carichi pari all'1%, al fine di
verificare il comportamento complessivo.

3.1.2 PESI PROPRI DEI MATERIALI STRUTTURALI

Per la determinazione dei pesi propri strutturali git comuni materiali possono essere assunti i
valori dei pesi dell’'unita di volume riportati nalTab. 3.1.1.

3.1.3 CARICHI PERMANENTI NON STRUTTURALI

Sono considerati carichi permanenti non strutturatarichi non rimovibili durante il normale
esercizio della costruzione, quali quelli relatavitamponature esterne, divisori interni, massetti,
isolamenti, pavimenti e rivestimenti del piano dipestio, intonaci, controsoffitti, impianti edralt
ancorché in qualche caso sia necessario considsitagzioni transitorie in cui essi non siano
presenti.

Essi devono essere valutati sulla base delle dimensffettive delle opere e dei pesi dell’'unita di
volume dei materiali costituenti.

In linea di massima, in presenza di orizzontamaniche con orditura unidirezionale ma con
capacita di ripartizione trasversale, i carichirpanenti portati ed i carichi variabili potranno
assumersi, per la verifica d’insieme, come unifarraete ripartiti. In caso contrario, occorre
valutarne le effettive distribuzioni.

| tramezzi e gli impianti leggeri di edifici per igdzioni e uffici possono assumersi, in genere,&om
carichi equivalenti distribuiti, purché i solai abho adeguata capacita di ripartizione trasversale.
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3.1.3.1 Elementi divisori interni

Per gli orizzontamenti degli edifici per abitazi@uffici, il peso proprio di elementi divisori grni
potra essere ragguagliato ad un carico permanamtat@ uniformemente distribuito,g purché
vengano adottate le misure costruttive atte adcarsse una adeguata ripartizione del carico. Il
carico uniformemente distribuitoygora definito dipende dal peso proprio per unitdudghezza
Gk delle partizioni nel modo seguente:

per elementi divisori con G, <1,00KkN/m:

per elementi divisori cot, 00< G, < 2,00 kN/n:
per elementi divisori cor2,00< G, < 3,00 kN/n:
per elementi divisori co,00< G, < 4,00 kN/n:
per elementi divisori cod,00< G, < 5,00 kN/n:

g, = 0,40 kN/nt;
g, = 0,80 kN/nt;
g, =1,20 KN/nf;
g, =1,60 kKN/nf;
g, = 2,00 kN/nf .

Elementi divisori interni con peso proprio maggiodevono essere considerati in fase di
progettazione, tenendo conto del loro effettivoizioeamento sul solaio.

Tabella 3.1.1- Pesi dell’ unita di volume dei principali matefiiatrutturali

PESO UNITA DI
MATERIALI VOLUME [kN/mY]
Calcestruzzi cementizi e malte
Calcestruzzo ordinario 24,0
Calcestruzzo armato (e/o precompresso) 25,0
Calcestruzzi “leggeri”: da determinarsi caso s 14,6-20,0
Calcestruzzi “pesanti”; da determinarsi caso jpsoc 28,0-50,0
Malta di calce 18,0
Malta di cemento 21,0
Calce in polvere 10,0
Cemento in polvere 14,0
Sabbia 17,0
Metalli e leghe
Acciaio 78,5
Ghisa 72,5
Alluminio 27,0
Materiale lapideo
Tufo vulcanico 17,0
Calcare compatto 26,0
Calcare tenero 22,0
Gesso 13,0
Granito 27,0
Laterizio (pieno) 18,0
Legnami
Conifere e pioppo 4,0+6,0
Latifoglie (escluso pioppo) 6,0+—8,0
Sostanze varie
Acqua dolce (chiara) 9,81
Acqua di mare (chiara) 10,1
Carta 10,0
Vetro 25,0
Per materiali non compresi nella tabella si paarariferimento a specifiche indagirli
sperimentali o a normative di comprovata validgawanendo i valori nominali conmje
valori caratteristici.

3.1.4 CARICHI VARIABILI

| carichi variabili comprendono i carichi legatiaadestinazione d’'uso dell’'opera; i modelli di tali
azioni possono essere costituiti da:

carichi verticali uniformemente distribuiti, [kN/m?],
carichi verticali concentra®), [kN].
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- carichi orizzontali linearH, [KN/m]

| valori nominali e/o caratteristiciyg Q« ed H sono riportati nella Tab. 3.1.1l. Tali valori sono

comprensivi degli effetti dinamici ordinari, purchén vi sia rischio di risonanza delle strutture.

| carichi verticali concentratiQ, formano oggetto di verifiche locali distinte e neanno

sovrapposti ai corrispondenti carichi verticalianifiti; essi devono essere applicati su impronte di
carico appropriate all’utilizzo ed alla forma delizzontamento; in assenza di precise indicazioni
puo essere considerata una forma dell'improntadcc quadrata pari a 50 x 50 mm, salvo che per
le rimesse ed i parcheggi, per i quali i carichapplicano su due impronte di 200 x 200 mm,

distanti assialmente di 1,80 m.

Tabella 3.1.11 —Valori dei carichi d’esercizio per le diverse cate@ di edifici

ra

agli

I H
Cat. Ambienti [kN%n 2 [Ig\lI(] kN /i;n]
Ambienti ad uso residenziale
A Sonq _compr_e_si in_questa cgtegoria i Ioca_\li di aitze e 200 2.00 1,00
relativi servizi, gli alberghi. (ad esclusione delbree
suscettibili di affollamento)
Uffici.
B Cat. B1 Uffici non aperti al pubblico 2,00 2,00 1,00
Cat. B2 Uffici aperti al pubblico 3,00 2,00 1,00
Ambienti suscettibili di affollamento
Cat. C1 Ospedali, ristoranti, caffe, banche, suol 3,00 2,00 1,00
Cat. C2 Balconi, ballatoi e scale comuni, salevegni,| 4.00 4,00 2,00
cinema, teatri, chiese, tribune con posti fissi
c Cat. C3 Ambienti privi di ostacoli per il libero 5,00 5,00 3,00
movimento delle persone, quali musei, sale|per
esposizioni, stazioni ferroviarie, sale da bdllo,
palestre, tribune libere, edifici per eventi
pubblici, sale da concerto, palazzetti per lo sport
e relative tribune
Ambienti ad uso commerciale
D Cat. D1 Negozi 4,00 4,00 2,00
Cat. D2 Centri commerciali, mercati, grandi magsizz 5,00 5,00 2,00
librerie...
Biblioteche, archivi, magazzini e ambienti ad usp
industriale.
E Cat. E1 Biblioteche, archivi, magazzini, depositi,> 6,00 6,00 1,00*
laboratori manifatturieri
Cat. E2 Ambienti ad uso industriale, da valutaraso 0 O 0
per caso
Rimesse e parcheggi
Cat. F Rimesse e parcheggi per il transito di2 50 2%10.00| 1.00%*
FG automezzi di peso a pieno carico fino a 30 kN ' ’ ’
Cat. G Rimesse e parcheggi per transito di autaime - 0 -
di peso a pieno carico superiore a 30 kNj da
valutarsi caso per caso
Coperture e sottotetti
Cat. H1 Coperture e sottotetti accessibili perasol 0,50 1,20 1,00
H manutenzione
Cat. H2 Coperture praticabili secondo categoria di appartenen
Cat. H3 Coperture speciali (impianti, eliportitral da 0 0 0
valutarsi caso per caso
*  non comprende le azioni orizzontali eventualreesgercitate dai materiali immagazzinati
** per i soli parapetti o partizioni nelle zone mewli. Le azioni sulle barriere esercitate d
automezzi dovranno essere valutate caso per caso
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| valori riportati nella Tab. 3.1.1l sono riferiéicondizioni di uso corrente delle rispettive catégor
Altri regolamenti potranno imporre valori superian relazione ad esigenze specifiche.

In presenza di carichi atipici (quali macchinadrtsatoi, depositi interni, impianti, ecc.) le inséa
devono essere valutate caso per caso, in funzienendssimi prevedibili: tali valori dovranno
essere indicati esplicitamente nelle documentazibprogetto e di collaudo statico.

3.14.1 Carichi variabili orizzontali

| carichi variabili orizzontali (lineari) indicatiella Tab. 3.1.1l, devono essere utilizzati peificre
locali e non si sommano ai carichi utilizzati nelkzifiche dell’edificio nel suo insieme.

| carichi orizzontali lineariH, devono essere applicati a pareti - alla quota 2 in dal rispettivo
piano di calpestio - ed a parapetti 0 mancorrealie- quota del bordo superiore.

In proposito deve essere precisato che tali veefiocali riguardano, in relazione alle condizioni
d’'uso, gli elementi verticali bidimensionali quédamezzi, pareti, tamponamenti esterni, comunque
realizzati, con esclusione di divisori mobili (cbemunque devono garantire sufficiente stabilita in
esercizio).

Il soddisfacimento della prescrizione pu0 essereun@ntato anche per via sperimentale, e
comunque mettendo in conto i vincoli che il manafgbossiede e tutte le risorse che il tipo
costruttivo consente.
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3.2 AZIONE SISMICA

Le azioni sismiche di progetto, in base alle quallutare il rispetto dei diversi stati limite
considerati, si definiscono a partire dalla “pelisita sismica di base” del sito di costruzionesds
costituisce I'elemento di conoscenza primario petdterminazione delle azioni sismiche.

La pericolosita sismica e definita in termini dicaterazione orizzontale massima attegain
condizioni di campo libero su sito di riferimentigido con superficie topografica orizzontale (di
categoriaA quale definita al 8 3.2.2), nonché di ordinateladspettro di risposta elastico in
accelerazione ad essa corrispondefit@), con riferimento a prefissate probabilita di eceth
R, ,» come definite nel § 3.2.1, nel periodo di rifegimo V,, come definito nel § 2.4. In alternativa
€ ammesso l'uso di accelerogrammi, purché correttéencommisurati allpericolosita sismicalel
sito.

Ai fini della presente normativa le forme spettrsdino definite, per ciascuna delle probabilita di
superamento nel periodo di riferimenky, , a partire dai valori dei seguenti parametri so €
riferimento rigido orizzontale:

ag accelerazione orizzontale massima al sito;
F valore massimo del fattore di amplificazione del@ttro in accelerazione orizzontale.
Te periodo di inizio del tratto a velocita costantdaepettro in accelerazione orizzontale.

In allegato alla presente norma, per tutti i sinsiderati, sono forniti i valori diy,F et
necessari per la determinazione delle azioni sisenic

3.2.1 STATILIMITE E RELATIVE PROBABILITA DI SUPERAMENTO

Nei confronti delle azioni sismiche gli stati limjtsia di esercizio che ultimi, sono individuati
riferendosi alle prestazioni della costruzione sw@ complesso, includendo gli elementi strutturali,
guelli non strutturali e gli impianti.

Gli stati limite di esercizio sono:

- Stato Limite di Operativita (SLO): a seguito del terremoto la costruzionesugl complesso,
includendo gli elementi strutturali, quelli nonwturali, le apparecchiature rilevanti alla sua
funzione, non deve subire danni ed interruziorsal'significativi;

- Stato Limite di Danno (SLD): a seguito del terremoto la costruzione s@b complesso,
includendo gli elementi strutturali, quelli nonwturali, le apparecchiature rilevanti alla sua
funzione, subisce danni tali da non mettere a iesgili utenti e da non compromettere
significativamente la capacita di resistenza dgidezza nei confronti delle azioni verticali ed
orizzontali, mantenendosi immediatamente utilizieapur nell’interruzione d'uso di parte delle
apparecchiature.

Gli stati limite ultimi sono:

- Stato Limite di salvaguardia della Vita(SLV): a seguito del terremoto la costruzione stibis
rotture e crolli dei componenti non strutturali @upiantistici e significativi danni dei
componenti strutturali cui si associa una perdigmiBcativa di rigidezza nei confronti delle
azioni orizzontali; la costruzione conserva invese parte della resistenza e rigidezza per
azioni verticali e un margine di sicurezza nei confi del collasso per azioni sismiche
orizzontali;

- Stato Limite di prevenzione del CollassgSLC): a seguito del terremoto la costruzione stei
gravi rotture e crolli dei componenti non struttued impiantistici e danni molto gravi dei
componenti strutturali; la costruzione conservaoaacun margine di sicurezza per azioni
verticali ed un esiguo margine di sicurezza nefr@onti del collasso per azioni orizzontali.
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Le probabilita di superamento nel periodo di rifegnto R,_, cui riferirsi per individuare I'azione
sismica agente in ciascuno degli stati limite cdesati, sono riportate nella successiva Tab. 3.2.1.

Tabella 3.2.1-Probabilita di superament®?,, al variare dello stato limite considerato

Stati Limite R/, : Probabilita di superamento nel periododi riferimento V g
Stati limite di SLO 81%
esercizio SLD 63%
Stati limite SLV 10%
ultimi SLC 5%

Qualora la protezione nei confronti degli statiitendi esercizio sia di prioritaria importanza, i
valori di R, forniti in tabella devono essere ridotti in funzsodel grado di protezione che si vuole
raggiungere.

3.2.2 CATEGORIE DI SOTTOSUOLO E CONDIZIONI TOPOGRAFICHE

Categorie di sottosuolo

Ai fini della definizione dell’azione sismica di @getto, si rende necessario valutare I'effettoadell
risposta sismica locale mediante specifiche anal@ne indicato nel § 7.11.3. In assenza di tali
analisi, per la definizione dell’azione sismicapsio fare riferimento a un approccio semplificato,
che si basa sull'individuazione di categorie diegsuolo di riferimento (Tab. 3.2.11 e 3.2.111).

Tabella 3.2.11 —Categorie di sottosuolo

Categoria | Descrizione

A Ammassi rocciosi affioranti o terreni molto rigidaratterizzati da valori di Mo superiori a 800 m/s,
eventualmente comprendenti in superficie uno stlatdterazione, con spessore massimo paria 3 m

B Rocce tenere e depositi di terreni a grana grossétaraddensati o terreni a grana fina molto conesigt
con spessori superiori a 30 m, caratterizzati dgraduale miglioramento delle proprieta meccanabre
la profondita e da valori di M, compresi tra 360 m/s e 800 m/s (ovvergNo> 50 nei terreni a grana
grossa e gz > 250 kPa nei terreni a grana fina).

C Depositi di terreni a grana grossa mediamente addéro terreni a grana fina mediamente consistenti
con spessori superiori a 30 m, caratterizzati dgraduale miglioramento delle proprieta meccanabre
la profondita e da valori di M, compresi tra 180 m/s e 360 m/s (ovvero 15ssthh< 50 nei terreni a
grana grossa e 70 .4 < 250 kPa nei terreni a grana fina).

D Depositi di terreni a grana grossa scarsamente addé o di terreni a grana fina scarsamente
consistenti,con spessori superiori a 30 m, caratterizzati Wlggraduale miglioramento delle proprigta
meccaniche con la profondita e da valori di;Mnferiori a 180 m/s (ovvero dr30< 15 nei terreni a
grana grossa g 6 < 70 kPa nei terreni a grana fina).

E Terreni dei sottosuoli di tipo C o D per spessooa isuperiore a 20 nposti sul substrato di riferimento
(con V5 > 800 m/s).

Fatta salva la necessita della caratterizzazion¢éegeica dei terreni nel volume significattyai
fini della identificazione della categoria di s&tmlo, la classificazione si effettua in base d&na
della velocita equivalentg, 5, di propagazione delle onde di taglio (definitacgssivamente) entro

! Pervolume significativadi terreno si intende la parte di sottosuolo iefimata, direttamente o indirettamente, dalla
costruzione del manufatto e che influenza il mattofstesso.
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i primi 30 m di profondita. Per le fondazioni sujigali, tale profondita é riferita al piano di
imposta delle stesse, mentre per le fondazioniadiuepriferita alla testa dei pali. Nel caso di ope
di sostegno di terreni naturali, la profondita ferita alla testa dell'opera. Per muri di sostegno
terrapieni, la profondita é riferita al piano diposta della fondazione.

La misura diretta della velocita di propagazionkedende di taglio € fortemente raccomandata. Nei
casi in cui tale determinazione non sia disponitideclassificazione puo essere effettuata in laase
valori del numero equivalente di colpi della prgenetrometrica dinamic&t{andard Penetration
Tes) Ngprge (definito successivamente) nei terreni prevaleetem a grana grossa e della
resistenza non drenata equivalentg, (definita successivamente) nei terreni prevalestem a
grana fina.

Per queste cinque categorie di sottosuolo, le agismiche sono definite al 8 3.2.3 delle presenti
norme.

Per sottosuoli appartenenti alle ulteriori categ@i ed S2 di seguito indicate (Tab. 3.2.1ll), &
necessario predisporre specifiche analisi per fanid®ne delle azioni sismiche, particolarmente
nei casi in cui la presenza di terreni suscettitiilliquefazione e/o di argille d’elevata sensitivi
possa comportare fenomeni di collasso del terreno.

Tabella 3.2.111 — Categorie aggiuntive di sottosuolo.

Categoria | Descrizione

S1 Depositi di terreni caratterizzati da valori di 3 inferiori a 100 m/s (ovvero 10 s &< 20 kPa), che
includono uno strato di almeno 8 m di terreni angréina di bassa consistenza, oppure che includono
almeno 3 m di torba o di argille altamente orgaaich

S2 Depositi di terreni suscettibili di liquefazione, atgille sensitive o qualsiasi altra categorissalitosuolo
non classificabile nei tipi precedenti.

La velocita equivalente delle onde di taglig,, € definita dall'espressione

%mz_ﬁ%fpmq. (3.2.1)
izzl,:N VS,i
La resistenza penetrometrica dinamica equivalegte 5, € definita dall’espressione
2 h
NspT30=-—J55¥H;r——. (3.2.2)
i=1,M NSPT,i

La resistenza non drenata equivaletitg € definita dall'espressione

2 h

Cuzo= 25—, (3.2.3)

Nelle precedenti espressioni si indica con:

h; spessore (in metri) dell’i-esimo strato comprespanimi 30 m di profondita;
Vs;  velocita delle onde di taglio nell'i-esimo strato;

Ngpr; numero di colpiNger nell'i-esimo strato;

Cui resistenza non drenata nell’i-esimo strato;

N numero di strati compresi nei primi 30 m di pradada;

M numero di strati di terreni a grana grossa compesprimi 30 m di profondita;
K numero di strati di terreni a grana fina compresiprimi 30 m di profondita.
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Nel caso di sottosuoli costituiti da stratificazialn terreni a grana grossa e a grana fina, disiteb
con spessori confrontabili nei primi 30 m di pradita, ricadenti nelle categorie daadE, quando
non si disponga di misure dirette della velocithedende di taglio si pud procedere come segue:

- determinareNgpr 5 limitatamente agli strati di terreno a grana gaossmpresi entro i primi 30
m di profondita

- determinarec, 5, limitatamente agli strati di terreno a grana faempresi entro i primi 30 m di
profondita;

- individuare le categorie corrispondenti singolarteeai parametrNgpr 30€ ¢, 30;
- riferire il sottosuolo alla categoria peggioredreelle individuate al punto precedente.
Condizioni topografiche

Per condizioni topografiche complesse e necesgamalisporre specifiche analisi di risposta
sismica locale. Per configurazioni superficiali g#ioi si puo adottare la seguente classificazione
(Tab. 3.2.1V):

Tabella 3.2.1V —Categorie topografiche

Categoria Caratteristiche della superficie topficga
T1 Superficie pianeggiante, pendii e rilievi isokin inclinazione mediad 15°
T2 Pendii con inclinazione media i > 15°
T3 Rilievi con larghezza in cresta molto minore ella base e inclinazione media ¥5P< 30°
T4 Rilievi con larghezza in cresta molto minore ahie base e inclinazione media i > 30°

Le suesposte categorie topografiche si riferiscanmnfigurazioni geometriche prevalentemente
bidimensionali, creste o dorsali allungate, e devessere considerate nella definizione dell’azione
sismica se di altezza maggiore di 30 m.

3.2.3 VALUTAZIONE DELL’AZIONE SISMICA

3.2.3.1 Descrizione del moto sismico in superficie e sulgno di fondazione

Ai fini delle presenti norme l'azione sismica eattarizzata da 3 componenti traslazionali, due
orizzontali contrassegnate da X ed Y ed una véeticantrassegnata da Z, da considerare tra di loro
indipendenti. Salvo quanto specificato nel § 7.0 lp opere e i sistemi geotecnici la componente
verticale verra considerata ove espressamentefisptzi(v. Cap. 7) e purché il sito nel quale la
costruzione sorge non sia in Zone 3 e 4.

Le componenti possono essere descritte, in funziehépo di analisi adottata, mediante una delle
seguenti rappresentazioni:

- accelerazione massima attesa in superficie;

- accelerazione massima e relativo spettro di rispatéesi in superficie;

- accelerogramma.

Sulla base di apposite analisi di risposta sisracale si puo poi passare dai valori in superfaiie

valori sui piani di riferimento definiti nel § 32.in assenza di tali analisi I'azione in supedipuo
essere assunta come agente su tali piani.

Le due componenti ortogonali indipendenti che desap il moto orizzontale sono caratterizzate
dallo stesso spettro di risposta o dalle due compiraccelerometriche orizzontali del moto
sismico.

La componente che descrive il moto verticale ettamazata dal suo spettro di risposta o dalla
componente accelerometrica verticale. In mancanz®almentata informazione specifica, in via
semplificata I'accelerazione massima e lo spettrasposta della componente verticale attesa in
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superficie possono essere determinati sulla bal@odelerazione massima e dello spettro di
risposta delle due componenti orizzontali. La congmte accelerometrica verticale puo essere
correlata alle componenti accelerometriche orizalodel moto sismico.

Per la definizione delle forme spettrali (spettaséici e spettri di progetto) e degli accelerogmam
si rimanda ai paragrafi successivi.

3.2.3.2 Spettro di risposta elastico in accelerazione

Lo spettro di risposta elastico in accelerazioneespresso da una forma spettrale (spettro
normalizzato) riferita ad uno smorzamento convemai® del 5%, moltiplicata per il valore della
accelerazione orizzontale massinag su sito di riferimento rigido orizzontale. Sia farma
spettrale che il valore da, variano al variare della probabilita di superaroenel periodo di
riferimento R, (v.82.4e83.2.1).

Gli spettri cosi definiti possono essere utilizzagr strutture con periodo fondamentale minore o
uguale a 4,0 s. Per strutture con periodi fondaafiestiperiori lo spettro deve essere definito da
apposite analisi ovvero l'azione sismica deve essdescritta mediante accelerogrammi.
Analogamente si opera in presenza di sottosualatigoriaS1 0 S2

32321 Spettro di risposta elastico in accelerazione delle componenti orizzontali

Quale che sia la probabilita di superamento nebgerdi riferimentoR, considerata, lo spettro di
risposta elastico della componente orizzontal€efi@ittedalle espressioni seguenti:

_ T, 1T
0<sT<Tg Se(T)—ag[S]]DIgEETB+nEFO(1—TBH
Te<sT<Te S.(T)= a,09n 0F
T (3.2.4)
T<T<Tp Se(T)=ag[S]‘]D|§E€?CJ
T,<T S.(7)= 3, Csmog(1<2 |

nelle qualiT ed S, sono, rispettivamente, periodo di vibrazione edebmazione spettrale
orizzontale. Nelle (3.2.4) inoltre

S é il coefficiente che tiene conto della categalissottosuolo e delle condizioni topografiche
mediante la relazione seguente

s=s 05, (3.2.5)

essendds; il coefficiente di amplificazione stratigraficag@i Tab. 3.2.V) &; il coefficiente di
amplificazione topografica (vedi Tab. 3.2.VI);

n € il fattore che altera lo spettro elastico perfficienti di smorzamento viscosi convenzior&li
diversi dal 5%, mediante la relazione

n=+10/(5+£)= 0,5, (3.2.6)

doveé (espresso in percentuale) e valutato sulla basgathriali, tipologia strutturale e terreno
di fondazione;
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F, e il fattore che quantifica 'amplificazione spat& massima, su sito di riferimento rigido
orizzontale, ed ha valore minimo pari a 2,2;

T. € il periodo corrispondente all'inizio del tratto a wv&ta costante dello spettro, dato da
Te =C. Mg, (3.2.7)
dove T € definito al § 3.2 C; € un coefficiente funzione della categoria disaiblo (vedi

Tab. 3.2.V);
Ts € il periodo corrispondente all'inizio del trattellb spettro ad accelerazione costante,

T =T /3, (3.2.8)

T, € il periodo corrispondente all'inizio del tratto a Sfamsento costante dello spettro, espresso in
secondi mediante la relazione:

T, =4,0E-»agi+ 16 (3.2.9)

Per categorie speciali di sottosuolo, per detertngistemi geotecnici o se si intenda aumentare il
grado di accuratezza nella previsione dei fenont#namplificazione, le azioni sismiche da
considerare nella progettazione possono essergrieste mediante piu rigorose analisi di risposta
sismica locale. Queste analisi presuppongono uglgta conoscenza delle proprieta geotecniche
dei terreni e, in particolare, delle relazioni gfedeformazioni in campo ciclico, da determinare
mediante specifiche indagini e prove.

In mancanza di tali determinazioni, per le compainerizzontali del moto e per le categorie di
sottosuolo di fondazione definite nel32.2, la forma spettrale su sottosuolo di categArié
modificata attraverso il coefficiente stratigrafi€g, il coefficiente topograficas; e il coefficiente
C. che modifica il valore del periodt..

Amplificazione stratigrafica
Per sottosuolo di categorai coefficienti Sse C. valgono 1.

Per le categorie di sottosuoly C, D ed E i coefficienti S; e C. possono essere calcolati, in
funzione dei valori diR, e Tcrelativi al sottosuolo di categorid, mediante le espressioni fornite
nella Tab. 3.2.V, nelle quadie I'accelerazione di gravita ed il tempo e espréssecondi.

Tabella 3.2.V —Espressioni dbs e diC¢

Categoria
sottosuolo Ss Cc
A 1,00 1,00
0,20
B 1,00< 1,40- 0,40 %< 1,2 1100(%)
9
0,33
c 1,00< 1,70- 0,601 3% < 1,5 1,05(T )
g
-0,50
D 0,90< 2,40- 1,501 ff% < 1.8 1,250(T )
g
-0,40
E 1,00< 2,00- 11O f2< 1,6 1150(% )
9
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Amplificazione topografica

Per tener conto delle condizioni topografiche @ssenza di specifiche analisi di risposta sismica
locale, si utilizzano i valori del coefficiente tografico S; riportati nella Tab. 3.2.VI, in funzione
delle categorie topografiche definite in 8§ 3.2@#’ubicazione dell’opera o dell’intervento.

Tabella 3.2.VI —Valori massimi del coefficiente di amplificazioopadgraficaSy

Categoria topografica Ubicazione dell'opera o dlrvento Sr
T1 - 1,0
T2 In corrispondenza della sommita del pendio 1,2
T3 In corrispondenza della cresta del rilievo 1,2
T4 In corrispondenza della cresta del rilievo 1.4

La variazione spaziale del coefficiente di ampéiibne topografica € definita da un decremento
lineare con l'altezza del pendio o rilievo, dallarsnita o cresta fino alla base dove &sume
valore unitario.
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Lo spettro di risposta elastico in acceleraziondladeomponente verticale e definito dalle
espressioni seguenti:

Spettro di risposta elastico in accelerazione della componente verticale

_ T 1 T
0<sT<Tg S\,e(T)—agEB]]DEEET—B+nEFV[1—T—BH
Te<T<Te S, (T)= a, 0SHOF
. (3.2.10)
TesT<Ty sVe(T)=agDs11D5tﬁ?C]
To<T SVQ(T)=agESMEE€TCTErD]

nelle quali T e @ sono, rispettivamente, periodo di vibrazione ecelrazione spettrale verticale e
F, é il fattore che quantifica I'amplificazione spated massima, in termini daccelerazione
orizzontale massima del terreagpsu sito di riferimento rigido orizzontale, mediafa relazione:

0,5
F, =1,350F [EEJ
g

| valori di &, Fo, S,n sono definiti nel § 3.2.3.2.1 per le componenizzontali; i valori di S, Tg,
Tc e Tp, salvo piu accurate determinazioni, sono qugibntiati nella Tab. 3.2.VII.

Tabella 3.2.VII — Valori dei parametri dello spettro di rispostastico della componente verticale

(3.2.11)

Categoria di sottosuolo Ss Ts Tc Ty

A, B,C,DE 1,0 0,05s 0,15s 10s

Per tener conto delle condizioni topografiche, $sesnza di specifiche analisi si utilizzano i valori
del coefficiente topograficorSiportati in Tab. 3.2.VI.
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3.2.3.23 Spettro di risposta elastico in spostamento delle componenti orizzontali

Lo spettro di risposta elastico in spostamentoedetimponenti orizzontalipdT) si ricava dalla
corrispondente risposta in acceleraziog@ Bmediante la seguente espressione:

S (T)= S (T (%J (3.2.12)

purché il periodo di vibrazione non ecceda i valofiiz indicati in Tab. 3.2.VIII.
Tabella 3.2.VIll — Valori dei parametriTg eTg

Categoria sottosuolo Te [s] Te[s]
A 4,5 10,0

B 5,0 10,0

C,D,E 6,0 10,0

Per periodi di vibrazione eccedentg, Tle ordinate dello spettro possono essere ottedalie
formule seguenti:

perTe <T<Te

She (T)=0,02513 081 §O ;;[E o+ ( 2 H])EI_%} (3.2.13)
perT > Te
Spe (T)=d (3.2.14)

dove tutti i simboli sono gia stati definiti, adcezione dd,, definito nel paragrafo successivo.

3.2.3.3 Spostamento orizzontale e velocita orizzontale d&drreno

| valori dello spostamento orizzontalge della velocita orizzontalg massimi del terreno sono dati
dalle seguenti espressioni:

dg =0,02503 OSIE O F 52.15)
vy =0,1603 ST T o

doveg, S, Tc, Tp @assumono i valori gia utilizzati al § 3.2.3.2.1.

3.2.34 Spettri di progetto per gli stati limite di esercizo

Per gli stati limite di esercizio lo spettro di geito Sy(T) da utilizzare, sia per le componenti
orizzontali che per la componente verticale, e pettso elastico corrispondente, riferito alla
probabilita di superamento nel periodo di riferiteeR, considerata (v. 88 2.4 e 3.2.1).

3.2.3.5  Spettri di progetto per gli stati limite ultimi

Qualora le verifiche agli stati limite ultimi nonemgano effettuate tramite I'uso di opportuni
accelerogrammi ed analisi dinamiche al passonaidl progetto o della verifica delle strutture le
capacita dissipative delle strutture possono ess@sse in conto attraverso una riduzione delle
forze elastiche, che tiene conto in modo semptificdella capacita dissipativa anelastica della
struttura, della sua sovraresistenza, dell'incrametiel suo periodo proprio a seguito delle
plasticizzazioni. In tal caso, lo spettro di prages,(T) da utilizzare, sia per le componenti
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orizzontali, sia per la componente verticale, ésfettro elastico corrispondente riferito alla
probabilita di superamento nel periodo di riferifme®,, considerata (v. 88 2.4 e 3.2.1), con le
ordinate ridotte sostituendo nelle formule 3.2.don 1/q, dove g ¢ il fattore di struttura definitel
capitolo 7.

Si assumera comunque(®) = 0,23,

3.2.3.6 Impiego di accelerogrammi

Gli stati limite, ultimi e di esercizio, possoncseee verificati mediante 'uso di accelerogrammi, o
artificiali o simulati o naturali. Ciascun accelgramma descrive una componente, orizzontale o
verticale, dell’azione sismica; I'insieme delle temponenti (due orizzontali, tra loro ortogonali e
una verticale) costituisce un gruppo di accelenogna

La durata degli accelerogrammi artificiali deveezesstabilita sulla base della magnitudo e degli
altri parametri fisici che determinano la scelth\ddore digg € diSs. In assenza di studi specifici la
durata della parte pseudo-stazionaria degli acogdammi deve essere almeno pari a 10 s; la parte
pseudo-stazionaria deve essere preceduta e setpuiteatti di ampiezza crescente da zero e
decrescente a zero, di modo che la durata comygedsll'accelerogramma sia non inferiore a 25 s.

Gli accelerogrammi artificiali devono avere unotsedi risposta elastico coerente con lo spettro
di risposta adottato nella progettazione. La cameron lo spettro elastico € da verificare in base
alla media delle ordinate spettrali ottenute casiviersi accelerogrammi, per un coefficiente di
smorzamento viscoso equivalerdtedel 5%. L'ordinata spettrale media non deve presentace un
scarto in difetto superiore ab%, rispetto alla corrispondente componente delldtgpelastico, in
alcun punto del maggiore tra gli intervalilss + 2,8 €0,15s + 2T in cui T € il periodo
fondamentale di vibrazione della struttura in carefastico, per le verifiche agli stati limite uliim

e 0,15 s + 1,5 Tper le verifiche agli stati limite di esercizidel caso di costruzioni con isolamento
sismico, il limite superiore dell'intervallo di camnza é assunto parile2 T, essendd;s il periodo
equivalente della struttura isolata, valutato persgostamenti del sistema d’isolamento prodotti
dallo stato limite in esame.

L'uso di accelerogrammi artificiali non € ammessglen analisi dinamiche di opere e sistemi
geotecnici.

L'uso di accelerogrammi generati mediante simulagia@lel meccanismo di sorgente e della
propagazione € ammesso a condizione che siano ademgnte giustificate le ipotesi relative alle
caratteristiche sismogenetiche della sorgente endero di propagazione.

L’'uso di accelerogrammi registrati € ammesso, aiztone che la loro scelta sia rappresentativadell
sismicita del sito e sia adeguatamente giustificathase alle caratteristiche sismogenetiche della
sorgente, alle condizioni del sito di registrazioaka magnitudo, alla distanza dalla sorgentelae al
massima accelerazione orizzontale attesa al sito.

Gli accelerogrammi registrati devono essere sateri@ scalati in modo da approssimare gli spettri
di risposta nel campo di periodi di interesse pprablema in esame.

3.2.4 COMBINAZIONE DELL’AZIONE SISMICA CON LE ALTRE AZION |
Nel caso delle costruzioni civili e industrialiverifiche agli stati limite ultimi o di eserciziegono
essere effettuate per la combinazione dell’aziésmaisa con le altre azioni gia fornita in § 2.5.3 e
che qui si riporta:

Gy + G, + P+ E+) 15 Q (3.2.16)

Gli effetti dell'azione sismica saranno valutathéedo conto delle masse associate ai seguenti
carichi gravitazionali:
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G1+G2+zjw2ijj : (3.2.17)

| valori dei coefficientiy,; sono riportati nella Tabella 2.5.1

Nel caso dei ponti, nelle espressioni 3.2.16 €13.28i assumera per i carichi dovuti al transito dei
mezziy,; =0,2, quando rilevante.

3.2.5 EFFETTI DELLA VARIABILITA SPAZIALE DEL MOTO

3.25.1 Variabilita spaziale del moto

Nei punti di contatto con il terreno di opere conluppo longitudinale significativo, il moto
sismico puo avere caratteristiche differenti, aseadel carattere asincrono del fenomeno di
propagazione, delle disomogeneita e discontinvignteialmente presenti, e della diversa risposta
locale del terreno.

Degli effetti sopra indicati dovra tenersi contoaqdo tali effetti possono essere significativi e in
ogni caso quando le condizioni di sottosuolo sieasi variabili lungo lo sviluppo dell’opera da
richiedere 'uso di accelerogrammi o di spettriidposta diversi.

In assenza di modelli fisicamente piu accurati egadtamente documentati, un criterio di prima
approssimazione per tener conto della variabiltazesle del moto consiste nel sovrapporre agli
effetti dinamici, valutati ad esempio con lo spetr risposta, gli effetti pseudo-statici indottgli
spostamenti relativi.

Nel dimensionamento delle strutture in elevaziadedffetti possono essere trascurati quando il
sistema fondazione-terreno sia sufficientementielaigla rendere minimi gli spostamenti relativi.
Negli edifici cid avviene, ad esempio, quando d$iegano in modo opportuno i plinti di fondazione.

Gli effetti dinamici possono essere valutati adodtaun’unica azione sismica, corrispondente alla
categoria di sottosuolo che induce le sollecitaziin severe.

Qualora l'opera sia suddivisa in porzioni, ciascuieadata su sottosuolo di caratteristiche
ragionevolmente omogenee, per ciascuna di ess@teen I'appropriata azione sismica.

3.25.2 Spostamento assoluto e relativo del terreno

Il valore dello spostamento assoluto orizzontalessimao del suolodg) puo ottenersi utilizzando
'espressione 3.2.15.

Nel caso in cui sia necessario valutare gli effédtia variabilita spaziale del moto richiamati nel
paragrafo precedente, il valore dello spostameelativo tra due punti e j caratterizzati dalle
proprieta stratigrafiche del rispettivo sottosuetbil cui moto possa considerarsi indipendente, puo
essere stimato secondo I'espressione seguente:

dimax =1,25] & + ¢ (3.2.18)

dove d; e dy sono gli spostamenti massimi del suolo nei puatj, calcolati con riferimento alle
caratteristiche locali del sottosuolo.

Il moto di due punti del terreno puo consideramglipendente per punti posti a distanze notevoli, in
relazione al tipo di sottosuolo; il moto e resoifishdente anche dalla presenza di forti variabilita
orografiche tra i punti.

In assenza di forti discontinuita orografiche, fstamento relativo tra punti a distanza x si puo
valutare con I'espressione:
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dij (X)=djp *+ (Gmax — Go )[1— é1'25<X"€f’7] (3.2.19)

dovevs € la velocita di propagazione delle onde di taglion/s &, , spostamento relativo tra due
punti a piccola distanza, e dato dall’espressione

dio()=1,28¢; - ¢|. (3.2.20)

Per punti a distanza inferiore a 20 m lo spostameelativo, se i punti ricadono su sottosuoli
differenti, e rappresentato df, ; se i punti ricadono su sottosuolo dello stegso, tio spostamento
relativo puo essere stimato, anziché con I'esppasss.2.19, con le espressioni

d-
d; (X)=—"-[2,3x per sottosuolo tipo D,
VS

(3.2.21)

d-
di (x) = ”\r/nax [B,0x per sottosuolo di tipo diverso da D.

S
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3.3 AZIONI DEL VENTO

3.3.1 GENERALITA

Il vento, la cui direzione si considera generalraesrizzontale, esercita sulle costruzioni aziom ch
variano nel tempo e nello spazio provocando, iregan, effetti dinamici.

Per le costruzioni usuali tali azioni sono convenaimente ricondotte alle azioni statiche
equivalenti definite al § 3.3.3. Peraltro, per testcuzioni di forma o tipologia inusuale, oppure di
grande altezza o lunghezza, o di rilevante snalezleggerezza, o di notevole flessibilita e riglott
capacita dissipative, il vento puo dare luogo afktéefla cui valutazione richiede l'uso di
metodologie di calcolo e sperimentali adeguate athlto dell’arte e che tengano conto della
dinamica del sistema.

3.3.2 VELOCITA DI RIFERIMENTO

La velocita di riferimentovb e il valore caratteristico della velocita del v@at10 m dal suolo su un
terreno di categoria di esposizione Il (vedi TaB.I8, mediata su 10 minuti e riferita ad un pdoo
di ritorno di 50 anni.

In mancanza di specifiche ed adeguate indaginsstite y e data dall'espressione:

Vo = Vb0 per a< &
Vo= Voot ka(a—a) pera<a<1500m (3.3.1)
dove:

Vo &, Ka SONO parametri forniti nella Tab. 3.3.1 e legdl@ aegione in cui sorge la costruzione in
esame, in funzione delle zone definite in Fig. B.3.

a; e l'altitudine sul livello del mare (in m) del sitve sorge la costruzione.
Tabella 3.3.1 -Valori dei parametrivy g, &, Ka

Zona Descrizione V0 [M/S] & [m] ks [1/5]

Valle d’Aosta, Piemonte, Lombardia, Trentino Altdlige, Veneto,
Friuli Venezia Giulia (con I'eccezione della proegia di Trieste)

2 Emilia Romagna 25 750 0,015

Toscana, Marche, Umbria, Lazio, Abruzzo, Moliseglizy Campania,
Basilicata, Calabria (esclusa la provincia di Reggalabria)

4 | Sicilia e provincia di Reggio Calabria 28 500 0,020
Sardegna (zona a oriente della retta congiungesype Ceulada con

1 25 1000 0,010

27 500 0,020

5 I'lsola di Maddalena) 28 750 0,015
6 ﬁzg?:%?iﬂggg;:ng;:cidente della retta congiung&apie Teulada con o8 500 0,020
7 | Liguria 28 1000 0,015
Provincia di Trieste 30 1500 0,010
9 Isole (con I'eccezione di Sicilia e Sardegna)areraperto 31 500 0,020

Per altitudini superiori a 1500 m sul livello delra si potra fare riferimento alle condizioni lacal
di clima e di esposizione. | valori della velocia riferimento possono essere ricavati da dati
supportati da opportuna documentazione o da indatgtistiche adeguatamente comprovate. Fatte
salve tali valutazioni, comunque raccomandate asgimita di vette e crinali, i valori utilizzati no
dovranno essere minori di quelli previsti per 150di altitudine.
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3.3.5 AZIONE TANGENZIALE DEL VENTO
L’azione tangente per unita di superficie paralidla direzione del vento e data dall’espressione:
Pr=¢q CC (3.3.3)

dove
0, G sono definiti ai 88 3.3.6 e 3.3.7;

c, e il coefficiente dattrito, funzione della scabra della superficie sulla quale il vento esercita

'azione tangente. Il suo valore puo essere rieavedd dati suffragati da opportuna
documentazione o da prove sperimentali in galléeiavento.

3.3.6 PRESSIONE CINETICA DI RIFERIMENTO.
La pressione cinetica di riferimentgp (in N/m?) & data dall'espressione:

1
Qb =§pvk% (3.3.4)

dove
v, € lavelocita di riferimento del vento (in m/s);

p & la densita dell'aria assunta convenzionalmerseaote e pari a 1,25 kglm

3.3.7 COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE

Il coefficiente di esposizioneedipende dall’altezza z sul suolo del punto consitte dalla
topografia del terreno, e dalla categoria di espose del sito ove sorge la costruzione. In assenza
di analisi specifiche che tengano in conto la dmee di provenienza del vento e l'effettiva
scabrezza e topografia del terreno che circondadttuzione, per altezze sul suolo non maggiori di
z =200 m, esso e dato dalla formula:

G (2) =k’ ¢ In (2/2) [7+ ¢ In (2/2)] Per z2 Zpi, (3.3.5)

Ce (Z) =G (Zmin) perz < Znin

dove

K, 2, Znin SONO assegnati in Tab. 3.3.1l in funzione dell@garia di esposizione del sito ove sorge
la costruzione;

c. e il coefficiente di topografia.
Tabella 3.3.11 —Parametri per la definizione del coefficiente dbesizione

Categoria di esposizione del sito K, Zy [m] | Z,, [m]
I 0,17 0,01 2
I 0,19 0,05 4
1] 0,20 0,10 5
\% 0,22 0,30 8
\% 0,23 0,70 12

In mancanza di analisi specifiche, la categoriaesiposizione e assegnata nella Fig. 3.3.2 in
funzione della posizione geografica del sito ovegsda costruzione e della classe di rugosita del
terreno definita in Tab. 3.3.1ll. Nelle fasce enitrd0 km dalla costa delle zone 1, 2, 3, 4, 5 &6,
categoria di esposizione e indipendente dall’altite del sito.
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Il coefficiente di topografia; € posto generalmente pari a 1, sia per le zoneegganti sia per
guelle ondulate, collinose e montane. In questo,dasFig. 3.3.3 riporta le leggi di variazionecdi
per le diverse categorie di esposizione.

Nel caso di costruzioni ubicate presso la sommit@alline o pendii isolati il coefficiente di
topografiac, puo essere valutato dal progettista con analisapprofondite.

Tabella 3.3.111 - Classi di rugosita del terreno

Classe di rugosita del terreno Descrizione
A Aree urbane in cui almeno il 15% della superficie@ coperto da edifici la cui
altezza media superi i 15m
B Aree urbane (non di classe A), suburbane, indhlisér boschive
c Aree con ostacoli diffusi (alberi, case, muri, re@oni,....); aree con rugosita npn

riconducibile alle classi A, B, D

Aree prive di ostacoli (aperta campagna, aeroparte agricole, pascoli, zone
paludose o sabbiose, superfici innevate o ghiagamare, laghi,....)

L'assegnazione della classe di rugosita non dipeladla conformazione orografica e topografica deleno. Affinché
una costruzione possa dirsi ubicata in classe A @ Becessario che la situazione che contraddigingwlasse
permanga intorno alla costruzione per non menokdnl comunque non meno di 20 volte I'altezza dedistruzione

Laddove sussistano dubbi sulla scelta della cldsegyosita, a meno di analisi dettagliate, vessegnata la classe [
sfavorevole.

u

ZONE 1,2,3,4,5 ZONA 9
750m costa
costa 500m }/ re /

mare /\_/_V?

2km |10 km |30 km A __ |
A -- v \V; Vv v i B - '
B | -- i 1 v IV v cC| -- '
c| -- * i I v IV D ' !
D | 1} 1 1 11 **

= Categoria ll in zona 1,2,3,4

Categoria lll in zona 5
** Categoria lll in zona 2,3,4,5

Categoria IV in zona 1

ZONA 6 ZONE 7,8
costa 500m cota/
mare / \-——\___V7Z mare
1.5 km | 0.5 km
2km |10 km |30 km
A -- -- v

A - - 11 v \Y \Y B L L v
B - - 1 1l [\ v C - - m
C - - 1} 1l 11 v D | I *
D | | I 1 11

= Categoria Il in zona 8
Categoria lll in zona 7

Figura 3.3.2 -Definizione delle categorie di esposizione
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Figura 3.3.3 -Andamento del coefficiente di esposizioneon la quota (perc, = 1)

3.3.8 COEFFICIENTE DINAMICO

Il coefficiente dinamico tiene in conto degli effetduttivi associati alla non contemporaneitaleel
massime pressioni locali e degli effetti amplifieatiovuti alla risposta dinamica della struttura.

Esso puo essere assunto cautelativamente pamelklcostruzioni di tipologia ricorrente, quali gl
edifici di forma regolare non eccedenti 80 m dezita ed i capannoni industriali, oppure puo essere
determinato mediante analisi specifiche o faceifddmento a dati di comprovata affidabilita.

3.3.9 PARTICOLARI PRECAUZIONI PROGETTUALI

Strutture particolarmente deformabili, quali antgnoiminiere, ponti o strutture sorretti da cavi,
devono essere verificate anche rispetto ai fenomiemterazione vento-struttura, i quali possono
indurre vibrazioni strutturali, degrado delle ctgestiche di rigidezza della struttura, o fatica n
collegamenti. Le verifiche di non superamento dtidtmite ultimi e di esercizio saranno condotte
mediante procedimenti analitici, sperimentali o euici che tengano conto delle conoscenze attuali
in materia.

L’azione del vento pu0 assumere, inoltre, parti@ldievo per la presenza in uno stesso sito wli pi
corpi strutturali. Nel progetto di strutture noruab per forma, tipologia, dimensione e collocazon
urbanistica, si dovra procedere ad una valutaziaowmurata della risposta al vento, mediante
comprovati metodi sperimentali o0 numerici.

3.39.1 Effetti torsionali

Nel caso di costruzioni di grandi dimensioni o dirha non simmetrica, quali gli edifici alti, gli
impalcati da ponte e le strutture di sostegno p&egne pubblicitarie di grandi dimensioni, le azion
del vento inducono effetti torsionali che possomsegee incrementati dalla risposta dinamica della
struttura investita.

Tali effetti possono essere valutati, quando ritvamediante analisi specifiche o facendo
riferimento a dati di comprovata affidabilita.
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3.3.9.2 Distacco di vortici

Per strutture o elementi strutturali snelli di fancilindrica, quali ciminiere, torri per
lilluminazione, elementi di travi reticolari, paned edifici alti, si deve tener conto dell’effetto
dinamico dovuto al distacco alternato dei vort@iuh lato e dall’altro del corpo investito dal v@nt
Esso produce una forza ciclica ortogonale allazbree del vento e all’asse del corpo cilindrico, la
cui frequenzd; € data dalla formula di Strouhal:

f,=S,v/b (3.3.6)

dove:
b € la dimensione della sezione trasversale perpeladé alla direzione del vento;
v € la velocita media del vento;

S € il numero di Strouhal, funzione della forma dedezione e del suo orientamento rispetto alla
direzione del vento. Il suo valore pu0 essere Htmvda dati suffragati da opportuna
documentazione o da prove sperimentali in galldelvento. A titolo indicativoS = 0,2 nel
caso di sezioni circolari.

Quando la frequenza del distacco dei vortici egaagha frequenza propria della struttura, Si
realizzano condizioni di risonanza con ampiezzeotgniu grandi quanto piu piccolo é lo
smorzamento e la massa della struttura.

Quando siano da temersi importanti effetti di fati@usati dalla continuita dell’azione del distacco
dei vortici, occorrera adottare particolari cautetkeffettuare opportune verifiche basate su prove
sperimentali e metodi analitici comprovati.

3.3.93 Fenomeni di natura aeroelastica

L’azione del vento sulle costruzioni o loro elemartnsiste in generale nella sovrapposizione di
forze di natura aerodinamica (sostanzialmente emipnti dal moto relativo fra la struttura e |l
fluido) e di natura aeroelastica (0 autoeccitadecui presenza € dovuta al moto relativo fra la
struttura e il fluido).

Le forze aeroelastiche, funzioni del moto e dekdowita del vento, cambiano il comportamento
della struttura modificando frequenze proprie &fatli smorzamento.

Si definiscono critiche le velocita del vento ili @uperamento rende negativo lo smorzamento e/o
labile la struttura. La prima situazione da luogéenomeni aeroelastici comunemente chiamati
galloping, tipico di elementi strutturali non circolari,flutter, tipico di ponti sospesi o strallati o di
profili alari. La seconda situazione da luogo afemomeno aeroelastico comunemente chiamato
divergenzatipico delle lastre molto sottili, ad esempiartelloni pubblicitari.

Questi fenomeni devono essere studiati con opperfuave aeroelastiche in galleria del vento e
con procedimenti analitici adeguatamente comprovati
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3.4 AZIONI DELLA NEVE

3.4.1 CARICO NEVE
Il carico provocato dalla neve sulle coperture satatato mediante la seguente espressione:
qs:ui Bqsk |:CE[CI (337)

dove:
gs € il carico neve sulla copertura;
ui € il coefficiente di forma della copertura, fomdl successivo § 3.4.5;

ge € il valore caratteristico di riferimento del @arineve al suolo [kN/fh, fornito al successivo §
3.4.2 per un periodo di ritorno di 50 anni;

Ce e il coefficiente di esposizione di cui al § 3;4.3
C. e il coefficiente termico di cui al § 3.4.4.

Si ipotizza che il carico agisca in direzione \eate e lo si riferisce alla proiezione orizzontaédia
superficie della copertura.

3.4.2 VALORE CARATTERISTICO DEL CARICO NEVE AL SUOLO

Il carico neve al suolo dipende dalle condiziorsdo di clima e di esposizione, considerata la
variabilita delle precipitazioni nevose da zonaaa

In mancanza di adeguate indagini statistiche e ifspestudi locali, che tengano conto sia
dell'altezza del manto nevoso che della sua densitarico di riferimento neve al suolo, per
localita poste a quota inferiore a 1500 m sul livelel mare, non dovra essere assunto minore di
guello calcolato in base alle espressioni riportegkeseguito, cui corrispondono valori associati ad
un periodo di ritorno pari a 50 anni (vedi Fig..2)4 Va richiamato il fatto che tale zonazione non
puo tenere conto di aspetti specifici e locali clse, necessario, dovranno essere definiti
singolarmente.

L’altitudine di riferimentoas € la quota del suolo sul livello del mare nel siiorealizzazione
dell’edificio.

Per altitudini superiori a 1500 m sul livello dehra si dovra fare riferimento alle condizioni lacal
di clima e di esposizione utilizzando comunque rado carico neve non inferiori a quelli previsti
per 1500 m.

| valori caratteristici minimdel carico della neve al suolo sono quelli ripomal seguito.
Zona | - Alpina

Aosta, Belluno, Bergamo, Biella, Bolzano, Bresd&tmmo, Cuneo, Lecco, Pordenone, Sondrio,
Torino, Trento, Udine, Verbania, Vercelli, Vicenza:

0sc= 1,50 kKN/mi a<200m (3.3.8)
0sc= 1,39 [1 + (8728Y] kN/m? a>200m

Zona | — Mediterranea

Alessandria, Ancona, Asti, Bologna, Cremona, FGdsena, Lodi, Milano, Modena, Novara,
Parma, Pavia, Pesaro e Urbino, Piacenza, RaverggjdEmilia, Rimini, Treviso, Varese:

Osk= 1,50 kN/ni &<200m (3.3.9)
0= 1,35 [1 + (8602)] kN/m? a>200m
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Zona ll

Arezzo, Ascoli Piceno, Bari, Campobasso, Chietirrdfa, Firenze, Foggia, Genova, Gorizia,
Imperia, Isernia, La Spezia, Lucca, Macerata, Mamtdlassa Carrara, Padova, Perugia, Pescara,
Pistoia, Prato, Rovigo, Savona, Teramo, Triestee¥m, Verona:

0sc= 1,00 KN/mi a<200m (3.3.10)
Os= 0,85 [1 + (g481)] kN/m? a>200 m

Zona |l

Agrigento, Avellino, Benevento, Brindisi, CagliariCaltanisetta, Carbonia-Iglesias, Caserta,
Catania, Catanzaro, Cosenza, Crotone, Enna, FrasinGrosseto, L’Aquila, Latina, Lecce,
Livorno, Matera, Medio Campidano, Messina, Naphlitoro, Ogliastra, Olbia Tempio, Oristano,
Palermo, Pisa, Potenza, Ragusa, Reggio Calabmdi, Rioma, Salerno, Sassari, Siena, Siracusa,
Taranto, Terni, Trapani, Vibo Valentia, Viterbo:

0s= 0,60 kKN/mi a<200m (3.3.11)
0= 0,51 [1 + (g481)] kN/m? a,>200 m

Figura 3.4.1— Zone di carico da neve

3.4.3 COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE

Il coefficiente di esposizion€e: pud essere utilizzato per modificare il valore datico neve in
copertura in funzione delle caratteristiche spekédidell’area in cui sorge I'opera. Valori consagjli
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del coefficiente di esposizione per diverse clasiopografia sono forniti in Tab. 3.4.1. Se non
diversamente indicato, si assumera 1.

Tabella 3.4.1- Valori di Gz per diverse classi di topografia

Topografia Descrizione Ce

Battuta dai venti| Aree pianeggianti non ostruiteosse su tutti i lati, senza costruzioni o albéi gti. 0,9

Aree in cui non € presente una significativa rirooei di neve sulla costruzione prodotfa

Normale . .
dal vento, a causa del terreno, altre costruziaiberi.

1,0

Aree in cui la costruzione considerata € sensilibm@iu bassa del circostante terreno|o

circondata da costruzioni o alberi piu alti 1.1

Riparata

3.4.4 COEFFICIENTE TERMICO

Il coefficiente termico puo essere utilizzato pamer conto della riduzione del carico neve a causa
dello scioglimento della stessa, causata dallaifeedil calore della costruzione. Tale coefficiente

tiene conto delle proprieta di isolamento termieb materiale utilizzato in copertura. In assenza di
uno specifico e documentato studio, deve essdizzatoC, = 1

3.45 CARICO NEVE SULLE COPERTURE

Devono essere considerate le due seguenti prindigabsizioni di carico:
- carico da neve depositata in assenza di vento;
- carico da neve depositata in presenza di vento.

3.45.1 Coefficiente di forma per le coperture

In generale verranno usati i coefficienti di forpex il carico neve contenuti nel presente paragrafo
dove vengono indicati i relativi valori nominalisehdoo, espresso in gradi sessagesimali, 'angolo
formato dalla falda con l'orizzontale.

| valori del coefficiente di forma,, riportati in Tab. 3.4.11 si riferiscono alle ceqpure ad una o due
falde.

Tabella 3.4.11 — Valori del coefficiente di forma

Coefficiente di forma 0°<a<30° 30° <o < 60° o> 60°
60-a
H1 0,8 0,8 B% 0,0

Per coperture a piu falde, per coperture con fodnerse, cosi come per coperture contigue a
edifici piu alti o per accumulo di neve contro gaeti o piu in generale per altre situazioni ritenu
significative dal progettista si deve fare rifermb@ a normative di comprovata validita.

3.45.2 Copertura ad una falda

Si assume che la neve non sia impedita di scivoed estremita piu bassa della falda termina con
un parapetto, una barriera od altre ostruziororalil coefficiente di forma non potra essere agsun
inferiore a 0,8 indipendentemente dall’angelo

Si deve considerare la condizione riportata in Big.2, la quale deve essere utilizzata per enframb
i casi di carico con o senza vento.

36



My

]
o

Figura 3.4.2 —Condizioni di carico per coperture ad una falda

3.45.3 Copertura a due falde

Si assume che la neve non sia impedita di scivoad’'estremita piu bassa della falda termina con
un parapetto, una barriera od altre ostruziondralll coefficiente di forma non potra essere agsun
inferiore a 0,8 indipendentemente dall’angalo

Per il caso di carico da neve senza vento si dewsiderare la condizione denomin&aso |
riportata in Fig. 3.4.3.

Per il caso di carico da neve con vento si devaidenare la peggiore tra le condizioni denominate
Caso lleCaso lllriportate in Fig. 3.4.3.

Caso Il 0.50,(e) I 1(c)
casont (o) [ 0.54.(c)

0y o,

Figura 3.4.3 —Condizioni di carico per coperture a due falde
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3.5 AZIONI DELLA TEMPERATURA

3.5.1 GENERALITA

Variazioni giornaliere e stagionali della temperatesterna, irraggiamento solare e convezione
comportano variazioni della distribuzione di tengtera nei singoli elementi strutturali.

by

La severita delle azioni termiche €& in generalduérfzata da piu fattori, quali le condizioni
climatiche del sito, I'esposizione, la massa cosgila della struttura e la eventuale presenza di
elementi non strutturali isolanti.

3.5.2 TEMPERATURA DELL’ARIA ESTERNA

La temperatura dell’'aria esterrnby, pud assumere il valorg,,, o T.,, definite rispettivamente
come temperatura massima estiva e minima inverdeléaria nel sito della costruzione, con
riferimento ad un periodo di ritorno di 50 anni.

In mancanza di dati specifici relativi al sito iseene, possono assumersi i valori :

Toax = 45 °C; Ty = -15 °C. (3.5.1)

3.5.3 TEMPERATURA DELL’ARIA INTERNA

In mancanza di piu precise valutazioni, legate aifwlogia della costruzione ed alla sua
destinazione d’uso, la temperatura dell’aria indef), , pud essere assunta pari a 20 °C.

3.5.4 DISTRIBUZIONE DELLA TEMPERATURA NEGLI ELEMENTI STRU TTURALI
Il campo di temperatura sulla sezione di un elemesttutturale monodimensionale con asse
longitudinale x pud essere in generale descrittdiame:

a) la componente uniform@T, =T -T, pari alla differenza tra la temperatura mediaadtT e
guella iniziale alla data della costruziong

b) le componenti variabili con legge lineare seconli@gsi principali y e z della sezionaT,, e
ATy,

Nel caso di strutture soggette ad elevati gradiemthici si dovra tener conto degli effetti indotti
dall’'andamento non lineare della temperatura aéiino delle sezioni.

La temperatura media attualepuo essere valutata come media tra la temperdalia superficie
esterndl s, € quella della superficie interna dell’elementoasiderato;Tsyp int

Le temperature della superficie esterng, . € quella della superficie interita,,i» dell’elemento
considerato vengono valutate a partire dalla teatpea dell’aria esternd,s, € di quella interna,
T, tenendo conto del trasferimento di calore pexggiamento e per convezione all’interfaccia
aria-costruzione e della eventuale presenza dirrakgesolante (vedi Fig. 3.5.1).

In mancanza di determinazioni piu precise, la teaipea iniziale puo essere assungals °C
Per la valutazione del contributo dell'irraggianesblare si puo fare riferimento alla Tab. 3.5.1.
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Figura 3.5.1 —Andamento della temperatura all'interno di un eleeestrutturale.

Tabella 3.5.1 —Contributo dell'irraggiamento solare

Stagione Natura della superficie Incremento di Temeratura
superfici esposte a Nord-Est S%&ég?g?gﬁiigtjrc'
Superficie riflettente 0°C 18°C
Estate Superficie chiara 2°C 30°C
Superficie scura 4°C 42°C
Inverno 0°C 0°C

3.5.5 AZIONI TERMICHE SUGLI EDIFICI

Nel caso in cui la temperatura non costituisca rezifondamentale per la sicurezza o per la
efficienza funzionale della struttura & consentgioer conto, per gli edifici, della sola componente
AT,, ricavandola direttamente dalla Tab. 3.5.1I.

Nel caso in cui la temperatura costituisca, inveaone fondamentale per la sicurezza o per la
efficienza funzionale della struttura, 'andamedtdla temperatura nelle sezioni degli elementi
strutturali deve essere valutato piu approfonditamestudiando il problema della trasmissione del
calore.

Tabella 3.5.11 —Valori di AT, per gli edifici

Tipo di struttura AT,
Strutture in c.a. e c.a.p. esposte +15°C
Strutture in c.a. e c.a.p. protette +10°C
Strutture in acciaio esposte +25°C
Strutture in acciaio protette +15°C

3.5.6 PARTICOLARI PRECAUZIONI NEL PROGETTO DI STRUTTURE S OGGETTE
AD AZIONI TERMICHE SPECIALI

Strutture ed elementi strutturali in contatto cayuidi, aeriformi o solidi a temperature diverse,
quali ciminiere, tubazioni, sili, serbatoi, torri daffreddamento, ecc., devono essere progettati
tenendo conto delle distribuzioni di temperaturarispondenti alle specifiche condizioni di
servizio.
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3.5.7 EFFETTI DELLE AZIONI TERMICHE

Per la valutazione degli effetti delle azioni techm, si puo fare riferimento ai coefficienti di
dilatazione termica a temperatura ambienteportati in Tab. 3.5.1II.

Tabella 3.5.111 — Coefficienti di dilatazione termica a temperatunalsiente

Materiale ar [10°%°C]
Alluminio 24
Acciaio da carpenteria 12
Calcestruzzo strutturale 10
Strutture miste acciaio-calcestruzzo 12
Calcestruzzo alleggerito 7
Muratura 6+10
Legno (parallelo alle fibre) 5
Legno (ortogonale alle fibre) 30+70
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3.6 AZIONI ECCEZIONALI

Le azioni eccezionali sono quelle che si preseniamzcasione di eventi quali incendi, esplosioni
ed urti.

Quando e necessario tenerne conto esplicito, siderera la combinazione eccezionale di azioni di
cuial §2.5.3.

Quando non si effettuano verifiche specifiche nenfmonti delle azioni eccezionali, quali
esplosioni, urti, ecc., la concezione strutturaldettagli costruttivi ed i materiali usati dovrann
essere tali da evitare che la struttura possaesgs@neggiata in misura sproporzionata rispetso all
causa.

3.6.1 INCENDIO

3.6.1.1 Definizioni

Perincendio, si intende la combustione autoalimentata ed imotata di materiali combustibili
presenti in un compartimento.

Ai fini della presente norma si fa riferimento ad imcendio convenzionale di progettfinito

attraverso uneacurva di incendioche rappresenta I'andamento, in funzione del tengmdla

temperatura dei gas di combustione nell'intorndedaliperficie degli elementi strutturali.

La curva di incendio di progetto puo essere:

- nominale curva adottata per la classificazione delle czsbni e per le verifiche di resistenza al
fuoco di tipo convenzionale;

- naturale curva determinata in base a modelli d'incend® garametri fisici che definiscono le
variabili di stato all'interno del compartimento.

La resistenza al fuoc@ la capacita di una costruzione, di una partessia o di un elemento
costruttivo di mantenere, per un tempo prefissi@@apacita portantel’isolamento termice la
tenutaalle fiamme, ai fumi e ai gas caldi della combusti nonché tutte le altre prestazioni se
richieste.

Per compartimento antincendisi intende una parte della costruzione delimitdéa elementi
costruttivi resistenti al fuoco.

Percarico d’incendio specificai intende il potenziale termico netto che puceesgprodotto nel
corso della combustione completa di tutti i matedambustibili contenuti in urtompartimentp
riferito all’'unita di superficie. | valori del cad d’'incendio specifico di progettay() sono
determinati mediante la relazione:

qf,d =G [Bql [6q2 |:én [M'Jlmz]’ (361)

dove:

d>1,00 e un fattore che tiene conto del rischio di inéenid relazione alla superficie del
compartimento

32> 0,80 e un fattore che tiene conto del rischio di inéend relazione al tipo di attivita svolta
nel compartimento

10
o, = |'| 0, > 0,20 e un fattore che tiene conto delle differenti meésdi protezione dall'incendio
=1

(sistemi automatici di estinzione, rivelatori, reteanti, squadre antincendio, ecc.)
(o e il valore nominale del carico d’incendio [MJ]m
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Qualora nel compartimento siano presenti elevagsirdimetrie nella distribuzione dei materiali
combustibili il valore nominalegy del carico d’incendio e calcolato anche con rifenmo
all'effettiva distribuzione dello stesso. Per dlizioni molto concentrate del materiale
combustibile si puo fare riferimento all'incendimchlizzato, valutando, in ogni caso, se si hanno le
condizioni per lo sviluppo di un incendio generadito.

Perincendio localizzataleve intendersi un focolaio d’incendio che inteeeana zona limitata del
compartimento antincendio, con sviluppo di caloenaentrato in prossimita degli elementi
strutturali posti superiormente al focolaio o imnag¢amente adiacenti.

3.6.1.2 Richieste di prestazione

Al fine di limitare i rischi derivanti dagli incemde costruzioni devono essere progettate e asstru
in modo tale da garantire la resistenza e la #abdegli elementi portanti e limitare la
propagazione del fuoco e dei fumi secondo quardeigtio dalle normative antincendio.

Gli obiettivi suddetti, sono raggiunti attraversadiozione di misure e sistemi di protezione atéva
passiva. Tutti i sistemi di protezione dovranneessdeguatamente mantenuti.

Le prestazioni richieste alle strutture di una rgg8bne, in funzione degli obiettivi sopra definiti
sono individuate in termini di livello nella tab&IB.5.1V.

Tabella 3.5.1V —Livelli di prestazione in caso di incendi

. Nessun requisito specifico di resistenza al fuoseede conseguenze del collasso delle struttur@sia
Livello | o T -8 L
accettabili o dove il rischio di incendio sia trasabile;
Livello Il Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoalledstrutture per un periodo sufficiente a garanti
I'evacuazione degli occupanti in luogo sicuro aftérno della costruzione;
Livello 11l Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoedledstrutture per un periodo congruo con la gestio
dell'emergenza;
Livello IV Requisiti di resistenza al fuoco delle strutture parantire, dopo la fine dell'incendio, un limiat
danneggiamento delle strutture stesse;
. Requisiti di resistenza al fuoco delle strutture gerantire, dopo la fine dell'incendio, il mantewinto
Livello V . s
della totale funzionalita delle strutture stesse.

| livelli di prestazione comportano classi di résiza al fuoco, stabilite per i diversi tipi di
costruzioni. In particolare, per le costruzionileejuali si svolgono attivita soggette al contralkel
Corpo Nazionale dei Vigili del Fuoco, ovvero didmpte da specifiche regole tecniche di
prevenzione incendi, i livelli di prestazione eclannesse classi di resistenza al fuoco sono dtabili
dalle disposizioni emanate dal Ministero dell’lmerai sensi del decreto del Presidente della
Repubblica del 29 luglio 1982, n. 577 e successigdificazioni e integrazioni.

3.6.1.3 Classi di resistenza al fuoco

Le classidi resistenza al fuoco sono: 15, 20, 30, 45, 60,120, 180, 240 e 36&d esprimono il
tempo, in minuti primi, durante il quale la resista al fuoco deve essere garantita.

Le classi di resistenza al fuoco sono riferiteimendio convenzionale rappresentato dalle curve di
incendio nominali.

3.6.14 Criteri di Progettazione

La progettazione delle strutture in condizioni kicendio deve garantire il raggiungimento delle
prestazioni indicate al § 3.6.1.2.
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La sicurezza del sistema strutturale in caso cdénd® si determina sulla base della resistenza al
fuoco dei singoli elementi strutturali, di porziahistruttura o dell'intero sistema costruttivo.

3.6.15 Procedura di analisi della resistenza al fuoco

L’analisi della resistenza al fuoco puo essere adgiolata:

- individuazione dell'incendio di progetto appropaoatla costruzione in esame;
- analisi della evoluzione della temperatura allintedegli elementi strutturali;
- analisi del comportamento meccanico delle struisposte al fuoco;

- verifiche di sicurezza.

3.6.15.1 Incendio di progetto

Secondo lincendio convenzionale di progetto adoitdandamento delle temperature viene
valutato con riferimento a

- una curva di incendio nominale, oppure

- una curva di incendio naturale.

Nel caso di incendio di materiali combustibili pagentemente di natura cellulosica, la curva di
incendio nominale di riferimento é la curva di inde nominale standard definita come segue:

8, =20+ 345log, (8t 1 [°C] (3.6.2)

dove 6, e la temperatura dei gas caldi e t & il tempoessorin minuti primi.

Nel caso di incendi di quantita rilevanti di idrolsari o altre sostanze con equivalente velocita di
rilascio termico, la curva di incendio nominalerstard puo essere sostituita corcleiva nominale
degli idrocarburiseguente:

0, =108(( - 0,3256 %"~ 0,678 %)+ z[°C] (3.6.3)

Nel caso di incendi sviluppatisi all’interno delnspartimento, ma che coinvolgono strutture poste
all'esterno, per queste ultime la curva di incendaminale standard pud essere sostituita con la
curva nominale esternseguente:

6, =660( 1- 0,6872°°* - 0,318 )+ 2[°C] (3.6.4)

Gli incendi convenzionali di progetto vengono gahmente applicati ad un compartimento
dell’edificio alla volta.

3.6.1.5.2 Analisi dell evoluzione della temperatura

I campo termico all'interno dei componenti delldrutura viene valutato risolvendo il
corrispondente problema di propagazione del catereendo conto del trasferimento di calore per
irraggiamento e convezione dai gas di combustioliee superficie esterna degli elementi e
considerando I'eventuale presenza di materialigbtiot.

3.6.1.5.3 Analisi del comportamento meccanico

Il comportamento meccanico della struttura vienaliamato tenendo conto della riduzione della
resistenza meccanica dei componenti dovuta al dmmermento dei materiali per effetto
dell’aumento di temperatura.

L’analisi del comportamento meccanico deve essiéetiugata per lo stesso periodo di tempo usato
nell’analisi dell’evoluzione della temperatura.
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Si deve tener conto della presenza delle aziomhaeenti e di quelle azioni variabili che agiscono
contemporaneamente all'incendio secondo la comlunazccezionale.

Non si prende in considerazione la possibilita dhaomitanza dell'incendio con altre azioni
eccezionali e con le azioni sismiche.

Si deve tener conto, ove necessario, degli effigtle sollecitazioni iperstatiche dovute alle
dilatazioni termiche contrastate, ad eccezioneseguenti casi:

- ériconoscibile a priori che esse sono trascurald@ivorevoli;

- sono implicitamente tenute in conto nei modelli pbicati e conservativi di
comportamento strutturale in condizioni di incendio

3.6.1.54 Verifichedi sicurezza

La verifica della resistenza al fuoco viene esegodntrollando che la resistenza meccanica venga
mantenuta per il tempo corrispondente alla classeesistenza al fuoco della struttura con
riferimento alla curva nominale di incendio.

Nel caso in cui si faccia riferimento a una curatunale d’incendio, le analisi e le verifiche dewon
essere estese all'intera durata dell'incendiouisella fase di raffreddamento.

3.6.2 ESPLOSIONI

3.6.2.1 Generalita

Gli effetti delle esplosioni possono essere teimutionto nella progettazione di quelle costruzioni
Cui sono possono presentarsi miscele esplosiveobl@np o gas in aria 0 sono contenuti materiali
esplosivi.

Sono escluse da questo capitolo le azioni derivdagsplosioni che si verificano all’esterno della
costruzione.

3.6.2.2 Classificazione delle azioni dovute alle esplosioni

Le azioni di progetto dovute alle esplosioni sotassificate, sulla base degli effetti che possono
produrre sulle costruzioni, in tre categorie, canticate in Tab. 3.6.1.

Tabella 3.6.1— Categorie di azione dovute alle esplosioni

Categoria di azione Possibili effetti
1 Effetti trascurabili sulle strutture
2 Effetti localizzati su parte delle strutture
3 Effetti generalizzati sulle strutture
3.6.2.3 Modellazione delle azioni dovute alle esplosioni

Le azioni dovute alle esplosioni possono esserpregpntate mediante opportune distribuzioni di
pressione.

Per esplosioni di Categoria 1 non e richiesto atqumdi verifica.

Per esplosioni di Categoria 2, ove negli ambientisahio di esplosione siano presenti idonei
pannelli di sfogo, si pud utilizzare la pressiotaisa equivalente nominale, espressa in Ki\fata
dal maggiore fra:
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Ps =3+R (3.6.5a)
Pe=3+Rp/2+0,04/(AINV)? (3.6.5b)

dove:

p, € la pressione statica uniformemente distribintaorrispondenza della quale le aperture di
sfogo cedono, in kN/fn

A, & l'area delle aperture di sfogo, irf:m
V & il volume dell’'ambiente, in P

Il rapporto fra I'area dei componenti di sfogo eviblume da proteggere deve soddisfare la
relazione:

0,05 M <A,/V<0,15ni (3.6.6)
Le espressioni sono valide in ambienti o zone iiaéfino ad un volume totale di 1.000%m

La pressione di esplosione € intesa agire simwtaeate su tutte le pareti del’ambiente o del
gruppo di ambienti considerati.

Comunque, tutti gli elementi chiave e le loro caseni devono essere progettati per sopportare
una pressione statica equivalente con valore djgitop.= 20 kN/nf, applicata da ogni direzione,
insieme con la reazione che ci si attende vengam@asa direttamente alle membrature
dell’elemento chiave da ogni elemento costruttiad,esso collegato, altresi soggetto alla stessa
pressione.

Per esplosioni di Categoria 3 devono essere edfiestudi piu approfonditi.

3.6.24 Criteri di progettazione

Sono considerati accettabili i danneggiamenti lazati, anche gravi, dovuti ad esplosioni, a
condizione che cid non esponga al pericolo l'intsteuttura 0 che la capacita portante sia
mantenuta per un tempo sufficiente affinché siaresgle necessarie misure di emergenza.
Possono essere adottate, nella progettazione,toppanisure di protezione quali:

- la introduzione di superfici in grado di collassaotto sovrapressioni prestabilite;

- la introduzione di giunti strutturali allo scomb separare porzioni di edificio a rischio di
esplosione da altre;

- la prevenzione di crolli significativi in consegnza di cedimenti strutturali localizzati.
3.6.3 URTI

3.6.3.1 Generalita

Nel seguito vengono definite le azioni dovute a:
- collisioni da veicaoli;

- collisioni da treni;

- collisioni da imbarcazioni;

- collisioni da aeromobili.

Non vengono prese in esame le azioni eccezionalitdoa fenomeni naturali, come la caduta di
rocce, le frane o le valanghe.
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3.6.3.2 Classificazione delle azioni dovute agli urti

Le azioni di progetto dovute agli urti sono classife, sulla base degli effetti che possono predurr
sulle costruzioni, in tre categorie, come indica¢tia Tab. 3.6.1l.

Tabella 3.6.11 — Categorie di azione

Categoria di azione Possibili effetti
1 Effetti trascurabili sulle strutture
2 Effetti localizzati su parte delle strutture
3 Effetti generalizzati sulle strutture

Le azioni dovute agli urti devono essere applieatpiegli elementi strutturali, o ai loro sistemi di
protezione, per i quali le relative conseguenzeeppgono alle categorie 2 e 3.

3.6.3.3 Urti da traffico veicolare

3.6.33.1 Traffico veicolare sotto ponti o altre strutture

Le azioni da urto hanno direzione parallela a gueél moto del veicolo al momento dell'impatto.
Nelle verifiche si possono considerare, non sinmgiéanente, due azioni nelle direzioni parallela
(Fax) € ortogonaleR;, ) alla direzione di marcia normale, con

I:d,y: 0150%,)(- (367)

In assenza di determinazioni piu accurate e trasclar la capacita dissipativa della struttura, si
possono adottare le forze statiche equivalentridpe in Tab. 3.6.111.

Tabella 3.6.111 — Forze statiche equivalenti agli urti di veicoli
Tipo di strada Tipo di veicolo Forza Fyx [KN]

Autostrade, strade extraurbane - 1000

Strade locali - 750

Strade urbane - 500

Aree di parcheggio e autorimesse  Automobili 50
Veicoli destinati al trasporto di merdi, 150
aventi massa massima superiore a 3,5]t

Per urti di automobili su membrature verticali, faza risultante di collisiond= deve essere
applicata sulla struttura 0,5 m al di sopra dellpesficie di marcia. L'area di applicazione della
forza e pari a 0,25 m (altezza) per il valore gcglo tra 1,50 m e la larghezza della membratura
(larghezza).

Per urti sulle membrature verticali, la forza riante di collisione~ deve essere applicata sulla
struttura 1,25 m al di sopra della superficie drerea L’area di applicazione della forza € pari,a 0
m (altezza) per il valore piu piccolo tra 1,50 nadarghezza della membratura (larghezza).

Nel caso di urti su elementi strutturali orizzontal di sopra della strada, la forza risultante di
collisioneF da utilizzare per le verifiche dell’equilibrio §itzo 0 della resistenza o della capacita di
deformazione degli elementi strutturali € data da:

F=r Fy, (3.6.8)

dove il fattorer € pari ad 1,0 per altezze del sottovia fino a Blecresce linearmente da 1,0 a 0 per
altezze comprese fra 5 e 6 m ed e pari a 0 parzaltsuperiori a 6 m. La forza F € applicata sulle
superfici verticali (prospetto dell’elemento stuutle).
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Sull'intradosso dell’'elemento strutturale si devacunsiderare gli stessi carichi da uRali cui
sopra, con un’inclinazione verso l'alto di 10°.

L’area di applicazione della forza € assunta p&& per 0,25 m.

Nelle costruzioni dove sono presenti con regolaraaelli elevatori si pud considerare equivalente
agli urti accidentali un’azione orizzontale statiepplicata all’altezza di 0,75 m dal piano di
calpestio, pari a

F=5W, (3.6.9)
essendo W peso complessivo del carrello elevatore e dedsimao carico trasportabile.

3.6.3.3.2 Traffico veicolare sopra i ponti

In assenza di specifiche prescrizioni, nel progsttotturale dei ponti si puo tener conto delleéor
causate da collisioni accidentali sugli elementi siturezza attraverso una forza orizzontale
equivalente di collisione di 100 kN. Essa deve mssmnsiderata agente trasversalmente ed
orizzontalmente 100 mm sotto la sommita dell’eletnenl,0 m sopra il livello del piano di marcia,
a seconda di quale valore sia piu piccolo.

Questa forza deve essere applicata su una linga s m.

3.6.3.4 Urti da traffico ferroviario

All'occorrenza di un deragliamento puo verificatsischio di collisione fra i veicoli deragliati ke
strutture adiacenti la ferrovia. Queste ultime dowio essere progettate in modo da resistere alle
azioni conseguenti ad una tale evenienza.

Dette azioni devono determinarsi sulla base dispegifica analisi di rischio, tenendo conto della
presenza di eventuali elementi protettivi o saaif (respingenti) ovvero di condizioni di impiant
che possano ridurre il rischio di accadimento de##fnto (marciapiedi, controrotaie, ecc.).

In mancanza di specifiche analisi di rischio poss@ssumersi le seguenti azioni statiche
equivalenti, in funzione della distanza d deglnedati esposti dall’asse del binario:

e perd<5m

- 4000 kN in direzione parallela alla direzione diraia dei convogli ferroviari;

- 1500 kN in direzione perpendicolare alla direzidnenarcia dei convogli ferroviari;
e persm<d<15m

- 2000 kN in direzione parallela alla direzione diraia dei convogli ferroviari;

- 750 kN in direzione perpendicolare alla direzionendrcia dei convogli ferroviari;
* per d> 15 mpari a zero in entrambe le direzioni.

Queste forze dovranno essere applicate a 1,80 npidab del ferro e non dovranno essere
considerate agenti simultaneamente.

3.6.35 Urti di imbarcazioni

Nelle verifiche si possono considerare agenti, sonultaneamente, due azioni nelle direzioni
parallela Eq,) e ortogonaleHy,) alla direzione del moto dell'imbarcazione, con:

Fay = 0,50R . (3.6.10)
L’azione tangenziale dovuta all’attritBs, agente simultaneamente alla foFgg vale:
Fr=0,40 R,. (3.6.11)
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In assenza di determinazioni piu accurate e trasclar la capacita dissipativa della struttura, le
forze statiche equivalenti per imbarcazioni marn#ipossono essere dedotte dalla Tab. 3.6.VI.

Tabella 3.6.1V — Forze statiche equivalenti agli urti di imbarceai

Classe imbarcazione Lunghezza[m] Massa a pieno caricqt] Forza Fqyx [kN]
Piccola 50 3.000 30.000
Media 100 10.000 80.000
Grande 200 40.000 240.000
Molto grande 300 100.000 460.000

Valori relativi ad imbarcazioni di massa diversasgano essere ricavati mediante interpolazione
lineare.

Nei porti le forze di collisione possono essereftiel del 50 %.
Il punto di impatto dipende dalla geometria dettatsura e dalle dimensioni dell'imbarcazione.

Detta L la lunghezza della imbarcazione, il puntandpatto piu sfavorevole puo essere preso
nell'intervallo compreso fra,05 L sotto €0,05 L sopra il livello dell'acqua assunto in sede di
progetto. L'area di impatto € @05 L in verticale pe0,1 L in orizzontale, a meno che I'elemento
strutturale non sia piu piccolo.

Per le imbarcazioni naviganti in acque interndplee statiche equivalenti possono essere ricavate
sulla base di studi di comprovata validita.

3.6.3.6

Se in progetto €& previsto il possibile atterragdicelicotteri sulla copertura della costruzione, si
deve considerare una azione eccezionale per giraggi di emergenza.

Urti di elicotteri

La forza statica verticale equivalente di progetgpressa in kN, € uguale a
F, =100/ m,

dovem € la massa, in tonnellate, del’aeromobile.

(3.6.12)

Si deve considerare che le azioni dell’'urto possagice su ogni parte dell’area di atterraggio come
anche sulla struttura del tetto ad almeno unamistali 7 m dai limiti dell’area di atterraggio.
L’area di impatto puo essere assunta pari a 2 nmx 2
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4 COSTRUZIONI CIVILI E INDUSTRIALI

4.1 COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO

Formano oggetto delle presenti norme le strutture d

- calcestruzzo armato normale (cemento armato)

- calcestruzzo armato precompresso (cemento armatorppresso)
- calcestruzzo a bassa percentuale di armatura amueto,

con riferimento a calcestruzzi di peso normalereesclusione di quelle opere per le quali vige una
regolamentazione apposita a carattere particolare.

Al § 4.1.12 sono date inoltre le norme integrapee le strutture in calcestruzzo di inerte leggero.

Ai fini della valutazione del comportamento e deksgistenza delle strutture in calcestruzzo, questo
viene titolato ed identificato mediante la classeedistenza contraddistinta dai valori carattmist
delle resistenze cilindrica e cubica a compressiamassiale, misurate rispettivamente su provini
cilindrici (o prismatici) e cubici, espressa in M@&al1.2).

Per le classi di resistenza normalizzate per dalce normale si puo fare utile riferimento a goan
indicato nelle norme UNI EN 206-1:2006 e nella UNIL04:2004.

Sulla base della denominazione normalizzata vengteimite le classi di resistenza della Tab.
4.1.1.

Tabella 4.1.1 —Classi di resistenza

CLASSE DI RESISTENZA
C8/10
C12/15
C16/20
C20/25
C25/30
C28/35
C 32/40
C35/45
C40/50
C45/55
C50/60
C55/67
C60/75
C70/85
C80/95

C90/105

| calcestruzzi delle diverse classi di resistemaaano impiego secondo quanto riportato nella Tab.
4.1.11, fatti salvi i limiti derivanti dal rispettdella durabilita.

Per classi di resistenza superiore a C70/85 siariavg 4.6.

Per le classi di resistenza superiori a C45/55rekistenza caratteristica e tutte le grandezze
meccaniche e fisiche che hanno influenza sullsstessza e durabilita del conglomerato devono
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essere accertate prima dell'inizio dei lavori trEmiin’apposita sperimentazione preventiva e la
produzione deve seguire specifiche procedure memnirollo di qualita.

Tabella 4.1.11 —Impiego delle diverse classi di resistenza

STRUTTURE DI DESTINAZIONE CLASSE DI RESISTENZA
MINIMA

Per strutture non armate o a bassa percentuaftendiara (8§ 4.1.11) C8/10

Per strutture semplicemente armate C16/20

Per strutture precompresse C28/35

41.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA E METODI DI ANALISI

La valutazione della sicurezza va condotta secaonmuiimcipi fondamentali ed i metodi precisati al
Cap. 2.

In particolare per I'analisi strutturale, voltaaaNalutazione degli effetti delle azioni, si potman
adottare i metodi seguenti:

a)analisi elastica lineare;

b)analisi plastica;

c) analisi non lineare.

Quando rilevante, nei diversi metodi di analisirso@tati vanno considerati gli effetti del secondo
ordine (§ 4.1.1.4).

Le analisi globali hanno lo scopo di stabilire istdbuzione delle forze interne, delle tensiorallel
deformazioni e degli spostamenti nell’intera strtdto in una parte di essa.

Analisi locali possono essere necessarie nelle gmgelari quali quelle poste:

- in prossimita degli appoggi;

- in corrispondenza di carichi concentrati;

- alle intersezioni travi-colonne;

- nelle zone di ancoraggio;

- in corrispondenza di variazioni della sezione teasale.

411.1 Analisi elastica lineare

L’analisi elastica lineare puo essere usata pertad gli effetti delle azioni sia per gli statnite di
esercizio sia per gli stati limite ultimi.

Per la determinazione degli effetti delle azioaiahalisi saranno effettuate assumendo:

- sezioni interamente reagenti con rigidezze valuttdeendosi al solo calcestruzzo;

- relazioni tensione deformazione lineari;

- valori medi del modulo d’elasticita.

Per la determinazione degli effetti delle deformaztermiche, degli eventuali cedimenti e del oitir
le analisi saranno effettuate assumendo:

- per gli stati limite ultimi, rigidezze ridotte vahte ipotizzando che le sezioni siano fessurate (in
assenza di valutazioni piu precise la rigidezzdedstzioni fessurate potra essere assunta pari
alla meta della rigidezza delle sezioni interameeégenti);

- per gli stati limite di esercizio, rigidezze intezthe tra quelle delle sezioni interamente reagenti
e quelle delle sezioni fessurate.
Per le sole verifiche agli stati limite ultimi, isultati dell’analisi elastica possono essere moalif
con una ridistribuzione dei momenti, nel rispettdi’dquilibrio e delle capacita di rotazione plasti
50



delle sezioni dove si localizza la ridistribuzioire particolare la ridistribuzione non € ammessa pe
i pilastri e per i nodi dei telai, € consentita pertravi continue e le solette, a condizione ahe |
sollecitazioni di flessione siano prevalenti edapporti tra le luci di campate contigue siano
compresi nell'intervallo 0,5-2,0.

Per le travi e le solette che soddisfano le condizdette la ridistribuzione dei momenti flettenti
puo effettuarsi senza esplicite verifiche in meatia duttilita delle membrature, purché il rapport
o tra il momento dopo la ridistribuzione ed il morteprima della ridistribuzione risult=®> 0,70.

| valori di d si ricavano dalle espressioni:
52>0,44+ 1,291(0,6+0,0014/, )x/ per fy <50 MPa (4.1.1)

5>0,54+ 1,251(0,6+0,0014/, )x/ per fy >50 MPa (4.1.2)
dove x e l'altezza della zona compressacge definitain § 4.1.2.1.2.2.

4.1.1.2 Analisi plastica

L’analisi plastica pud essere usata per valutareftgtti di azioni statiche e per i soli stati e
ultimi.
Al materiale si puo attribuire un diagramma tensibeformazioni rigido-plastico verificando che la

duttilita delle sezioni dove si localizzano le pieigzazioni sia sufficiente a garantire la fornmam
del meccanismo previsto.

Nell’analisi si trascurano gli effetti di precedeapplicazioni del carico e si assume un incremento
monotono dell’intensita delle azioni e la costadearapporto tra le loro intensita cosi da peneenir
ad un unico moltiplicatore di collasso. L'analisidpessere del primo o del secondo ordine.

4113 Analisi non lineare

L’analisi non lineare puo essere usata per valughreffetti di azioni statiche e dinamiche, sia pe
gli stati limite di esercizio, sia per gli statimite ultimi, a condizione che siano soddisfatti
I'equilibrio e la congruenza.

Al materiale si pud attribuire un diagramma tensieformazioni che ne rappresenti
adeguatamente il comportamento reale, verificanle te sezioni dove si localizzano le
plasticizzazioni siano in grado di sopportare atato limite ultimo tutte le deformazioni non
elastiche derivanti dall’analisi, tenendo in appiaia considerazione le incertezze.

Nell’analisi si trascurano gli effetti di precedeapplicazioni del carico e si assume un incremento
monotono dell'intensita delle azioni e la costandeh rapporto tra le loro intensita. L’analisi puo
essere del primo o del secondo ordine.

41.1.4 Effetti delle deformazioni

In generale, & possibile effettuare:

- Il'analisi del primo ordine, imponendo I'equilibrgulla configurazione iniziale della struttura,

- lanalisi del secondo ordine, imponendo I'equildrsulla configurazione deformata della
struttura.

L’analisi globale puo condursi con la teoria deinm@r ordine nei casi in cui possano ritenersi
trascurabili gli effetti delle deformazioni sull'gta delle sollecitazioni, sui fenomeni di instatdile
su qualsiasi altro rilevante parametro di rispai&ti#a struttura.

Gli effetti del secondo ordine possono essere wrasicse sono inferiori al 10% dei corrispondenti
effetti del primo ordine.

Tale requisito si ritiene soddisfatto se sono tispe le condizioni di cui al § 4.1.2.1.7.2.
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4.1.2 VERIFICHE AGLI STATI LIMITE

41.2.1 Verifiche agli stati limite ultimi

41211 Resistenze di calcolo dei materiali

In accordo con il Cap. 11, le resistenze di calcfjoindicano le resistenze dei materiali,
calcestruzzo ed acciaio, ottenute mediante I'espras:

fq=f/Yum (4.1.3)
dove:

f,  sono le resistenze caratteristiche del materiale;

ym Sono i coefficienti parziali per le resistenze, poemsivi delle incertezze del modello e della
geometria, che possono variare in funzione del madde della situazione di progetto e della
particolare verifica in esame.

41.2.1.1.1 Resistenza di calcolo a compressione del calcestruz
Per il calcestruzzo la resistenza di calcolo a gesgionef.,, é:

fcd :accf ck/yc (414)
dove:
a.. e il coefficiente riduttivo per le resistenze uinga durata,;

yc € il coefficiente parziale di sicurezza relativaalcestruzzo;

f« € laresistenza caratteristica cilindrica a congoe® del calcestruzzo a 28 giorni.
Il coefficiente y. & pari ad 1,5.

Il coefficiente a..€ pari a 0,85.

Nel caso di elementi piani (solette, pareti, ...)t@etin opera con calcestruzzi ordinari e con
spessori minori di 50 mm, la resistenza di caleotmmpressione va ridottatad0f,,.

Il coefficiente y. pud essere ridotto da 1,5 a 1,4 per produzioniiwoative di elementi o strutture,
soggette a controllo continuativo del calcestrudab quale risulti un coefficiente di variazione
(rapporto tra scarto quadratico medio e valor medilla resistenza non superiore al 10%. Le
suddette produzioni devono essere inserite instersi di qualita di cui al 8 11.8.3.

41.2.1.1.2 Resistenza di calcolo a trazione del calcestruzzo
La resistenza di calcolo a traziorig,, vale:
1:ctd =f ctk/ yC (415)
dove:
Yo e il coefficiente parziale di sicurezza relativaalcestruzzgia definito al § 4.1.2.1.1.1;
fa € laresistenza caratteristica a trazione dekstigzzo (§ 11.2.10.2).
Il coefficiente y. assume il valore 1,5.

Nel caso di elementi piani (solette, pareti, ...)t@etin opera con calcestruzzi ordinari e con
spessori minori di 50 mm, la resistenza di caleotoazione va ridotta @,80f,.

Il coefficienteyc pud essere ridottala 1,5 a 1,4 nei casi specificati al § 4.1.2.1.1.1.

52



412113 Resistenza di calcolo dell’acciaio

La resistenza di calcolo dell’'acciafg, € riferita alla tensione di snervamento ed il satore e
dato da:

foa =ful Vs (4.1.6)
dove:
ys € il coefficiente parziale di sicurezza relatiVibeaciaio;
f per armatura ordinaria € la tensione caratteaigicsnervamento dell’acciaio (v. § 11.3.2),

per armature da precompressione e la tensione cpiovale caratteristica di snervamento
data, a seconda del tipo di prodotto, fga (barre), f o (fil), ., (trefoli e trecce); si

veda in proposito la Tab. 11.3.VII.

yk

Il coefficienteys assume sempre, per tutti i tipi di acciaio, iloral1,15.

41.2.1.1.4 Tensione tangenziale di aderenza acciaio-calcestruz

La resistenza tangenziale di aderenza di caltgloale:

dove:
yec € il coefficiente parziale di sicurezza relativaalcestruzzo, pari a 1,5;

fo« € la resistenza tangenziale caratteristica diesd@rdata da:

fox =2, 2500 [Fyy (4.1.8)
in cui
n =10 per barre di diametg< 32 mm
n =(132 -@)/100 per barre di diametro superiore.

Nel caso di armature molto addensate o ancoraggoima di calcestruzzo teso, la resistenza di
aderenza va ridotta dividendola almeno per 1,5.

41.2.1.2 Resistenza a sforzo normale e flessione (elemewadimensionali)

41.2.1.2.1 Ipotesi di base

Senza escludere specifici approfondimenti, necessparticolare nel caso di elementi costituiti da
calcestruzzo di classe di resistenza superiore @564 per la valutazione della resistenza ultima
delle sezioni di elementi monodimensionali nei confi di sforzo normale e flessione, si
adotteranno le seguenti ipotesi:

- conservazione delle sezioni piane;
- perfetta aderenza tra acciaio e calcestruzzo;
- resistenza a trazione del calcestruzzo nulla;

- rottura del calcestruzzo determinata dal raggiuegim della sua capacita deformativa ultima a
compressione;

- rottura dell'armatura tesa determinata dal raggmegto della sua capacita deformativa ultima;

- deformazione iniziale dell'armatura di precompressiconsiderata nelle relazioni di congruenza
della sezione.

Le tensioni nel calcestruzzo e nell’armatura siwlexhng a partire dalle deformazignitilizzando
i rispettivi diagrammi tensione-deformazione,;
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41.2.1.2.2 Diagrammi di calcolo tensione-deformazione del eatouzzo

Per il diagramma tensione-deformazione del caloestr € possibile adottare opportuni modelli
rappresentativi del reale comportamento del maégrimodelli definiti in base alla resistenza di
calcolof., ed alla deformazione ultima,, .

A A

fcd 1Ecd 1Ecd T

» » »
I Ll I > >

802 Scu € 8(:3 8cu € 8(:4 8cu €
(a) (b) (c)

Figura 4.1.1 —Modelli o-¢ per il calcestruzzo

In Fig. 4.1.1 sono rappresentati i modethe per il calcestruzzo: (a) parabola-rettangolo; (b)
triangolo-rettangolo; (c) rettangolo (stress blodk) particolare, per le classi di resistenza pari
inferiore a C50/60 si puo porre:

€., =0,20% €., =0,35%

€03 =0,175% €.4=0,07%

Per le classi di resistenza superiore a C50/6Q&iporre:

€2 =0,20%+ 0,0085%(f ~ 50 &, =0,26%+ 3,5% (96 )/10ﬁ
€:3=0,175%+ 0,055% (f,~ 50)/4( e, =0,2[2,,

purché si adottino opportune limitazioni quandasa il modello ( ¢).

Per sezioni o parti di sezioni soggette a distidmiz di tensione di compressione
approssimativamente uniformi, si assume per lardedmione ultima a rottura il valore, anziché

€+

41.2.1.2.3 Diagrammi di calcolo tensione-deformazione delliace

Per il diagramma tensione-deformazione dell'acci@iopossibile adottare opportuni modelli
rappresentativi del reale comportamento del maéemaodelli definiti in base al valore di calcolo
€ua =0,% i (& =(Ag) () della deformazione uniforme ultima, al valorecdicolo della tensione di
snervamentd,, ed al rapporto di sovraresistenia (f,/f,), (Tab. 11.3.1a-b).

In Fig. 4.1.2 sono rappresentati i modedl-¢ per I'acciaio: (a) bilineare finito con incrudinten
(b) elastico-perfettamente plastico indefinito.

A A
0 0
Kfyg |
fyd T fyd T - -
arctgEg arctgEg
! ] > >
syd sud 8uk € syd €

(a) (b)

Figura 4.1.2—Modelli o-¢ per I'acciaio
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412124 Analisi della sezione

Con riferimento alla sezione pressoinflessa, reggnata in Fig. 4.1.3 assieme ai diagrammi di
deformazione e di sforzo cosi come dedotti dalleteipi e dai modellic-¢ di cui nei punti
precedenti, la verifica di resistenza (SLU) si eegontrollando che:

Mgg =M g{N g9 =M g4 (4.1.9)

Mgrq € il valore di calcolo del momento resistentaispondente a N;
Ng, € il valore di calcolo della componente assisfergo normale) dell’azione;
Mg, € il valore di calcolo della componente flettedéd’azione.

b
! /\AS AEF’ Eau fed c
d €. X0 f
d }L%_ix Ye|yg _/_ ) 14 C wMrd
h S I O T A ] I 49,
GC;Ap rys ryp €po asse di calcolo Zp Negy
1 oL Es 7

Y

s (a) (b) (c)

Figura 4.1.3-Sezione pressoinflessa

Nel caso di pilastri soggetti a compressione assildeve comunque assumere una componente
flettente dello sforzoMg, =e[Ng4 con eccentricit® pari almeno &,05h> 20mm (con h altezza
della sezione).

Nel caso di pressoflessione deviata la verificéadszione puo essere posta nella forma

Me ) (M. )°
B | 4| —Ee | <1 (4.1.10)
Mpg,, M g

zd

dove

Meya, Mgz SONO i valori di calcolo delle due componenti les§ione retta dell’azione attorno agli
assiy ez;

Mgrya, Mrz¢ SONO i Valori di calcolo dei momenti resistentipessoflessione retta corrispondenti a
Neg Valutati separatamente attorno agli §sse.

L’esponentex puo dedursi in funzione della geometria dellag®zie dei parametri
v = Neo/Nreg (4.1.11)
@ =A Bya/ N peg (4.1.12)
CoON Ngeg =A [ .

In mancanza di una specifica valutazione, puo pansielativamente=1.

41.2.1.3 Resistenza nei confronti di sollecitazioni tagliant

Senza escludere specifici approfondimenti, necessparticolare nel caso di elementi costituiti da
calcestruzzo di classe di resistesuperiore a C45/55, per la valutazione delle resis ultime di
elementi monodimensionali nei confronti di sollagibni taglianti, si deve considerare quanto
segue.
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41.2.1.3.1 Elementi senza armature trasversali resistenticlita

E consentito I''mpiego di solai, piastre e membrata comportamento analogo, sprovviste di
armature trasversali resistenti a taglio. La ressh a taglioVg, di tali elementi deve essere
valutata, utilizzando formule di comprovata affidiad, sulla base della resistenza a trazione del
calcestruzzo.

La verifica di resistenza (SLU) si pone con
Vra=> Ved (4.1.13)

doveVg, € il valore di calcolo dello sforzo di taglio agen
Con riferimento all’elemento fessurato da mometdtignte, la resistenza al taglio si valuta con

Ve ={0,180KC1000, O 2 o+ 0,156} Ob,0& (o + 0,180, I b (4.1.14)

con
k=1 + (200/dY?*<2
Vimin = 0,035R/ %12

e dove

d e l'altezza utile della sezione (in mm);

p.=A4/(b, [d) € il rapporto geometrico di armatura longitudin@l®,02);
Gep = NedAc e la tensione media di compressione nella sefio0g t.);
by e la larghezza minima della sezione(in mm).

Nel caso di elementi in cemento armato precomprdggmosti in semplice appoggio, nelle zone
non fessurate da momento flettente (con tensiotriadione non superiori gy la resistenza puo
valutarsj in via semplificativa, con la formula:

VRd =O-7|:bw [dufgtd-l'o-cp[fctd)llz- (4115)

In presenza di significativi sforzi di trazione,rizsistenza a taglio del calcestruzzo é da coressier
nulla e, in tal caso, non e possibile adottare efgisprovvisti di armatura trasversale.

Le armature longitudinali, oltre ad assorbire dtirgi conseguenti alle sollecitazioni di flessione,
devono assorbire quelli provocati dal taglio dowitiinclinazione delle fessure rispetto all’asse
della trave, inclinazione assunta pari a 45°. Intipalare, in corrispondenza degli appoggi, le
armature longitudinali devono assorbire uno sfqao al taglio sull’'appoggio.

4,1.2.1.3.2 Elementi con armature trasversali resistenti alltag

La resistenza a taglizvvg; di elementi strutturali dotati di specifica arnrata taglio deve essere
valutata sulla base di una adeguata schematizaaidraliccio. Gli elementi resistenti dell’ideale
traliccio sono: le armature trasversali, le armatdongitudinali, il corrente compresso di
calcestruzzo e i puntoni d’anima inclinati. L'inwdizione 6 dei puntoni di calcestruzzo rispetto
all'asse della trave deve rispettare i limiti segiue

1<ctgb<25 (4.1.16)
La verifica di resistenza (SLU) si pone con
VRda= Ved (4.1.17)

dove 4 € il valore di calcolo dello sforzo di taglio agen
Con riferimento all’armatura trasversaie resistenza di calcolo a “taglio trazione” sioccdd con:

Vrsa =0, 9LHE—=* [T [ctgx + ctd Ysiro (4.1.18)
S

Con riferimento al calcestruzzo d’anipia resistenza di calcolo a “taglio compressioneaicola
con
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Vreq =0,900 0, [ OF ' Jctgn + ct® )/(H ctdP (4.1.19)
La resistenza al taglio della trave € la minoréedélie sopra definite:
Vrd = Min (Vdea VRcd) (4120)

dove d b, e o, hanno il significato gia visto in § 4.1.2.1.3.1ineltre si & posto:
Asw  area dellarmatura trasversale;

S interasse tra due armature trasversali consegutiv

a angolo di inclinazione dell’armatura trasversapetto all’asse della trave;

f'w resistenza a compressione ridotta del calcestrdizroma (', =0,50);

O¢ coefficiente maggiorativo pari a 1 per memin@inon compresse
1 +0ocpffed per & 0¢p < 0,25 {4
1,25 per 0,256 < 0cp< 0,5 {4
2,5(1 'ocp/fcd) per 0,5§< Ocp < fed

In presenza di significativo sforzo assiale, adgse conseguente alla precompressione, si dovra
aggiungere la limitazione:

(ctgd, < ctP) (4.1.212)

dove®, e I'angolo di inclinazione della prima fessurazaitavato datg 0, = t/c; mentrer € s, SONO
rispettivamente la tensione tangenziale e la teesprincipale di trazione sulla corda baricentrica
della sezione intesa interamente reagente.

Le armature longitudinali, dimensionate in base abllecitazioni flessionali, dovranno essere
prolungate di una misura pari a

a =0,90d0(ct§—- ctg )/2 (4.1.22)

4.1.2.1.3.3 Casi patrticolari
Componenti trasversali

Nel caso di elementi ad altezza variabile o con dayprecompressione inclinati, il taglio di calzol
viene assunto pari a:

VEd = Vd + de + Vpd (4123)
dove:
V4 = valore di calcolo del taglio dovuto ai cariesiterni;
Vme = Vvalore di calcolo della componente di taglio d@avall'inclinazione dei lembi della

membratura;
Vs = valore di calcolo della componente di taglio a@valla precompressione.
Carichi in prossimita degli appoggi
Il taglio all'appoggio determinato da carichi agglii alla distanzaa, < 2d dall’appoggio stesso si
potra ridurre nel rapporta, / 2d, con I'osservanza delle seguenti prescrizioni:

- nel caso di appoggio di estremita, 'armatura @kitvne necessaria nella sezione ove e applicato
il carico piu vicino all’appoggio sia prolungataecorata al di la dell’asse teorico di appoggio;

- nel caso di appoggio intermedio I'armatura di wag all’appoggio sia prolungata sin dove
necessario e comungue fino alla sezione ove écapplil carico piu lontano compreso nella
zona cona, < 2d.

Nel caso di elementi con armature trasversali texsiisal taglio, si deve verificare che lo sforzo d
taglio Vgg, calcolato in questo modo, soddisfi la condizione

Veg < Al 4Sina (4.1.24)

57



dove A fyy € la resistenza dellarmatura trasversale contéenetla zona di lunghezza 0,75 a
centrata tra carico ed appoggio e che attraverf&s$aira di taglio inclinata ivi compresa.

Lo sforzo di taglio 4, calcolato senza la riduziore /2d, deve comunque sempre rispettare la
condizione

Veg < 0,5b,dv {4 (4.1.25)
essende = 0,5 un coefficiente di riduzione della resis&@el calcestruzzo fessurato per taglio.
Carichi appesi o indiretti

Se per patrticolari modalita di applicazione deiiatargli sforzi degli elementi tesi del traliccio
risultano incrementati, le armature dovranno esgpp®rtunamente adeguate.

41.2.1.34 Verifica al punzonamento di lastre soggette a ¢arconcentrati

Le lastre devono essere verificate nei riguardi pi@hzonamento allo stato limite ultimo, in
corrispondenza dei pilastri e di carichi concemtrat

In mancanza di un’armatura trasversale appositardiniensionata, la resistenza al punzonamento
deve essere valutata, utilizzando formule di comgia affidabilita, sulla base della resistenza a
trazione del calcestruzzo, intendendo la sollewtsz distribuita su di un perimetro efficace di
piastra distante 2d dall'impronta caricata, contezaa utile (media) della piastra stessa.

Nel caso in cui si disponga una apposita armatindero sforzo allo stato limite ultimo dovra
essere affidato all’armatura.

Nel caso di piastre di fondazione si adotteranrmodpini adattamenti del modello sopra citato.

41214 Resistenza nei confronti di sollecitazioni torcenti

Qualora I'equilibrio statico di una struttura diglendalla resistenza torsionale degli elementi ahe |
compongono, € necessario condurre la verificasiétenza nei riguardi delle sollecitazioni torcenti
Qualora, invece, in strutture iperstatiche, laitors insorga solo per esigenze di congruenza e la
sicurezza della struttura non dipenda dalla resstg¢orsionale, non sara generalmente necessario
condurre le verifiche.

La verifica di resistenza (SLU) consiste nel colfdre che
Tra 2 Teq (4.1.26)

doveTg, € il valore di calcolo del momento torcente agente

Per elementi prismatici sottoposti a torsione sé&apb combinata con altre sollecitazioni, che
abbiano sezione piena o cava, lo schema resisteobstituito da un traliccio periferico in cui gli
sforzi di trazione sono affidati alle armature laadinali e trasversali ivi contenute e gli sfodii
compressione sono affidati alle bielle di calcestou

Con riferimento al calcestruzzo la resistenza ksiata con
Trea =20AO 0" [@tg0 /(1+ ctcfO) (4.1.27)
dove t € lo spessore della sezione cava; per sgrane t = A/u dove A € I'area della sezione ed u

e il suo perimetro; t deve essere assunta comundqeolte la distanza fra il bordo e il centro
dell’'armatura longitudinale.

Le armature longitudinali e trasversali del tralicresistente devono essere poste entro lo speissore
del profilo periferico. Le barre longitudinali pass essere distribuite lungo detto profilo, ma
comunque una barra deve essere presente suswii $pigoli.

Con riferimento alle staffe trasversali la resiggesi calcola con
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Tae = 2IACES 1, (tgo (4.1.28)
s
Con riferimento all’armatura longitudinale la résisza si calcola con
A
T =2EAEL[’ﬂyd/ctge (4.1.29)
um

dove si é posto

A area racchiusa dalla fibra media del profilo fegito;
As area delle staffe;

Un, perimetro medio del nucleo resistente

S passo delle staffe;

DA, area complessiva delle barre longitudinali.

L’inclinazione 6 delle bielle compresse di calcestruzzo rispettassle della trave deve rispettare i
limiti seguenti

0,4<ctgb<2,5 (4.1.30)
Entro questi limiti, nel caso di torsione pura, mo¥si ctgd = (ala,) *

con: a=>» Alu,
a; = A/s
La resistenza alla torsione della trave e la minkelée tre sopra definite:
Tra = MiN (Tred, Trsa TRId) (4.1.31)

Nel caso di elementi per i quali lo schema reststeitraliccio periferico non sia applicabile, tjua
gli elementi a pareti sottili a sezione aperta,rdono utilizzarsi metodi di calcolo fondati su ipsit
teoriche e risultati sperimentali chiaramente cawati.

Sollecitazioni composte

a) Torsione, flessione e sforzo normale
Le armature longitudinali calcolate come sopradath per la resistenza nei riguardi della
sollecitazione torcente devono essere aggiuntesbeqealcolate nei riguardi delle verifiche per
flessione.

Si applicano inoltre le seguenti regole:

- nella zona tesa allarmatura longitudinale richaedhlla sollecitazione di flessione e sforzo
normale, deve essere aggiunta I'armatura richesita torsione;

- nella zona compressa, se la tensione di traziowetaalla torsione € minore della tensione di
compressione nel calcestruzzo dovuta alla flessoradlo sforzo normale, non € necessaria
armatura longitudinale aggiuntiva per torsione.

b) Torsione e taglio

Per quanto riguarda la crisi lato calcestruzzaoghkistenza massima di una membratura soggetta a

torsione e taglio e limitata dalla resistenza deldle compresse di calcestruzzo. Per non eccedere

tale resistenza deve essere soddisfatta la segrmrdeione:

Tea | Ves g (4.1.32)
TRcd VRcd

| calcoli per il progetto delle staffe possono ttfarsi separatamente per la torsione e per iictagl
sommando o sottraendo su ogni lato le aree rieghgsgdta base del verso delle relative tensioni.

Perl'angolo 6 delle bielle compresse di conglomerato cementildge essere assunto un unico
valore per le due verifiche di taglio e torsione.
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41215 Resistenza di elementi tozzi, nelle zone diffusveei nodi

Per gli elementi per cui non valgono i modelli meeuici semplici, le verifiche di sicurezza possono
essere condotte con riferimento a schematizzabmsate sull’individuazione di tiranti e puntoni.

Le verifiche di sicurezza dovranno necessariamesgere condotte nei riguardi di:

- resistenza dei tiranti costituiti dalle sole armeat(R;);

- resistenza dei puntoni di calcestruzzo compresgo (R

- ancoraggio delle armaturegR

- resistenza dei nodi (R

Deve risultare la seguente gerarchia delle resist&< (R, , Ry , R)

Per la valutazione della resistenza dei puntomiatiestruzzo, si terra conto della presenza di stat
di sforzo pluriassiali.

Le armature che costituiscono i tiranti devono esadeguatamente ancorate nei nodi.

Le forze che agiscono sui nodi devono essere bcaidi; si deve tener conto delle forze trasversali
perpendicolari al piano del nodo.

| nodi si localizzano nei punti di applicazione aearichi, agli appoggi, nelle zone di ancoraggio
dove si ha una concentrazione di armature ordirtada precompressione, in corrispondenza delle
piegature delle armature, nelle connessioni e regjoli delle membrature.

Particolare cautela dovra essere usata nel casohéimi iperstatici, che presentano meccanismi
resistenti in parallelo.

41.2.1.6 Resistenza a fatica

In presenza di azioni cicliche che, per numerocitgi e per ampiezza della variazione dello stato
tensionale, possono provocare fenomeni di fatieayvérifiche di resistenza dovranno essere
condotte secondo affidabili modelli tratti da do@ntazione di comprovata validita, verificando
separatamente il calcestruzzo e I'acciaio.

41.2.1.7 Indicazioni specifiche relative a pilastri

412171 Pilastri cerchiati

Per elementi prevalentemente compressi, armati lwame longitudinali disposte lungo una
circonferenza e racchiuse da una spirale di passonmaggiore di 1/5 del diametro inscritto dal
nucleo cerchiato, la resistenza allo stato limiteno si calcola sommando i contributi della sedon
di calcestruzzo confinato del nucleo e dell’armationgitudinale, dove la resistenza del nucleo di
calcestruzzo confinato puo esprimersi come sommaueila del nucleo di calcestruzzo non
confinato piu il contributo di una armatura fithdiongitudinale di peso eguale alla spirale.

Il contributo dell’armatura fittizia non deve risaite superiore a quello dell’armatura longitudinale
mentre la resistenza globale cosi valutata non deyerare il doppio di quella del nucleo di
calcestruzzo non confinato.

41.2.1.7.2 Verifiche di stabilita per elementi snelli

Le verifiche di stabilita degli elementi snelli dewo essere condotte attraverso un’analisi del
secondo ordine che tenga conto degli effetti feasdi delle azioni assiali sulla configurazione
deformata degli elementi stessi.

Si deve tenere adeguatamente conto delle impeniegepmetriche e delle deformazioni viscose
per carichi di lunga durata.
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Si devono assumere legami fra azioni interne erdefeioni in grado di descrivere in modo
adeguato il comportamento non lineare dei mateeidii effetti della fessurazione delle sezioni.
Cautelativamente il contributo del calcestruzzo {@$0o essere trascurato.

Snellezza limite per pilastri singoli
In via approssimata gli effetti del secondo ordimepilastri singoli possono essere trascurati se la
snellezza\ non supera il valore limite

C

Nim =15’4W

(4.1.33)

dove

v=Ng /(A 0. € I'azione assiale adimensionale;

C=17-h dipende dalla distribuzione dei momenti flettatei primo ordine (0, C< 2,7);

'm=Mo1/ Mo, € il rapporto fra i momenti flettenti del primodime alle due estremita del
pilastro, positivo se i due momenti sono discoudliestrave (con | Mk |> | Moy |).

La snellezza e calcolata come rapporto tra la langh libera di inflessione ed il raggio d’inerzia
della sezione di calcestruzzo non fessurato:

A=lo/i (4.1.34)

dove in particolareplva definita in base ai vincoli d’estremita ed iatérazione con eventuali
elementi contigui.

Effetti globali negli edifici

Gli effetti globali del secondo ordine negli edifipossono essere trascurati se € verificata la
seguente condizione:

n  Z(Egle)
Peg < 0,31 e c 4.1.35
e n+1,6 L2 ( )
dove:
Peg e il carico verticale totale (su elementi contmteti e di controvento);
n e il numero di piani;
L e I'altezza totale dell’edificio sopra il vincokd incastro di base;
Ecq e il valore di calcolo del modulo elastico deloestruzzo definito in § 4.1.2.1.7.3;
lc e il momento di inerzia della sezione di calcestou degli elementi di
controvento, ipotizzata interamente reagente.

41.2.1.7.3 Metodi di verifica

Per la verifica di stabilita si calcolano le soitazioni sotto le azioni di progetto risolvendo il
sistema delle condizioni di equilibrio comprensolegli effetti del secondo ordine e si verifica la
resistenza delle sezioni come precisato ai prectieplenti del presente 8 4.1.2.1.

Per i pilastri compressi di telai a nodi fissi, naltrimenti soggetti ad esplicite azioni flettentg
comungue inserito nel modello di calcolo un difetteettilineita pari a 1/300 della loro altezza.

Analisi elastica lineare

In via semplificata si puo impostare il sistemaliente in forma pseudolineare, utilizzando i
coefficienti elastici corretti con i contributi déP ordine e una rigidezza flessionale delle sazion
data da

0,3
1+0,5%

El=

Eoyl. (4.1.36)

dove | € il momento d’inerzia della sezione di calcestuimteramente reagente, e sovrapponendo
gli effetti flessionali a parita di sforzi assiali.
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Per i coefficienti elastici corretti si possonoliaiare le espressioni linearizzate nella variabiig
(sforzo assiale dell’elemento).

Analisi non lineare

Il sistema risolvente si imposta assumendo adeguatelli non lineari di comportamento dei
materiali basati sui seguenti parametri:

fek resistenza caratteristica del calcestruzzo;

Eca= Ecm/Yce ~modulo elastico di calcolo del calcestruzzo gen=1,2;
¢ coefficiente di viscosita del calcestruzzo (v.182110.7);
fyk tensione di snervamento caratteristica dell’armsatu
Es modulo elastico dell’armatura.

Oltre al metodo generale basato sull'integrazionmerica delle curvature, si possono utilizzare
metodi di elaborazione algebrizzati basati sullacemtrazione dell’equilibrio nelle sezioni critiche
(per esempio il metodo della colonna modello), ipguali si rimanda a documenti di comprovata
validita.

41.2.1.8 Verifica dell'aderenza delle barre di acciaio cohdalcestruzzo
L’ancoraggio delle barre, sia tese che compresses dssere oggetto di specifica verifica.

La verifica di ancoraggio deve tenere conto, qualecessario, dell’effetto d’insieme delle barre e
della presenza di eventuali armature trasverddilicenfinamento.

L’ancoraggio delle barre puo essere utiimente miigto mediante uncini terminali. Se presenti, gli
uncini dovranno avere raggio interno adegudtde da evitare danni allarmatura e, ai fini
dell'aderenza, essi possono essere computati eiéittiva misura del loro sviluppo in asse alla
barra. In assenza degli uncini la lunghezza di eaggo deve essere in ogni caso non minore di 20
diametri, con un minimo di 150 mm.

Particolari cautele devono essere adottate quangossono prevedere fenomeni di fatica e di
sollecitazioni ripetute.

41.2.2 Verifica agli stati limite di esercizio

41221 Generalita

Si devono effettuare le seguenti verifiche:

= verifiche di deformabilita,

= verifiche di vibrazione,

= verifiche di fessurazione,

= verifiche delle tensioni di esercizio,

= verifiche a fatica per quanto riguarda eventuatird@he possano compromettere la durabilita,

per le quali sono definite le regole specifichemaiti seguenti.

412272 Verifica di deformabilita

Per quanto riguarda i limiti di deformabilita, esivono essere congruenti con le prestazioni
richieste alla struttura anche in relazione allatidazione d'uso, con riferimento alle esigenze
statiche, funzionali ed estetiche.

Per quanto riguarda i valori limite, essi dovrarnegsere commisurati a specifiche esigenze e
potranno essere dedotti da documentazione techgmarprovata validita.

62



41.2.2.3 Verifica delle vibrazioni

Quando necessario:

= al fine di assicurare accettabili livelli di beness (dal punto di vista delle sensazioni percepite
dagli utenti),

= al fine di prevenire possibili danni negli elemesgcondari e nei componenti non strutturali,

= in tutti i casi per i quali le vibrazioni possonartheggiare il funzionamento di macchine e
apparecchiature,

si effettuera la verifica delle vibrazioni.

41224 Verifica di fessurazione

Per assicurare la funzionalita e la durata detlgtsire &€ necessario:

= realizzare un sufficiente ricoprimento delle armatwon calcestruzzo di buona qualita e
compattezza, bassa porosita e bassa permeabilita;

* non superare uno stato limite di fessurazione aateguwlle condizioni ambientali, alle
sollecitazioni ed alla sensibilita delle armatulta eorrosione;

= tener conto delle esigenze estetiche.

41.2.24.1 Definizione degli stati limite di fessurazione

In ordine di severita decrescente si distinguoseguenti stati limite:

a) stato limite di decompressione nel quale, per mhioazione di azioni prescelta, la tensione
normale e ovunque di compressione ed al piu uguéle

b) stato limite di formazione delle fessure, nel qualer la combinazione di azioni prescelta, la
tensione normale di trazione nella fibra piu sdtke é:

o _fem (4.1.37)
12
dove fiy, € definito nel § 11.2.10.2;

c) stato limite di apertura delle fessure, nel quaés,la combinazione di azioni prescelta, il valore
limite di apertura della fessura calcolato al livetonsiderato € pari ad uno dei seguenti valori
nominali:

w1 = 0,2 mm
w, =0,3 mm
wsz = 0,4 mm

Lo stato limite di fessurazione deve essere fisgatfoinzione delle condizioni ambientali e della
sensibilita delle armature alla corrosione, comscd#o nel seguito.

4.1.2.2.4.2 Combinazioni di azioni

Si prendono in considerazione le seguenti combomézi
= combinazioni quasi permanenti;
= combinazioni frequenti.

41.2.2.4.3 Condizioni ambientali

Le condizioni ambientali, ai fini della proteziowentro la corrosione delle armature metalliche,
possono essere suddivise in ordinarie, aggressmelt® aggressive in relazione a quanto indicato
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nella Tab. 4.1.111 con riferimento alle classi dspesizione definite nelle Linee Guida per il
calcestruzzo strutturale emesse dal Servizio Tec@ientrale del Consiglio Superiore dei Lavori
Pubblici.

Tabella 4.1.111 — Descrizione delle condizioni ambientali
CONDIZIONI AMBIENTALI CLASSE DI ESPOSIZIONE
Ordinarie X0, XC1, XC2, XC3, XF1
Aggressive XC4, XD1, XS1, XAl, XA2, XF2, XF3
Molto aggressive XD2, XD3, XS2, XS3, XA3, XF4
4.1.2.2.4.4 Sensibilita delle armature alla corrosione

Le armature si distinguono in due gruppi:
- armature sensibili;
- armature poco sensibili.

Appartengono al primo gruppo gli acciai da precaespo.
Appartengono al secondo gruppo gli acciai ordinari.

Per gli acciai zincati e per quelli inossidabilimio tener conto della loro minor sensibilita alla
corrosione.

4.1.2.2.4.5 Scelta degli stati limite di fessurazione

Nella Tab. 4.1.1V sono indicati i criteri di sceltello stato limite di fessurazione con riferimento
alle esigenze sopra riportate.

Tabella 4.1.1V —Criteri di scelta dello stato limite di fessurazen

- o N Armatura
Gruppi di Condizioni Combinazione Sensibile Poco sensibile
esigenze ambientali di azioni — ——
Stato limite Wy Stato limite Wy
L frequente ap. fessure < Ww. ap. fessure |<w
a Ordinarie qu b =2 P =2
qguasi permanenteap. fessure <wg ap. fessure |[<w,
. frequente ap. fessure <w ap. fessure |[<w
b Aggressive qu b . =1 P =2
qguasi permanentelecompressione - ap. fessure| <w;
.| frequente formazione fessure - ap. fessure |[<w;
c Molto aggressive . -
quasi permanentalecompressione - ap. fessure |[<w;

W1, Wo, W3 sono definiti al § 4.1.2.2.4.1, il valore di cdlwovy, € definito al § 4.1.2.2.4.6.

41.2.2.4.6 Verifica allo stato limite di fessurazione
Stato limite di decompressione e di formazione dellfessure

Le tensioni sono calcolate in base alle carattehist geometriche e meccaniche della sezione
omogeneizzata non fessurata.

Stato limite di apertura delle fessure

Il valore di calcolo di apertura delle fessurggwon deve superare i valori nominali,Wv,, W3
secondo quanto riportato nella Tab. 4.1.1V.

Il valore di calcolo e dato da:
Wg = 1,7 Wy (4.1.38)

dove w, rappresenta I'ampiezza media delle fessure.
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L’ampiezza media delle fessurg,w calcolata come prodotto della deformazione meeliie barre
d’armaturaesm per la distanza media tra le fessig:

Wm = €sm Asm (4.1.39)
Per il calcolo disy, € Asm vanno utilizzati criteri consolidati riportati ri@lletteratura tecnica.

La verifica dell’lampiezza di fessurazione puo anebsere condotta senza calcolo diretto, limitando
la tensione di trazione nell’armatura, valutatalanskezione parzializzata per la combinazione di
carico pertinente, ad un massimo correlato al dieordelle barre ed alla loro spaziatura.

41225 Verifica delle tensioni di esercizio

Valutate le azioni interne nelle varie parti dedtauttura, dovute alle combinazioni caratterisgéca
guasi permanente delle azioni, si calcolano le mmeesgensioni sia nel calcestruzzo sia nelle
armature; si deve verificare che tali tensioni sianferiori ai massimi valori consentiti di seguito
riportati.

4.1.2.25.1 Tensione massima di compressione del calcestrilmaondizioni di esercizio

La massima tensione di compressione del calcestrsizzdeve rispettare la limitazione seguente:
0. < 0,60 fx per combinazione caratteristica (rara) (4.1.40)
o¢ < 0,45 {x per combinazione quasi permanente. (4.1.41)

Nel caso di elementi piani (solette, pareti, ...)t@etin opera con calcestruzzi ordinari e con
spessori di calcestruzzo minori di 50 mm i valomite sopra scritti vanno ridotti del 20%.

412252 Tensione massima dell’acciaio in condizioni di esgo

Per I'acciaio avente caratteristiche corrispondarmuanto indicato al Cap. 11, la tensione massima,
os, per effetto delle azioni dovute alla combinaziaagatteristicadeve rispettare la limitazione
seguente:

0s< 0,8 {i. (4.1.42)

4.1.3 VERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE

Per le situazioni costruttive transitorie, comellguehe si hanno durante le fasi della costruzione,
dovranno adottarsi tecnologie costruttive e prognamii lavoro che non possano provocare danni
permanenti alla struttura o agli elementi strutitdache comunque non possano riverberarsi sulla
sicurezza dell'opera.

Le entita delle azioni ambientali da prendere intoosaranno determinate in relazione al tempo
dell'azione transitoria e della tecnologia eseautiv

4.1.4 VERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI

Le resistenze di calcolo dei materiali riferitelath specifica situazione di verifica si ottengooa c
i seguenti coefficienti parziali di sicurezza:

» calcestruzzo e aderenza con le armaygre 1,0
* acciaio d’'armatura ys=1,0
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415 VERIFICHE MEDIANTE PROVE SU STRUTTURE CAMPIONE E SU MODELLI

La resistenza e la funzionalita di strutture e @etnstrutturali puo essere misurata attraverseero
su campioni di adeguata numerosita.

La procedura di prova e di interpretazione dellesure sara effettuata secondo norme di
comprovata validita.

41.6 DETTAGLI COSTRUTTIVI

416.1 Elementi monodimensionali: Travi e pilastri

Con riferimento ai dettagli costruttivi degli elentiestrutturali in calcestruzzo vengono fornite le
indicazioni applicative necessarie per I'otteninoeti¢lle prescritte prestazioni.

Dette indicazioni si applicano se non sono in @sity con piu restrittive regole relative a
costruzioni in zona sismica.

4.1.6.1.1 Armatura delle travi
L’'area dell'armatura longitudinale in zona tesa dene essere inferiore a

Asmin=0, 26';;ﬂ [h [Od e comungue non minore 6i 00130k Ud, (4.1.43)
yk

dove:
b, rappresenta la larghezza media della zona tesajra trave a T con piattabanda compressa,
nel calcolare il valore di, si considera solo la larghezza dell’anima;

d e l'altezza utile della sezione;
fam € il valore medio della resistenza a trazion@bssdefinita nel § 11.2.10.2;
fy« € il valore caratteristico della resistenza aitnae dell’armatura ordinaria.

Negli appoggi di estremita all'intradosso deve sessksposta un’armatura efficacemente ancorata,
calcolata per uno sforzo di trazione pari al taglio

Al di fuori delle zone di sovrapposizione, I'areaaimatura tesa o compressa non deve superare
individualmente Amax= 0,04 A, essendo A l'area della sezione trasversale di calcestruzzo.

Le travi devono prevedere armatura trasversalatgibgtda staffe con sezione complessiva non
inferiore ad A; = 1,5 b mmMym essendo b lo spessore minimo dell'anima in métri, con un
minimo di tre staffe al metro e comunque passo swperiore a 0,8 volte I'altezza utile della
sezione.

In ogni caso almeno il 50% dell’'armatura necesgaeial taglio deve essere costituita da staffe.

41.6.1.2 Armatura dei pilastri

Nel caso di elementi sottoposti a prevalente sfoi@mnale, le barre parallele all'asse devono avere
diametro maggiore od uguale a 12 mm e non potranece interassi maggiori di 300 mm. Inoltre
la loro area non deve essere inferiore a

Asmin= (0,10 N/ fyq) € comunque non minore di 0,003 A (4.1.44)
dove:

fyd e la resistenza di calcolo dell'armatura (rifedte snervamento)
Ngg € la forza di compressione assiale di calcolo
Ac e l'area di calcestruzzo.
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Le armature trasversali devono essere poste athsste non maggiore di 12 volte il diametro
minimo delle barre impiegate per I'armatura londitiale, con un massimo di 250 mm. |l diametro
delle staffe non deve essere minore di 6 mm e debdiametro massimo delle barre longitudinali.

Al di fuori delle zone di sovrapposizione, I'areaaimatura non deve superarg fix= 0,04 A,
essendo A I'area della sezione trasversale di calcestruzzo.

41.6.1.3 Copriferro e interferro

L’armatura resistente deve essere protetta da eguado ricoprimento di calcestruzzo. Gli elementi
strutturali devono essere verificati allo statoilexdi fessurazione secondo il § 4.1.2.2.4.

Al fine della protezione delle armature dalla cerome, lo strato di ricoprimento di calcestruzzo
(copriferro) deve essere dimensionato in funziogl€agjgressivita del’ambiente e della sensibilita
delle armature alla corrosione, tenendo anche ateite tolleranze di posa delle armature.

Per consentire un omogeneo getto del calcestrizzupriferro e I'interferro delle armature devono
essere rapportati alla dimensione massima degti ingiegati.

Il copriferro e l'interferro delle armature devomssere dimensionati anche con riferimento al
necessario sviluppo delle tensioni di aderenzaillamaicestruzzo.

41.6.1.4 Ancoraggio delle barre e loro giunzioni

Le armature longitudinali devono essere interrotteero sovrapposte preferibilmente nelle zone
compresse o di minore sollecitazione.

La continuita fra le barre puo effettuarsi mediante

= sovrapposizione, calcolata in modo da assicuraretiraggio di ciascuna barra. In ogni caso la
lunghezza di sovrapposizione nel tratto rettilidese essere non minore di 20 volte il diametro
della barra. La distanza mutua (interferro) nety&rapposizione non deve superare 4 volte il
diametro;

= saldature, eseguite in conformita alle norme irorégsulle saldature. Devono essere accertate la
saldabilita degli acciai che vengono impiegati, ¢tanla compatibilita fra metallo e metallo di
apporto nelle posizioni o condizioni operative ps& nel progetto esecutivo;

= giunzioni meccaniche per barre di armatura. Tplidi giunzioni devono essere preventivamente
validati mediante prove sperimentali.

Per barre di diametro @ >32 mm occorrera adottamticolari cautele negli ancoraggi e nelle
sovrapposizioni.

4.1.7 ESECUZIONE

Tutti i progetti devono contenere la descriziondedspecifiche di esecuzione in funzione della
particolarita dell’opera, del clima, della tecnakbgostruttiva.

In particolare il documento progettuale deve coaterla descrizione dettagliata delle cautele da
adottare per gli impasti, per la maturazione deii,gger il disarmo e per la messa in opera degli
elementi strutturali. Si potra a tal fine fare atiiferimento alla norma UNI EN 13670-2001
“Esecuzione di strutture in calcestruzzo — Reqguisinuni’.

4.1.8 NORME ULTERIORI PER IL CALCESTRUZZO ARMATO PRECOMPR ESSO

| sistemi di precompressione con armature, predalia presente norma, possono essere a cavi
scorrevoli ancorati alle estremita (sistemi postite a cavi aderenti (sistemi pre-tesi).
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La condizione di carico conseguente alla preconspwae si combinera con le altre (peso proprio,
carichi permanenti e variabili...) al fine di aveeediu sfavorevoli condizioni di sollecitazione.

Nel caso della post-tensione, se le armature dcopnpressione non sono rese aderenti al
conglomerato cementizio dopo la tesatura mediapporune iniezioni di malta all’interno delle
guaine (cavi non aderenti), si deve tenere conite dmnseguenze dello scorrimento relativo
acciaio-calcestruzzo.

Le presenti norme non danno indicazioni su comgate i casi di precompressione a cavi non
aderenti per i quali si potra fare riferimento adIUEN 1992-1-1.

Nel caso sia prevista la parzializzazione delleoseznelle condizioni di esercizio, particolare
attenzione deve essere posta alla resistenza Ga fdgéll’acciaio in presenza di sollecitazioni
ripetute.

4.18.1 Valutazione della sicurezza - Norme di calcolo

418.1.1 Stati limite ultimi
Vale quanto stabilito al § 4.1.2.1.

In particolare, per le verifiche di resistenza loegli ancoraggi delle armature di precompressione
si assumera un valore di calcolo della forza dcpnepressione coyp = 1,2.

418.1.2 Stati limite di esercizio

Vale quanto stabilito al § 4.1.2.2. Per la valutagi degli stati di deformazione e di tensione si
devono tenere in conto gli effetti delle cadutdestisione per i fenomeni reologici che comportano
deformazioni differite dei materiali: ritiro e vigsita del calcestruzzo, rilassamento dell’acciaio.

Nella valutazione della precompressione nel casardiatura post-tesa la tensione iniziale va
calcolata deducendo dalla tensione al martinettopeadita per rientro degli apparecchi di
ancoraggio e scorrimento dei fili e le perdite grito lungo il cavo.

Nelle strutture ad armatura pre-tesa si deve cereid la caduta di tensione per deformazione
elastica.

Per le limitazioni degli stati tensionali nelle chzioni di esercizio, per tutte le strutture
precompresse, valgono le prescrizioni riportate 4l1.2.2.5.

4.1.8.1.3 Tensioni di esercizio nel calcestruzzo a caduteanute
Vale quanto stabilito al § 4.1.2.2.5.

Non sono ammesse tensioni di trazione ai lembiengifutture costruite per conci prefabbricati,
guando non sia possibile disporre I'armatura ominehe assorbe lo sforzo di trazione.

41.8.1.4 Tensioni iniziali nel calcestruzzo

All'atto della precompressione le tensioni di coeggione non debbono superare il valore:
0c < 0,70 fy;, (4.1.45)

essendocf; laresistenza caratteristica del calcestruzzo all'@idiro.

Nella zona di ancoraggio delle armature si possoherare compressioni locab, prodotte dagli
apparecchi di ancoraggio pari a:

0. < 0,90 fi. (4.1.46)
68



Qualora le aree di influenza di apparecchi vicins@vrappongano, le azioni vanno sommate e
riferite all'area complessiva.

4.1.8.1.5 Tensioni limite per gli acciai da precompressione

Per le tensioni in esercizio a perdite avvenute galanto stabilito al § 4.1.2.2.5.2 ove si sosdai
fo.2)k» Fowk O foyk @ fc -

Le tensioni iniziali all'atto della tesatura deivcaevono rispettare le piu restrittive delle sague
limitazioni:

Ospi < 0,85 fox  Ospi< 0,75 fc  per armatura post-tesa

(4.1.47)
Ospi < 0,90 fo1« Ospi < 0,80 fc  per armatura pre-tesa

ove si sostituiscafik 0 foyk a fr0,1)6 S€ del caso.
In entrambi i casi € ammessa una sovratensiomaisra non superiore a 0,0%of)k

4.1.8.2 Dettagli costruttivi per il cemento armato precompresso

Con riferimento ai dettagli costruttivi degli elente strutturali in calcestruzzo armato
precompresso, ai punti seguenti del presente pEagengono fornite le indicazioni applicative
necessarie per I'ottenimento delle prescritte pmshi.

41821 Armatura longitudinale ordinaria

Nelle travi precompresse, anche in assenza dideinsii trazione, la percentuale di armatura
longitudinale ordinaria non dovra essere inferiab® 0,1% dell'area complessiva dellanima e
dell’eventuale ringrosso dal lato dei cavi.

Nel caso sia prevista la parzializzazione dellaos®zin esercizio, le barre longitudinali di arnratu
ordinaria devono essere disposte nella zona detiarse che risulta parzializzata.

41.8.2.2 Staffe

Nelle travi dovranno disporsi staffe aventi seziammemplessiva non inferiore a 1,5 b &im,
essendo b lo spessore minimo dell’anima in millnmeton un minimo di tre staffe al metro e
comunque passo non superiore a 0,8 volte l'alte#ita della sezione. In prossimita di carichi
concentrati o delle zone d’appoggio valgono le gnizeni di cui al 8§ 4.1.2.1.3.

In presenza di torsione valgono le prescrizioraudial 8 4.1.2.1.4.

4.1.8.3 Esecuzione delle opere in calcestruzzo armato preopresso

Per quanto riguarda lo strato di ricoprimento dicestruzzo necessario alla protezione delle
armature dalla corrosione, si rimanda al § 4.136.1.

Nel caso di armature pre-tese, nella testata altrdévono essere ricoperti con adeguato materiale
protettivo, o con getto in opera.

Nel caso di armature post-tese, gli apparecchiadaygio della testata devono essere protetti in
modo analogo.

All'atto della messa in tiro si debbono misurarentemnporaneamente lo sforzo applicato e
I'allungamento conseguito

La distanza minima netta tra le guaine deve essenemisurata sia alla massima dimensione
dellaggregato impiegato sia al diametro delle geastesse in relazione rispettivamente ad un
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omogeneo getto del calcestruzzo fresco ed al netess/iluppo delle tensioni di aderenza con il
calcestruzzo.

| risultati conseguiti nelle operazioni di tiro, letture ai manometri e gli allungamenti misurati,
vanno registrati in apposite tabelle e confronted& le tensioni iniziali delle armature e gl
allungamenti teorici previsti in progetto.

La protezione dei cavi scorrevoli va eseguita madid’iniezione di adeguati materiali atti a
prevenire la corrosione ed a fornire la richiestaranza.

Per la buona esecuzione delle iniezioni € necesshé le stesse vengano eseguite secondo apposite
procedure di controllo della qualita.

419 NORME ULTERIORIPER | SOLAI

Si intendono come solai le strutture bidimensiopane caricate ortogonalmente al proprio piano,
con prevalente comportamento resistente monoditalgo

41.9.1 Solai misti di c.a. e c.a.p. e blocchi forati in krizio

Nei solai misti in calcestruzzo armato normale ecpmpresso e blocchi forati in laterizio, i blocchi
in laterizio hanno funzione di alleggerimento eadmento della rigidezza flessionale del solaio.
Essi si suddividono in blocchi collaboranti e natiaboranti.

Nel caso di blocchi non collaboranti la resistealta stato limite ultimo e affidata al calcestruzzo
ed alle armature ordinarie e/o di precompressiddel. caso di blocchi collaboranti questi
partecipano alla resistenza in modo solidale coalti materiali.

4.1.9.2 Solai misti di c.a. e c.a.p. e blocchi diversi dédterizio

Possono utilizzarsi per realizzare 1 solai misti adilcestruzzo armato e calcestruzzo armato
precompresso anche blocchi diversi dal laterizim, gola funzione di alleggerimento.

| blocchi in calcestruzzo leggero di argilla esggansalcestruzzo normale sagomato, polistirolo,
materie plastiche, elementi organici mineralizzadc, devono essere dimensionalmente stabili e
non fragili, e capaci di seguire le deformaziorisidaio.

4.1.9.3 Solai realizzati con I'associazione di componentirpfabbricati in c.a. e c.a.p.
| componenti di questi tipi di solai devono rispettle norme di cui al presente § 4.1.

Oltre a quanto indicato nei precedenti paragrdfitireamente allo stato limite di deformazione,
devono essere tenute presenti le seguenti normpleprantari.

| componenti devono essere provvisti di opporturgpdsitivi e magisteri che assicurino la
congruenza delle deformazioni tra i componentisstascostati, sia per i carichi ripartiti che per
guelli concentrati. In assenza di soletta collabtgarmata o in difformita rispetto alle prescngio
delle specifiche norme tecniche europee, l'effigadi tali dispositivi deve essere certificata
mediante prove sperimentali.

Quando si voglia realizzare una ridistribuzionevwesale dei carichi € necessario che il solaid cos
composto abbia dei componenti strutturali ortogorsla direzione dell’elemento resistente
principale.

Qualora il componente venga integrato da un gattmoohpletamento all'estradosso, questo deve
avere uno spessore non inferiore a 40 mm ed edetat di una armatura di ripartizione a maglia
incrociata e si deve verificare la trasmissiondedationi di taglio fra elementi prefabbricati gtge
di completamento, tenuto conto degli stati di coagiche si creano per le diverse caratteristiche
reologiche dei calcestruzzi, del componente e et di completamento.
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4.1.10 NORME ULTERIORI PER LE STRUTTURE PREFABBRICATE

Formano oggetto del presente § 4.1.10 i composéntiturali prefabbricati in calcestruzzo armato,
normale o precompresso (nel seguito detti componeme rispondono alle specifiche prescrizioni
del presente § 4.1, ai metodi di calcolo di clB&®i2.6 e 2.7 e che, singolarmente o0 assemblali tra
loro ovvero con parti costruite in opera, siandiz#ati per la realizzazione di opere di ingegaeri

civile.

Rientrano nel campo di applicazione delle preseatme i componenti prodotti in stabilimenti

permanenti o in impianti temporanei allestiti perouspecifico cantiere, ovvero realizzati a pié
d’opera.

Componenti di serie devono intendersi unicamentdligorodotti in stabilimenti permanenti, con
tecnologia ripetitiva e processi industrializzatitipologie predefinite per campi dimensionalipg t
di armature.

Di produzione occasionale si intendono i componpradotti senza il presupposto della ripetitivita
tipologica.

Il componente deve garantire i livelli di sicurezprestazione sia come componente singolo, nelle
fasi transitorie di sformatura, movimentazione,cstmgio, trasporto e montaggio, sia come
elemento di un piu complesso organismo strutturakevolta installato in opera.

| componenti in possesso di attestato di conforsgtgzondo una specifica tecnica europea elaborata
ai sensi della direttiva 89/106/CEE (marcatura @H)i cui riferimenti sono pubblicati sulla
Gazzetta Ufficiale dell’'Unione Europea sono integer con cio assolto ogni requisito procedurale
di cui al deposito ai sensi dell’art. 9 della ledi3e11.1972, n. 1086 e alla certificazione di idtine

di cui agli art. 1 e 7 della legge 2.2.74, n. 64s® I'obbligo del deposito della documentazione
tecnica presso l'ufficio regionale competente aisseella vigente legislazione in materia.

Nel caso di prodotti coperti da marcatura CE, dev@ssere comunque rispettati, laddove
applicabili, i 88 11.8.2, 11.8.3.4 e 11.8.5 dellegenti Norme Tecniche.

4.1.10.1 Prodotti prefabbricati non soggetti a marcatura CE

Per gli elementi strutturali prefabbricati qui d@mati, quando non soggetti ad attestato di
conformita secondo una specifica tecnica elabaiasensi della Direttiva 89/106/CEE (marcatura
CE) e i cui riferimenti sono pubblicati sulla GattaeUfficiale dell’Unione Europea, sono previste
due categorie di produzione:

- serie dichiarata
- serie controllata

| componenti per i quali non sia applicabile la cswura CE, ai sensi del DPR 246/93 di
recepimento della Direttiva 89/106/CEE, devono ressealizzati attraverso processi sottoposti ad
un sistema di controllo della produzione ed i pttmhu di componenti occasionali, in serie

dichiarata ed in serie controllata, devono altqesivvedere alla preventiva qualificazione del
sistema di produzione, con le modalita indicategel.8.

4.1.10.2 Prodotti prefabbricati in serie

Rientrano tra i prodotti prefabbricati in serie:

- i componenti di serie per i quali & stato effattuil deposito ai sensi dell’'art. 9 della Legge
05.11.71 n. 1086;

- i componenti per i quali e stata rilasciata latiieazione di idoneita ai sensi degli artt. 1 e 7
della Legge 02.02.74 n. 64,

- ogni altro componente compreso nella definizidheui al 3° comma del § 4.1.10.
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4.1.10.2.1 Prodotti prefabbricati in serie dichiarata

Rientrano in serie dichiarata i componenti di seshee, pur appartenendo ad una tipologia
predefinita, vengono progettati di volta in volta ®ommessa per dimensioni ed armature (serie
tipologica).

Per le tipologie predefinite il produttore dovraoywedere, nellambito delle modalita di
gualificazione della produzione di cui al 8 11.Bdeposito della documentazione tecnica relativa al
processo produttivo ed al progetto tipo presso iiistero delle Infrastrutture — Servizio Tecnico
Centrale.

Per ogni singolo impiego delle serie tipologiche dpecifica documentazione tecnica dei
componenti prodotti in serie dovra essere allegdli documentazione progettuale depositata
presso I'Ufficio regionale competente, ai sensialeigente legislazione in materia.

Rientrano altresi in serie dichiarata i componefitiserie costituiti da un tipo compiutamente
determinato, predefinito in dimensioni ed armataudia base di un progetto depositato (serie
ripetitiva).

Per ogni tipo di componente, o per ogni famigliaogenea di tipi, il produttore dovra provvedere,
nell’ambito delle modalita di qualificazione delfmoduzione di cui al § 11.8, al deposito della
documentazione tecnica relativa al processo prvduéid al progetto specifico presso il Servizio
Tecnico Centrale del Consiglio Superiore dei Lavubblici.

Per ogni singolo impiego delle serie ripetitive rasaufficiente allegare alla documentazione
progettuale depositata presso I'Ufficio regionatenpetente, ai sensi della vigente legislazione in
materia, gli estremi del deposito presso il Seovizécnico Centrale.

4.1.10.2.2 Prodotti prefabbricati in serie controllata

Per serie controllata si intende la produzioneediesche, oltre ad avere i requisiti specificati lae
serie dichiarata, sia eseguita con procedure cheegono verifiche sperimentali su prototipo e
controllo permanente della produzione, come spetdial § 11.8.

Devono essere prodotti in serie controllata:

* i componenti costituiti da assetti strutturali rmomsueti;

» icomponenti realizzati con I'impiego di calcestzugpeciali o di classe > C 45/55;

* icomponenti armati o precompressi con spessathafocali, inferiori a 40 mm;

* i componenti il cui progetto sia redatto su modeilcalcolo non previsti dalle presenti Norme
Tecniche.

Per i componenti ricadenti in uno dei casi sopenedti, € obbligatorio il rilascio preventivo
dell'autorizzazione alla produzione, secondo lecpdure di cui al § 11.8.4.3.

4.1.10.3 Responsabilita e competenze

Il Progettista e il Direttore tecnico dello statménto di prefabbricazione, ciascuno per le proprie
competenze, sono responsabili della capacita pertandella sicurezza del componente, sia
incorporato nell’opera, sia durante le fasi dipi@s$o fino a pie d’opera.

E responsabilita del progettista e del Direttorelaleori del complesso strutturale di cui I'element
fa parte, ciascuno per le proprie competenze, tdicge del componente durante il montaggio, la
messa in opera e l'uso dell'insieme strutturaldéizeato.

| componenti prodotti negli stabilimenti permanesiévono essere realizzati sotto la responsabilita
di un Direttore tecnico dello stabilimento, dotdicadeguata abilitazione professionale, che assume
le responsabilita proprie del Direttore dei lavori.

| componenti di produzione occasionale devono liaolssere realizzati sotto la vigilanza del
Direttore dei lavori dell’opera di destinazione.
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| funzionari del Servizio Tecnico Centrale potranagccedere anche senza preavviso agli
stabilimenti di produzione dei componenti prefabati per I'accertamento del rispetto delle
presenti norme.

4.1.10.4 Prove su componenti

Per verificare le prestazioni di un nuovo prodattdi una nuova tecnologia produttiva ed accertare
I'affidabilitd dei modelli di calcolo impiegati niel verifiche di resistenza, prima di dare inizitaal
produzione corrente € necessario eseguire delleeptd carico su di un adeguato numero di
prototipi al vero, portati fino a rottura.

Tali prove sono obbligatorie, in aggiunta alle graxorrenti sui materiali di cui al Cap. 11, per le
produzioni in serie controllata.

4.1.10.5 Norme complementari

Le verifiche del componente vanno fatte con rifemo al livello di maturazione e di resistenza
raggiunto, controllato mediante prove sui materdilicui al § 11.8.3.1 ed eventuali prove su
prototipo prima della movimentazione del componentiel cimento statico dello stesso.

| dispositivi di sollevamento e movimentazione dafb essere esplicitamente previsti nel progetto
del componente strutturale e realizzati con mdiexpgpropriati e dimensionati per le sollecitazioni
previste.

Il copriferro degli elementi prefabbricati devepstare le regole generali di cui al presente § 4.1

4.1.10.5.1 Appoggi

Per i componenti appoggiati in via definitiva, paotare attenzione va posta alla posizione e
dimensione dell’apparecchio d’appoggio, sia rispeita geometria dell’elemento di sostegno, sia
rispetto alla sezione terminale dell’elemento portaenendo nel dovuto conto le tolleranze
dimensionali e di montaggio e le deformazioni ggrdimeni reologici e/o termici.

| vincoli provvisori o definitivi devono essere gettati con particolare attenzione e, se necessario
validati attraverso prove sperimentali.

Gli appoggi scorrevoli devono essere dimensiomatnodo da consentire gli spostamenti relativi
previsti senza perdita della capacita portante.

4.1.10.5.2 Realizzazione delle unioni
Le unioni devono avere resistenza e deformabitigxenti con le ipotesi progettuali.

4.1.10.5.3 Tolleranze

Il progetto deve indicare le tolleranze minime thguzione che dovra rispettare il componente. Il
componente che non rispetta tali tolleranze, sawndigato non conforme e quindi potra essere
consegnato in cantiere per I'utilizzo nella cosimae solo dopo preventiva accettazione da parte del
Direttore dei lavori.

Il progetto dellopera deve altresi tener contoleddblleranze di produzione, tracciamento e
montaggio assicurando un coerente funzionamentoateplesso strutturale.

Il montaggio dei componenti ed il completamentd’dpéra devono essere conformi alle previsioni
di progetto. Nel caso si verificassero delle nonfgomita, queste devono essere analizzate dal
Direttore dei lavori nei riguardi delle eventuadiaessarie misure correttive.

73



4.1.11 CALCESTRUZZO A BASSA PERCENTUALE DI ARMATURA O NON ARMATO

Il calcestruzzo a bassa percentuale di armatuteekogper il quale la percentuale di armatura messa
in opera € minore di quella minima necessarialpsitestruzzo armato o la quantita media in peso
di acciaio per metro cubo di calcestruzzo e infera 0,3 kN.

Sia il calcestruzzo a bassa percentuale di armai@auello non armato possono essere impiegati
solo per elementi secondari o per strutture massicestese.

41111 Valutazione della sicurezza — norme di calcolo

Nelle verifiche di resistenza delle sezioni sotfora normali si deve trascurare la resistenza a
trazione del calcestruzzo.

La misura della sicurezza si ottiene controllande, @er ogni condizione di verifica, le tensioni di
compressione che insorgono nel calcestruzzo pegtt@ffdelle azioni di calcolo sotto la
combinazione rara risultino minori della segueetssione:

o = 0,30 f« per calcestruzzo debolmente armato
oc = 0,25 {« per calcestruzzo non armato

Le verifiche a taglio si intendono soddisfatte qimme tensioni tangenziali massime valutate per
combinazione rara siano inferiori al valore linglieseguito riportato:

Tc = 0,25 fik per calcestruzzo debolmente armato
Tc = 0,21 fi per calcestruzzo non armato

4.1.12 CALCESTRUZZO DI AGGREGATI LEGGERI

Il presente capitolo si applica ai calcestruzzaggregati leggeri minerali, artificiali o naturaton
esclusione dei calcestruzzi aerati.

Per le classi di densita e di resistenza normadkzpao farsi utile riferimento a quanto riportato
nella norma UNI EN 206-1:2006.

Sulla base della denominazione normalizzata confi@itdein § 4.1 per il calcestruzzo di peso
normale, vengono ammesse classi di resistenzaliaclasse LC55/60.

| calcestruzzi delle diverse classi trovano impiegoondo quanto riportato nella Tab. 4.1.11.
Valgono le specifiche prescrizioni sul controlldldejualita date in § 4.1 e in § 11.1.

41.12.1 Norme di calcolo

Per il progetto delle strutture in calcestruzzaggregati leggeri valgono in genere le norme date
nei 88 da4.1.1 a 4.1.11, con la resistenza aomeaili calcolo pari a

fetd=0,85 tudlyc (4.1.48)
In particolare non possono impiegarsi barre di é@m@ >32 mm.
Per ogni indicazione applicativa si potra fareeutiferimento alla sezione 11 di UNI EN 1992-1-1.

4.1.13 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno essguton riferimento a UNI EN 1992-1-2,
utilizzando i coefficientiyy (v. 8 4.1.4) relativi alle combinazioni eccezianati assumendo |l
coefficientea,, pari a 1,0.
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4.2 COSTRUZIONI DI ACCIAIO

Formano oggetto delle presenti norme le operetstali di acciaio per le quali non esista una
regolamentazione apposita a carattere particolare.

| materiali e i prodotti devono rispondere ai resifuindicati nel 8 11.3.

42.1 MATERIALI

42.1.1 Acciaio laminato

Gli acciai di uso generale laminati a caldo in patf barre, larghi piatti, lamiere e profilati \da
(anche tubi saldati provenienti da nastri lamigatialdo) devono appartenere ai gradi da S235 ad
S460 compresi e le loro caratteristiche devonoressenformi ai requisiti di cui al 8 11.3.4 delle
presenti norme.

| valori della tensione di snervamentg & della tensione di rottura da adottare nelle verifiche
quali valori caratteristici sono specificati nel8.3.4.1 delle presenti norme.

Per le applicazioni nelle zone dissipative dellsteioni soggette ad azioni sismiche sono richiest
ulteriori requisiti specificati nel 8 11.3.4.9 delbresenti norme.

42.1.2 Saldature

| procedimenti di saldatura e i materiali di appotevono essere conformi ai requisiti di cui al 8
11.3.4 delle presenti norme.

Per 'omologazione degli elettrodi da impiegarelmehlldatura ad arco puo farsi utile riferimento
alla norme UNI 5132:1974.

Per gli altri procedimenti di saldatura devono essepiegati i fili, flussi o gas di cui alle prowk
qualifica del procedimento.

Le caratteristiche dei materiali di apporto (tensiodi snervamento, tensione di rottura,
allungamento a rottura e resilienza) devono, sab& particolari precisati dal progettista, essere
equivalenti o migliori delle corrispondenti caratséiche delle parti collegate.

42.1.3 Bulloni e chiodi

| bulloni e i chiodi per collegamenti di forza demoessere conformi ai requisiti di cui al 8§ 11.3.4
delle presenti norme.

| valori della tensione di snervamentig ¢ della tensione di rotturg flei bulloni, da adottare nelle
verifiche quali valori caratteristici sono spedificnel § 11.3.4.6 delle presenti norme.

4.2.2 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA
La valutazione della sicurezza € condotta secompdim¢ipi fondamentali illustrati nel Cap. 2.

| requisiti richiesti di resistenza, funzionalidyrabilita e robustezza si garantiscono verificaitdo
rispetto degli stati limite ultimi e degli statimite di esercizio della struttura, dei componenti
strutturali e dei collegamenti descritti nella et norma.
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4221 Stati limite

Gli stati limite ultimi da verificare, ove necessarsono:

- stato limite di equilibrig al fine di controllare I'equilibrio globale deliruttura e delle sue parti
durante tutta la vita nominale comprese le fasiodiruzione e di riparazione;

- stato limite di collassocorrispondente al raggiungimento della tensiarendrvamento oppure
delle deformazioni ultime del materiale e quindllaerisi o eccessiva deformazione di una
sezione, di una membratura o di un collegamentolyésndo fenomeni di fatica), o alla
formazione di un meccanismo di collasso, o allansarsi di fenomeni di instabilita
dell’'equilibrio negli elementi componenti o nellawdtura nel suo insieme, considerando anche
fenomeni locali d’instabilita dei quali si possande conto eventualmente con riduzione delle
aree delle sezioni resistenti.

- stato limite di faticacontrollando le variazioni tensionali indotte darichi ripetuti in relazione
alle caratteristiche dei dettagli strutturali irtesati.
Per strutture o situazioni particolari, puod essereessario considerare altri stati limite ultimi.

Gli stati limite di esercizio da verificare, ovegessario, sono:

- stati limite di deformazione e/o spostamerafine di evitare deformazioni e spostamenti che
possano compromettere l'uso efficiente della castne e dei suoi contenuti, nonché il suo
aspetto estetico;

- stato limite di vibrazione al fine di assicurare che le sensazioni percegddgli utenti
garantiscano accettabili livelli di confort ed dicsuperamento potrebbe essere indice di scarsa
robustezza e/o indicatore di possibili danni nefgmenti secondari;

- stato limite di plasticizzazioni localal fine di scongiurare deformazioni plastiche geaerino
deformazioni irreversibili ed inaccettabili;

- stato limite di scorrimento dei collegamenti adritdt con bulloni ad alta resistenzagl caso
che il collegamento sia stato dimensionato a catiger taglio dei bulloni.

4.2.3 ANALISI STRUTTURALE

Il metodo di analisi deve essere coerente condtegd di progetto. L’analisi deve essere basata su
modelli strutturali di calcolo appropriati, a sedardello stato limite considerato.

Le ipotesi scelte ed il modello di calcolo adottatevono essere in grado di riprodurre il
comportamento globale della struttura e quello Ibcdelle sezioni adottate, degli elementi
strutturali, dei collegamenti e degli appoggi.

Nell’analisi globale della struttura, in quella dsistemi di controvento e nel calcolo delle
membrature si deve tener conto delle imperfezienngetriche e strutturali di cui al § 4.2.3.5.

423.1 Classificazionedelle sezioni

Le sezioni trasversali degli elementi strutturdlictassificano in funzione della loro capacita
rotazionale @definita come:

Cy=3,/9,-1 (4.2.1)
essenddd, ed, le curvature corrispondenti rispettivamente al raggimento della deformazione
ultima ed allo snervamento. Si distinguono le saegweassi di sezioni:
classe 1 quando la sezione é in grado di sviluppare unai@erplastica avente la capacita

rotazionale richiesta per I'analisi strutturale dotta con il metodo plastico di cui al 8
4.2.3.2 senza subire riduzioni della resistenzas®uw generalmente classificarsi come

tali le sezioni con capacita rotazion@le> 3

classe 2 quando la sezione € in grado di sviluppare il gppopromento resistente plastico, ma
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con capacita rotazionale limitata. Possono genenatienclassificarstometali le sezioni
con capacita rotazionalg, > 1,5

classe 3 quando nella sezione le tensioni calcolate nellgefiestreme compresse possono
raggiungere la tensione di snervamento, ma linktzibocale impedisce lo sviluppo del
momento resistente plastico;

classe 4 quando, per determinarne la resistenza fletteatgiante o normale, € necessario tener
conto degli effetti dell'instabilita locale in faselastica nelle parti compresse che
compongono la sezione. In tal caso nel calcoloadatistenza la sezione geometrica
effettiva puo sostituirsi con ursezione efficace

Le sezioni di classg e 2 si definisconacompatte quelle di class& moderatamente snekequelle
di classe4 snelle Per i casi piu comuni delle forme delle seziodiele modalita di sollecitazione,
le seguenti Tab. 4.2.1, 4.2.11 e 4.2.111 forniscandicazioni per la classificazione delle sezioni.

La classe di una sezione composta corrisponde latevai classe piu alto tra quelli dei suoi
elementi componenti.

Tabella 4.2.1 -Massimi rapporti larghezza spessore per parti coespe

i ) i 1
Cc C C Cc I
i = = - = = - 4 - — Inflessione intorno
tJL T t-f- 1 t+F ' t 1
| E——
—_— - c

all'asse

-

Inflessione intorno

(-

J L ' J " allasse
Parti interne compresse
Classe | Parte soggettaa [Parte soggetta a Parte soggetta a flessione e a
flessione compressione compressione

Distribuzione f
delle tensioni fy_k ¥k fYk

nelle parti
(compressione * + C * ac

positiva) c - c

f
fyk vk fyk
1 /t<7 c/t1<3% quando ¢ y gs5:c/t 51?3'0(9‘351

quando o < o5:c/t sﬁ
a

2 c/t<83% c/t<38&

456
T13-1
415

quando ¢ y g5:¢/t <

quando o < g5:c/t <

Distribuzione

delle tensioni fyi fyk fyk

nelle parti [+ ——
(compressione c

ositiva) +
P cl2 c c
fy
l-|J fyk
3 c/t<124 c/t<42 quando Wy -lc/t < 42¢
’ ~ 067+ 033

quando y < -1':c/t <62(L-)/(-¥)

€= 1/235/fy|< fyk 235 275 355 420 460

€ 1,00 0,92 0,81 0,75 0,71

")y < -1 si applica se la tensione di compressiorg < fyk o0 la deformazione a trazionegy >fy|</E
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Tabella 4.2.11- Massimi rapporti larghezza spessore per parti coespe

Tabella

c

-

Piattabande esterne

Profilati laminati a caldo

[o]

I —_—
T t" -+
=

Sezioni saldate

Classe

Piattabande
esterne soggette a
compressione

Piattabande esterne soggette a flessione e a

compressione

Con estremita in
compressione

Con estremita in
trazione

Distribuzione delle ot ac
tensioni nelle parti __ i :
(compressione positiva) i —- —
Hi | I :I_ C | | c I:_
fho—— R
1 c/t<% O¢ 9e
clts— c/t<
a a«/a
2 c/t<1C
c/t s& c/t< %
o ova
Distribuzione delle
tensioni nelle parti -— —% - — =
(compressione positiva) o c I i
[ — [ [
c/t<2ifke
3 c/t<14e
Per K vedere EN 1993-1-5
f 235 275 355 420 460
£=/235/f, ¥
€ 1,00 0,92 0,81 0,75 0,71
4.2.111 - Massimi rapporti larghezza spessore per parti coespe
Angolari
h
1
Riferirsi anche alle piattabande esterne (v. Tab 2.11)
Non si applica agli angoli in contatto continuo coraltri componenti
Classe Sezione in compressione
. fyk
Distribuzione delle
tensioni sulla sezione
(compressione positiva)
b+h
3 h/t<1b5¢ < 115
Sezioni Tubolari
t d
Classe Sezione inflessa e/o compressa
1 d/t < 50e2
2 d/t < 70e?
2
3 d/t <902 (Per dit >9E “ vedere EN 1993-1-6)
fyk 235 275 355 420 460
€=,/235/1 S 1,00 0,92 0,81 0,75 0,71
g2 1,00 0,85 0,66 0,56 0,51
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4.2.3.2 Capacita resistente delle sezioni

La capacita resistente delle sezioni deve esséutatanei confronti delle sollecitazioni di trame
o0 compressione, flessione, taglio e torsione, detemdo anche gli effetti indotti sulla resistenza
dalla presenza combinata di piu sollecitazioni.

La capacita resistente della sezione si determinauno dei seguenti metodi.
Metodo elastico (E)

Si assume un comportamento elastico lineare dedrmabd, sino al raggiungimento della condizione
di snervamento.

Il metodo puo applicarsi a tutte le classi di segzi@on I'avvertenza di riferirsi al metodo delle
sezioni efficaci o a metodi equivalenti, nel caseationi di classe 4.

Metodo plastico (P)

Si assume la completa plasticizzazione del material

Il metodo puo applicarsi solo a sezioni di tipo patto, cioé di classe 1 e 2.
Metodo elasto-plastico (EP)

Si assumono legami costitutivi tensione-deformagiatel materiale di tipo bilineare o piu
complessi.

Il metodo puo applicarsi a qualsiasi tipo di segion

4.2.3.3 Metodi di analisi globale
L’analisi globale della struttura puo essere cotadobn uno dei seguenti metodi:
Metodo elastico (E)

Si valutano gli effetti delle azioni nell’ipoteshe il legame tensione-deformazione del materiale si
indefinitamente lineare.

Il metodo e applicabile a strutture composte déosédi classe qualsiasi.

La resistenza delle sezioni puo essere valutatal coatodo elastico, plastico o elasto-plastico per
le sezioni compatte (classe 1 o 2), con il metoldstieo o elasto-plastico per le sezioni snelle
(classe 3 0 4).

Metodo plastico (P)

Gli effetti delle azioni si valutano trascurandodieformazione elastica degli elementi strutturali e
concentrando le deformazioni plastiche nelle sezloformazione delle cerniere plastiche.

Il metodo e applicabile a strutture interamente jgoste da sezioni di classe 1.
Metodo elasto-plastico(EP)

Gli effetti delle azioni si valutano introducendel rmodello il legame momento-curvatura delle
sezioni ottenuto considerando un legame costitutvsione-deformazione di tipo bilineare o piu
complesso.

Il metodo e applicabile a strutture composte déosédi classe qualsiasi.

Le possibili alternative per i metodi di analisiusturale e di valutazione della capacita resistent
flessionale delle sezioni sono riassunte nellaseiguTab. 4.2.1V.
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Tabella 4.2.IV Metodi di analisi globali e relativi metodi di calo delle capacita e classi di sezioni ammesse

Metodo di analisi globale Metodo di calcolo daligpacita | Tipo di sezione
resistente della sezione
s (E) twtte
(E) (P) compatte (classi 1 e 2)
(E) (EP) tutte(*
(P) (P) compatte di classe 1
(EP) (EP) tutte

(*) per le sezioni di classe 4 la capacita resist@uod essere calcolata con riferimento alla sezéfficace.

4234

In generale, e possibile effettuare:
— l'analisi del primo ordine, imponendo I'equilibrgulla configurazione iniziale della struttura,

— Tlanalisi del secondo ordine, imponendo I'equildbrsulla configurazione deformata della
struttura.

Effetti delle deformazioni

L’analisi globale puo condursi con la teoria dein@r ordine nei casi in cui possano ritenersi
trascurabili gli effetti delle deformazioni sull'éta delle sollecitazioni, sui fenomeni di instétaile
su qualsiasi altro rilevante parametro di rispaisti#a struttura.

Tale condizione si pud assumere verificata setasdddisfatta la seguente relazione:

-F >10 per l'analisi elastic
Ed (4.2.2)

F . :
a, =—=% 215 per l'analisi plastic
Ed

a

cr

doveac, € il moltiplicatore dei carichi applicati che irmtul'instabilita globale della strutturagd€
il valore dei carichi di progetto e,F€ il valore del carico instabilizzante calcolatmsiderando la
rigidezza iniziale elastica della struttura.

4.2.3.5

Nell’analisi della struttura, in quella dei sistediicontrovento e nel calcolo delle membrature si
deve tener conto degli effetti delle imperfeziomometriche e strutturali quali la mancanza di
verticalita o di rettilineita, la mancanza di acp@mento e le inevitabili eccentricita minori prese
nei collegamenti reali.

Effetto delle imperfezioni

A tal fine possono adottarsi nell’analisi adeguat@erfezioni geometriche equivalenti, di valore
tale da simulare i possibili effetti delle realiperfezioni da esse sostituite, a meno che taliteffe
non siano inclusi implicitamente nel calcolo de#aistenza degli elementi strutturali.

Si devono considerare nel calcolo:
— le imperfezioni globali per i telai o per i sistechicontrovento;
— le imperfezioni locali per i singoli elementi stiwrali.

Gli effetti delle imperfezioni globali per telairsgbili agli effetti del secondo ordine possonoeess
riprodotti introducendo un errore iniziale di vediita della struttura ed una curvatura inizialglde
elementi strutturali costituenti.

L’errore iniziale di verticalita in un telaio pudsere trascurato quando:

H.,>0,150Q.,.
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dove Hy4 e la somma delle reazioni orizzontali alla baskedmlonne del piano (taglio di piano)
considerato per effetto dei carichi orizzontali g; @ il carico verticale complessivamente agente
nella parte inferiore del piano considerato (sfasgiali nelle colonne).

Nel caso di telai non sensibili agli effetti deceado ordine, nell’effettuazione dell’analisi gldda
per il calcolo delle sollecitazioni da introdurrelle verifiche di stabilita degli elementi strutdiy
la curvatura iniziale degli elementi strutturaligpessere trascurata.

Nell'analisi dei sistemi di controvento che devagerantire la stabilita laterale di travi inflesse o
elementi compressi, gli effetti delle imperfeziaylobali devono essere riprodotti introducendo,
sotto forma di errore di rettilineita iniziale, imperfezione geometrica equivalente dell’elemento
da vincolare.

Nella verifica di singoli elementi strutturali, qu@do non occorra tenere conto degli effetti del
secondo ordine, gli effetti delle imperfezioni lbno da considerarsi inclusi implicitamente eell
formule di verifica di stabilita.

4.2.4 VERIFICHE

Le azioni caratteristiche (carichi, distorsionifiaaioni termiche, ecc.) devono essere definite in
accordo con quanto indicato nei Cap. 3 e 5 delegnti norme.

Per costruzioni civili o industriali di tipo correne per le quali non esistano regolamentazioni
specifiche, le azioni di calcolo si ottengono, fewrerifiche statiche, secondo quanto indicato nel
Cap. 2.

Il calcolo deve condursi con appropriati metodialeheccanica strutturale, secondo i criteri indicat
in 84.2.3.

4.2.4.1  Verifiche agli stati limite ultimi

42411 Resistenza di calcolo
La resistenza di calcolo delle membratugesRoone nella forma:

R, = Rk (4.2.4)
Ym

dove:

Rk € il valore caratteristico della resistenza —itnag, compressione, flessione, taglio e torsione —
della membratura, determinata dai valori caratieriglelle resistenza dei materialy fe dalle
caratteristiche geometriche degli elementi stratiudipendenti dalla classe della sezione; nebcas
in cui si abbiamo elementi con sezioni di class@u® farsi riferimento alle caratteristiche
geometriche “efficaci”, area efficace.f modulo di resistenza efficace ¥V modulo di inerzia
efficace J¢, valutati seguendo il procedimento indicato in UBNI1993-1-5. Nel caso di elementi
strutturali formati a freddo e lamiere sottili, palutare le caratteristiche geometriche “efficami”
puo fare riferimento a quanto indicato in UNI EN39B-3.

vwm € il fattore parziale globale relativo al modediaesistenza adottato.

Per le verifiche di resistenza delle sezioni dellmbrature, con riferimento ai modelli di resistenz
esposti nella presente normativa ed utilizzandeaacal grado S 235 al grado S 4@Dcui al §
11.3, si adottano i fattori parzialii € ym2 indicati nella Tab. 4.2.V. Il coefficiente di si@zzayys.,

in particolare, deve essere impiegato qualora eguwemno verifiche di elementi teselle zone di
unione delle membraturedebolite dai fori.

Per valutare la stabilita degli elementi struttucalmpressi, inflessi e presso-inflessi, si utéizk
coefficiente parziale di sicurezzg;.
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Tabella 4.2.VCoefficienti di sicurezza per la resistenza delembrature e la stabilita

Resistenza delle Sezioni di Classe 1-2-3-4 ymo = 1,05
Resistenza all'instabilita delle membrature ym = 1,05
Resistenza all'instabilita delle membrature di pstradali e ferroviari ym1= 1,10
Resistenza, nei riguardi della frattura, delle @eiziese (indebolite dai fori) e = 1,25

4241.2 Resistenza delle membrature

Per la verifica delle travi la resistenza di catcdh considerare dipende dalla classificazionesdell
sezioni.

La verifica in campo elastico € ammessa per tutfiidi sezione, con l'avvertenza di tener conto
degli effetti di instabilita locale per le sezidaticlasse 4.

Le verifiche in campo elastico, per gli stati dorzo piani tipici delle travi, si eseguono con
riferimento al seguente criterio:

Oxed” + Ozed” - O7dOxed + 3Tea > < (fyk / Ymo ) (4.2.5)
dove:

Oxked € il valore di calcolo della tensione normale nehfo in esame, agente in direzione parallela
all'asse della membratura;

0, eq€ il valore di calcolo della tensione normale m@hto in esame, agente in direzione ortogonale
all'asse della membratura;

Teq € il valore di calcolo della tensione tangenziaéd punto in esame, agente nel piano della
sezione della membratura.

La verifica in campo plastico richiede che si detei una distribuzione di tensioni interne
“staticamente ammissibile”, cioé in equilibrio ctm sollecitazioni applicate (N, M, T, ecc.) e
rispettosa della condizione di plasticita.

| modelli resistenti esposti nei paragrafi seguetgfiniscono la resistenza delle sezioni delle
membrature nei confronti delle sollecitazioni imigragenti separatamente o contemporaneamente.

Per le sezioni di classe 4, in alternativa allenfole impiegate nel seguito, si possono impiegare
altri procedimenti di comprovata validita.

Trazione
L’azione assiale di calcolodydeve rispettare la seguente condizione:

N
—EB <1 (4.2.6)

t,Rd
dove la resistenza di calcolo a traziongzdNdi membrature con sezioni indebolite da fori per
collegamenti bullonati o chiodati deve essere aaspari al minore dei valori seguenti:
a) la resistenza plastica della sezione lofda,

Af,
Npra=—"" (4.2.7)

MO
b) la resistenza a rottura della sezione netta, iA corrispondenza dei fori per i collegamenti

Nu,Rd=—O’9EA”e‘Htk : (4.2.8)
Vw2
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Qualora il progetto preveda la gerarchia dellestesze, come avviene in presenza di azioni
sismiche, la resistenza plastica della sezionea|okd rg, deve risultare minore della resistenza a
rottura delle sezioni indebolite dai fori per ileglamenti, N rq

Niire <N gy (4.2.9)

Compressione
La forza di compressione di calcolgd\dleve rispettare la seguente condizione:

N
—E <1 (4.2.10)

c,Rd

dove la resistenza di calcolo a compressione delteone NgqVvale:

Ncra=Afuw/ywo  perle sezioni- di -clésse 1,2e3, (4.2.11)
N ¢c,rd= Aef fyk / Ymo per le sezioni di classe 4.

Non é necessario dedurre I'area dei fori per iegamenti bullonati o chiodati, purché in tutti rifo
siano presenti gli elementi di collegamento e nanaspresenti fori sovradimensionati o asolati.

Flessione monoassiale (retta)
I momento flettente di calcolo p deve rispettare la seguente condizione:

M
—E <1 (4.2.12)

c,Rd

dove la resistenza di calcolo a flessione rettdadstzione Mgrq Si valuta tenendo conto della
presenza di eventuali fori in zona tesa per coltegyai bullonati o chiodati.

La resistenza di calcolo a flessione retta deltdose M. gqvale:

Wp| [ﬂyk . ..
M ri=M ,iri per le sezioni di classe 1 e 2; (4.2.13)
MO

el,min |jﬁyk . FECH

M ri™M ¢rf — per le sezioni di classe 3; (4.2.14)
MO
M _ Weff,min |:ﬂyk . N H .
GRS per le sezioni di classe 4; (4.2.15)
Ymo

per le sezioni di classe 3,WMin € il modulo resistente elastico minimo della seeim acciaio; per
le sezioni di classe 4, invece, il moduledMin € calcolato eliminando le parti della sezionetinat

a causa dei fenomeni di instabilita locali, secoilgmwocedimento esposto in UNI EN1993-1-5, e
scegliendo il minore tra i moduli cosi ottenuti.

Per la flessione biassiale si veda oltre.

Negli elementi inflessi caratterizzati da giuntrusturali bullonati, la presenza dei fori nelle
piattabande dei profili puo essere trascurata akloto del momento resistente se e verificata la
relazione

0, 9DA‘f,net |:‘rtk > Af [ﬂyk ’ (4216)

yM2 yMO

dove A e l'area della piattabanda lorda; 4 € I'area della piattabanda al netto dei fori e fa
resistenza ultima dell’acciaio.
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Taglio
Il valore di calcolo dell'azione tagliantezydeve rispettare la condizione
\

—E <1, (4.2.17)
Vc,Rd

dove la resistenza di calcolo a tagligry in assenza di torsione, vale
Av |jﬂyk

Verd™ N (4.2.18)
dove A é l'area resistente a taglio.
Per profilati ad | e ad H caricati nel piano delitma si pud assumere
A =A-2bt+(ty+2r)¢; (4.2.19)
per profilatia C o ad U caricati nel piano delitaa si puo assumere
Ay =A-2bt+(ty+r)t; (4.2.20)
per profilati ad | e ad H caricati nel piano dellesi puo assumere
A=A (ht,); (4.2.21)
per profilati a T caricati nel piano dell’animapaio assumere
A,=09(A-Dbt); (4.2.22)
per profili rettangolari cavi “profilati a caldol dpessore uniforme si pud assumere
A= Ah/(b+h) quando il carico € parallelo all'altezial profilo, (4.2.23)
A,=Ab/(b+h) quando il carico é parallelo alla baskptefilo;
per sezioni circolari cave e tubi di spessore umfa
A=2AIT (4.2.24)

dove:

A é l'area lorda della sezione del profilo,

b é la larghezza delle ali per i profilati e laghezza per le sezioni cave,
hy € I'altezza dell’'anima,

h e l'altezza delle sezioni cave,

r € il raggio di raccordo tra anima ed ala,

ti € lo spessore delle ali,

tw € lo spessore dell’anima.

In presenza di torsione, la resisteazeaglio del profilo deve essere opportunameniattad Per le
sezioni ad | o H la resistenza a taglio ridottatadlalla formula

T
Ve rarea=V e rall = LEd 4.2.25
,Rd,red ,Rc\# 1, 25nyk /(\/_:'))D/MO ) ( )

doveT;gq € la tensione tangenziale massima dovuta alleotarsiniforme. Per sezioni cave, invece,
la formula é
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L=
Ve rarea=| 1= ——E IV (4.2.26)
e { fa /(3 D/Mo)} "

La verifica a taglio della sezione puo anche essenglotta in termini tensionali (verifica elastica)
nel punto piu sollecitato della sezione trasversélzzando la formula

T <10, (4.2.27)
1:yk (\/§ IjIIMO)

doveTtgq € valutata in campo elastico lineare.

La verifica all'instabilita dell’anima della seziersoggetta a taglio e priva di irrigidimenti deve
essere condotta in accordo con § 4.2.4.1.3.4 se

h, 72,/235 (4.2.28)
t n fyk

conn assunto cautelativamente pari a 1,00 oppure \als&condo quanto previsto in norme di
comprovata validita.

Torsione

Per gli elementi soggetti a torsione, quando passasere trascurate le distorsioni della sezilane,
sollecitazione torcente di progettosgldeve soddisfare la relazione

Teacq (4.2.29)
Tra

essendo dqy € la resistenza torsionale di progetto della sezipasversale. Le torsione agentg T
puo essere considerata come la somma di due aatintrib

T ea=TteatT w.ea (4.2.30)

dove T gq € la torsione uniforme e Eq € la torsione per ingobbamento impedito.
Flessione e taglio
Se il taglio di calcolo Y4 € inferiore a meta della resistenza di calcolaghid V;,rg
Ved< 0,5 VcRrd (4.2.31)

si puo trascurare l'influenza del taglio sulla sésinza a flessione, eccetto nei casi in cui I'ibiita
per taglio riduca la resistenza a flessione deliaose.

Se il taglio di calcolo ¥y €& superiore a meta della resistenza di calcolgleot® . rq bisogna tener
conto dell'influenza del taglio sulla resistenziéesgsione.

Posto
v, |
p= {—Ed —1} (4.2.32)
Vc,Rd

la resistenza a flessione si determina assumenddgpea resistente a taglio,Aa tensione di
snervamento ridotta (1p) fyx.

Per le sezioni ad | 0 ad H di classe 1 e 2 doppiengmmetriche, soggette a flessione e taglio nel
piano dell' anima, la corrispondente resistenzaveamionale di calcolo a flessione retta puo essere
valutata come:
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My v.rd = <My ¢ rd (4.2.33)

Presso o tenso flessione retta

Per le sezioni ad | o ad H di classe 1 e 2 doppiéensimmetriche, soggette a presso o tenso
flessione nel piano dell’ anima, la corrispondergsistenza convenzionale di calcolo a flessione
retta puo essere valutata come:

Mn.y,rd = Mply Rd (I-n)/(1-0,5ag M ply,Rck (4.2.34)

Per le sezioni ad | o ad H di classe 1 e 2 doppiéensimmetriche, soggette a presso o tenso
flessione nel piano delle ali, la corrispondentgstenza convenzionale di calcolo a flessione retta
puo essere valutata come:

MnN zRrd= Ivlpl,z,Rd per n< a, (4.2.35)
n-a)’
OMy ra =M, ,Z’R{l—(ﬁ] } per n> a, (4.2.36)
essendo My.rdil momento resistente plastico a flessione sempledgiano dell’anima,
Mpl,z,rdil momento resistente plastico a flessione sempleigiano delle ali,
e posto:
n= NEd/ NpI.Rd (4.2.37)
a=(A-2b#)/A<05 (4.2.38)
dove:

A é l'area lorda della sezione,
b e la larghezza delle ali,
ti € lo spessore delle ali.

Per sezioni generiche di classe 1 e 2 la verificaisduce controllando che il momento di progetto
sia minore del momento plastico di progetto, ridqier effetto dello sforzo normale di progetto,
Mn.y,Re+

Presso o tenso flessione biassiale

Per le sezioni ad | o ad H di classe 1 e 2 doppiensimmetriche, soggette a presso o tenso
flessione biassiale, la condizione di resistenzagasere valutata come:

2 5n
M
( y,Ed J +( M zEd j <1, (4239)
M N.y,Rd M N .z,Rd

con n2 0,2 essendo n =dy/ Ny re. Nel caso in cui n < 0,2, e comunque per sezienegche di
classe 1 e 2, la verifica puo essere condotta legisreenente controllando che:

M M
= { = ] <1. (4.2.40)
M N.y,Rd M N.z,Rd
Per le sezioni di classe 3, in assenza di aziotaglio, la verifica a presso o tenso-flession&aret

biassiale e condotta in termini tensionali utilizda le verifiche elastiche; la tensione agente é
calcolata considerando ¢éaentuale presenza dei fori.

Per le sezioni di classe 4, le verifiche devon@rssondotte con riferimento alla resistenza aasti
(verifica tensionale); si possono utilizzare lepieta geometriche efficaci della sezione trasversa
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considerando la eventuale presenza dei fori.
Flessione, taglio e sforzo assiale

Nel calcolo del momento flettente resistente devesgere considerati gli effetti di sforzo assiale e
taglio, se presenti.

Nel caso in cui il taglio di calcolo, gy, sia inferiore al 50% della resistenza di cal@baglio,\; rq

la resistenza a flessione della sezione puo essdoelata con le formule per la tenso/presso
flessione. Se la sollecitazione di taglio super®0Po della resistenza a taglio, si assume una
tensione di snervamento ridotta per l'interaziaaelessione e taglidy e~(1 - p) fyx dove

2
p= {—ZVE" —1} (4.2.41)
Vc,Rd

Per le sezioni di classe 3 e classe 4 le verifideeono essere condott®n riferimento alla
resistenza elastica (verifica tensionale); pereleani di classe 4 si possono utilizzare le prdprie
geometriche efficaci della sezione trasversale.

424.1.3 Stabilita delle membrature

424131 Aste compresse
La verifica di stabilita di un’asta si effettua hipbtesi che la sezione trasversale sia uniformmame
compressa. Deve essere

Nea o4, (4.2.42)

Nb,Rd

dove

Ngq € I'azione di compressione di calcolo,
Npra € laresistenza all'instabilita nell'asta compresisda da

XAF

M1

Np ra = per le sezioni di classe 1, 2 e 3, (4.2.43)

e da

XA eirf i

Np ra = per le sezioni di classe 4. (4.2.44)

M1

| coefficientiy dipendono dal tipo di sezione e dal tipo di accianpiegato; essi si desumono, in
funzione di appropriati valori della snellezza adimsionalel , dalla seguente formula

1 <1.0 (4.2.45)

X=—F7—==
® +/ P2 —\?
dove ®=0.51+a(A- 0.2+A2], « & il fattore di imperfezione, ricavato dalla TaR.¥I, e la
snellezza adimensionale & pari a

- (A L
A= ™ per le sezionidiclasse 1,2e 3, e a (4.2.46)

cr

— A [ e
A= /% per le sezioni di classe 4. (4.2.47)
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Tabella 4.2.VI Curve d’instabilita per varie tipologie di sezianclassi d’acciaio, per elementi compressi.

Curva di instabilita
Inflessione
. _— intorno S$235,
Sezione trasversale Limiti allasse S275,
S355, S460
S420
~ t; < 40 mm Yy a %
o z-z b 2
) N
IS e ; b a
E <1 40 mm << 100 mm yy
z-z
8 o a
.g b a
8 ~ t < 100 mm vy
{ z-z
n — c a
VI
e . d c
< t; > 100 mm yy
z-z d c
| |
_ 4 \Z tf ~ b b
T g N — - H tr <40 mm Yy
=3 Ly : i ¢ ¢
S o
2w 12 s 2R A A
GN.) o ! ! y-y Cc Cc
N ! ! tr > 40 mm
— L —J P z-Z d d
'z 'z
QJ .
& Sezione formata “a caldo” qualunque a !
o
c
o
o
n @ Sezione formata “a freddo” qualunque c c
e
g | z t
N R
_% | In generale qualunque b b
< |
° Yol Lo
@ " t ‘ y
D W |
— |
S e saldature “spesse”: a>0.5t ualunaue c c
2 E b/t<30; h/},<30 qualung
b
©
@
)
= |
D ‘
2o - - _ qualunque c c
g D |
2 ‘
() |
(f) T
-
©
IS
=
IS qualunque b b
0
)
Curva di instabilita @ a b c d
Fattore di imperfeziona 0,13 0,21 0,34 0,49 0,76
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N € il carico critico elastico basato sulle progrieella sezione lorda sulla lunghezza di libera
inflessione ¢ dell’asta, calcolato per la modalita di collasso instabilita appropriata.

Nel caso in cuil sia minore di 0,2 oppure nel caso in cui la sieone di calcolo Ky sia
inferiore a 0,040, gli effetti legati ai fenomeni di instabilita pkr aste compresse possono essere
trascurati.

Limitazioni della snellezza

Si definisce lunghezza d'inflessione la lunghezza p | da sostituire nel calcolo del carico critico
elastico N, alla lunghezza | dell'asta quale risulta dalloesola strutturale. Il coefficientg deve
essere valutato tenendo conto delle effettive @owii di vincolo dell’asta nel piano di inflessione
considerato.

Si definisce snellezza di un’asta nel piano difieaiconsiderato il rapporto
A=lo/1i, (4.2.48)
dove
lo € la lunghezza d’inflessione nel piano considerato
i e il raggio d’inerzia relativo.

E opportuno limitare la snellezaaal valore di 200 per le membrature principali e@58 per le
membrature secondarie.

42.4.1.3.2 Travi inflesse

Una trave con sezione ad | o H soggetta a flessiaiepiano dell'anima, con la piattabanda
compressa non sufficientemente vincolata lateralejenleve essere verificata nei riguardi
dell'instabilita flesso torsionale secondo la fotenu

Mea g (4.2.49)

dove:
Meg € il massimo momento flettente di calcolo
My rg € il mOomento resistente di progetto per I'instiddil

I momento resistente di progetto per i fenomeniirditabilita di una trave lateralmente non
vincolata puo essere assunto pari a

f
M ra =X it W, 2, (4.2.50)

Ym1
dove

W,y é il modulo resistente della seziopeyi al modulo plastico \y, per le sezioni di classe 1 e 2,
al modulo elastico Wy, per le sezioni di classe 3 e che puo esseretaspari al modulo efficace
Weiry, per le sezioni di classe 4. Il fattoger € il fattore di riduzione per linstabilita flesso
torsionale, dipendente dal tipo di profilo impiegapud essere determinato per profili laminati o
composti saldati dalla formula

. . 1,0
X =13 <l 1 (4.2.51)

Fog+yof -pG ﬁq}

dove .y =0.5 1+ oy (A —Aro ) +BA? .

Il coefficiente di snellezza adimensionalg. & dato dalla formula
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_w,
Ar = /—Ii//l L (4.2.52)

in cui M, € il momento critico elastico di instabilita taysale, calcolato considerando la sezione
lorda del profilo e i ritegni torsionali nell'ipate di diagramma di momento flettente uniforme. |l
fattore di imperfezione: t € ottenuto dalle indicazione riportate nella Tal2.VII. Il coefficiente
Ao PUO essere assunto in generale pari a 0,2 e caraumai superiore a 0,4 (consigliato per
sezioni laminate e composte saldate) mentre ifficteite 3 pud essere assunto in generale pari ad
1 e comunque mai inferiore a 0,75 (valore congiglper sezioni laminate e composte saldate).

Il fattore f considera la reale distribuzione delbomento flettente tra i ritegni torsionali
dell’elemento inflesso ed e definito dalla formula

f =1-0,5(1~ kc)[l— 2,qA s - o,ﬂ, (4.2.53)

in cui il fattore correttivo kassume i valori riportati in Tab. 4.2.VIII.

Tabella 4.2.VII Definizione delle curve d'instabilita per le vatipologie di sezione e per gli elementi inflessi

Sezione trasversale Limiti Curva di instabilita daTab. 4.2.VI
h/b<2 b
Sezione laminata ad |
h/b>2 c
_ h/b<2 c
Sezione composta saldata
h/b>2 d
Altre sezioni trasversale - d
4.2.4.1.3.3 Membrature inflesse e compresse

Per elementi strutturali soggetti a compressioflessione, si debbono studiare i relativi fenomeni
di instabilita facendo riferimento a normative dintprovata validita.

4.2.4.1.3.4 Stabilita dei pannelli

Gli elementi strutturali in parete sottile (di cd@s4) presentano problemi complessi d’instabilita
locale, per la cui trattazione si deve fare rifemnto a normative di comprovata validita.

42.4.1.4 Stato limite di fatica

Per le strutture soggette a carichi ciclici dev&ees verificata la resistenza a fatica imponendo ch
Ny <Dglyy (4.2.54)

essendo

A, I'escursione di tensione (effettiva o equivaleali® spettro di tensione) prodotta dalle azioni
cicliche di progetto che inducono fenomeni di fatgon coefficienti parzialy, = 1;

Ag la resistenza a fatica per la relativa categoandittagli costruttivi, come desumibile dalle
curve S-N di resistenza a fatica, per il numeraléotli cicli di sollecitazione N applicati durante
la vita di progetto richiesta,

ym il coefficiente parziale definito nella Tab. 4.2.1X

Nel caso degli edifici la verifica a fatica dellembrature non é generalmente necessaria, salvo per
guelle alle quali sono applicati dispositivi dilgetamento dei carichi o macchine vibranti.
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Tabella 4.2.VIlI Coefficiente correttivo del momento flettente lpererifica a stabilita delle travi inflesse.

Distribuzione del momento flettente Fattore coivetk;
Mo [T M iy
llJ = de/M SX :1
s | T TTTTTT T M 1
1<y<l 1,33- 0,3®
MWM 0,90

/ﬁm 0,91
W 0,86

Wﬁﬁm m 0,77

m 0,82

Nel caso dei ponti gli spettri dei carichi da ingaee per le verifiche a fatica sono fissati nel Gap
delle presenti norme.

Si possono utilizzare due criteri di valutazionelladeesistenza a fatica, che si applicano
rispettivamente alle strutture poco sensibili atdtura per fatica ed alle strutture sensibili alla
rottura per fatica.

» |l Criterio del danneggiamento accettabilelativo alle strutture poco sensibili alla ro&wper
fatica, richiede si adottino:

- dettagli costruttivi, materiali e livelli di tensie tali che le eventuali lesioni presentino bassa
velocita di propagazione e significativa lungheedtca,

- disposizioni costruttive che permettano la ridstgione degli sforzi;

- dettagli idonei ad arrestare la propagazione dietieni;

- dettagli facilmente ispezionabili;

- prestabilite procedure di ispezione e di manuteremtte a rilevare e correggere le eventuali
lesioni.

» |l Criterio della vita utile a faticarelativo alle strutture sensibili alla rottura patica, richiede
si adottino:
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- dettagli costruttivi e livelli di sforzo tali da gantire, per la vita a fatica prevista della
costruzione, gli stessi livelli di sicurezza adbtpeer le altre verifiche agli stati limite ultimi,
indipendentemente da procedure di ispezione e raaniohe durante la vita di esercizio.

Per indicazioni riguardanti le modalitd di realizkme dei dettagli costruttivi e la loro
classificazione, con le rispettive curve S-N si par@ riferimento al documento UNI EN1993-1-9.

Tabella 4.2.1X Coefficienti di sicurezza da assumere per le \obréf a fatica.

Criteri di valutazione Conseguenze della rottura
Conseguenze moderate Conseguenze significatiye
Danneggiamento accettabile v = 1,00 vy =1,15
Vita utile a fatica yw =1,15 ym =135

Nel caso di combinazioni di tensioni normali e tamgali, la valutazione della resistenza a fatica
dovra considerare i loro effetti congiunti adottandonei criteri di combinazione del danno.

Nella valutazione della resistenza a fatica doergetsi conto dello spessore del metallo base nel
guale puo innescarsi una potenziale lesione.

Le curve S-N reperibili nella letteratura consaladaono riferite ai valori nominali delle tensioni.

Per i dettagli costruttivi dei quali non sia nadaclurva di resistenza a fatica le escursioni teradio
potranno riferirsi alle tensioni geometriche o diqo, cioé alle tensioni principali nel metallo bas
in prossimita della potenziale lesione, secondméelalita e le limitazioni specifiche del metodo,
nell’ambito della meccanica della frattura.

Nelle verifiche a fatica e consentito tener corggldeffetti benefici di eventuali trattamenti taon
0 meccanici, se adeguatamente comprovati.

4.2.4.1.5 Fragilita alle basse temperature

La temperatura minima alla quale l'acciaio di unauttura saldata puo essere utilizzato senza
pericolo di rottura fragile, in assenza di dati gitecisi, deve essere stimata sulla base della
temperatura T alla quale per detto acciaio puoregggrantita la resilienza KVichiesta secondo le
norme europee applicabili.

Per quanto riguarda le caratteristiche di tenacitd,caso di strutture non protette, si assumono
come temperatura di riferimentgdquella minima del luogo di installazione dellaugtinra, con un
periodo di ritorno di cinquant’anninf

Tep = Tma
Nel caso di strutture protette verra adottatadgpratura F,q aumentata di 15°C
Tep = Tmgt15°C

In assenza di dati statistici locali si potra asstercome temperatura minima di servizio il valore
Tep =-25°C per strutture non protette g5 F-10°C per strutture protette.

Per la determinazione dei massimi spessori deatlidegli acciai in funzione
- della temperatura minima di servizio,

- dei livelli di sollecitazionesgp col metodo agli stati limiti,

- del tipo e del grado dell’acciaio,

puo essere utilizzata la Tab. 2.1 di UNI EN 199B61-

Per membrature compresse valgono le prescrizioia dab. 2.1 della UNI EN 1993-1-10 con
GED:O,25 t,
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Tale tabella & valida per velocita di deformaziooa superiori &, = 4x10%s e per materiali che
non abbiano subito incrudimenti e/o invecchiamtitida alterarne le caratteristiche di tenacita.

424.16 Resistenza di cavi, barre e funi

La verifica di cavi, barre e funi dovra tener coudigla specificita di tali elementi sia per quanto
riguarda le caratteristiche dei materiali, sia peettagli costruttivi e potra essere condotta con
riferimento a specifiche indicazioni contenute ormative di comprovata validita, adottando fattori
parzialiyy che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliéille presenti norme.

4.2.4.1.7 Resistenza degli apparecchi di appoggio

Le verifiche degli apparecchi di appoggio devonsees condotte tenendo conto della specificita
dei materiali impiegati e della tipologia delle apgcchiature.

Si puo fare riferimento a modelli di calcolo conténin normative di comprovata validita,
adottando fattori parzialiy che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliglle presenti norme.

4.2.4.2 Verifiche agli stati limite di esercizio

4.2.4.2.1 Spostamenti verticali
Il valore totale dello spostamento ortogonale afiadell’elemento (Fig. 4.2.1) e definito come

Otot = 01 + 02 (4.2.55)
6‘% 51
otot
omax 52
L
Figura 4.2.1- Definizione degli spostamenti verticali per le ¥fiehie in esercizio
essendo:
d¢c la monta iniziale della trave,
31 lo spostamento elastico dovuto ai carichi permanent
d2 lo spostamento elastico dovuto ai carichi variabili

dmax |0 spostamento nello stato finale, depurato dalbata iniziale = - oc.

Nel caso di coperture, solai e travi di edifici io@ti, i valori limite di dmax € 62, riferiti alle
combinazioni caratteristiche delle azioni, sonaessi come funzione della lutedell’elemento.

| valori di tali limiti sono da definirsi in funzite degli effetti sugli elementi portati, della gtadel
comfort richiesto alla costruzione, delle carattiithe degli elementi strutturali e non strutturali
gravanti sull’elemento considerato, delle eventiraplicazioni di una eccessiva deformabilita sul
valore dei carichi agenti.

In carenza di piu precise indicazioni si possonattade i limiti indicati nella Tab. 4.2.X, dove L &
la luce dell’elemento o, nel caso di mensole, pmio dello sbalzo.
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4.2.4.2.2 Spostamenti laterali

Negli edifici gli spostamenti laterali alla sommdalle colonne per le combinazioni caratteristiche
delle azioni devono generalmente limitarsi ad uazibne dell’'altezza della colonna e dell’altezza
complessiva dell’edificio da valutarsi in funziodegli effetti sugli elementi portati, della qualita

del comfort richiesto alla costruzione, delle ewatitimplicazioni di una eccessiva deformabilita
sul valore dei carichi agenti.

In assenza di piu precise indicazioni si possonattack i limiti per gli spostamenti orizzontali
indicati in Tab. 4.2.XI A spostamento in sommita&;spostamento relativo di piano — Fig. 4.2.2).

Tabella 4.2.XLimiti di deformabilita per gli elementi di impaltadelle costruzioni ordinarie

Elementi strutturali Limiti superiori per gli spostamenti
verticali

O ma S,

L L

. 1 1
Coperture in generale — —
200 250

- 1 1
Coperture praticabili — —
25C 30C

. 1 1
Solai in generale — —
25C 30C
Solai o coperture che reggono intonaco o altro rizdéedi finitura fragile o 1 1
tramezzi non flessibili 25C 350

. 1 1
Solai che supportano colonne — —
40C 50C

Nei casi in cui lo spostamento puo compromettergpltto dell’edificio 250

In caso di specifiche esigenze tecniche e/o fualiitali limiti devono essere opportunamente ridot

Tabella 4.2.XILimiti di deformabilita per costruzioni ordinarie @ggette ad azioni orizzontali

Limiti superiori per gli spostamenti orizzontali
Tipologia dell’edificio & A
h H
Edifici industriali monopiano senzpa 1 /
carroponte 150
Altri edifici monopiano L /
30C
Edifici multipiano 1 1
30C 50C
In caso di specifiche esigenze tecniche e/o fuakitali limiti devono essere opportunamente ridot
A .0
1 )

5

I

Figura 4.2.2- Definizione degli spostamenti orizzontali per lgifighe in esercizio
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4.2.4.2.3 Stato limite di deformazioni delle anime

Le deformazioni laterali delle anime devono es$ierate per evitare effetti negativi, per impedire
bruschi cambiamenti di forma della configurazioneguilibrio ed evitare fessurazioni da fatica nei
cordoni di saldatura fra anima e piattabande.

4.2.4.2.4 Stato limite di vibrazioni
Le verifiche devono essere condotte adottandortgamazioni frequenti di progetto.

4.2.4.2 4. Edifici

Nel caso di solai caricati regolarmente da perslaneequenza naturale piu bassa della struttura de
solaio non deve in generale essere minore di 3 Hz.

Nel caso di solai soggetti a eccitazioni ciclicadrequenza naturale pitu bassa non deve in generale
essere inferiore a 5 Hz.

In alternativa a tali limitazioni potra condursi wontrollo di accettabilita della percezione delle
vibrazioni.

4.2.4.2.4.Strutture di elevata flessibilita e soggette a chriciclici

| controlli di accettabilitd della percezione dewomrssere condotti seguendo metodologie e
limitazioni suggerite da normative di comprovat#idita.

4.2.4.2.4.30scillazioni prodotte dal vento

Le strutture di elevata flessibilita, quali edifiaiti e snelli, coperture molto ampie, ecc., devono
essere verificate per gli effetti indotti dall’am® dinamica del vento sia per le vibrazioni patalle
che per quelle perpendicolari all'azione del vento.

Le verifiche devono condursi per le vibrazioni ittéadalle raffiche e per quelle indotte dai vortici

4.2.4.2.5 Stato limite di plasticizzazioni locali

Nelle strutture in acciaio € normale che la preaedi tensioni residue (dovute a processi di
fabbricazione, tolleranze, particolarita di alcwi@ttagli, variazioni localizzate della temperatura)
produca concentrazioni di tensioni e conseguengstizzazioni localizzate. Queste non
influenzano la sicurezza dell’'opera nei confror@gl stati limite ultimi. Inoltre i criteri di cual 8
4.2.4.1.3 tengono conto dell'influenza di questirgoaetri nei riguardi dell'instabilita delle
membrature.

In presenza di fenomeni di fatica a basso nhumerctlici si deve cautelare mediante specifiche
verifiche.

4.2.4.2.6 Scorrimento dei collegamenti ad attrito con bulload alta resistenza
Si rinvia al successivo § 4.2.8.1.1.

4.2.5 VERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETTUALI TRANSITORIE

Per le situazioni costruttive transitorie, comellpuehe si hanno durante le fasi della costruzione,
dovranno adottarsi tecnologie costruttive e prognami lavoro che non possano provocare danni
permanenti alla struttura o agli elementi strutitdache comunque non possano riverberarsi sulla
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sicurezza dell'opera.

Le entita delle azioni ambientali da prendere intosaranno determinate in relazione alla durata
nel tempo della situazione transitoria e della ¢émgia esecutiva.

4.2.6 VERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETTUALI ECCEZIONALI

Per situazioni progettuali eccezionali, il progatimvra dimostrare la robustezza della costruzione
mediante procedure di scenari di danno per i quattori parzialiyy dei materiali possono essere
assunti pari all'unita.

4.2.7 PROGETTAZIONE INTEGRATA DA PROVE

La resistenza e la funzionalita di strutture e @etinstrutturali puo essere misurata attraverseero
su campioni di adeguata numerosita.

| risultati delle prove eseguite su opportuni casnpdevono essere trattati con i metodi dell'amalis
statistica, in modo tale da ricavare parametriiSativi quali media, deviazione standard e fadtor
di asimmetria della distribuzione, si da carati&ie adeguatamente un modello probabilistico
descrittore delle quantita indagate (variabili tdee).

Indicazione piu dettagliate al riguardo e metode@rafivi completi per la progettazione integrata da
prove possono essere reperiti in EN1990.

4.2.8 UNIONI

Nel presente paragrafo sono considerati sisternndine elementari, in quanto parti costituenti i
collegamenti strutturali tra le membrature in aicidn particolare, sono presentati metodi per
calcolare le prestazioni resistenti e le relativedalita e regole per la realizzazione dei vari dpi
unione esaminati. Le tipologie di unione analizzed@o quelle realizzate tramite bulloni, chiod
perni e saldature.

Le sollecitazioni agenti nei collegamenti allo stitnite ultimo e allo stato limite di esercizio si
devono valutare con i criteri indicati in § 4.2.2.

Le sollecitazioni cosi determinate possono essistghilite, con criteri elastici oppure plasticgin
singoli elementi costituenti i collegamenti struétutra le membrature a condizione che:

- le azioni cosi ripartite fra gli elementi di unioeementari (unioni) del collegamento siano in
equilibrio con quelle applicate e soddisfino la damone di resistenza imposta per ognuno di
essi;

- le deformazioni derivanti da tale distribuzioneleedollecitazioni all’interno degli elementi di
unione non superino la loro capacita di deformazion

4.2.8.1Unioni con bulloni, chiodi e perni soggetti a carihi statici
Le unioni realizzate con bulloni si distinguond'imon precaricatée “precaricaté.

Le unioni realizzate con chiodi si considerano senfpon precaricaté e i chiodi devono essere
preferibilmente impegnati a taglio.

| perni delle cerniere sono sollecitati a taglitbessione.

4.2.8.1.1 Unioni con bulloni e chiodi

Nei collegamenti con bulloninbn precaricati si possono impiegare viti delle classi da 4.60e891
di cui al § 11.3.4.6.
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Nei collegamenti con bullonigrecaricati’ si devono impiegare viti delle classi 8.8 e 10i%ui al
§11.3.4.6.

Per il calcolo della resistenza a taglio delle wtidei chiodi, per il rifollamento delle piastre
collegate e per il precarico dei bulloni, si adottafattori parzialiyy indicati in Tab. 4.2.XII.

Tabella 4.2. Xl Coefficienti di sicurezza per la verifica delle ani.

Resistenza dei bulloni
Resistenza dei chiodi
Res!stenza delle connessioni a pgrno - Yz = 1,25
Resistenza delle saldature a parziale penetragi@neordone d’angolo
Resistenza dei piatti a contatto
Resistenza a scorrimento
per SLU ymz = 1,25
per SLE ymz = 1,10
Resistenza delle connessioni a perno allo stafitelith esercizio Ymgser= 1,0
Precarico di bulloni ad alta resistenza yvz = 1,10

Nei giunti con bulloni ad alta resistenzarécaricati’ la resistenza ad attrito dipende dalle modalita
di preparazione delle superfici a contatto, daltdaiita di esecuzione e dal gioco foro-bullone. In
via semplificativa la resistenza di progetto altmrsimento di un bullone ad attrito si calcolera
assumendo una forza di precarico pari al 70% deksstenza ultima a trazione del bullone. I
valore della forza di “precarico” da assumere neti®ni progettate ad attrito, per lo stato lindie
servizio oppure per lo stato limite ultimo e panirgdi a

F

cd = 0.7 th Bs‘res
> Ym7

dove Acs€ I'area resistentdella vite del bullone. Il coefficiente di attritca le piastrgql a contatto
nelle unioni “pre-caricate” € in genere assunto gar

- 0,45 quando le giunzioni siano sabbiate al metallocoe protette sino al serraggio dei bulloni,
- 0,30 in tutti gli altri casi.

(4.2.56)

La posizione dei fori per le unioni bullonate o aiite deve rispettare le limitazioni presentate
nella Tab. 4.2.XIll, che fa riferimento agli schedaiunione riportati nella Fig. 4.2.3.

Tabella 4.2.XI11l Posizione dei fori per unioni bullonate e chiodate.

Massimo
Distanze e interassi
(Fig. 4.2.3) Minimo Unioni esposte a Unioni non esposte a| Unioni di elementi in acciaid
fenomeni corrosivi o fenomeni corrosivi o resistente alla corrosione
ambientali ambientali (EN10025-5)

e 1,2 d 4t+40mm - max(8t;125mm)

e 1,2 d 4t+40mm - max(8t;125mm)

p1 2,2 d min(14t;200mm) min(14t;200mm) min(14t;175mm)

P1.o - min(14t;200mm) - -

Pui - min(28t;400mm) - -

[ 2,4 d min(14t;200mm) min(14t;200mm) min(14t;175mm)
L'instabilita locale del piatto posto tra i bulldahiodi non deve essere considerata s)§j9(235/fy)’: in caso
contrario si assumera una lunghezza di liberagsftane pari a 0[B;.

t € lo spessore minimo degli elementi esterni gaite

| fori devono avere diametro uguale a quello ddldme maggiorato al massimo di 1 mm, per
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bulloni sino a 20 mm di diametro, e di 1,5mm pelldni di diametro maggiore di 20 mm. Si puo
derogare da tali limiti quando eventuali assestdnsatto i carichi di servizio non comportino il
superamento dei limiti di deformabilitd o di sefgizQuando necessario, € possibile adottare
“accoppiamenti di precisione” in cui il gioco folm#lone non dovra superare 0,3 mm per bulloni
sino a 20 mm di diametro e 0,5 mm per bulloni dindétro superiore, o altri accorgimenti di

riconosciuta validita.
p1 el L P, = l'Zdo
N T L=24d,
%

— 8 2 P
-— L L P, R oo oo %’
R P
p p1.0
i R
& & 4 @ ¢ & &
-+ Ip T — A e L
& G b | & “

———— — -

Figura 4.2.3- Disposizione dei fori per le realizzazione di uniballonate o chiodate
Unioni con bulloni o chiodi soggette a taglio e/o @azione

La resistenza di calcolo a taglio dei bulloni e deiodi F, rq, per ogni piano di taglio che interessa
il gambo dell’elemento di connessione, puo essesarda pari a:

F/.rda = 0,6 fp Ares/ Ym2, bulloni classe 4.6, 5.6 e 8.8; (4.2.57)
Fu.rd = 0,5 fr Ares/ Ym2, bulloni classe 6.8 e 10.9; (4.2.58)
F.ra= 0,6 fr Ao/ ymz2, per i chiodi. (4.2.59)

Aresindica I'area resistente della vite e si adottarglo il piano di taglio interessa la parte filedtat
della vite. Nei casi in cui il piano di taglio iméssa il gambo non filettato della vite si ha

Fv.ra = 0,6 f, Alymz, bulloni - tutte le classi di resistenza, .(4.2.60)

dove A indica I'area nominale del gambo della \ét&,, invece, indica la resistenza a rottura del
materiale impiegato per realizzare il bullone. Gg® indicata le resistenza del materiale utilizzato
per i chiodi, mentre Aindica la sezione del foro.

La resistenza di calcolo a rifollamentgdg del piatto dell’'unione, bullonata o chiodata, mssere
assunta pari a
Fo,ra= Ka fye d t/ymz, (4.2.61)
dove:
d e il diametro nominale del gambo del bullone,
t € lo spessore della piastra collegata,
fi € la resistenza a rottura del materiale della r@asillegata,
a=min {e1/(3 ) ; fw/fi; 1} per bulloni di bordo nella direzione del cariapplicato,
a=min {p:/(3 ) — 0,25 ; &/f; ; 1} per bulloni interni nella direzione del casiapplicato,
k=min {2,8 e/dy — 1,7 ; 2,5} per bulloni di bordo nella direzioperpendicolare al carico applicato,
k=min{1,4p/d— 1,7, 2,5} per bulloni interni nella direzionerpendicolare al carico applicato,

essendog, &, p. € p indicati in Fig. 4.2.3 edll diametro nominale del foro di alloggiamento del
bullone,

La resistenza di calcolo a trazione degli eleméintbnnessionekrq puo essere assunta pari a:
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Fira = 0,9 f5 Ares/ Ym2, per i bulloni; (4.2.62)
Firda = 0,6 f Ares/ Ym2, per i chiodi. (4.2.63)

Inoltre, nelle unioni bullonate soggette a traziéneecessario verificare la piastra a punzonamento;
cio non e richiesto per le unioni chiodate. Las&siza a punzonamento del piatto collegato € pari a

Bp,ra = 0,6T00m tp T / Ymo; (4.2.64)

dove ¢, € il minimo tra il diametro del dado e il diametreedio della testa del bullong; & lo
spessore del piatto g € la tensione di rottura dell’acciaio del piatto.

La resistenza complessiva della singola unionglé&ta percio data da minfkq, Fo.rg, Mmentre la
resistenza della singola unione a trazione e digernme MiN(Brg Fird)-

Nel caso di presenza combinata di trazione e taglwo adottare la formula di interazione lineare:

Fea, Fea oy (4.2.65)
Fora  L4FRd

con la limitazione=£2 <1, dove con Feq ed Feq Si SONO indicate rispettivamente le sollecitazioni

t,Rd
di taglio e di trazione agenti sull’'unione; per\ita, le resistenze a taglio ed a trazione delbuei
sono state indicate con kg ed kRq.

Unioni a taglio per attrito con bulloni ad alta regstenza

La resistenza di calcolo allo scorrimentgridi un bullone di classe 8.8 o 10.9 precaricato puo
essere assunta pari a:

Fsra= Np I:p,C/YM3- (4.2.66)
dove:
n € il numero delle superfici di attrito,

u e il coefficiente di attrito di cui al § 4.2.811.

Fo.c € la forza di precarico del bullone che, in cdsserraggio controllato, puo essere assunta pari
a 0,7 f, Ares invece che pari a 0,% Ares/ Yu7.

Nel caso un collegamento ad attrito con bullonald resistenza precaricati sia soggetto a trazione
Fieq (allo stato limite ultimo) la resistenza di caleallo scorrimento §rq Si riduce rispetto al
valore sopra indicato e puo essere assunta pari a:

Fs,Rd= np ( Fp,(;— 0,8 EEd)/YMs . (4267)

Nel caso di verifica allo scorrimento nello statmite di esercizio, in modo analogo si puo
assumere:

Fsrdese= NE (Fpc— 0,8 Ked,eser) / Y3, (4.2.68)

dove keqeser€ la sollecitazione di calcolo ottenuta dalla corabione dei carichi per le verifiche in
esercizio.

4.2.8.1.2 Collegamenti con perni
La resistenza a taglio del perno e pari a
Fvra=0,6 & A/ ym2, (4.2.69)
dove A é I'area della sezione del perno gefla tensione a rottura del perno.
La resistenza a rifollamento dell’elemento in aic@nnesso dal perno é pari a
Fo,ra= 1,5t d §i / ymo, (4.2.70)
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dove t e lo spessore dell’'elemento, d il diameteb gerno e jk € la tensione di snervamento
dell'acciaio usato per il perno.

Nella concezione delle connessioni con perni sedexer cura di contenere le azioni flettenti. La
resistenza a flessione del perno e data da

M ra = 1,5 W fyk / Ymo, (4.2.71)
dove W, € il modulo (resistente) elastico della seziorigpdeno.

Qualora si preveda la sostituzione del perno darémtvita della costruzione, bisogna limitare le
sollecitazioni di flessione e taglio sul perno e&dmpressione sul contorno dei fori. Per cui lador
di taglio ed il momento agenti sul perno in eseosiFy, eqser € Megsesr devVOno essere limitate
secondo le seguenti formula:

Fordse= 0,6 td ;k ! ymeser> FoEdser (4.2.72)
M Rrd,ser= 0,8 W fyk /YMG,ser> Med,ser (4.2.73)

Inoltre, affinché il perno possa essere sostit@itnecessario limitare le tensioni di contatigg, al
valore limite, fea = 2,5 fx / yms,ser L€ tensioni di contatto possono essere valutatel@ formula
seguente

Oh Ed =o,59\/ EEFE"';‘Z[&%_ J (4.2.74)

dove con dsi € indicato il diametro del foro di alloggiamerttel perno, mentreegkser€ la forza di
taglio che il perno trasferisce a servizio ed Eréadulo elastico dell’acciaio.

4.2.8.2Unioni saldate

Nel presente paragrafo sono considerate unioniataldr piena penetrazione, a parziale
penetrazione, ed unioni realizzate con cordonigbtém Per i requisiti riguardanti i procedimenti di
saldatura, i materiali d’apporto e i controlli id@re necessari per la realizzazione di saldatutatelo

di prestazioni meccaniche adeguate ai livelli dustzza richiesti dalla presente norma, si faccia
riferimento al § 11.3.4.5.

4.2.8.2.1Unioni con saldature a piena penetrazione

| collegamenti testa a testa, a T e a croce a pienatrazione sono generalmente realizzati con
materiali d’apporto aventi resistenza uguale o naga quella degli elementi collegati. Pertanto la
resistenza di calcolo dei collegamenti a piena franene si assume eguale alla resistenza di
progetto del piu debole tra gli elementi connedsia saldatura a piena penetrazione € caratterizzata
dalla piena fusione del metallo di base attravéwsm lo spessore dell’elemento da unire con il
materiale di apporto.

4.2.8.2.2 Unioni con saldature a parziale penet@ze

| collegamenti testa a testa, a T e a croce aglarpenetrazione vengono verificati con gli stessi
criteri dei cordoni d’angolo (di cui al successiyd.2.8.2.4.).

L’altezza di gola dei cordoni d’angolo da utilizeamelle verifiche & quella teorica, corrispondente
alla preparazione adottata e specificata nei dis#igorogetto, senza tenere conto della penetrazion
e del sovrametallo di saldatura, in conformita Bnorma UNI EN ISO 9692-1:2005.

4.2.8.2.3 Unioni con saldature a cordoni d’angolo

La resistenza di progetto, per unita di lunghedeacordoni d’angolo si determina con riferimento

all'altezza di gola “a”, cioé all'altezza “a” deidngolo iscritto nella sezione trasversale detiooe
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stesso (Fig. 4.2.4).

Figura 4.2.4- Definizione dell’'area di gola per le saldature ardone d’angolo.

La lunghezza di calcolo L & quella intera del coelopurché questo non abbia estremita
palesemente mancanti o difettose.

Eventuali tensions;, definite al 8§ successivo agemilla sezione trasversale del cordone, inteso
come parte della sezione resistente della membraton devono essere prese in considerazione ai
fini della verifica del cordone stesso.

Per il calcolo della resistenza delle saldature @andoni d’angolo, qualora si faccia riferimento ai
modelli di calcolo presentati nel paragrafo segeesitadottano i fattori parzigliy indicati in Tab.
4.2 XIl. E’ possibile utilizzare modelli contenuti normative di comprovata validita, adottando
fattori parzialiyy che garantiscano i livelli di sicurezza stabitiglle presenti norme.

Ai fini della durabilita delle costruzioni, le satlre correnti a cordoni intermittenti, realizzti
modo non continuo lungo i lembi delle parti da aninon sono ammesse in strutture non
sicuramente protette contro la corrosione.

Per le verifiche occorre riferirsi alternativameiali&a sezione di gola nella effettiva posizioneno i
posizione ribaltata, come indicato nel paragraficessivo.

4.2.8.2.4 Resistenza delle saldature a cordoni dalo

Allo stato limite ultimo le azioni di calcolo subroni d’angolo si distribuiscono uniformemente
sulla sezione di gola (definita al § 4.2.8.2.3).

Nel seguito si indicano cosy la tensione normale e can la tensione tangenziale perpendicolari
all’asse del cordone d’angolo, agenti nella sezidingola nella sua posizione effettiva, e egnla
tensione normale e cony| la tensione tangenziale parallele allasse det@mwoe d’angolo. La
tensione normale || non influenza la resistenza del cordone.

Considerando la sezione di gola nella sua effetpeaizione, si puo assumere la seguente
condizione di resistenza

[o02+3 (t02+1)%)]%° < fu! (Bym2), (4.2.75)

dove
fi € la resistenza a rottura del piu debole degihelti collegati,

B = 0,80 per acciaio S235, 0,85 per acciaio S27H) Per acciaio S355, 1,00 per acciaio S420 e
S460.

In alternativa, detta a I'altezza di gola, si pdotsare cautelativamente il criterio semplificato
Fued/Furas 1, (4.2.76)

dove R, gq € la forza di calcolo che sollecita il cordonerdjalo per unita di lunghezza ¢ ky € la
resistenza di calcolo del cordone d’angolo peraudiiunghezza

Fora=aly (N Br o) (4.2.77)

Considerando la sezione di gola in posizione rdbajtsi indicano conme con t la tensione
normale e la tensione tangenziale perpendicoléaisak del cordone.
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La verifica dei cordoni d’angolo si effettua corkando che siano soddisfatte simultaneamente le

due condizioni
e+ <B O, (4.2.78)
|nD| +|tD| <B, Oy, (4.2.79)

dove {i € la tensione di snervamento caratteristica eefficienti 3, e 3, sono dati, in funzione del
grado di acciaio, in Tab. 4.2.XIV.

Tabella 4.2.XIV Valori dei coefficient31 € 3,
S235| S275-S355  S420 - S460

B. 0,85 0,70 0,62

B 1,0 0,85 0,75

4.2.8.3Unioni soggette a carichi da fatica

La resistenza a fatica relativa ai vari dettagii c@dlegamenti bullonati e saldati, con le relative
curve S-N, puo essere reperita in UNI EN 1993-1-9

In ogni caso si adottano i coefficienti parzialdicati in Tab. 4.2.IX. In alternativa si possono
utilizzare modelli contenuti in normative di compata validita, adottando fattori parziah, che
garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nefleesenti norme.

4.2.8.4Unioni soggette a vibrazioni, urti e/o inversioni di cario

Nei collegamenti soggetti a taglio e dinamicamesu#lecitati, a causa di vibrazioni indotte da
macchinari oppure a causa di improvvise variazda®ie sollecitazioni dovute a urti o altre azioni
dinamiche, devono adottarsi apposite soluzioni ithen che impediscano efficacemente lo
scorrimento.

A tal proposito si consiglia l'utilizzo di giunziorsaldate, oppure, nel caso di unioni bullonate,
I'utilizzo di dispositivi anti-svitamento, bullorprecaricati, bulloni in fori calibrati o altri tipdi
bulloni idonei a limitare o eliminare lo scorriment

4.2.9 REQUISITI PER LA PROGETTAZIONE E L'ESECUZIONE

4.2.9.1Spessori Limite
E vietato I'uso di profilati con spessore t <4 mm

Una deroga a tale norma, fino ad uno spessorenim, 3 consentita per opere sicuramente protette
contro la corrosione, quali per esempio tubi chale estremita e profili zincati, od opere non
esposte agli agenti atmosferici.

Le limitazioni di cui sopra non riguardano elemengrofili sagomati a freddo.

4.2.9.2Acciaio incrudito

E proibito I'impiego di acciaio incrudito in ogniaso in cui si preveda la plasticizzazione del
materiale (analisi plastica, azioni sismiche o emr®li, ecc.) o prevalgano i fenomeni di fatica.
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4.2.9.3Giunti di tipo misto

In uno stesso giunto e vietato I'impiego di diffietiemetodi di collegamento di forza (ad esempio
saldatura e bullonatura), a meno che uno solo sli®a in grado di sopportare l'intero sforzo,
ovvero sia dimostrato, per via sperimentale o tagrche la disposizione costruttiva € esente dal
pericolo di collasso prematuro a catena.

4.2.9.4Problematiche specifiche

Per tutto quanto non trattato nelle presenti noimeglazione a:

- Preparazione del materiale,

- Tolleranze degli elementi strutturali di fabbricaze e di montaggio,
- Impiego dei ferri piatti,

- Variazioni di sezione,

- Intersezioni,

- Collegamenti a taglio con bulloni normali e chiodi,

- Tolleranze foro — bullone. Interassi dei bullordes chiodi. Distanze dai margini,
- Collegamenti ad attrito con bulloni ad alta resigte

- Collegamenti saldati,

- Collegamenti per contatto,

si puo far riferimento a normative di comprovatédita.

4.2.9.5Apparecchi di appoggio

La concezione strutturale deve prevedere facilitaodtituzione degli apparecchi di appoggio, nel
caso in cui questi abbiano vita nominale piu breveguella della costruzione alla quale sono
connessi.

4.2.9.6Verniciatura e zincatura

Gli elementi delle strutture in acciaio, a meno skano di comprovata resistenza alla corrosione,
devono essere adeguatamente protetti medianteciauma 0 zincatura, tenendo conto del tipo di
acciaio, della sua posizione nella struttura e’atabiente nel quale & collocato. Devono essere
particolarmente protetti i collegamenti bullongtiécaricati e non precaricati), in modo da impedire
gualsiasi infiltrazione all'interno del collegament

Anche per gli acciai con resistenza alla corrosiomgliorata (per i quali puo farsi utile riferiment
alla norma UNI EN 10025-5:2005) devono prevedecsie necessario, protezioni mediante
verniciatura.

Nel caso di parti inaccessibili, o profili a sezoohiusa non ermeticamente chiusi alle estremita,
dovranno prevedersi adeguati sovraspessori.

Gli elementi destinati ad essere incorporati irtig#itcalcestruzzo non devono essere verniciati:
possono essere invece zincati a caldo.

4.2.10 CRITERI DI DURABILITA

La durabilitd deve assicurare il mantenimento asigo della geometria e delle caratteristiche dei
materiali della struttura, affinché questa consenalterate funzionalitd, aspetto estetico e
resistenza.

Al fine di garantire tale persistenza in fase dbgmtto devono essere presi in esame i dettagli
costruttivi, la eventuale necessita di adottareraspessori, le misure protettive e deve essere
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definito un piano di manutenzione (ispezioni, ogémai manutentive e programma di attuazione
delle stesse).

4.2.11 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno essguton riferimento a UNI EN 1993-1-2,
utilizzando i coefficientiy (v. 8 4.2.6) relativi alle combinazioni eccezianal
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4.3 COSTRUZIONI COMPOSTE DI ACCIAIO - CALCESTRUZZO

Le presenti norme si applicano a costruzioni ceilndustriali con strutture composte in acciaio e
calcestruzzo per quanto attiene ai requisiti distesza, funzionalita, durabilita, robustezzal
esecuzione.

Le strutture composte sono costituite da partiizeate in acciaio per carpenteria e da parti
realizzate in calcestruzzo armato (normale o prgeesso) rese collaboranti fra loro con un sistema
di connessione appropriatamente dimensionato.

Per tutto quanto non espressamente indicato nsepie capitolo, per la progettazione strutturale,
'esecuzione, i controlli e la manutenzione dewusifaferimento ai precedenti 88 4.1 e 4.2 relativi
alle costruzioni di calcestruzzo armato ed alldrcasoni di acciaio, rispettivamente.

4.3.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA
La valutazione della sicurezza e condotta secompdimcipi fondamentali illustrati nel Cap. 2.

| requisiti richiesti di resistenza, funzionalitdyrabilita e robustezza si garantiscono verificaido
rispetto degli stati limite ultimi e degli statimite di esercizio della struttura, dei componenti
strutturali e dei collegamenti descritti nella e norma.

In aggiunta a quanto indicato in 88 4.1 e 4.2 jdarszza strutturale deve essere controllata per gl
stati limite indicati nel seguito.

4.3.1.1Stati limite ultimi

Stato limite di resistenza della connessione aoctaicalcestruzzoal fine di evitare la crisi del
collegamento tra elementi in acciaio ed elementcafcestruzzo con la conseguente perdita del
funzionamento composto della sezione.

4.3.1.2Stati limite di esercizio

Stato limite di esercizio della connessione acciaiacalcestruzzoal fine di evitare eccessivi
scorrimenti fra I'elemento in acciaio e l'elemenito calcestruzzo durante I'esercizio della
costruzione.

4 .3.1.3Fasi costruttive

Le fasi costruttive, quando rilevanti, devono esssonsiderate nella progettazione, nell’analisi e
nella verifica delle strutture composte.

4.3.2 ANALISI STRUTTURALE
Il metodo di analisi deve essere coerente conotiegd di progetto.

L’analisi deve essere basata su modelli struttdiatalcolo appropriati, a seconda dello statotkmi
considerato.

Occorre considerare nell'analisi e nelle verificgé effetti del ritiro e della viscosita del
calcestruzzo e delle variazioni di temperatura.
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4.3.2.1Classificazione delle sezioni

La classificazione delle sezioni composte € esa@gtondo lo schema introdotto per le sezioni in
acciaio in 8 4.2.3. Nel calcolo si possono adotths&ribuzioni di tensioni plastiche o elastiche pe
le classi 1 e 2, mentre per le classi 3 e 4 sideblutilizzare distribuzioni di tensioni elastiche.

In particolare, per le sezioni di classe 1 e 2ntatura di trazione Ain soletta, posta all'interno
della larghezza collaborante ed utilizzata peritcolo del momento plastico, deve essere realizzata
con acciaio B450C e rispettare la condizione

As2pslA ¢
ps=5 fYk fem 1 +0,3< 6kafctm : (431)
235 f, \ 1+ h,/( 23z) 235 f,

dove Ac € l'area della piattabanda di calcestruzzg, & la resistenza media di trazione del
calcestruzzo,f e fx sono la resistenza caratteristica a snervament@atehio di struttura e di
guello d’armatura rispettivamente, énlo spessore della soletta di calcestruzze,la distanza tra il
baricentro della soletta di calcestruzzo non fedaue il baricentro della sezione composta non
fessuratad € pari ad 1 per le sezioni in classe 2 e a 1,1lepszzioni in classe 1.

4.3.2.2Metodi di analisi globale

Gli effetti delle azioni possono essere valutatdiaete I'analisi globale elastica anche quando si
consideri la resistenza plastica, o comunque inpcanon-lineare delle sezioni trasversali.

L’analisi elastica globale deve essere utilizzata [@ verifiche agli stati limite di esercizio,
introducendo opportune correzioni per tenere cdegli effetti non-lineari quali la fessurazione del
calcestruzzo, e per le verifiche dello stato lindgitéatica.

Per sezioni di classe 3 e 4 si debbono considerspécitamente gli effetti della sequenza di
costruzione e gli effetti della viscosita e dekoit

Gli effetti del trascinamento da taglio e dell'iabilita locale devono essere tenuti in debito conto
guando questi influenzino significativamente I'asial

4.3.2.2.1 Analisi lineare elastica

In questo tipo di analisi si devono tenere in comer quanto possibile, i fenomeni non-lineari,
quali la viscosita e la fessurazione, gli effedila temperatura e le fasi costruttive.

Per costruzioni poco sensibili ai fenomeni del selcoordine e quindi non suscettibili di problemi
di stabilita globale, & possibile tenere in cort@ikcosita nelle travi di impalcato sostituendoda
delle porzione in calcestruzzo,.,Acon aree equivalenti ridotte in ragione del doefhte di
omogeneizzazione n calcolato per breve e lungoitexn$alvo piu precise valutazioni, il modulo di
elasticita del calcestruzzo per effetti a lungoniee pud essere considerato pari al 50% del suo
valore medio istantaneogk

Per tenere in conto la fessurazione delle travipmmste e possibile utilizzare due metodi.

Il primo consiste nell’effettuare una prima anafison fessurata” in cui I'inerzia omogeneizzata di
tutte le travi e pari a quella della sezione intezate reagente, EJindividuate, alla conclusione
dell'analisi, le sezioni soggette a momento fla#enegativo, nelle quali si hanno fenomeni di
fessurazione, si esegue una seconda analisi “B#a8un tale analisi la rigidezza £ assegnata
alle porzioni di trave soggette a momento flettgmasitivo, mentre la rigidezza fessurata ottenuta
trascurando il calcestruzzo tesop,E8)assegnata alle porzioni di trave soggette aentmflettente
negativo. La nuova distribuzione delle rigidezzelelle sollecitazioni interne e utilizzata per le
verifiche agli stati limite di servizio ed ultimo.

Il secondo metodo, applicabile alle travi continmigelai controventati in cui le luci delle campate
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non differiscono tra loro di piu del 60%, considerea estensione della zona fessurata all’estremita
di ogni campata, caratterizzata da rigidezzg gdri al 15% della luce della campata; la rigidezz
EJ e assegnata a tutte le altre zone.

La rigidezza delle colonne deve essere assuntaapaslore indicato in § 4.3.5.2 della presente
norma.

Gli effetti della temperatura devono essere comatdeel calcolo quando influenti. Tali effetti
possono solitamente essere trascurati nella verdlto stato limite ultimo, quando gli elementi
strutturali siano in classe 1 o 2 e quando nomavigpericoli di instabilita flesso-torsionale.

I momento flettente ottenuto dall’analisi elastipad essere ridistribuito in modo da soddisfare
ancora l'equilibrio tenendo in conto gli effettild@mportamento nofineare dei materiali e tutti i
fenomeni di instabilita.

Per le verifiche allo stato limite ultimo, ad ecioewe delle verifiche a fatica, il momento elastico
puo essere ridistribuito quando la trave compostanginua o parte di un telaio controventato, é di
altezza costante, non vi € pericolo di fenomeimstabilita.

Nel caso di travi composte parzialmente rivestitealcestruzzo, occorre anche verificare che la
capacita rotazionale sia sufficiente per effettuareidistribuzione, trascurando il contributo del
calcestruzzo a compressione nel calcolo del monreststente ridotto nella situazione ridistribuita.

La riduzione del massimo momento negativo non agmoedere le percentuali indicate nella Tab.
4.3.1.

Tabella. 4.3.Limiti della ridistribuzione del momento negatiweg appoggi.

Classe della sezione 1 2 3 4
Analisi “non-fessurata” 40 30 20 10
Analisi “fessurata” 25 15 10 0

Se si utilizzano profili di acciaio strutturale giado S355 o superiore la ridistribuzione puo esser
fatta solo con sezioni di classe 1 e classe 2nedege superare il 30% per le analisi “non fesslirat
ed il 15% per le “analisi fessurate”.

4.3.2.2.2 Analisi plastica

L’analisi plastica puo essere utilizzata per eseglei verifiche allo stato limite ultimo quando:

- tutti gli elementi sono in acciaio o0 composti agwiealcestruzzo;

- gquando i materiali soddisfano i requisiti indidat§ 4.3.3.1;

- quando le sezioni sono di classe 1;

- quando i collegamenti trave-colonna sono a compligiastino di resistenza plastica e sono
dotati di adeguata capacita di rotazione o di adisgsovraresistenza.

Inoltre, nelle zone in cui & supposto lo svilupmiiel deformazioni plastiche (cerniere plastiche), é

necessario

- che i profili in acciaio siano simmetrici rispetibpiano dell’anima,

- che la piattabanda compressa sia opportunamertelaia,

- che la capacita rotazionale della cerniera plasigzaufficiente.

4.3.2.2.3 Analisi non lineare

L’analisi non lineare deve essere eseguita seclmisdlicazioni in § 4.2.3.3.

| materiali devono essere modellati considerandie fe loro non-linearita e deve essere tenuto in
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conto il comportamento della connessione a taghi@li elementi delle travi composte.

L'influenza delle deformazioni sulle sollecitaziorinterne deve essere tenuta in conto,
rappresentando opportunamente le imperfezioni geahe.

4.3.2.3Larghezze efficaci

La distribuzione delle tensioni normali negli eletieeomposti, deve essere determinata o mediante
una analisi rigorosa o utilizzando nel calcolodiaghezza efficace della soletta.

La larghezza efficace, . di una soletta in calcestruzzo pud essere detatmi mediante
I'espressione

De=Do+De1+De2, (4.3.2)

dove Iy € la distanza tra gli assi dei connettori g rhin (L¢/8, h) € il valore della larghezza
collaborante da ciascun lato della sezione compustdi fig. 4.3.1).

beff

bel JﬂchA beZ
T T

=
A a ) ) 7 2
< 7 A, v a 5 ° 4T .t e 4 o7 e
s 4 . P < L4 < S 4 < - -
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b b b,
L ! e ! ’ ° N
b | 5 |

Figura 4.3.1.- Definizione della larghezza efficacg:l delle aliquote L

L. nelle travi semplicemente appoggiate € la lucéadehve, nelle travi continue é la distanza
indicata in fig. 4.3.2.

Per gli appoggi di estremita la formula diviene
Detr=bo+B10e1+B20e2, (4.3.3)

dovep = (0,55+ 0, 0253!;—6} < 1.
ei
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Figura 4.3.2- Larghezza efficacef e luci equivalenti, L, per le travi continue

4.3.2.4 Effetti delle deformazioni

In generale, & possibile effettuare:

- l'analisi del primo ordine, imponendo I'equilibrsulla configurazione iniziale della struttura;

- l'analisi del secondo ordine, imponendo I'equilib sulla configurazione deformata della
struttura.

Gli effetti della geometria deformata (effetti dedcondo ordine) devono essere considerati se essi
amplificano significativamente gli effetti delle iami o modificano significativamente il
comportamento strutturale. L’analisi del primo oelipud essere utilizzata quando I'incremento
delle sollecitazioni dovuto agli effetti del secondrdine e inferiore al 10%. Tale condizione é
ritenuta soddisfatta se

a, 210, (4.3.4)

doveac, € il fattore amplificativo dei carichi di progettecessario per causare fenomeni di perdita
della stabilita dell’equilibrio elastico.

Per i telai il valore do, puo essere calcolato utilizzando I'espressionedagbier le costruzioni in
acciaio di cui al punto § 4.2.3.4.

4.3.2.5Effetti delle imperfezioni
Nell’analisi strutturale si deve tenere conto, geanto possibile, degli effetti delle imperfezioni.

A tal fine possono adottarsi adeguate imperfezgmumetriche equivalenti, a meno che tali effetti
non siano inclusi implicitamente nel calcolo de#aistenza degli elementi strutturali.

Si devono considerare nel calcolo:

- le imperfezioni globali per i telai o per i ®sti di controvento;

- le imperfezioni locali per i singoli elementistturali.

Nelllambito dell’analisi globale della strutturae Imperfezioni degli elementi composti soggetti a
compressione possono essere trascurate duranesuzsne dell’analisi del primo ordine. Le

imperfezioni degli elementi strutturali possono essstrascurate anche nelle analisi al secondo
ordine se

- N
A <0,50| 2R« (4.3.5)



dove A & la snellezza adimensionale dell'elemento, cataoin § 4.3.5.2, Mgy & la resistenza a
compressione caratteristica dell’elemento, ovvettenoita considerando tutte le resistenze dei
materiali senza coefficienti parziali di sicurezzhkq € lo sforzo assiale di progetto.

Gli effetti delle imperfezioni globali devono essdenuti in conto secondo quanto prescritto per le
strutture in acciaio al punto 8§ 4.2.3.5 della pnés@orma.

Le imperfezioni, rappresentate da una curvatumal@ delle colonne composte e delle membrature
composte in genere, sono gia considerate nelleealella Tab. 4.3.11l. Per le travi di impalcato le
imperfezioni sono riportate nella formula di vesdinei riguardi dell'instabilita flesso-torsionale.

Per gli elementi in acciaio le imperfezioni sona gionsiderate nelle formule di verifica per
linstabilita riportate in § 4.2.4.1.3 della presemorma.

4.3.3 RESISTENZE DI CALCOLO
La resistenza di calcolo dei materiak fdefinita mediante I'espressione:

footi (4.3.6)

Ym
dove f € la resistenza caratteristica del materiale.
In particolare, nelle verifiche agli stati limitétimi si assume
Vc (calcestruzzo) = 1,5;
Va (acciaio da carpenteria) = 1,05 ;
ys(acciaio da armatura) = 1,15 ;
W (connessioni) = 1,25 .
Nelle verifiche agli stati limite di esercizio Ssumeyy = 1.
Nelle verifiche in situazioni di progetto eccezibrsaassumeyy = 1.

Si assumono per i differenti materiali (acciaioadapenteria, lamiere grecate, acciaio da armatura,
calcestruzzo, ecc.) le resistenze caratteristighiefinite nel Cap. 11 delle presenti norme. Nella
presente sezione si indicano cgp, fis, fox € Tk, rispettivamente, le resistenze caratteristiche
dell'acciaio strutturale, delle barre d’armaturella lamiera grecata e del calcestruzzo.

4.3.3.1Materiali

4.3.3.1.1 Acciaio

Per le caratteristiche degli acciai (strutturaly, kdmiera grecata e da armatura) utilizzati nelle
strutture composte di acciaio e calcestruzzo sediane riferimento al 8 11.3 delle presenti norme.

Le prescrizioni generali relative alle saldaturecdi al 8§ 11.3 delle presenti norme, si applicano
integralmente. Particolari cautele dovranno adsittaella messa a punto dei procedimenti di
saldatura degli acciai con resistenza migliorata ebrrosione atmosferica (per i quali puo farsi
utile riferimento alla norma UNI EN 10025-5:2005).

Per le procedure di saldatura dei connettori eceltivo controllo si puo fare riferimento a
normative consolidate.

Nel caso si utilizzino connettori a piolo, 'ac@aieve rispettare le prescrizioni di cui al § 14.B.

4.3.3.1.2 Calcestruzzo

Le caratteristiche meccaniche del calcestruzzomevisultare da prove eseguite in conformita alle
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indicazioni delle presenti norme sulle struttureelinento armato ordinario o precompresso.

Nei calcoli statici non pud essere consideratangalasse di resistenza del calcestruzzo infedore
C20/25 né una classe di resistenza superiore ar&6pér i calcestruzzi con aggregati leggeri, la
cui densita non pud essere inferiore a 1800 kgkrclassi limite sono LC20/22 e LC55/60.

Per classi di resistenza del calcestruzzo supeaio@i45/55 e LC 40/44 si richiede che prima
dell'inizio dei lavori venga eseguito uno studioegdato e che la produzione segua specifiche
procedure per il controllo qualita.

Qualora si preveda l'utilizzo di calcestruzzi caygeegati leggeri, si deve considerare che i valori
sia del modulo di elasticita sia dei coefficientiviscosita, ritiro e dilatazione termica dipendono
dalle proprieta degli aggregati utilizzati; pertantvalori da utilizzare sono scelti in base alle
proprieta del materiale specifico.

Nel caso si utilizzino elementi prefabbricati, siwa alle indicazioni specifiche delle presenti
norme.

4.3.4 TRAVI CON SOLETTA COLLABORANTE

4.3.4.1Tipologia delle sezioni

Le sezioni resistenti in acciaio delle travi compo$ig. 4.3.3, si classificano secondo i critarcdi
in8§84.2.3.1.

Qualora la trave di acciaio sia rivestita dal csiaezzo, le anime possono essere trattate come
vincolate trasversalmente ai fini della classifioae della sezione purché il calcestruzzo sia
armato, collegato meccanicamente alla sezione ciaiace in grado di prevenire l'instabilita
dellanima e di ogni parte della piattabanda corspaenella direzione dell’anima.

Figura 4.3.3- Tipologie di sezione composte per travi..

4 .3.4.2Resistenza delle sezioni

Il presente paragrafo tratta sezioni composte zzate con profili ad | o H e soletta collaborante.
Metodi e criteri di calcolo per la determinazionglel caratteristiche resistenti di sezione di travi
composte rivestite possono essere trovate neé @edla UNI EN1994-1-1.

In ogni caso, I'applicazione di un metodo di anaiasto-plastico basato su procedure numeriche
consente di definire la resistenza di sezioni dilgogue formaa patto di tenere conto in modo
completo del comportamento di ogni parte dellasezicomposta.

4.3.4.2.1 Resistenza a flessione

I momento resistente della sezione composta pseresricavato utilizzando differenti metodi:
elastico, applicabile a qualunque tipo di seziodienéato al comportamento lineare dei materiali,
plastico, quando la sezione e di classe 1 o 2tcefdastico, applicabile a qualunque tipo di segion

La lamiera grecata utilizzata per la realizzazioee solai collaboranti e disposta con le greche
parallelamente all’asse del profilo in acciaio ri®ve essere considerata nel calcolo del momento
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resistente.

4.3.4.2.1.1Metodo elastico

I momento resistente elastico & calcolato sulkeldi una distribuzione elastica delle tensionlianel
sezione. Si deve trascurare il contributo del cifoezo teso. | momento resistente elasticg, &
calcolato limitando le deformazioni al limite elast della resistenza dei materialig fper il
calcestruzzo,f per l'acciaio strutturale eqfper le barre d’armatura.

4.3.4.2.1.2Metodo plastico

Il momento resistente, kg Si valuta nell'ipotesi di conservazione delleisazpiane, assumendo
un configurazione delle tensioni nella sezione ldgaita. L’armatura longitudinale in soletta si
assume plasticizzata, cosi come la sezione diiacéamomento positivo, la sezione efficace del
calcestruzzo ha una tensione di compressione [&5f.§) fornendo una risultante di compressione
che tiene conto del grado di connessione a taghkoresistenza del calcestruzzo a trazione e
trascurata.

4.3.4.2.1.3Vletodo elasto-plastico

Il momento resistente della sezione e ricavatcawdtiso una analisi non-lineare in cui sono
impiegate le curve tensioni-deformazioni dei mafleriE’ assunta la conservazione delle sezioni
piane. Il metodo € applicabile a sezioni di qualunglasse; € necessario quindi tenere in cont® tutt
le non linearita presenti, gli eventuali fenomeiningtabilita e il grado di connessione a taglio.

Un tale metodo di calcolo, essendo generale, pséredirettamente applicato anche a sezioni
composte rivestite, Fig. 4.3.3.

4.3.4.2.2 Resistenza a taglio

La resistenza a taglio verticale della trave miewll V. rs, puUO essere determinata in via
semplificativa come indicato in § 4.2.4.1.2. Pesddetta in cemento armato dovranno comunque
eseguirsi le opportune verifiche.

4.3.4.3Sistemi di connessione acciaio — calcestruzzo

Nelle strutture composte si definiscono sistemcainnessione i dispositivi atti ad assicurare la
trasmissione delle forze di scorrimento tra acog@alcestruzzo.

Per le travi, sull'intera lunghezza devono esseexipti connettori a taglio ed armatura trasversale
in grado di trasmettere la forza di scorrimentodotetta e trave di accigitrascurando I'effetto
dell'aderenza tra le due parti.

Il presente paragrafo si applica unicamente a dtomeche possono essere classificati come
“duttili” cosi come esposto in § 4.3.4.3.1, canartzati da una capacita deformativa sufficiente per
consentire una distribuzione uniforme delle foresabrrimento tra soletta e trave allo stato limite
ultimo.

Quando le sezioni di solo acciaio sono compattesée 1 e 2, secondo quanto definito ai 88 4.2.3.1.
e 4.3.4.1.) e sono progettate utilizzando il metpldstico, si puo utilizzare una connessione adag|

a parziale ripristino di resistenza solo se il@atiltimo di progetto € minore di quello che pobreb
essere sopportato dallo stesso elemento progettatoconnessioni a completo ripristino di
resistenza. In questo caso il numero di connetleve essere determinato mediante una teoria che
tenga conto sia del parziale ripristino sia debgacita deformativa dei connettori. Il grado di
connessiond) € inteso, percio, come il rapporto tra il numem donnettori che assicurano il
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completo sviluppo del momento resistente plastieladsezione compostas, ned il numero
effettivo di connessioni a taglio presenti, n.

Le diverse tipologie dei connettori possono esskxssificate secondo le seguenti categorie:
- connessioni a taglio;

- connessioni a staffa;

- connessioni composte da connettori a tagliotaféas

- connessioni ad attrito.

Nel presente paragrafo sono esposti metodi di kajfper connessioni a taglio che impiegano pioli
con testa in cui la trazione agente sul singolonetiore a taglio risulta minore di 1/10 della sua
resistenza ultima.

4.3.4.3.1 Connessioni a taglio con pioli

4.3.4.3.1.1Disposizione e limitazioni

| connettori a piolo devono essere duttili per @ntse I'adozione di un metodo di calcolo plastico;
tale requisito si ritiene soddisfatto se essi hammo capacita deformativa a taglio superiore a 6 mm
Precisazioni e limitazioni ulteriori, in particotarelative alle travate da ponte e alla distanza tr
pioli, possono essere ricavate da normative di cougta validita.

4.3.4.3.1.Resistenza dei connettori

La resistenza di calcolo a taglio di un piolo dotdi testa, saldato in modo automatico, con collare
di saldatura normale, posto in una soletta di salogzo piena pud essere assunta pari al minore dei
seguenti valori

Praa= 0,8 f (Tt /4) Iy. (4.3.7)
Prac= 0,290 o ( foc Ec )*°/ W (4.3.8)
dove
W € il fattore parziale definito al § 4.3.3.
f; € la resistenza a rottura dell'acciaio del pigdonjunque{< MPa ),
fok € la resistenza cilindrica del calcestruzzo dsilatta,
d e il diametro del piolo, compreso tra 16 e 25 mm;
hsc € I'altezza del piolo dopo la saldatura, non méndir3volte il diametro del gambo del piolo;
a=0,2(R/d+1)per Xhy/d<4, (4.3.9 a)
a=1,0 per sthd>4. (4.3.9b)

Nel caso di solette con lamiera grecata la ressteincalcolo dei connettori a piolo, calcolata laer
soletta piena, deve essere convenientemente ridotta

Per lamiera disposta con le greche parallelameflitasse del profilo, la resistenza della
connessione a taglio € moltiplicata per il fattodeittivo

ki =0,60h [ he - h,) /< 1 (4.3.10)

dove R e l'altezza del connettore, minore gi-i5mm, e k., h, e ky sono indicati in Fig.4.3.4(a).
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Figura 4.3.4a) Disposizione della lamiera grecata rispetto al pl@fn acciaio.

Se le greche sono orientate trasversalmente adlgiofacciaio (fig. 4.3.4(b)), il fattore riduttive

k,=0,7y [fh- h) /& A7,

dove n e il numero dei pioli posti dentro ogni grecavadlore di k deve essere sempre inferiore ai
valori riportati nella Tab. 4.3.11; I'espressionekd & valida se Jx85mm e =h, e con connettori di
diametro massimo pari a 20 mm nel caso di saldatfiraverso la lamiera e pari a 22 mm nel caso
di lamiera forata.

(4.3.11)

Tabella. 4.3.11 Limiti superiori del coefficiente.k

Numero di pioli Spessore della | Connettori con g<20mm e saldati| Lamiera con fori e pioli saldati sul profilo
per greca lamiera attraverso la lamiera — diametro pioli 19 0 22 mm
Nr=1 <10 0,85 0,75
>1,0 1,0 0,75
Nr=2 <1,0 0,70 0,60
>1,0 0,8 0,60

Figura 4.3.4b) Disposizione della lamiera grecata rispetto al pi@fn acciaio.

4.3.4.3.2 Altri tipi di connettori

Per altri tipi di connettori, quali connettori aegsione, uncini e cappi, connettori rigidi nelléette
piene, la resistenza a taglio si deve valutarersbzaormative di comprovata validita.

4.3.4.3.3 Valutazione delle sollecitazioni di taglio agentilssistema di connessione

Ai fini della progettazione della connessione, daz& di scorrimento per unita di lunghezza puo
essere calcolata impiegando la teoria elasticalazaso di connettori duttili, la teoria plastica.

Nel caso di analisi elastica, le verifiche devoesege condotte su ogni singolo connettore.

Per connessioni duttili a completo ripristino, lasaima forza totale di scorrimento di progetta, V
che deve essere contrastata da connettori didtritvai le sezioni critiche, si determina con
equazioni di equilibrio plastico.
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Se si utilizza per le sezioni trasversali la te@l@stica, anche la forza di scorrimento per udita
lunghezza deve essere calcolata utilizzando laatetastica, considerando I'aliquota di taglio che
agisce dopo che la connessione si € attivata. dgrigta statiche della sezione trasversale devono
essere uguali a quelle utilizzate nel calcolo delfesioni normali.

4.3.4.3.4 Dettagli costruttivi della zona di connessione ala

Il copriferro al di sopra dei connettori a pioloveeessere almeno 20 mm. Lo spessore del piatto a
cui il connettore € saldato deve essere sufficipatd’esecuzione della saldatura e per una efficac
trasmissione delle azioni di taglio. La distanzaimi tra il connettore e il bordo della piattabanda
cui é collegato deve essere almeno 20 mm.

L’altezza complessiva del piolo dopo la saldatueaedessere almeno 3 volte il diametro del gambo
del piolo, d. La testa del piolo deve avere diametiri ad almeno 1,5 d e spessore pari ad almeno
0,4 d. Quando i connettori a taglio sono soggettazioni che inducono sollecitazioni di fatica, il
diametro del piolo non deve eccedere 1,5 voltepkssore del piatto a cui & collegato. Quando i
connettori a piolo sono saldati sull'ala, in cogpnadenza dell'anima del profilo in acciaio, il loro
diametro non deve essere superiore a 2,5 voligdssere dell’ala.

Quando i connettori sono utilizzati con le lamigrecate per la realizzazione degli impalcati negli
edifici, I'altezza nominale del connettore devergigoe non meno di 2 volte il diametro del gambo
al di sopra della lamiera grecata. L'altezza minaefa greca che puo essere utilizzata negli edific
e di 50 mm.

4.3.4.3.5 Armatura trasversale

L’armatura trasversale della soletta deve ess@geptata in modo da prevenire la rottura prematura
per scorrimento o fessurazione longitudinale ns#eioni critiche della soletta di calcestruzzo a
causa delle elevate sollecitazioni di taglio creal® connettori. L'armatura deve essere
dimensionata in modo da assorbire le tensioni dirsnento agenti sulle superfici “critiche” di
potenziale rottura, a-a, b-b, c-c, d-d, esempliéca Fig. 4.3.5.

SO NR RO
A A AR e ity

(b)
Figura 4.3.5- Tipiche superfici di collasso a taglio nelle gabande di calcestruzzo.

La sollecitazione di taglio agente lungo le superitiche deve essere determinata coerentemente
con le ipotesi di calcolo assunte per la determamezdella resistenza della connessione.

L’area di armatura trasversale in una soletta preradeve essere minore di 0,002 volte I'area del
calcestruzzo e deve essere distribuita uniformeeémisolette con lamiera grecata aventi nervature
parallele o perpendicolari all'asse della traverda dell’armatura trasversale non deve essere
minore di 0,002 volte I'area del calcestruzzo dslidetta posta al di sopra dell’estradosso della
lamiera grecata e deve essere uniformemente digib
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4.3.4.4Modalita esecutive
Le modalita esecutive devono essere conformi afleeazioni della normativa consolidata.

4.3.4.5Spessori minimi

Per gli elementi di acciaio della struttura compogalgono le regole stabilite al § 4.2.9.1. delle
presenti norme.

Nelle travi composte da profilati metallici e stdein c.a. lo spessore della soletta collaboraate n
deve essere inferiore a 50 mm e lo spessore dattalpanda della trave di acciaio cui e collegata |
soletta non deve essere inferiore a 5 mm.

4.3.5 COLONNE COMPOSTE

4.3.5.1Generalita e tipologie

Si considerano colonne composte soggette a conpmessentrata, presso-flessione e taglio,
costituite dall’'unione di profili metallici, armate metalliche e calcestruzzo, con sezione costante:
(a) sezioni completamente rivestite di calcestruzzo

(b) sezioni parzialmente rivestite di calcestruzzo;

(c) sezioni scatolari rettangolari riempite di estruzzo;

(d) sezioni circolari cave riempite di calcestruzzo

Figura 4.3.6- Tipi di sezioni per colonne composte, trattateprelsente paragrafo .

In generale e possibile concepire qualunque tipedione trasversale, in cui gli elementi in acciai
e in calcestruzzo sono assemblati in modo da mmabkzqualunque tipo di forma. Il progetto e le
verifiche di tali elementi strutturali va eseguiitilizzando procedure numeriche affidabili che
tengano in conto le non-linearita dei materialiet sistemi di connessione, i fenomeni di ritiro e
viscosita, le non linearita legate alle imperfezion

Nel seguito vengono fornite indicazioni per vewfie le colonne composte piu comuni, vedi fig.
4.36, che rispettano i seguenti requisiti:

1. la sezione é doppiamente simmetrica;

2. il contributo meccanico di armatudadefinito in § 4.3.5.2, € compreso tra 0,2 e 0,9;

3. la snellezza adimensionale, definita in § 4.3.5.2, & inferiore a 2.0;
4

per le sezioni interamente rivestite, fig. 4.3.% (@opriferri massimi che si possono considerare
nel calcolo sono,&0,4b e ¢=0,3h;

5. il rapporto tra I'altezza e la larghezzaciella sezione deve essé@le2< h./ h < 5,(
Nei criteri di verifica, inoltre, si deve distingeeil caso in cui le sollecitazioni siano affidate
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interamente alla struttura composta dal caso idecaostruzione venga realizzata costruendo prima
la parte in acciaio e poi completandola con il esluzzo.

4.3.5.2Rigidezza flessionale, snellezza e contributo mecgeo dell’acciaio
Il contributo meccanico del profilato in acciaiaéfinito della formula

g=falyg 1 (4.3.12)
Ya NpI,Rd

dove con A é indicata I'area del profilo in acciaio e comn i la resistenza plastica a sforzo
normale della sezione composta, definita in § 43315

La rigidezza flessionale istantanea della sezi@meposta, E, da utilizzarsi per la definizione del
carico critico euleriano € data dalla formula

(Eder = B I+ E I+ KBS, (4.3.13)

dove k e un fattore correttivo pari a 0,6, mentgelJe J sono i momenti di inerzia rispettivamente
del profilo in acciaio, delle barre d’armature el dalcestruzzo ed & € il modulo elastico
istantaneo del calcestruzzo. La snellezza adimeal&alella colonna e definita come

N
A= —lfl"Rk : (4.3.14)

dove N; € il carico critico euleriano definito in baseaatigidezza flessionale efficace della colonna
composta e Mgy € il valore caratteristico della resistenza a casgione dato da

N r=A, [, +0,850A O +A [T . (4.3.15)

In fase di verifica allo stato limite ultimo, invecoccorre tenere conto degli effetti del secondo
ordine, cosicché il valore della rigidezza flessiendiventa

(Edern = I E I+ EI+ k,E.0J, (4.3.16)

dove k vale 0,9 e k; e assunto pari a 0,5.

Quando una colonna e particolarmente snella, opueado la costruzione richiede particolari
livelli di sicurezza, € necessario considerare andanomeni a lungo termine.

4.3.5.3Resistenza delle sezioni

4.3.5.3.1 Resistenza a compressione della sezione

La resistenza plastica della sezione compostaracsfiormale puo essere valutata, nell’ipotesi di
completa aderenza tra i materiali, secondo la ftamu

N | R — Aa |:ﬂyk + AC [U),85[fck + ASEISK )
> Ya Ye Ys
dove A, A., As sonq rispettivamentgle aree del profilo in acciaio, della parte incesttruzzo e
delle barre d’armatura. Nel caso in cui si adotts®zione riempite rettangolari o quadrate, (fig.
4.3.6 c), e possibile tenere in conto I'effetto dehfinamento del calcestruzzo all'interno del tubo

considerandai.=1. Per le colonne a sezione circolare riempiteaaoestruzzo (fig.4.3.6 d) si puo
tenere in conto I'effetto del confinamento del eaktuzzmfferto dall’acciaio.

(4.3.17)
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4.3.5.3.2 Resistenza a taglio della sezione

La sollecitazione di taglio M agente sulla sezione deve essere distribuita tp@izione in acciaio

e la porzione in calcestruzzo in modo da risultameore o uguale della resistenza di ognuna delle
due parti della sezione. In assenza di analisapaurate il taglio puo essere suddiviso utilizzalado
seguente formula

_ Mpl,a,Rd
Vagd = Ve
M1 R (4.3.18)

Veed = Ve~V aed
dove M rd € i mOomento resistente della sezione compostarméfy . rqd€ il momento resistente
della sola sezione in acciaio. In generale la st#izione di taglio sulla parte in acciaios a4 non
deve eccedere il 50% del taglio resistente della sezione in acciaio, Mg (8 4.2.4.1.2), per
poterne cosi trascurare l'influenza sulla deterzio@e della curva di interazione N-M. In caso
contrario € possibile tenerne in conto gli eff@titerazione taglio e flessione) riducendo la tensi

di snervamento dell'anima (8§ 4.2.4.1.2). Per secitplie possibile procedere assegnando tutta
I'azione di taglio \£q alla sola parte in acciaio.

4 .3.5.4Stabilita delle membrature

4.3.5.4.1 Colonne compresse
La resistenza all'instabilita della colonna compastdata dalla formula

Ny ra = XN i ra (4.3.19)

dove Nyrq € la resistenza definita in 8§ 4.3.5.3. e il coefficiente riduttivo che tiene conto dei

fenomeni di instabilita, definito in funzione dekaellezza adimensionale dell’elementocon la
formula

x=—* <10, (4.3.20)

oo -AZ

dove ® =O.5[1+o((X— 0.2 +X2] e a e il fattore di imperfezione, ricavato dalla T4L3.111.

4.3.5.4.2 Instabilita locale

| fenomeni di instabilita locale possono esser®ligti nel calcolo delle colonne se sono rispettate
seguenti disuguaglianze:

%s 9OB2f—35per colonne circolari cave riempite; (4.3.21)
y
d 235 : o
TSSZD < per colonne rettangolari cave riempite; (4.3.22)
y
tgs 44D/§3 per sezioni parzialmente rivestite; (4.3.23)
f y
c= max{ 40mm%} per sezioni completamente rivestite; (4.3.24)

dove b etsono rispettivamente la larghezza e lo spessdike aedel profilo adl o H; d e t sono
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invece il diametro e lo spessore della seziongd#ili cavi; ¢ e il copriferro esterno delle seaio
interamente rivestite.

Tabella. 4.3.1ll Curve di instabilita e fattori di imperfezione

Curva di instabilita

Tipo sezione Inflessione intorno
all'asse
y-y b
z-Z c
y-y b
z-Z c
(b)
a
(Ps<3%)
b
(3%<p<6%)
© ps=AJA. (A area armature, farea calcestruzzo)
Curva di instabilita a b c
Fattore di imperfeziona 0,21 0,34 0,49

4.3.5.4.3 Colonne pressoinflesse
La verifica a presso-flessione della colonna cortgpescondotta controllando che
Me¢<0m M pi,rd(NEd), (4.3.25)

dove Mgy, associato allo sforzo normalezN € il massimo valore del momento flettente nella
colonna, calcolato considerando, se rilevantifetdidi rettilineita della colonna, vedi Tab. 418,
e gli effetti del secondo ordine e;Md«(Neqg) il momento resistente disponibile, funzione @yN

Il coefficienteay € assunto pari a 0,9 per gli acciai compresidradssi S235 ed S355, mentre per
I'S420 e I'S460 é posto pari a 0,8.

Gli effetti dei fenomeni del secondo ordine possessere tenuti in conto incrementando i momenti
ottenuti dall'analisi elastica tramite il coeffici® amplificativo

k=—P 510, (4.3.26)
1_%

Ncr

in cui N, e il carico critico euleriano B € un coefficiente che dipende dalla distribuziciet
momento flettente lungo I'asse dell’elemento.
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Il coefficiente 3 € assunto pari ad 1, quando I'andamento del mamigitente e parabolico o
triangolare con valori nulli alle estremita deltzlanna,ed e dato da

B=0,66+ 0,44%\%2 0, 4 (4.3.27)

guando I'andamento € lineare, comde Myin i momenti alle estremita della colonna, concoedi s
tendono le fibre poste dalla stessa parte dell’elgm(se M e costante M=Mmin € 3=1,1).

4.3.5.5Trasferimento degli sforzi tra componente in accia e componente in calcestruzzo

La lunghezza di trasferimento degli sforzi tra agxie calcestruzzo non deve superare il doppio
della dimensione maggiore della sezione trasvergapeire, se minore, un terzo dell’altezza della
colonna.

Qualora, nel trasferimento degli sforzi, si facafhidamento sulla resistenza dovuta all’aderenza ed
all'attrito, il valore puntuale della tensione tangiale puo calcolarsi mediante un’analisi eladtica
fase non fessurata. Il valore puntuale massimodewe superare le tensioni tangenziali limite di
aderenza fornite nel paragrafo successivo.

Se si realizza un collegamento meccanico, utilidearonnettori duttili di cui al § 4.3.4.3.1, si puo
effettuare una valutazione in campo plastico defglizi trasferiti, ripartendoli in modo uniformeafr
I connettori.

Nelle sezioni parzialmente rivestite composte canfilp metallici a doppio T, il calcestruzzo tra le
ali deve essere collegato allanima mediante staffdividuando un chiaro meccanismo di
trasferimento tra il calcestruzzo e I'anima; intgarare le staffe devono essere passanti o saldate
oppure si devono inserire connettori.

4.3.5.5.1 Resistenza allo scorrimento fra i componenti

La resistenza allo scorrimento fra profili in a¢oia calcestruzzo € dovuta alle tensioni di adexgnz
all'attrito all'interfaccia acciaio-calcestruzzo mzhé al collegamento meccanico; la resistenza deve
essere tale da evitare scorrimenti rilevanti chespno inficiare i modelli di calcolo considerati.

Nelllambito del metodo di verifica agli stati limisi pud assumere una tensione tangenziale di
progetto dovuta all’aderenza ed all’attrifmo ai seguenti limiti:

- 0,3 MPa, per sezioni completamente rivestite;

- 0,55 MPa, per sezioni circolari riempite di calitazzo;

- 0,40 MPa, per sezioni rettangolari riempite dcesatruzzo;

- 0,2 MPa, per le ali delle sezioni parzialmentestite;

- 0 (zero), per I'anima delle sezioni parzialmenestite.

Se tali limiti vengono superati, I'intero sforzo affidato a collegamenti meccanici. Il collegamento
meccanico tra il profilo in acciaio a doppio T ddcalcestruzzo puo essere realizzato mediante
staffe saldate all’anima del profilo oppure passamt altro meccanismo di connessione puo essere

realizzato con pioli a taglio. In ogni caso & neeei® definire un sistema di connessione dal chiaro
funzionamento meccanico per il trasferimento detiéecitazioni.

Qualora vi siano connettori a piolo sull'anima éz®ni in acciaio a doppio T o similari, le ali
limitano I'espansione laterale del calcestruzzoanmentando la resistenza a taglio dei pioli. Questa
resistenza aggiuntiva si puo assumere ppR:a/2, vedi Fig. 4.3.7, su ogni ala per ogni fila @lp
essendo &y la resistenza del singolo connettore. Si puo asse=0,5. Tali valori delle resistenze
meccaniche sono considerati validi se la distarazketali rispetta le limitazioni (vedi Fig. 4.3.7)

- 300 mm, se e presente un connettore per fila;
- 400 mm, se sono presenti due connettori per fila;
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- 600 mm, se sono presenti tre o piu connettoriifeer f
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Figura 4.3.7- Disposizione dei pioli per la connessione meccaaingaio-calcestruzzo.

4.3.5.6Copriferro e minimi di armatura

Si devono rispettare le seguenti limitazioni:

- il copriferro dell’ala deve essere non minore di @, né minore di 1/6 della larghezza
dell’ala;

- il copriferro delle armature deve essere in accaao le disposizioni relative alle strutture in
cemento armato ordinario.
Le armature devono essere realizzate rispettanskgigenti indicazioni:

- l'armatura longitudinale, nel caso che venga carsih nel calcolo, non deve essere inferiore
allo 0,3% della sezione in calcestruzzo;

- l'armatura trasversale deve essere progettata sdgule regole delle strutture in cemento
armato ordinario;

- la distanza tra le barre ed il profilo puo essefferiore a quella tra le barre oppure nulla; in
questi casi il perimetro efficace per 'aderenzeiaio-calcestruzzo deve essere ridotto alla meta
0 a un quarto, rispettivamente;

- le reti elettrosaldate possono essere utilizzatmecstaffe nelle colonne rivestite ma non
possono sostituire 'armatura longitudinale.

Nelle sezioni riempite di calcestruzzo generalméatenatura non € necessaria.

4.3.6 SOLETTE COMPOSTE CON LAMIERA GRECATA

Si definisce come composta una soletta in calcestrigettata su una lamiera grecata, in cui
guest'ultima, ad avvenuto indurimento del calcesto) partecipa alla resistenza dell’insieme
costituendo interamente o in parte 'armatura iofer

La trasmissione delle forze di scorrimento all'nfdecia fra lamiera e calcestruzzo non puo essere
affidata alla sola aderenza, ma si devono adosiatemi specifici che possono essere:

- aingranamento meccanico fornito dalla deformazideleprofilo metallico o ingranamento ad
attrito nel caso di profili sagomati con forme tiamti, (a) e (b), Fig. 4.3.8;

- ancoraggi di estremita costituiti da pioli saldataltri tipi di connettori, purché combinati a
sistemi ad ingranamento (c), Fig. 4.3.8;

- ancoraggi di estremita ottenuti con deformazioriadamiera, purché combinati con sistemi a
ingranamento per attrito, (d) Fig. 4.3.8.

Occorre in ogni caso verificare I'efficacia e lawgiezza del collegamento tra lamiera grecata e
calcestruzzo.
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Figura 4.3.8- Tipiche forme di connessione per ingranamento dslette composte.

4.3.6.1Analisi per il calcolo delle sollecitazioni

Nel caso in cui le solette siano calcolate comé tantinue si possono utilizzare i seguenti metodi
di analisi, gia presentati nel paragrafo § 4.3.2.2:

(a) analisi lineare con o senza ridistribuzione;

(b) analisi globale plastica, a condizione che,edevsono richieste di rotazione plastica, le s@zio
abbiano sufficiente capacita rotazionale;

(c) analisi elasto-plastica che tenga conto delpmmtamento non lineare dei materiali.

| metodi lineari di analisi sono idonei sia per gtati limite ultimi, sia per gli stati limite di
esercizio. | metodi plastici devono essere utilizzalo nello stato limite ultimo.

Si puo utilizzare, per lo stato limite ultimo, lalmsi plastica senza alcuna verifica diretta della
capacita rotazionale se si utilizza acciaio da &araaB450C (di cui al § 11.3.2.1) e se le campate
hanno luce minore di 3 m.

Se nell'analisi si trascurano gli effetti della $asazione del calcestruzzo, i momenti flettenti
negativi in corrispondenza degli appoggi internsgmno essere ridotti fino al 30%, considerando i
corrispondenti aumenti dei momenti flettenti positielle campate adiacenti.

Una soletta continua puo essere progettata comsarieadi campate semplicemente appoggiate; in
corrispondenza degli appoggi intermedi si raccomatiddisporre armature secondo le indicazioni
del successivo § 4.3.6.3.1.

4.3.6.1.1 Larghezza efficace per forze concentrate o lineari

Forze concentrate o applicate lungo una linea lgtaicdlle nervature della lamiera possono essere
considerate ripartite su una larghezzaoperando una diffusione a 45° sino al lembo superio
della lamiera, vedi Fig. 4.3.9, secondo la formula

by =b,+2(h.+ h) (4.3.27)

dove b e la larghezza su cui agisce il caricogho spessore della soletta sopra la nervatura éoh
spessore delle finiture. Per stese di carico lirdiaposte trasversalmente all’asse della grepadi
utilizzare la medesima formula considerando coméestensione della linea di carico. Possono
assumersi differenti larghezze efficagj im presenza di differenti dettagli di armaturalaasbletta
cosi come indicato in § 7.3.2 della CNR10016/2000.
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Figura 4.3.9- Diffusione del carico concentrato.
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4.3.6.2Verifiche di resistenza allo stato limite ultimo

Si considereranno di regola le seguenti verifiche:
- resistenza a flessione;

- resistenza allo scorrimento;

- resistenza al punzonamento ed al taglio.

Ai fini della verifica allo scorrimento occorre ocascere la resistenza a taglio longitudinale di
progettot, rq tipica della lamiera grecata prevista, determirsgteondo i criteri di cui al Cap. 11
delle presenti norme.

La resistenza di una soletta composta alle sdigicihi di taglio-punzonamento e di regola valutata
sulla base di una adeguata sperimentazione, cenithothodo da riprodurre le effettive condizioni
della superficie di contatto tra lamiere e gettgaifcestruzzo riscontrabili in cantiere.

Qualora si consideri efficace la sola lamiera giecattribuendo al calcestruzzo esclusivamente la
funzione di contrasto allimbozzamento locale,daistenza puo essere verificata in accordo con le
indicazioni di normative di comprovata validita guofilati sottili di acciaio formati a freddo.

4.3.6.3Verifiche agli stati limite di esercizio

4.3.6.3.1 Verifiche a fessurazione

L'ampiezza delle fessure del calcestruzzo nelleoregdi momento negativo di solette continue
deve essere calcolata in accordo col § 4.1.2.2.4.

Qualora le solette continue siano progettate coemplcemente appoggiate in accordo con il

precedente 8§ 4.3.6.1, la sezione trasversale drltara di controllo della fessurazione non deve
essere minore di 0,2% dell’'area della sezione ¢&rasde del calcestruzzo posta al di sopra delle
nervature nelle costruzioni non puntellate in fakegetto, e di 0,4% dell'area della sezione

trasversale del calcestruzzo posta al di sopra aeltvature per le costruzioni puntellate in fase d

getto.

4.3.6.3.2 Verifiche di deformabilita

L’effetto dello scorrimento di estremita puo esseescurato se nei risultati sperimentali il carico
che causa uno scorrimento di 0,5 mm € maggiore,2livblte il carico della combinazione
caratteristica considerata, oppure se la tensemgenziale di scorrimento all'interfaccia e infeeio
al 30% della tensione limite di aderenzaq

Il calcolo delle frecce puo essere omesso se jdadp tra luce ed altezza non supera i limiti iadiic
nel precedente 8§ 4.1 relativo alle strutture di e.dsulta trascurabile I'effetto dello scorrimerti
estremita.

4.3.6.4Verifiche della lamiera grecata nella fase di getto

4.3.6.4.1 Verifica di resistenza

La verifica della lamiera grecata deve essere avaltaccordo con le indicazioni della normativa
UNI EN1993-1-3 in materia di profilati sottili dicaiaio formati a freddo. Gli effetti delle
dentellature o delle bugnature devono essere apportente considerati nella valutazione della
resistenza.
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4.3.6.4.2 Verifiche agli stati limite di esercizio

L’inflessione della lamiera sotto il peso proprid & peso del calcestruzzo fresco, escludendo i
carichi di costruzione, non deve essere maggiot¢1l@®0 o 20 mm, essendo L la luce effettiva della
campata fra due appoggi definitivi o provvisori.

Tali limiti possono essere aumentati qualora isil@si maggiori non inficino la resistenza o
I'efficienza del solaio e sia considerato nellagattazione del solaio e della struttura di suppirto
peso addizionale dovuto all’accumulo del calcegmuNel caso in cui I'inflessione dell’estradosso
possa condurre a problemi legati ai requisiti cizionalita della struttura, i limiti deformativi
debbono essere ridotti.

4.3.6.5Dettagli costruttivi

4.3.6.5.1 Spessore minimo delle lamiere grecate

Lo spessore delle lamiere grecate impiegate nelltte composte non deve essere inferiore a 0,8
mm. Lo spessore della lamiera potra essere ridoflg/ mm quando in fase costruttiva vengano
studiati idonei provvedimenti atti a consentirgransito in sicurezza di mezzi d’opera e personale.

4.3.6.5.2 Spessore della soletta

L’altezza complessiva h del solaio composto nonedessere minore di 80 mm. Lo spessore del
calcestruzzo hal di sopra dell'estradosso delle nervature dallaiera non deve essere minore di
40 mm.

Se la soletta realizza con la trave una membratomgposta, oppure e utilizzata come diaframma
orizzontale, I'altezza complessiva non deve essgnere di 90 mm eddmon deve essere minore di
50 mm.

4.3.6.5.3 Inerti

La dimensione nominale dell'inerte dipende dalla piccola dimensione dell’elemento strutturale
nel quale il calcestruzzo é gettato.

4.3.6.5.4 Appoggi

Le solette composte sostenute da elementi di acoigalcestruzzo devono avere una larghezza di
appoggio minima di 75 mm, con una dimensione dioggp del bordo della lamiera grecata di
almeno 50 mm.

Nel caso di solette composte sostenute da elenmedtverso materiale, tali valori devono essere
portati rispettivamente a 100 mm e 70 mm.

Nel caso di lamiere sovrapposte o continue che ipoggsu elementi di acciaio o calcestruzzo,
I'appoggio minimo deve essere 75 mm e per eleneattro materiale 100 mm.

| valori minimi delle larghezze di appoggio ripdrtan precedenza possono essere ridotti, in
presenza di adeguate specifiche di progetto coibaranze, carichi, campate, altezza dell’appoggio
e requisiti di continuita per le armature.

4.3.7 VERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE

Per le situazioni costruttive transitorie, comellpuehe si hanno durante le fasi della costruzione,
dovranno adottarsi tecnologie costruttive e prognamii lavoro che non possano provocare danni
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permanenti alla struttura o agli elementi strutiudache comunque non possano riverberarsi sulla
sicurezza dell'opera.

Le entita delle azioni ambientali da prendere intosaranno determinate in relazione alla durata
della situazione transitoria e della tecnologiacatea.

4.3.8 VERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI

Per situazioni progettuali eccezionali, il progetimvra dimostrare la robustezza della costruzione
mediante procedure di scenari di danno per i quattori parzialiyy dei materiali possono essere
assunti pari ai valori precisati per il calcesturel § 4.1.4 e per I'acciaio nel § 4.2.6.

4.3.9 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno essguton riferimento a UNI EN 1994-1-2,
utilizzando i coefficientiy (v. 8 4.3.8) relativi alle combinazioni eccezianal
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4.4 COSTRUZIONI DI LEGNO

Formano oggetto delle presenti norme le opere tadstida strutture portanti realizzate con

elementi di legno strutturale (legno massiccio,asegsquadrato oppure tondo) o con prodotti
strutturali a base di legno (legno lamellare iretol] pannelli a base di legno) assemblati con aidesi

oppure con mezzi di unione meccanici, eccettuasi@oggetto di una regolamentazione apposita
a carattere particolare.

La presente norma puo essere usata anche perifieheedi strutture in legno esistenti purché si
provveda ad una corretta valutazione delle carstiigte del legno e, in particolare, degli eventual
stati di degrado.

| materiali e i prodotti devono rispondere ai resifuindicati nel 8 11.7.

Tutto il legno per impieghi strutturali deve esselassificato secondo la resistenza, prima dela su
messa in opera.

4.4.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA

La valutazione della sicurezza deve essere condettando i principi fondamentali illustrati nel
Cap. 2.

La valutazione della sicurezza deve essere svettanslo il metodo degli stati limite.

| requisiti richiesti di resistenza, funzionalitaabustezza si garantiscono verificando gli statite
ultimi e gli stati limite di esercizio della strute, dei singoli componenti strutturali e dei
collegamenti.

4.4.2 ANALISI STRUTTURALE

Nell’analisi globale della struttura, in quella dsistemi di controvento e nel calcolo delle
membrature si deve tener conto delle imperfezieningetriche e strutturali.

A tal fine possono adottarsi adeguate imperfezi@ometriche equivalenti, il valore delle quali puo
essere reperito in normative di comprovata validita

L’analisi della struttura si puo effettuare assudwenn comportamento elastico lineare dei materiali
e dei collegamenti considerando i valori pertindniedi o caratteristici) del modulo elastico dei
materiali e della rigidezza delle unioni, in funzéo dello stato limite e del tipo di verifica
considerati.

| calcoli devono essere svolti usando appropriatematizzazioni e, se necessario, supportati da
prove. Lo schema adottato deve essere sufficiemt&Emaccurato per simulare con ragionevole

precisione il comportamento strutturale della eostme, anche in relazione alle modalita

costruttive previste.

Per quelle tipologie strutturali in grado di ridibuire le azioni interne, anche grazie alla presen
di giunti di adeguata duttilita, si puo far usanetodi di analisi non lineari.

In presenza di giunti meccanici si deve, di regotmsiderare I'influenza della deformabilita degli
stessi.

Per tutte le strutture, in particolare per quelamposte da parti con diverso comportamento
reologico, le verifiche, per gli stati limite ultime di esercizio, devono essere effettuate con
riferimento, oltre che alle condizioni inizialinehe alle condizioni finali (a tempo infinito).
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4.4.3 AZIONI E LORO COMBINAZIONI

Le azioni caratteristiche devono essere definitgcitordo con quanto indicato nei Capp. 3 e 5 delle
presenti norme.

Per costruzioni civili o industriali di tipo correne per le quali non esistano regolamentazioni
specifiche, le azioni di calcolo si devono deteranénsecondo quanto indicato nel Cap. 2.

La presenza di stati di precompressione deve eseasiderata con cautela e, se possibile, evitata a
causa dei fenomeni viscosi del materiale molto pnorati per tali stati di sollecitazione, sia nel
caso di compressione parallela alla fibratura ssgyattutto, per quello di compressione ortogonale
alla fibratura.

4.4.4 CLASSI DI DURATA DEL CARICO

Le azioni di calcolo devono essere assegnate adlelfeaclassi di durata del carico elencate nella
Tab. 4.4.1

Tabella 4.4.1- Classi di durata del carico

Classe di durata del carico Durata del carico
Permanente piu di 10 anni
Lunga durata 6 mesi -10 anni
Media durata 1 settimana — 6 mesi
Breve durata meno di 1 settimana
Istantaneo --

Le classi di durata del carico si riferiscono acanico costante attivo per un certo periodo di temp
nella vita della struttura. Per un’azione variabddeclasse appropriata deve essere determinata in
funzione dell'interazione fra la variazione tempersipica del carico nel tempo e le proprieta
reologiche dei materiali.

Ai fini del calcolo in genere si pud assumere gaaggue:

- il peso proprio e i carichi non rimovibili duranté normale esercizio della struttyra
appartengono alla classe di durata permanente;

- 1 carichi permanenti suscettibili di cambiamentrahte il normale esercizio della struttura e i
carichi variabili relativi a magazzini e depos#ippartengono alla classe di lunga durata;

- 1 carichi variabili degli edifici, ad eccezione djuelli relativi a magazzini e depositi,
appartengono alla classe di media durata;

- il sovraccarico da neve riferito al suolgyqcalcolato in uno specifico sito ad una certa
altitudine, & da considerare in relazione alle ttaniatiche del sito;

- lazione del vento e le azioni eccezionali in geneappartengono alla classe di durata
istantanea.

4.4.5 CLASSI DI SERVIZIO

Le strutture (o parti di esse) devono essere aagegal una delle 3 classi di servizio elencateanell
Tab. 4.4.1I.

4.4.6 RESISTENZA DI CALCOLO
La durata del carico e 'umidita del legno influiso sulle proprieta resistenti del legno.
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Tabella 4.4.11 -Classi di servizio

E caratterizzata da un’umidita del materiale in igip con l'ambiente a una
Classe di servizio 1 |temperatura di 20°C e un’'umidita relativa dell’aciecostante che non superi il 65%,|se
non per poche settimane all’anno.
E caratterizzata da un’umidita del materiale in igip con l'ambiente a una
Classe di servizio 2 |temperatura di 20°C e un’umidita relativa dell’aciecostante che superi '85% solo per
poche settimane all’anno.

Classe di servizio 3 | E caratterizzata da umidita piu elevata di quediladclasse di servizio 2.

| valori di calcolo per le proprieta del material@artire dai valori caratteristici si assegnanmdju
con riferimento combinato alle classi di servizialle classi di durata del carico.

Il valore di calcolo X di una proprieta del materiale (o della resistetizan collegamento) viene
calcolato mediante la relazione:

kmodX k
Ym

Xq = (4.4.1)

dove:

Xk € il valore caratteristico della proprieta deltemmle, come specificato al § 11.7, o della
resistenza del collegamento. Il valore carattens¥y puo anche essere determinato mediante
prove sperimentali sulla base di prove svolte imdimoni definite dalle norme europee
applicabili;

yv € il coefficiente parziale di sicurezza relativaraateriale, i cui valori sono riportati nella Tab.
4.4.11,

kKmod € un coefficiente correttivo che tiene conto @élétto, sui parametri di resistenza, sia della
durata del carico sia dell’'umidita della struttura&alori di knog SONO forniti nella Tab. 4.4.1V.
Se una combinazione di carico comprende azionirggpenti a differenti classi di durata del
carico si dovra scegliere un valore dibkche corrisponde all’azione di minor durata.

Tabella 4.4.111 -Coefficienti parzialiyy, per le proprieta dei materiali

Stati limite ultimi Y

- combinazioni fondamentali
legno massiccio 1,50
legno lamellare incollato 1,45
pannelli di particelle o di fibre 1,50
compensato, pannelli di scaglie orientate 1,40
unioni 1,50

- combinazioni eccezionali 1,00

4.4.7 STATILIMITE DI ESERCIZIO

Le deformazioni di una struttura, dovute agli dffdelle azioni applicate, degli stati di coazione,
delle variazioni di umidita e degli scorrimenti leelinioni, devono essere contenute entro limiti
accettabili, sia in relazione ai danni che posseasere indotti ai materiali di rivestimento, ali
pavimenti, alle tramezzature e, piu in generalie, fatiture, sia in relazione ai requisiti estetexd
alla funzionalita dell’'opera.

In generale nella valutazione delle deformazioniledestrutture si deve tener conto della
deformabilita dei collegamenti.

Considerando il particolare comportamento reologieblegno e dei materiali derivati dal legno, si
devono valutare sia la deformazione istantanek slaformazione a lungo termine.
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La deformazione istantanea si calcola usando irivaledi dei moduli elastici per le membrature e
il valore istantaneo del modulo di scorrimento cdlegamenti.

Tabella 4.4.1V Valori di kg per legno e prodotti strutturali a base di legno

) o Classe Classe di durata del carico
Materiale Riferimento di | permanente| Lunga | Media | Breve | Istantanea
servizio
Legno massiccio EN 14081-1 1 0,60 0,70 0,80 0.9¢ 1,00
Legno lamellare incollato EN 14080 2 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00
3 0,50 0,55 0,65 0,70 0,90
Parti 1,2,3 1 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00
Compensato EN 636 Parti 2,3 2 0,60 0,70 0,80 0,9p 1,00
Parte 3 3 0,50 0,55 0,65 0,7p 0,90
0OSB/2 1 0,30 0,45 0,65 0,8 1,00
Fgggﬁ"o di scaglie orientatey 3, 1 0,40 0,50 0,70 | 0,90 1,00
OSB/3 - OSB/4
2 0,30 0,40 0,55 0,70 0,90
Parti 4,5 1 0,30 0,45 0,65 0,8p 1,00
i i Parte 5 2 0,20 0,30 0,45 0,6p 0,80
Ptanr_1elllo di particelle EN 312
(truciolare) Parti 6, 7 1 0,40 050 0,70 0,9p 1,00
Parte 7 2 0,30 0,40 0,55 0,7p 0,90
Pannello di fibre, ENG2gp | HBLA HBHLAL02 1 0,30 0,45 065| 0,84 1,00
alta densita HB.HLA 102 2 0,20 03| o04s5| o6 0,80
MBH.LA1 0 2 1 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00
EN 622-3 MBH.HLSL 0 2 1 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00
. . 0
Panrjello di _flpre, 2 0,45 0,80
media densita (MDF)
MDF.LA, MDF.HLS 1 0,20 0,40 0,60 0,8 1,00
EN 622-5
MDF.HLS 2 - - - 0,45 0,80

La deformazione a lungo termine puo essere cakroidizzando i valori medi dei moduli elastici
ridotti opportunamente mediante il fattore 1/(1#9k per le membraturee utilizzando un valore
ridotto nello stesso modo del modulo di scorrimedgbcollegamenti.

Il coefficiente ker tiene conto dellaumento di deformabilita con déntpo causato dall’effetto
combinato della viscosita e dellumidita del madtzi | valori di kes SONO riportati nella Tab. 4.4.V.

4.4.8 STATILIMITE ULTIMI

4.4.8.1Verifiche di resistenza

Le tensioni interne si possono calcolare nell’igoti conservazione delle sezioni piane e di una
relazione lineare tra tensioni e deformazioni fatla rottura.

Le resistenze di calcolo dei materialj 3ono quelle definite al 8§ 4.4.6

Le prescrizioni del presente paragrafo si rifensralla verifica di resistenza di elementi strutur

in legno massiccio o di prodotti derivati dal legawenti direzione della fibratura coincidente
sostanzialmente con il proprio asse longitudinakeeione trasversale costante, soggetti a sforzi
agenti prevalentemente lungo uno o piu assi praiicgell’elemento stesso (Fig. 4.4.1).

A causa dell'anisotropia del materiale, le veriéathegli stati tensionali di trazione e compressione
si devono eseguire tenendo conto dell’angolo trezdne della fibratura e direzione della tensione.
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Tabella 4.4.V Valori di kqe; per legno e prodotti strutturali a base di legno

Classe di servizio

Materiale Riferimento 1 > 3
Legno massiccio EN 14081-1 0,60 0,80 2,00
Legno lamellare incollato EN 14080 0,60 0,80 2,00
EN 636 Parte 1 0,80 - -
Compensato Parte 2 0,80 1,00
Parte 3 0,80 1,00 2,50
. L EN 300 OSsB/2 2,25
Pannelli di scaglie orientate (OSB)
OSB/3 OSB/4 1,50 2,25
Parte 4 2,25
) ) ) EN 312 Parte 5 2,25 3,00
Pannello di particelle (truciolare)
Parte 6 1,50
Parte 7 1,50 2,25
EN 622-2 HB.LA 2,25
Pannelli di fibre, alta densita
HB.HLA1, HB.HLA2 2,25 3,00 -
EN 622-3 MBH.LA1, MBH.LA2 3,00
o ) ) MBH.HLS1, MBH.HLS2 3,00 4,00
Pannelli di fibre, media densita (MDF)
EN 622-5 MDF.LA 2,25
MDF.HLS 2,25 3,00
Per legno massiccio posto in opera con umiditagimes al punto di saturazione, e che possa essggetso a essiccazione sotto caricq, il
valore dikgs dovra, in assenza di idonei provvedimenti, esaeraentato a seguito di opportune valutazioni, sando ai termini dell
tabella un valore comunque non inferiore a 2,0.

Figura 4.4.1- Assi dell’elemento

4.4.8.1.1 Trazione parallela alla fibratura
Deve essere soddisfatta la seguente condizione:

0t,0,d< ft0. (4.4.2)
dove:

Oiogq € latensione di calcolo a trazione parallelafiieatura calcolata sulla sezione netta;

fitoa € la corrispondente resistenza di calcolo, detexta tenendo conto anche delle dimensioni
della sezione trasversale mediante il coefficiéhieome definito al § 11.7.1.1.

Nelle giunzioni di estremita si dovra tener contell’dventuale azione flettente indotta
dall’eccentricita dell'azione di trazione attraven$ giunto: tali azioni secondarie potranno essere
computate, in via approssimata, attraverso una rogppe riduzione della resistenza di calcolo a
trazione.
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4.4.8.1.2 Trazione perpendicolare alla fibratura

Nella verifica degli elementi si dovra opportunateetener conto del volume effettivamente
sollecitato a trazione. Per tale verifica si dokeariferimento a normative di comprovata validita.

Particolare attenzione dovra essere posta nelificaedegli elementi soggetti a forze trasversali
applicate in prossimita del bordo

4.4.8.1.3 Compressione parallela alla fibratura
Deve essere soddisfatta la seguente condizione:

Oc0d < fc,O,d (4.4.3)
dove: Oc0d e la tensione di calcolo a compressipaeallela alla fibratura;
fcod e lacorrispondente resistenza di calcolo.

Deve essere inoltre effettuata la verifica di ibgig per gli elementi compressi, come definitgal
4.4.8.2.2.

4.4.8.1.4 Compressione perpendicolare alla fibratura
Deve essere soddisfatta la seguente condizione:
Oc,90d < fe 00 (4.4.4)
dove: Oc90.4 € latensione di calcolo a compressione ortogoalé fibratura,;
fcooaq € la corrispondente resistenza di calcolo.

Nella valutazione do. g4 € possibile tenere conto della ripartizione deloo nella direzione della
fibratura lungo l'altezza della sezione trasvers@éd’elemento. E possibile, con riferimento a
normative di comprovata validita, tener conto dauarghezza efficace maggiore di quella di
carico.

4.4.8.1.5 Compressione inclinata rispetto alla fibratura

Nel caso di tensioni di compressione agenti lunga direzione inclinata rispetto alla fibratura si
deve opportunamente tener conto della sua influsalta resistenza, con riferimento a normative di
comprovata validita.

4.4.8.1.6 Flessione
Devono essere soddisfatte entrambe le condiziguiesdi:

o o
L ! (4.4.5a)
fm,y,d f m,z,d
o o
K28+ 120 <] (4.4.5b)
fm,y,d f m,z,d
dove:
Omy.d€O0mzd sono le tensioni di calcolo massime per flessigpettivamente nei piani xz

e Xy determinate assumendo una distribuzioneiebalsheare delle tensioni
sulla sezione (vedi Fig. 4.4.1);
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fmy,d€ fnzd sono le corrispondenti resistenze di calcoloeasibne, determinate tenendo
conto anche delle dimensioni della sezione traslersmediante |l
coefficiente k, come definito al § 11.7.1.1.

| valori da adottare per il coefficientg,kche tiene conto convenzionalmente della ridigibne
delle tensioni e della disomogeneita del matenaléa sezione trasversale, sono:

- km = 0,7 per sezioni trasversali rettangolari;
- km = 1,0 per altre sezioni trasversali.

Deve essere inoltre effettuata la verifica di ibgi allo svergolamento (flesso-torsionale) pbr g
elementi inflessi, come definita al § 4.4.8.2.1.

4.4.8.1.7 Tensoflessione

Nel caso di sforzo normale di trazione accompagudatsollecitazioni di flessione attorno ai due
assi principali dell’elemento strutturale, devorssere soddisfatte entrambe le seguenti condizioni:

Otod 4 Ty 1 Imedcq (4.4.63)
ft,O,d fm,y,d f m,z,d
0100 41, omyd y Tmad < g (4.4.6b)
ft,O,d fm,y,d f m,z,d

| valori di ky, da utilizzare sono quelli riportati al § 4.4.8.1.6

Deve essere inoltre effettuata la verifica di ibgi allo svergolamento (flesso-torsionale) pbr g
elementi inflessi, come definita al § 4.4.8.2.1.

4.4.8.1.8 Pressoflessione

Nel caso di sforzo normale di compressione accomgtagda sollecitazioni di flessione attorno ai
due assi principali dell’elemento strutturale, dewoessere soddisfatte entrambe le seguenti
condizioni:

2
{Gc,o,dj +9myd o K., Omzd o q , (4.4.7a)
fc,O,d f m,y,d f m,z,d
2
(Oc,o,dj + km 0-m,y,d + O-m,z,d <1. (447b)
fc,O,d f m,y,d m,z,d

| valori di ky, da utilizzare sono quelli riportati al precede®#.4.8.1.6.
Devono essere inoltre effettuate le verifiche dtabilita, come definite al § 4.4.8.2.2.

4.4.8.1.9 Taglio

Deve essere soddisfatta la condizione:
T < fug, (4.4.8)

dove: 14 e la tensione massima tangenziale di calcolotatdsecondo la teoria di Jourawski;
fua € la corrispondente resistenza di calcolo a taglio

Alle estremita della trave si potra effettuare larifica sopra indicata valutando in modo
convenzionalety, considerando nullo, ai fini del calcolo dello o di taglio di estremita, il
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contributo di eventuali forze agenti all'internol deatto di lunghezza pari all’altezza h della &av
misurato a partire dal bordo interno dell’appoggi@ll’altezza effettiva ridottach nel caso di travi
con intagli.

Per la verifica di travi con intagli o rastremaaiai estremita si fara riferimento a normative di
comprovata validita.

La resistenza a taglio per rotolamento delle fippadling shear) si pud assumere non maggiore di
due volte la resistenza a trazione in direzionegamale alla fibratura.

4.4.8.1.10Torsione
Deve essere soddisfatta la condizione:

Ttor,d < ksh fv,d, (4.4.9)

dove: Tiorg e la tensione massima tangenziale di calcolaqusione;

Ksh e un coefficiente che tiene conto della formdadetzione trasversale

fud e la resistenza di calcolo a taglio.
Per il coefficiente ki si possono assumere i valori:

Ksh=1,2 per sezioni circolari piene;

ksh =1+ 0,15 h/kx 2 per sezioni rettangolari piene, di lati b e k, Iy

Ksh =1 per altri tipi di sezione.

4.4.8.1.11Taglio e Torsione

Nel caso di torsione accompagnata da taglio sigaéguire una verifica combinata adottando la
formula di interazione:

2
Tord J{fr_d] <1, (4.4.10)

kshf v,d v,d

ove il significato dei simboli & quello riportateirparagrafi corrispondenti alle verifiche a tagia
torsione.

4.4.8.2Verifiche di stabilita

Oltre alle verifiche di resistenza devono essemy@te le verifiche necessarie ad accertare la
sicurezza della struttura o delle singole membeatoei confronti di possibili fenomeni di
instabilita, quali lo svergolamento delle travilegse (instabilita flesso-torsionale) e lo sbandame
laterale degli elementi compressi 0 pressoinflessi.

Nella valutazione della sicurezza all'instabilitécorre tener conto, per il calcolo delle tensios p
flessione, anche della curvatura iniziale dell'etento, dell’eccentricitd del carico assiale e delle
eventuali deformazioni (frecce o controfrecce) istpo

Per queste verifiche si devono utilizzare i vatmratteristici al frattile 5% per i moduli elastobei
materiali.

4.4.8.2.1 Elementi inflessi (instabilita di trave)

Nel caso di flessione semplice, con momento flett@gente attorno all’asse forte y della sezione
(cioé nel piano ortogonale a quello di possibilergelamento), con riferimento alla tensione dovuta
al massimo momento agente nel tratto di trave cestptra due successivi ritegni torsionali, deve
essere soddisfatta la relazione:
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Omd 9, (4.4.11)

kcrit,m fm,d

Omgd tensione di calcolo massima per flessione;

kaitm coefficiente riduttivo di tensione critica per takilita di trave, per tener conto della
riduzione di resistenza dovuta allo sbhandamenevds;

fma  resistenza di calcolo a flessione, determinatarnido conto anche delle dimensioni della
sezione trasversale mediante il coefficiente k

Per travi aventi una deviazione laterale inizigpetto alla rettilineita nei limiti di accettatidi del
prodotto, si possono assumere i seguenti valorcaiefficiente di tensione criticakm

1 pe?\rel,m = m
kcrit,m = 1, 56_ 0, 75re|,m pel‘ 0,@\ rel,ms ] (4412)
1/)\r2e|,m per 174}\rel,m

Aem = +/fmi/ O meie SNellezza relativa di trave;

fmk  resistenza caratteristica a flessione;

Omcrit tensione critica per flessione calcolata secoadi@dria classica della stabilita, con i valori
dei moduli elastici caratteristici (frattile 5%) b

4.4.8.2.2 Elementi compressi (instabilita di colonna)
Nel caso di asta soggetta solo a sforzo normale dssere soddisfatta la condizione:

_Oeod g, (4.4.13)
kcrit,cf c,0,d
Ocod  tensione di compressione di calcolo per sforzonade;
feod resistenza di calcolo a compressione;
Kerit.c coefficiente riduttivo di tensione critica per iabtlita di colonna valutato per il piano in
cui assume il valore minimo.

Il coefficiente riduttivo k;i,c Si calcola in funzione della snellezza relativaalonnal e ¢, che vale:

Arae = \/fc,o,k A \/_f cok (4.4.14)

1
c,crit T EO,OS

feok resistenza caratteristica a compressione parallieldibratura;

Occiit  tensione critica calcolata secondo la teoria @asgella stabilita, con i valori dei moduli
elastici caratteristici (frattile 5%);

A snellezza dell’elemento strutturale valutata gdepiano in cui essa assume il valore
massimo.

Quando\ < 0,3 si deve porreck = 1, altrimenti

1
kcri <= — (4415)
C ke,
con
k= 0,5( 1+ (A et - 0.3 +A%e,,c) (4.4.16)
Be coefficiente di imperfezione, che, se gli elemem@ntrano nei limiti di rettilineita definiti

al 8 4.4.15, puo assumere i seguenti valori:
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- per legno massiccip. = 0,2;
- per legno lamellarg3. = 0,1.

4.4.9 COLLEGAMENTI

Le capacita portanti e le deformabilita dei meZaimone utilizzati nei collegamenti devono essere
determinate sulla base di prove meccaniche, pariisvolgimento puo farsi utile riferimento alle
norme UNI EN 1075:2002, UNI EN 1380:2001, UNI EN813001, UNI EN 26891: 1991, UNI
EN 28970: 1991, e alle pertinenti norme europee.

La capacita portante e la deformabilita dei mezzirdone possono essere valutate con riferimento
a normative di comprovata validita.

Nel calcolo della capacita portante del collegameamalizzato con mezzi di unione del tipo a
gambo cilindrico, si dovra tener conto, tra I'ajtdella tipologia e della capacita portante ultitkeh
singolo mezzo d’unione, del tipo di unione (legeg#o, pannelli-legno, acciaio-legno), del numero
di sezioni resistenti e, nel caso di collegamentganizzato con piu unioni elementari,
dell'allineamento dei singoli mezzi di unione.

E ammesso l'uso di sistemi di unione di tipo splecjaurché il comportamento degli stessi sia
chiaramente individuato su base teorica e/o speteiee purché sia comunque garantito un livello
di sicurezza non inferiore a quanto previsto ngtsente norma tecnica.

4.4.10 ELEMENTI STRUTTURALI

Ogni elemento strutturale, in legno massiccio anateriali derivati dal legno, prevalentemente
compresso, inflesso, teso o sottoposto a combinadiei precedenti stati di sollecitazione, puo
essere caratterizzato da un’unica sezione o dasemiane composta da piu elementi, incollati o
assemblati meccanicamente.

Le verifiche dell’elemento composto dovranno teoento degli scorrimenti nelle unioni. A tale
scopo € ammesso adottare per le unioni un legarearé tra sforzo e scorrimento.

Nel caso di utilizzo del legno accoppiato ancheagenmali diversi tramite connessioni o incollaggi,
la verifica complessiva dell’elemento composto dotenere conto dell’effettivo comportamento
dell’'unione, definito con riferimento a normativechica di comprovata validita ed eventualmente
per via sperimentale. In ogni caso le sollecitazien singoli elementi componenti dovranno essere
confrontate con quelle specificate ai 88 4.1, £&2ipenti per ciascun singolo materiale.

4.4.11 SISTEMI STRUTTURALI

Le strutture reticolari costituite da elementi kgrassemblati tramite collegamenti metallici, di
carpenteria o adesivi dovranno essere in genelezata come sistemi di travi, considerando la
deformabilita e le effettive eccentricita dei cgéenenti.

La stabilita delle singole membrature nelle stmgttintelaiate deve essere verificata, in generale,
tenendo conto anche della deformabilita dei noddedla presenza di eventuali sistemi di
controventamento, oltre che delle effettive corahzdei vincoli.

La instabilita delle strutture intelaiate deve esseerificata considerando, oltre agli effetti
instabilizzanti dei carichi verticali, anche le ierfezioni geometriche e strutturali, inquadrando le
corrispondenti azioni convenzionali nella stessas® di durata dei carichi che le hanno provocate.

Nei casi in cui la stabilita laterale é assicurdt contrasto di controventamenti adeguati, la
lunghezza di libera inflessione dei piedritti, immeanza di un’analisi rigorosa, Si puo assumerie par
all'altezza d’interpiano.

Per gli archi, oltre alle usuali verifiche, vannengpre eseguite le verifiche nei confronti
dell'instabilitd anche al di fuori del piano.
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Per gli archi, come per tutte le strutture spingantincoli devono essere idonei ad assorbire le
componenti orizzontali delle reazioni.

Le azioni di progetto sui controventi e/o diafrangheivono essere determinate tenendo conto anche
delle imperfezioni geometriche strutturali, nondwetle deformazioni indotte dai carichi applicati,
se significative.

Qualora le strutture dei tetti e dei solai svolganche funzioni di controventamento nel loro piano
(diaframmi per tetti e solai), la capacita di espie tale funzione con un comportamento a lastra
deve essere opportunamente verificata, tenendoo cdelie modalita di realizzazione e delle
caratteristiche dei mezzi di unione.

Qualora gli elementi di parete svolgano anche fumzidi controventamento nel loro piano
(diaframma per pareti), la capacita di esplicate fanzione con un comportamento a mensola
verticale deve essere opportunamente verificateendo conto delle modalita di realizzazione e
delle caratteristiche dei mezzi di unione.

4.4.12 ROBUSTEZZA

| requisiti di robustezza strutturale di cui ai 38 e 3.1.1 possono essere raggiunti anche mediante
'adozione di opportune scelte progettuali e di qaddi provvedimenti costruttivi che, per gli
elementi lignei, devono riguardare almeno:

- la protezione della struttura e dei suoi elemeamtponenti nei confronti dell’'umidita;

- l'utilizzazione di mezzi di collegamento intrircgemente duttili o di sistemi di collegamento a
comportamento dulttile;

- l'utilizzazione di elementi composti a comportarteeglobalmente dulttile;

- la limitazione delle zone di materiale legnosdienitate a trazione perpendicolarmente alla
fibratura, soprattutto nei casi in cui tali staii gbllecitazione si accompagnino a tensioni
tangenziali (come nel caso degli intagli) e, ingyen quando siano da prevedere elevati gradienti
di umidita nell’elemento durante la sua vita utile.

4.4.13 DURABILITA

In relazione alla classe di servizio della strtur alle condizioni di carico, dovra essere
predisposto in sede progettuale un programma dekieazioni di manutenzione e di controllo da
effettuarsi durante I'esercizio della struttura.

4.4.14 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno essgucon riferimento a UNI EN 1995-1-2,
utilizzando i coefficientiy (v. 8 4.4.6, Tab. 4.4.111) relativi alle combinani eccezionali.

4.4.15 REGOLE PER L'ESECUZIONE

In assenza di specifiche prescrizioni contenutéerggrtinenti norme di prodotto, le tolleranze di
lavorazione cosi come quelle di esecuzione devesere definite in fase progettuale.

In assenza di specifiche prescrizioni contenutierpartinenti norme di prodotto, al fine di limiear
la variazione dell'umidita del materiale e dei suaffetti sul comportamento strutturale, le
condizioni di stoccaggio, montaggio e le fasi driaa parziali, devono essere definite in fase
progettuale.

Per tutte le membrature per le quali sia signifi@ail problema della instabilita, lo scostamento
dalla configurazione geometrica teorica non dowpesare 1/500 della distanza tra due vincoli
successivi, nel caso di elementi lamellari incgllat 1/300 della medesima distanza, nel caso di
elementi di legno massiccio.
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Quanto sopra deve essere comunque Vverificato, amotipendentemente dalle regole di
classificazione del legname.

Il legno, i componenti derivati dal legno e gli mlenti strutturali non dovranno di regola essere
esposti a condizioni atmosferiche piu severe dilgyeeviste per la struttura finita e che comunque
producano effetti che ne compromettano I'efficieatratturale.

Prima della costruzione o comunque prima della m@sxarico, il legno dovra essere portato ad
una umidita il piu vicino possibile a quella appiiafa alle condizioni ambientali in cui si trovera
nell'opera finita.

Qualora si operi con elementi lignei per i qualslasano importanza trascurabile gli effetti del
ritiro, 0 comunque della variazione della umidisa,potra accettare durante la posa in opera una
maggiore umidita del materiale, purché sia assiaued legno la possibilita di un successivo
asciugamento, fino a raggiungere l'umidita previgiafase progettuale senza che ne venga
compromessa l'efficienza strutturale.

4.4.16 CONTROLLI E PROVE DI CARICO

In aggiunta a quanto previsto al Cap. 9, 'eseqzidelle prove di carico per le strutture con
elementi portanti di legno o con materiali derivdal legno, dovra tener conto della temperatura
ambientale e dell’'umidita del materiale.

L'applicazione del carico dovra essere in gradewuiilenziare la dipendenza del comportamento del
materiale dalla durata e dalla velocita di applicag del carico.

A tal fine, si possono adottare metodi e protocdilprova riportati in normative di comprovata
validita.
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4.5COSTRUZIONI DI MURATURA

4.5.1 DEFINIZIONI

Formano oggetto delle presenti norme le costruzioni struttura portante verticale realizzata con
sistemi di muratura in grado di sopportare aziagrtigali ed orizzontajicollegati tra di loro da
strutture di impalcato, orizzontali ai piani ed ewealmente inclinate in copertura, e da opere di
fondazione.

4.5.2 MATERIALI E CARATTERISTICHE TIPOLOGICHE

4.5.2.1Malte
Le prescrizioni riguardanti le malte per muraturac contenute nel § 11.10.2.

4.5.2.2Elementi resistenti in muratura
Elementi artificiali

Per gli elementi resistenti artificiali da impiegaron funzione resistente si applicano le presmrizi
riportate al § 11.10.1.

Gli elementi resistenti artificiali possono essdogati di fori in direzione normale al piano di pos
(foratura verticale) oppure in direzione parallg@atura orizzontale) con caratteristiche di @aug
11.10. Gli elementi possono essere rettificatiassillperficie di posa.

Per I'impiego nelle opere trattate dalla preserdema, gli elementi sono classificati in base alla
percentuale di foraturfy ed all’'area media della sezione normale di ograao foro f.

| fori sono di regola distribuiti pressoché unifmente sulla faccia dell’elemento.
La percentuale di foratura & espressa dalla relagic=- 100 F/A dove:

F e I'area complessiva dei fori passanti e profoeh passanti;

A é l'area lorda della faccia dell’elemento di mura delimitata dal suo perimetro.

Nel caso dei blocchi in laterizio estrusi la petcate di foraturap coincide con la percentuale in
volume dei vuoti come definita dalla norma UNI ERR79:2001.

Le Tab. 4.5.la-b riportano la classificazione pdr glementi in laterizio e calcestruzzo
rispettivamente.

Tabella 4.5.1a -Classificazione elementi in laterizio

Elementi Percentuale di foratura ﬁg?r?qa:‘ledgglafosrzzione
Pieni b <15% f<9cn?

Semipieni 15% <¢ < 45% f<12cn?

Forati 45% <¢ < 55% f<15cn?

Gli elementi possono avere incavi di limitata prafda destinati ad essere riempiti dal letto di
malta.

Elementi di laterizio di area lorda A maggiore 6i03cnf possono essere dotati di un foro di presa
di area massima pari a 35 Grda computare nella percentuale complessiva tetaura, avente lo

scopo di agevolare la presa manuale; per A sugeaid&80 crhsono ammessi due fori, ciascuno di
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area massima pari a 35 Sroppure un foro di presa o per I'eventuale allaggnto della armatura
la cui area non superi 70 ém

Tabella 4.5.1b -Classificazione elementi in calcestruzzo

. . Area f della sezione normale del foro
Elementi Percentuale di foratura 2 2
A<900cm A>900cm
Pieni ¢ <15% f< 0,10 A f<0,15A
Semipieni 15% < < 45% f< 0,10 A f<0,15 A
Forati 45% <¢ < 55% f< 0,10 A f<0,15 A

Non sono soggetti a limitazione i fori degli elerien laterizio e calcestruzzo destinati ad essere
riempiti di calcestruzzo o malta.

Per i valori di adesivita malta/elemento resistesiteuo fare riferimento a indicazioni di normative
di riconosciuta validita.

L'utilizzo di materiali o tipologie murarie diversespetto a quanto specificato deve essere
autorizzato preventivamente dal Servizio Tecnicoittade su parere del Consiglio Superiore dei
Lavori Pubblici sulla base di adeguata sperimeotegi modellazione teorica e modalita di
controllo nella fase produttiva.

Elementi naturali

Gli elementi naturali sono ricavati da materialgideo non friabile o sfaldabile, e resistente abpe
essi non devono contenere in misura sensibile mostsolubili, o residui organici e devono essere
integri, senza zone alterate o rimovibili.

Gli elementi devono possedere i requisiti di resish meccanica ed adesivita alle malte determinati
secondo le modalita descritte nel § 11.10.3.

4.5.2.3Murature

Le murature costituite dall’assemblaggio organiazat efficace di elementi e malta possono essere
a singolo paramentose la parete € senza cavita o giunti verticafitiooi nel suo piano, @
paramento doppioln questo ultimo caso, se non € possibile consideun comportamento
monolitico si fara riferimento a normative di ricastiuta validita od a specifiche approvazioni del
Servizio Tecnico Centrale su parere del ConsiglipeBiore dei Lavori Pubblici.

Nel caso di elementi naturali, le pietre di geomaepressoché parallelepipeda, poste in opera in
strati regolari, formano le murature giietra squadrata L'impiego di materiale di cava
grossolanamente lavorato € consentito per le newoggruzioni, purché posto in opera in strati
pressoché regolari: in tal caso si parla di mueatlipietra non squadratase la muratura in pietra
non squadrata e intercalata, ad interasse nonistgearl,6 m e per tutta la lunghezza e lo spessore
del muro, da fasce di calcestruzzo semplice o arrgpure da ricorsi orizzontali costituiti da
almeno due filari di laterizio pieno, si parlarduratura listata

4.5.3 CARATTERISTICHE MECCANICHE DELLE MURATURE

Le proprieta fondamentali in base alle quali sissiica una muratura sono la resistenza
caratteristica a compressionelé resistenza caratteristica a taglio in asseinaaione assiale,f, il
modulo di elasticita normale secante E, il moduleldsticita tangenziale secante G.

La resistenze caratteristicheeff,, sono determinate o per via sperimentale su camgionuro o,

con alcune limitazioni, in funzione delle proprieté componenti. Le modalita per determinare le
resistenze caratteristiche sono indicate nel 8014, dove sono anche riportate le modalita per la
valutazione dei moduli di elasticita.

In ogni caso i valori delle caratteristiche mecchni utilizzate per le verifiche devono essere
indicati nel progetto delle opere.
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In ogni caso, quando é richiesto un valore,dnfggiore o uguale a 8 MPa si deve controllare |l
valore di f, mediante prove sperimentali come indicato nel. Q.

4.5.4 ORGANIZZAZIONE STRUTTURALE

L’edificio a muratura portante deve essere conoe@itme una struttura tridimensionale. | sistemi
resistenti di pareti di muratura, gli orizzontamente fondazioni devono essere collegati tra t lo
in modo da resistere alle azioni verticali ed avizali.

| pannelli murari sono considerati resistenti ancke azioni orizzontali quando hanno una
lunghezza non inferiore a 0,3 volte l'altezza deirpiano; essi svolgono funzione portante, quando
sono sollecitati prevalentemente da azioni veiti@lsvolgono funzione di controvento, quando
sollecitati prevalentemente da azioni orizzontalifini di un adeguato comportamento statico e
dinamico dell’edificio, tutti le pareti devono adsere, per quanto possibile, sia la funzione pdean
sia la funzione di controventamento.

Gli orizzontamenti sono generalmente solai pian¢coa falde inclinate in copertura, che devono
assicurare, per resistenza e rigidezza, la ripaniz delle azioni orizzontali fra i muri di
controventamento.

L’organizzazione dell’intera struttura e l'interame ed il collegamento tra le sue parti devono
essere tali da assicurare appropriata resistenzald@lita, ed un comportamento d’insieme
“scatolare”.

Per garantire un comportamento scatolare, murire@antamenti devono essere opportunamente
collegati fra loro. Tutte le pareti devono esseodlegate al livello dei solai mediante cordoli di
piano di calcestruzzo armato e, tra di loro, meiammorsamenti lungo le intersezioni verticali. |
cordoli di piano devono avere adeguata sezioneradtara.

Devono inoltre essere previsti opportuni incatenamal livello dei solai, aventi lo scopo di
collegare tra loro i muri paralleli della scatolairaria. Tali incatenamenti devono essere realizzati
per mezzo di armature metalliche o altro mateniakstente a trazione, le cui estremita devono
essere efficacemente ancorate ai cordoli. Perlggamento nella direzione di tessitura del solaio
possono essere omessi gli incatenamenti quandtiegamento e assicurato dal solaio stesso. Per il
collegamento in direzione normale alla tessiturd si@aio, si possono adottare opportuni
accorgimenti che sostituiscano efficacemente ght@namenti costituiti da tiranti estranei al smlai

Il collegamento fra la fondazione e la strutturaelavazione € generalmente realizzato mediante
cordolo in calcestruzzo armato disposto alla basetd le murature verticali resistenti. E posi&bi
realizzare la prima elevazione con pareti di catoggo armato; in tal caso la disposizione delle
fondazioni e delle murature sovrastanti deve estdeeda garantire un adeguato centraggio dei
carichi trasmessi alle pareti della prima elevagied alla fondazione.

Lo spessore dei muri portanti non pud essere orerdi seguenti valori:

- muratura in elementi resistenti artificiali pieni 5 mm
- muratura in elementi resistenti artificiali semipie 200 mm
- muratura in elementi resistenti artificiali forati 240 mm
- muratura di pietra squadrata 240 mm
- muratura di pietra listata 400 mm
- muratura di pietra non squadrata 500 mm

| fenomeni del secondo ordine possono essere diatitroediante lasnellezza convenzionatkella
parete, definita dal rapporto:

A=ho/t (4.5.1)

dove hy € la lunghezza libera di inflessione della pavetetata in base alle condizioni di vincolo ai
bordi espresse dalla (4.5.6) e t € lo spessora fdalete.
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Il valore della snellezza non deve risultare superiore a 20.

4.5.5 ANALISI STRUTTURALE

La risposta strutturale e calcolata usando:

- analisi semplificate.

- analisi lineari, assumendo i valori secanti dei oiodi elasticita
- analisi non lineari

Per la valutazione di effetti locali € consentitmpiego di modelli di calcolo relativi a parti ikde
della struttura.

Per il calcolo dei carichi trasmessi dai solai @égeti e per la valutazione su queste ultime degli
effetti delle azioni fuori dal piano, € consentitinpiego di modelli semplificati, basati sullo
schema dell’articolazione completa alle estreméglicelementi strutturali.

4.5.6 VERIFICHE

Le verifiche sono condotte con lipotesi di consaione delle sezioni piane e trascurando la
resistenza a trazione per flessione della muratura.

Oltre alle verifiche sulle pareti portanti, si dex®eguire anche la verifica di travi di accoppiatoen
in muratura ordinaria, quando prese in considerezital modello della struttura. Tali verifiche si
eseguono in analogia a quanto previsto per i pinmetari verticali.

4.5.6.1Resistenze di progetto

Le resistenze di progetto da impiegamispettivamente per le verifiche a compressione,
pressoflessione e a carichi concentraji (& a taglio (fy) valgono:

fg= /VM (4.5.2)
fua = fuk /VM (4.5.3)
dove
fi e la resistenza caratteristica a compressiona dalratura;

fuk e la resistenza caratteristica a taglio della mowsain presenza delle effettive tensioni di
compressione, valutata con

f\/k= f\/ko + O,40n (4.5.4)
in cui
fuo € definita al 8 4.5.3 &, € la tensione normale media dovuta ai carichiiceditagenti sulla
sezione di verifica;

yv € il coefficiente parziale di sicurezza sulla sémmza a compressione della muratura,
comprensivo delle incertezze di modello e di geoiaetornito dalla Tab. 4.5.11, in funzione delle
classi di esecuzione piu avanti precisate, e anskecche gli elementi resistenti utilizzati siano di
categoria | o di categoria Il (vedi § 11.10.1).

Tabella 4.5.11. Valori del coefficienteyy in funzione della classe di esecuzione e dellagwata degli elementi
resistenti

Materiale Classe di esecuzione

1 2
Muratura con elementi resistenti di categariealta a 2,0 2,5
prestazione garantita
Muratura con elementi resistenti di categadrienalta a 2,2 2,7
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composizione prescritta

Muratura con elementi resistenti di categadriaogni tipo 2,5 3,0
di malta

L’attribuzione delle Classi di esecuzione 1 e deieffettuata adottando quanto di seguito indicato.

In ogni caso occorre (Classe 2):

- disponibilita di specifico personale qualificato cen esperienza, dipendente dell'impresa
esecutrice, per la supervisione del lavoro (capkiea);

- disponibilita di specifico personale qualificatocen esperienza, indipendente dall'impresa
esecutrice, per il controllo ispettivo del lavodiréttore dei lavori).

La Classe 1 é attribuita qualora siano previstreahi controlli di cui sopra, le seguenti operazio

di controllo:

- controllo e valutazione in loco delle proprietaldehalta e del calcestruzzo;

- dosaggio dei componenti della malta “a volume” €aso di opportuni contenitori di misura e
controllo delle operazioni di miscelazione o usondita premiscelata certificata dal produttore.

4.5.6.2Verifiche agli stati limite ultimi

Gli stati limite ultimi da verificare sono:

- presso flessione per carichi laterali (resistengtabilita fuori dal piano),
- presso flessione nel piano del muro,

- taglio per azioni nel piano del muro,

- carichi concentrati.

- flessione e taglio di travi di accoppiamento

Le verifiche vanno condotte con riferimento a naimeadi comprovata validita.

Per la verifica a presso flessione per carichirddite nel caso di adozione dell'ipotesi di
articolazione completa delle estremita della pafgte§ 4.5.5), & consentito far riferimento al
metodo semplificato di seguito riportato.

La resistenza unitaria di progetto ridotja4friferita all’elemento strutturale si assume pari a
faria =@ fq (4.5.5)

in cui ® ¢é il coefficiente di riduzione della resistenza dehteriale, riportato in Tab. 4.5.111 in
funzione della snellezza convenzionale del coefficiente di eccentricita m definito puvanti
(equazione 4.5.7).

Per valori non contemplati in tabella € ammessatdipolazione lineare; in nessun caso sono
ammesse estrapolazioni.

Tabella 4.5.111 - Valori del coefficient&b con I'ipotesi della articolazione (a cerniera)

Snellezzah | Coefficiente di eccentricita m=6 e/t

0 0,5 1,0 1,5 2,0
0 1,00 0,74 0,59 0,44 0,33
5 0,97 0,71 0,55 0,39 0,27
10 0,86 0,61 0,45 0,27 0,16
15 0,69 0,48 0,32 0,17
20 0,53 0,36 0,23

Per la valutazione della snellezza convenzionaliella parete secondo I'espressione (4.5.1) la
lunghezza libera d’inflessione del murgéehdata dalla relazione

ho = ph (4.5.6)

in cui il fattorep tiene conto dell’efficacia del vincolo fornito daiuri ortogonali e h e l'altezza
interna di pianop assume il valore 1 per muro isolato, e i valorigati nella Tab. 4.5.1V, quando
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il muro non ha aperture ed é irrigidito con effieadncolo da due muri trasversali di spessore non
inferiore a 200 mm, e di lunghezza | non inferiar@,3 h, posti ad interasse a.

Tabella 4.5.1V - Fattore laterale di vincolo

h/a p

h/a< 0,5 1
0,5<h/a<1,0 3/2 —hla
1,0 < h/a 1/[1+(h/af]

Se un muro trasversale ha aperture, si ritiene exmionalmente che la sua funzione di
irrigidimento possa essere espletata quando ldestiglle aperture disti dalla superficie del muro
irrigidito almeno 1/5 dell’altezza del muro stesspgcaso contrario si assurpes 1.

Nella lunghezza | del muro di irrigidimento si intke compresa anche meta dello spessore del muro
irrigidito.
Il coefficiente di eccentriciten € definito dalla relazione:

m =6 e/t (4.5.7)
essendo e I'eccentricita totale e t lo spessorendied.

Le eccentricita dei carichi verticali sullo spegsdella muratura sono dovute alle eccentricitditota
dei carichi verticali, alle tolleranze di esecuzoad alle azioni orizzontali. Esse possono essere
determinate convenzionalmente con i criteri cheiseg.

a) eccentricita totale dei carichi vertica; = e;+ e,
N,d; 2 Nd,
=— Lt =L 22 4.5.8
= Ny + 2> N, =2 N1+ N, ( :
dove:

€1 eccentricita della risultante dei carichi trassiei muri dei piani superiori rispetto al piano
medio del muro da verificare;

ey eccentricita delle reazioni di appoggio dei sslgprastanti la sezione di verifica;
N;: carico trasmesso dal muro sovrastante suppostoate rispetto al muro stesso;
N.: reazione di appoggio dei solai sovrastanti il onda verificare;

d;:  eccentricita di Nrispetto al piano medio del muro da verificare;

do:  eccentricita di Mrispetto al piano medio del muro da verificare;

tali eccentricita possono essere positive 0 negativ
b) eccentricita dovuta a tolleranze di esecuziope, e

Considerate le tolleranze morfologiche e dimendiammnesse alle tecnologie di esecuzione degli
edifici in muratura si deve tener cortbuna eccentricita gche eéassunta almeno uguale a

h

- 4.5.9
€ =200 (4.5.9)

con h altezza interna di piano.

c) eccentricita ¢ dovuta alle azioni orizzontali considerate agémtdirezione normale al piano
della muratura,

e, =2 (4.5.10)




dove M, ed N sono, rispettivamente, il massimo momentibefide dovuto alle azioni orizzontali e
lo sforzo normale nella relativa sezione di vedfidl muro € supposto incernierato al livello dei
piani e, in mancanza di aperture, anche in corndpoza dei muri trasversali, se questi hanno
interasse minore di 6 metri.

Le eccentricita £ & e & vanno convenzionalmente combinate tra di loro sécole due
espressioni:

e =le|+e; ezz%+| q. (4.5.11)

Il valore di e=e; € adottato per la verifica dei muri nelle loroieekzdi estremita; il valore di ese
adottato per la verifica della sezione ove € massimalore di M. L'eccentricita di calcola non
pud comungque essere assunta inferiore,ad e

In ogni caso dove risultare:
e < 0,33t; e< 0,33. (4.5.12)

4.5.6.3Verifiche agli stati limite di esercizio

Non €& generalmente necessario eseguire verifichecord@ronti di stati limite di esercizio di
strutture di muraturaguando siano soddisfatte le verifiche nei confrdagli stati limite ultimi.

Nel caso della muratura armata, e per particoldiasioni della muratura non armata, si fara
riferimento a norme tecniche di comprovata validita

4.5.6.4Verifiche alle tensioni ammissibili

Per edifici semplici € consentito eseguire le vehi, in via semplificativa, con il metodo delle

tensioniammissibili, adottando le azioni previste nelleser&i Norme Tecniche, con resistenza del
materiale di cui al 8§ 4.5.6.1, ponendo il coefiteeyy = 4,2 ed utilizzando il dimensionamento

semplificato di seguito riportato con le corrispent limitazioni:

a) le pareti strutturali della costruzione siano comé dalle fondazioni alla sommita;
b) nessuna altezza interpiano sia superiore a 3,5 ;

c) il numero di piani non sia superiore a 3 (entra@ifterra) per costruzioni in muratura ordinaria
ed a 4 per costruzioni in muratura armata;

d) la planimetria dell’edificio sia inscrivibile in urettangolo con rapporti fra lato minore e lato
maggiore non inferiore a 1/3,;

e) la snellezza della muratura, secondo I'espresgii3el), non sia in nessun caso superiore a 12;
f) il carico variabile per i solai non sia superior,@0 kN/nf.

La verifica si intende soddisfatta se risulta:
o =N/(0,65 A fx ym (4.5.13)

in cui N e il carico verticale totale alla base ditascun piano dell’edificio corrispondente alla
somma dei carichi permanenti e variabili (valutgbnendo ys=yo=1) della combinazione
caratteristica e A e I'area totale dei muri poritailb stesso piano.

4.5.7 MURATURA ARMATA

La muratura armata € costituita da elementi redistartificiali pieni e semipieni idonei alla
realizzazione di pareti murarie incorporanti apfosirmature metalliche verticali e orizzontali,
annegate nella malta o nel conglomerato cementizio.
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Le barre di armatura possono essere costituitedaia al carbonio, o da acciaio inossidabile o da
acciaio con rivestimento speciale, conformi alletipenti indicazioni di cui al 8 11.3.

E ammesso, per le armature orizzontali, 'impiegarchature a traliccio elettrosaldato o I'impiego
di altre armature conformate in modo da garantitegaata aderenza ed ancoraggio, nel rispetto
delle pertinenti normative di comprovata validita.

In ogni caso dovra essere garantita una adeguatazpne dell’armatura nei confronti della
corrosione.

Le barre di armatura devono avere un diametro nan@in5 mm. Nelle pareti che incorporano
armatura nei letti di malta al fine di fornire unnaento della resistenza ai carichi fuori piano, per
contribuire al controllo della fessurazione o panfre duttilita, I'area totale dell’armatura noaw
essere minore dello 0,03% dell’area lorda dellacseztrasversale della parete (cioe 0,015% per
ogni faccia nel caso della resistenza fuori piano).

Qualora I'armatura sia utilizzata negli elementndiratura armata per aumentare la resistenza nel
piano, 0 quando sia richiesta armatura a tagliqyelecentuale di armatura orizzontale, calcolata
rispetto all'area lorda della muratura, non posaege inferiore allo 0,04 % né superiore allo 0,5%,
€ non potra avere interasse superiore a 60 cm.ekeeptuale di armatura verticale, calcolata
rispetto all'area lorda della muratura, non posaege inferiore allo 0,05 %, né superiore allo 1,0%
In tal caso, armature verticali con sezione congdkesnon inferiore a 2 cmdovranno essere
collocate a ciascuna estremita di ogni parete ptetead ogni intersezione tra pareti portanti, in
corrispondenza di ogni apertura e comungque adasgernon superiore a 4 m.

La lunghezza d'ancoraggio, idonea a garantire #sntissione degli sforzi alla malta o al
calcestruzzo di riempimento, deve in ogni caso resse grado di evitare la fessurazione
longitudinale o lo sfaldamento della muratura. Icaraggio deve essere ottenuto mediante una
barra rettilinea, mediante ganci, piegature o fitea® in alternativa, mediante opportuni dispasiti
meccanici di comprovata efficacia.

La lunghezza di ancoraggio richiesta per barregedpud essere calcolata in analogia a quanto
usualmente fatto per le strutture di calcestruzatato.

L’ancoraggio dell’armatura a taglio, staffe includeve essere ottenuto mediante ganci o piegature,
con una barra d’armatura longitudinale inserita gehcio o nella piegatura. Le sovrapposizioni
devono garantire la continuitd nella trasmissioreglid sforzi di trazione, in modo che lo
snervamento dell’armatura abbia luogo prima chegaemeno la resistenza della giunzione. In
mancanza di dati sperimentali relativi alla tecgdousata, la lunghezza di sovrapposizione deve
essere di almeno 60 diametri.

La malta o il conglomerato di riempimento dei vanilegli alloggi delle armature deve avvolgere
completamente I'armatura. Lo spessore di ricoprimeleve essere tale da garantire la trasmissione
degli sforzi tra la muratura e l'armatura e tale astituire un idoneo copriferro ai fini della
durabilita degli acciai. L'armatura verticale dowsasere collocata in apposite cavita o recessi, di
dimensioni tali che in ciascuno di essi risultiangibile un cilindro di almeno 6 cm di diametro.

La resistenza a compressione minima richiestagendita € di 10 MPa, mentre la classe minima
richiesta per il conglomerato cementizio e C12/Per i valori di resistenza di aderenza

caratteristica dell’armatura si puo fare riferimeat risultati di prove sperimentali o a indicazioni

normative di comprovata validita.

La resistenza di progetto della muratura da impegeer le verifiche a taglio (), pud essere
calcolata ignorando il contributo di qualsiasi atana a taglio incorporata nell’elemento, qualora
non sia fornita I'area minima di armatura sopracfffgata per elementi di muratura armata atti ad
aumentare la resistenza nel piano, oppure prendenctmsiderazione il contributo dell’armatura a
taglio, qualora sia presente almeno I'area minimewipta, secondo quanto riportato in normative di
riconosciuta validita.

Le verifiche di sicurezza vanno condotte assumgraid’'acciaioys= 1,15
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4.5.8 VERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE

Per le situazioni costruttive transitorie, comellguehe si hanno durante le fasi della costruzione,
dovranno adottarsi tecnologie costruttive e prognamii lavoro che non possano provocare danni
permanenti alla struttura o agli elementi strutiveache comunque non possano riverberarsi sulla
sicurezza dell’'opera.

Le entita delle azioni ambientali da prendere intoosaranno determinate in relazione al tempo
della situazione transitoria e della tecnologiacatea.

4.5.9 VERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI

Per situazioni progettuali eccezionali, il progetimvra dimostrare la robustezza della costruzione
mediante procedure di scenari di danno per i guattori parzialiyy dei materiali possono essere
assunti pari a ¥z di quelli delle situazioni ordiedw. tab. 4.5.11).

4.5.10 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno essguton riferimento a UNIEN 1996-1-2,
utilizzando i coefficientiy (v. 8 4.5.9) relativi alle combinazioni eccezianal
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4.6COSTRUZIONI DI ALTRI MATERIALI

| materiali non tradizionali o non trattati nelleepenti norme tecniche potranno essere utilizzati p

la realizzazione di elementi strutturali od opgmreyvia autorizzazione del Servizio Tecnico Centrale
su parere del Consiglio Superiore dei Lavori Puldbliutorizzazione che riguardera I'utilizzo del

materiale nelle specifiche tipologie strutturaloposte sulla base di procedure definite dal Seyvizi

Tecnico Centrale.

Si intende qui riferirsi a materiali quali calcestzi di classe di resistenza superiore a C70/85,
calcestruzzi fibrorinforzati, acciai da costruziamen previsti in § 4.2, leghe di alluminio, leghie d
rame, travi tralicciate in acciaio conglobate nelttg di calcestruzzo collaborante, materiali
polimerici fibrorinforzati, pannelli con poliuretano polistirolo collaborante, materiali murari non
tradizionali, vetro strutturale, materiali divedsill'acciaio con funzione di armatura da c.a.
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5 PONTI

5.1 PONTI STRADALI

5.1.1 OGGETTO

Le norme contengono i criteri generali e le indicaztecniche per la progettazione e I'esecuzione
dei ponti stradali.

Nel seguito col termine “ponti” si intendono andukte quelle opere che, in relazione alle loro
diverse destinazioni, vengono normalmente indicatenomi particolari, quali: viadotti, sottovia o
cavalcavia, sovrappassi, sottopassi, strade sepede| ecc.

Le presenti norme, per quanto applicabili, riguamdanche i ponti mobili.
5.1.2 PRESCRIZIONI GENERALI

51.2.1 Premesse

In sede di progetto vanno definite le carattets&igenerali del ponte, ovvero la sua localizzazione
la destinazione e la tipologia, le dimensioni pipad, il tipo e le caratteristiche dei materiali
strutturali impiegati ed il tipo delle azioni codsrate ai fini del suo dimensionamento.

In sede di realizzazione si accertera che le m@dédicnico esecutive adottate nell’esecuzione
dell’'opera siano rispondenti alle assunzioni e@ a@ltescrizioni di Progetto ed alle specifiche di
Capitolato.

51.2.2 Geometria della sede stradale

Ai fini della presente normativa, per larghezzaalskde stradale del ponte si intende la distanza
misurata ortogonalmente all'asse stradale tra figuit interni dei parapetti.

La sede stradale sul ponte € composta da una egpreggiate, eventualmente divise da uno
spartitraffico, da banchine o da marciapiedi seookithportanza, la funzione e le caratteristiche
della strada.

5.1.2.3 Altezza libera

Nel caso di un ponte che scavalchi una strada amdinl’altezza libera al di sotto del ponte non
deve essere in alcun punto minore di 5 m, teneraidocanche delle pendenze della strada
sottostante.

Nei casi di strada a traffico selezionato € ammegeo motivi validi e comprovati, derogare da
guanto sopra, purché I'altezza minima non sia neirb®d m.

Eccezionalmente, ove l'esistenza di vincoli nomeiiabili imponesse di scendere al di sotto di tale
valore, si potra adottare un’altezza minima, iniogaso non inferiore a 3,20 m. Tale deroga é
vincolata al parere favorevole dei Comandi Militardei Vigili del Fuoco competenti per territorio.

| ponti sui corsi d’'acqua classificati navigabibxdanno avere il tirante corrispondente alla classe
dei natanti previsti.
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Per tutti i casi in deroga all'altezza minima prész di 5 m, si debbono adottare opportuni
dispositivi segnaletici di sicurezza (ad es. cadgmme), collocati a conveniente distanza
dall'imbocco dell'opera.

Nel caso di sottopassaggi pedonali I'altezza lilvena deve essere inferiore a 2,50 m.

5.1.2.4  Compatibilita idraulica

Quando il ponte interessa un corso d’acqua natoralificiale, il progetto dovra essere corredato
da una relazione idrologica e da una relazioneulah@a riguardante le scelte progettuali, la
costruzione e I'esercizio del ponte.

L’ampiezza e I'approfondimento della relazione dledéndagini che ne costituiscono la base
saranno commisurati allimportanza del problema.

Di norma il manufatto non dovra interessare conleppile e rilevati il corso d’acqua attivo e, se
arginato, i corpi arginali. Qualora eccezionalmeptse necessario realizzare pile in alveo, la luce
minima tra pile contigue, misurata ortogonalmentéilane principale della corrente, non dovra
essere inferiore a 40 metri. Soluzioni con luckeiidri potranno essere autorizzate dall’Autorita
competente, previo parere del Consiglio Superierd_dvori Pubblici.

Nel caso di pile e/o spalle in alveo cura partiswla da dedicare al problema delle escavazioni
dell'alveo e alla protezione delle fondazioni dgilke e delle spalle.

La quota idrometrica ed il franco dovranno essastifgn correlazione con la piena di progetto
riferita ad un periodo di ritorno non inferiore @®anni.

Il franco di sottotrave e la distanza tra il fondlwveo e la quota di sottotrave dovranno essere
assunte tenendo conto del trasporto solido di fendel trasporto di materiale galleggiante.

Il franco idraulico necessario non puo essere otteigon il sollevamento del ponte durante la
piena.

5.1.3 AZIONI SUI PONTI STRADALI

Le azioni da considerare nella progettazione detigdradali sono:
— le azioni permanenti;

— le distorsioni, ivi comprese quelle dovute a priesiazioni di progetto e quelle di origine
termica;

— le azioni variabili da traffico;

— le azioni variabili di vento e neve;
— le azioni eccezionali;

— le azioni sismiche.

La viscosita deve essere considerata associatella gqaioni per le quali da effetto.

5.1.3.1  Azioni permanenti
1. Peso proprio degli elementi strutturali e nontatrali: g

2. Carichi permanenti portati: ; g(pavimentazione stradale, marciapiedi, sicurviarapetti,
attrezzature stradali, rinfianchi e simili).

3. Altre azioni permanentizgspinta delle terre, spinte idrauliche, ecc.).
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5.1.3.2
1. Distorsioni e presollecitazioni di progetts:

Deformazioni impresse

Ai fini delle verifiche si devono considerare gffedti delle distorsioni e delle presollecitazioni
eventualmente previste in progetto.

2. Effetti reologici: ritiro e viscositéy; Variazioni termiches.
Il calcolo degli effetti del ritiro del calcestruzzdelle variazioni termiche e della viscosita deve
essere effettuato in accordo al carattere ed thigita di tali distorsioni definiti nelle relative
sezioni delle presenti Norme Tecniche.

3. Cedimenti vincolarig,
Dovranno considerarsi gli effetti di cedimenti vatari quando, sulla base delle indagini e delle
valutazioni geotecniche, questi risultino significaper le strutture.

5.1.3.3  Azioni Variabili da Traffico

5.1.3.3.1 Premessa

| carichi variabili da traffico sono definiti dagBchemi di Carico descritti nel 8§ 5.1.3.3.3, digpos
su corsie convenzionali.

5.1.3.3.2

Le larghezze wdelle corsie convenzionali su una carreggiata leshassimo numero (intero)
possibile di tali corsie su di essa sono indicatiprospetto seguente (Fig. 5.1.1 e Tab. 5.1.1).

Definizione delle corsie convenzionali

Se non diversamente specificato, qualora la cameggi un impalcato da ponte sia divisa in due
parti separate da una zona spatrtitraffico centsaldistinguono i casi seguenti:

a) se le parti sono separate da una barriera di gizarissa, ciascuna parte, incluse tutte le corsie
di emergenza e le banchine, & autonomamente divigasie convenzionali.

b) se le parti sono separate da barriere di sicunezdali o da altro dispositivo di ritenuta, I'intera
carreggiata, inclusa la zona spartitraffico ceptraldivisa in corsie convenzionali.

Parte rimanente
S
Wi Corsia convenzionale numero 1 g
v/ A i
% Parte rimanente
o7 AT T
Wi - ¢ Corsia convenzionale numero 2 7/
I LTI AT A, A A A
Parte rimanente

Figura 5.1.1 -Esempio di numerazione delle corsie

Tabella 5.1.1 -Numero e Larghezza delle corsie

Larghezza di carreggiata Numero di corsie Larghezza di una corsia Larghezza della zong
“w” convenzionali convenzionale [m] rimanente [m]
w<540m n=1 3,00 (w-3,00)
54<w<6,0m n=2 w/2 0
6,0 msw n = Int(w/3) 3,00 w - (3,00 ny)

La disposizione e la numerazione delle corsie wardenata in modo da indurre le piu sfavorevoli
condizioni di progetto. Per ogni singola verifitaumero di corsie da considerare caricate, la loro
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disposizione sulla carreggiata e la loro numeraziganno scelte in modo che gli effetti della
disposizione dei carichi risultino i piu sfavorevolLa corsia che, caricata, da l'effetto piu

sfavorevole & numerata come corsia Numero 1; lsiadche da il successivo effetto piu sfavorevole
€ numerata come corsia Numero 2, ecc.

Quando la carreggiata e costituita da due partrsép portate da uno stesso impalcato, le corsie
sono numerate considerando l'intera carreggiatsicché vi € solo una corsia 1, solo una corsia 2
ecc, che possono appartenere alternativamenteaadelle due parti.

Quando la carreggiata consiste di due parti sepgrattate da due impalcati indipendenti, per il
progetto di ciascun impalcato si adottano numerazialipendenti. Quando, invece, gli impalcati
indipendenti sono portati da una singola pila ouda singola spalla, per il progetto della pila o
della spalla si adotta un’'unica numerazione peuke parti.

Per ciascuna singola verifica e per ciascuna ceomsiaenzionale, si applicano gli Schemi di Carico
definiti nel seguito per una lunghezza e per usaasizione longitudinale, tali da ottenere I'effett
piu sfavorevole.

5.1.3.3.3 Schemi di Carico

Le azioni variabili del traffico, comprensive degdifetti dinamici, sono definite dai seguenti
Schemi di Carico:

Schema di Carico 1& costituito da carichi concentrati su due assamem, applicati su impronte
di pneumatico di forma quadrata e lato 0,40 m, eat&chi uniformemente
distribuiti come mostrato in Fig. 5.1.2. Questo esth € da assumere a
riferimento sia per le verifiche globali, sia penderifiche locali, considerando
un solo carico tandem per corsia, disposto in aaecorsia stessa. Il carico
tandem, se presente, va considerato per intero.

Schema di Carico 2e costituito da un singolo asse applicato su fipeeiimpronte di pneumatico
di forma rettangolare, di larghezza 0,60 m ed a#e2,35 m, come mostrato
in Fig. 5.1.2. Questo schema va considerato autanmnte con asse
longitudinale nella posizione piu gravosa ed e skumere a riferimento solo
per verifiche locali. Qualora sia piu gravospconsiderera il peso di una
singola ruota di 200 kN.

Schema di Carico 3¢ costituito da un carico isolato da 150kN conriompa quadrata di lato
0,40m. Si utilizza per verifiche locali su marcieghi non protetti da sicurvia.

Schema di Carico 4e costituito da un carico isolato da 10 kN conriompa quadrata di lato 0,10m.
Si utilizza per verifiche locali su marciapiedi fetti da sicurvia e sulle
passerelle pedonali.

Schema di Carico 5costituito dalla folla compatta, agente con inignaominale, comprensiva
degli effetti dinamici, di 5,0 kN/f Il valore di combinazione & invece di 2,5
kN/m?. Il carico folla deve essere applicato su tuttedee significative della
superficie di influenza, inclusa l'area dello speaffico centrale, ove
rilevante.

Schemi di Carico 6.a, b, cin assenza di studi specifici ed in alternativaraldello di carico
principale, generalmente cautelativo, per opereat maggiore di 300 m, ai
fini della statica complessiva del ponte, si pubd riferimento ai seguenti
carichiqa g ped.c

l 0,25

Q. =128, 9{Ej [kN/m]; (5.1.1)
1 0,38

q.p =88, 7&) [KN/m]; (5.1.2)
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11038
Ouc = 77,1{Ej [KN/m], (5.1.3)

essendo L la lunghezza della zona caricata in m.

5.1.3.34 Categorie Stradali

Sulla base dei carichi mobili ammessi al transifoonti stradali si suddividono nelle tre seguenti
categorie:

1° Categoria: ponti per il transito dei carichi mébipra indicati con il loro intero valore;
2% Categoria: come sopra, ma con valori ridotti deiahi come specificato nel seguito;
3%Categoria: ponti per il transito dei soli carichsaciati allo Schema 5 (passerelle pedonali).

Sul manufatto dovra essere applicato un contrassegmnmanente, chiaramente visibile, indicante la
categoria e I'anno di costruzione del ponte.

L’accesso ai ponti di’3Categoria di carichi diversi da quelli di progetieve essere materialmente
impedito.

Il transito di carichi eccezionali, il cui pesoadiotale che per asse, ecceda quelli previsti ger |
relativa categoria di progettazione, dovra essereriazato dall’Ente proprietario della strada,
secondo le vigenti norme sulla disciplina dellzaiazione stradale. Se necessario, il progett@apotr
specificatamente considerare uno o piu veicoli igie@appresentativi per geometria e carichi-asse
dei veicoli eccezionali previsti sul ponte. Det#iieoli speciali e le relative regole di combinazaon
possono essere appositamente specificati caso gser @ dedotti da normative di comprovata
validita.

5.1.3.35 Disposizione dei carichi mobili per realizzare leraizioni di carico piu gravose

Il numero delle colonne di carichi mobili da coresigre nel calcolo dei ponti dff & 2 Categoria &
guello massimo compatibile con la larghezza dediaeggiata, comprese le eventuali banchine di
rispetto e per sosta di emergenza, nonché gli eakmharciapiedi non protetti e di altezza infegior

a 20 cm, tenuto conto che la larghezza di ingongbrivenzionale € stabilita per ciascuna colonna
in 3,00 m.
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Carico tandem 2 Qi

Q Q. q|k
SR i=1,2m
05 B =
i Q=300 kN Tandem 8|
2,0 Corsian. 1 L 2 (53] =
m m 05 q1k= 9 kN/m 20,50 m*
= -
1 E. Tandem E_]
=m0 Coreian g 02200 KN B om
20 orsia n. i 5 :
s = - 2= 2,5 kN/m 150 |
0,40
= w05 , Q=100 kN 28,
2,0 Corsian. 3 N I
m ®m 05 Qak= <, m \?J
I Z-;f . ?‘

Area rimanente q,,=2,5 kN/m?

Schema di carico 1 (dimensioni in [m])

040 | _

| 040 |

Direzione dell'asse
longitudinale del ponte

Schema di carico 3
(dimensioni in [m])

10 kN

Carico asse |~ V2
2 Qa=400 kN
lozs ‘

o Schema di carico 4
Schema di carico 2 (dimensioni in [m])

(dimensioni in [m])

|
|| qi=5 kN/m* (Folla)
)

Schema di carico 5

Figura 5.1.2- Schemi di Carico 1-5 Dimensioni in [m]

In ogni caso il numero delle colonne non deve essderiore a 2, a meno che la larghezza della
sede stradale sia inferiore a 5,40 m.

La disposizione dei carichi ed il numero delle cole sulla carreggiata saranno volta per volta
guelli che determinano le condizioni piu sfavoréwdblsollecitazione per la struttura, membratura o
sezione considerata.

Per i ponti di 1 Categoria si devono considerare, compatibilmente de larghezze
precedentemente definite, le seguenti intensitaa®chi (Tab. 5.1.11):

Tabella 5.1.11 - Intensita dei carichQy e g per le diverse corsie

Posizione Carico assegQkN] Qi [KN/m?]
Corsia Numero 1 300 9,00
Corsia Numero 2 200 2,50
Corsia Numero 3 100 2,50
Altre corsie 0,00 2,50
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Per i ponti di 2 Categoria si devono considerare sulla Corsia N.Carico asse Q= 240 kN ed
un carico distribuito g= 7,20 [kN/nf]. Sulle altre corsie vanno applicati i carichi@sati ai ponti
di 1° Categoria.

Per i ponti di 8 Categoria si considera il carico associato alloe@ta 5 (folla compatta) applicato
con la disposizione piu gravosa per le singoleficbie.

Ai fini della verifiche globali di opere singole dilce maggiore di 300 m, in assenza di studi
specifici ed in alternativa al modello di caricongipale, si disporra sulla corsia n. 1 un caricg, q
sulla corsia n. 2 un carico_g sulla corsia n. 3 un carico_ge sulle altre corsie e sull'area
rimanente un carico distribuito di intensita 2,5k

| carichi g a, O.p € g cSi dispongono in asse alle rispettive corsie.

5.1.3.3.6 Strutture Secondarie di Impalcato
Diffusione dei carichi locali

| carichi concentrati da considerarsi ai fini delleifiche locali ed associati agli Schemi di Caric

1, 2, 3 e 4 si assumono uniformemente distribuitiassuperficie della rispettiva impronta. La
diffusione attraverso la pavimentazione e lo spesdella soletta si considera avvenire secondo un
angolo di 45°, fino al piano medio della struttdedla soletta sottostante (Fig. 5.1.3.a). Nel aiso
piastra ortotropa la diffusione va considerata fiab piano medio della lamiera superiore
d’'impalcato (Fig. 5.1.3.b).

Calcolo delle strutture secondarie di impalcato

Ai fini del calcolo delle strutture secondarie deipalcato (solette, marciapiedi, traversi, ec¢.) s
devono prendere in considerazione i carichi giandein precedenza, nelle posizioni di volta in

volta piu gravose per I'elemento considerato. Itaraativa si considera, se piu gravoso, il carico
associato allo Schema 2 , disposto nel modo pinosfaole e supposto viaggiante in direzione
longitudinale.

Per i marciapiedi non protetti da sicurvia si cdesa il carico associato allo Schema 3.

Per i marciapiedi protetti da sicurvia e per i poin3° Categoria si considera il carico assocalto
Schema 4.

Nella determinazione delle combinazioni di caricanslica come carico jgla disposizione dei
carichi mobili che, caso per caso, risulta piu geavai fini delle verifiche.

b
2a+h+b

réHiU'
a Pavimentazione

h/z /ﬂ,\s\ \
el g e L s e s e Nl - - | Soletta

h/2 | 2a+h+b |
Figura 5.1.3a— Diffusione dei carichi concentrati Figura 5.1.3b— Diffusione dei carichi concentrati
nelle solette negli impalcati a piastra ortotropa

5.1.3.4  Incremento Dinamico addizionale in presenza di dismtinuita strutturali: q »

| carichi mobili includono gli effetti dinamici pepavimentazioni di media rugosita. In casi
particolari, come ad esempio, in prossimita dirinizioni della continuita strutturale della soletta
pud essere necessario considerare un coefficiemamgo addizionale g da valutare in
riferimento alla specifica situazione considerata.
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5.1.3.5 Azione longitudinale di frenamento o di accelerazioe: gs

La forza di frenamento o di accelerazion&dunzione del carico verticale totale agenteastdirsia
convenzionale n. 1 ed € uguale a

180 kN< ;= 0,6 2Q)+ 0,10q0 wJ £ 900 k (5.1.4)
per i ponti di f categoria ed a
144 kN< g = 0,4 2Q)+ 0,100 wJ E 900 k (5.1.5)

per i ponti di 2 categoria, essendq & larghezza della corsiaLela lunghezza della zona caricata.
La forza, applicata a livello della pavimentazioe@ agente lungo l'asse della corsia, € assunta
uniformemente distribuita sulla lunghezza carietaclude gli effetti di interazione.

5.1.3.6  Azione centrifuga: Q4

Nei ponti con asse curvo di raggio R (in metrizitme centrifuga corrispondente ad ogni colonna
di carico si valuta convenzionalmente come indidatorab. 5.1.11l, essend®, :zi 2[Q, il

carico totale dovuto agli assi tandem dello schdntarico 1 agenti sul ponte.

Il carico concentrata,, applicato a livello della pavimentazione, agiscedirezione normale
all'asse del ponte.

Tabella 5.1.111 - Valori caratteristici delle forze centrifughe

Raggio di curvatura [m] LJIKN]

R <200 0,2,

200<R < 1500 40Q./R
1500<R 0

5.1.3.7  Azioni di Neve, Vento: g
Per le azioni da neve e vento vale quanto spetwfigaCap. 3.

L’azione del vento puo essere convenzionalmeniendata ad un carico orizzontale statico, diretto
ortogonalmente all’asse del ponte e/o diretto nditezioni piu sfavorevoli per alcuni dei suoi
elementi (ad es. le pile). Tale azione si considgente sulla proiezione nel piano verticale delle
superfici direttamente investite. L’azione del \@emud essere valutata come azione dinamica
mediante una analisi dell'interazione vento-stmattu

La superficie dei carichi transitanti sul pontecesp al vento si assimila ad una parete rettangolar
continua dell’altezza di 3 m a partire dal piamadéale.

L'azione del vento si puo valutare come sopra $igatd nei casi in cui essa non possa destare
fenomeni dinamici nelle strutture del ponte o quatidrografia non possa dar luogo ad azioni
anomale del vento.

Per i ponti particolarmente sensibili all’eccitazéo dinamica del vento si deve procedere alla
valutazione della risposta strutturale in galleté vento e, se necessario, alla formulazione di un
modello matematico dell’azione del vento dedotterdsure sperimentali.

Il carico neve si considera non concomitante ocarichi da traffico, salvo che per ponti coperti.

5.1.3.8  Azioni sismiche g
Per le azioni sismiche si devono rispettare leqigsni di cui al § 3.2.

Per la determinazione degli effetti di tali aziaii fara di regola riferimento alle sole masse
corrispondenti ai pesi propri ed ai sovraccaricarnpanenti, considerando nullo il valore quasi
permanente delle masse corrispondenti ai carichiadieco.
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Ove necessario, per esempio per ponti in zona arbamtenso traffico, si dovra considerare un
valore non nullo di dette masse in accordo cor3ilZ&4.

5.1.3.9 Resistenze passive dei vincoli:zq

Nel calcolo delle pile, delle spalle, delle fonda®j degli stessi apparecchi di appoggio e, se del
caso, dellimpalcato, si devono considerare le doche derivano dalle resistenze parassite dei
vincoli.

Nel caso di appoggi in gomma dette forze andranaloitate sulla base delle caratteristiche
dell’appoggio e degli spostamenti previsti.

5.1.3.10 Azioni sui parapetti. Urto di veicolo in svio: g

L’altezza dei parapetti non potra essere infermrg, 10 m. | parapetti devono essere calcolati in
base ad un’azione orizzontale di 1,5 kN/m appliehtzorrimano.

| sicurvia e gli elementi strutturali ai quali sonollegati devono essere dimensionati in funzione
della classe di contenimento richiesta per I'impisgecifico (vedi D.M. 21-06-04 n.2367). Se non
diversamente indicato, la forza deve essere comdalelistribuita su 0,50 m ed applicata ad una
guota h, misurata dal piano viario, pari alla mendelle dimensioni ) h,, dove h = (altezza della
barriera - 0,10m) ,4= 1,00m.

Nel progetto dellimpalcato deve essere consideuaia condizione di carico eccezionale nella
qguale alla forza orizzontale d’'urto su sicurviaasisocia un carico verticale isolato sulla sede
stradale costituito dal Secondo Schema di Cariogjzpnato in adiacenza al sicurvia stesso e
disposto nella posizione piu gravosa.

Per altri elementi si puo fare riferimento al §.3.8.2.

5.1.3.11 Altre azioni variabili (azioni idrauliche, urto di un veicolo, urto di ghiacci e natanti
su pile): g
Azioni idrauliche.

Le azioni idrauliche sulle pile poste nell’alvea élami andranno calcolate secondo le prescrizioni
del § 5.1.2.5 tenendo conto, oltre che dell'orieato e della forma della pila, anche degli effetti
di modificazioni locali dell'alveo, dovute, per @spio, allo scalzamento atteso.

Urto di un veicolo contro le strutture.

| piedritti dei ponti ubicati a distanza5,0 m dalla sede stradale, dovranno essere protetio il
pericolo di urti di veicoli stradali, mediante adete opere chiaramente destinate alla protezione de
piedritti stessi.

In ogni caso, gli impalcati sovrapassanti stradefcanco inferiore a 6 m e gli elementi di sostegn
verticale dovranno essere progettati in modo datexs all’azione delle forze statiche indicatgal
3.6.3.3.1.

Urto di ghiacci e natanti su pile.

L’intensita e le modalita di applicazione delle a#iderivanti da pressione dei ghiacci ed altre
cause eccezionali, vanno definite facendo riferitmemn norme specifiche o attraverso specifiche
analisi di rischio. Per quanto riguarda gli urtirdgtanti si puo fare riferimento al § 3.6.3.5.

5.1.3.12 Combinazioni di Carico

Le combinazioni di carico da considerare ai finll@eerifiche devono essere stabilite in modo da
garantire la sicurezza in conformita a quanto pigsal Cap. 2.
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Ai fini della determinazione dei valori caratteristdelle azioni dovute al traffico, si dovranno
considerare, generalmente, le combinazioni ripgitaiab. 5.1.1V.

Tabella 5.1.1V —Valori caratteristici delle azioni dovute al trath

Carichi sulla carreggiata Carichi su
marciapiedi e
piste ciclabili
Carichi verticali Carichi orizzontali Carichi
verticali
Gruppo di | Modello principale| Veicoli Folla Frenatura g | Forza Carico
azioni (Schemi di carico | speciali (Schema di centrifuga q | uniformemente,
1,2,3,4,6) carico 5) distribuito
1 Valore Schema di
caratteristico carico 5 con
valore di
combinazione
2,5 kN/nf
2a Valore frequente Valore
caratteristico
2b Valore frequente Valore
caratteristico
30 Schema di
carico 5 con
valore
caratteristico
5,0 kN/nf
40 Schema di Schema di
carico 5 con carico 5 con
valore valore
caratteristico caratteristico
5,0 kN/nf 5,0 kN/nf
5 Da definirsi per il |Valore
singolo progetto | caratteristico
0 nominale
©) Ponti di 3 categoria
) Da considerare solo se richiesto dal particolaogetto (ad es. ponti in zona urbana)
") Da considerare solo se si considerano veicoli apeci

La Tab. 5.1.V fornisce i valori dei coefficienti g&li delle azioni da assumere nell’analisi per la
determinazione degli effetti delle azioni nelleifiehe agli stati limite ultimi.

Nella Tab. 5.1.V il significato dei simboli € il segnte:

Ye1 coefficiente parziale del peso proprio della $tma, del terreno e dell'acqua, quando
pertinente;

Vo2 coefficiente parziale dei pesi propri degli elem@oin strutturali;

Yo coefficiente parziale delle azioni variabili daffico;

Yai coefficiente parziale delle azioni variabili.

Il coefficiente parziale della precompressionessiusne pari =1

Altri valori di coefficienti parziali sono riportainel Cap. 4 con riferimento a particolari azioni
specifiche dei diversi materiali.

| valori dei coefficientiyyg;, Y1; € Yo per le diverse categorie di azioni sono riportegila Tab.
5.1.VIL
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Tabella 5.1.V —Coefficienti parziali di sicurezza per le combirazidi carico agli SLU

. 1 Al A2
Coefficiente| EQU STR GEO
_— . favorevoli 0,90 1,00 1,00
Carichi permanenti ) Vo1
sfavorevoli 1,10 1,35 1,00
i 0,00
Carichi permanenti non struttur@li favorevoh. Vo2 0,00 0,00
sfavorevoli 1,50 1,50 1,30
i 0,00
Carichi variabili da traffico favorevoh. Y 0,00 0,00
sfavorevoli Q 1,35 1,35 1,15
o favorevoli 0,00 0,00 0,00
Carichi variabili ) Yoi
sfavorevoli Qi 1,50 1,50 1,30
Distorsioni e presollecitazioni di progetto favorevoli 0,90 1,00 1,00
sfavorevoli Ve 1,00% 1,00 1,00
Ritiro e viscosita, Variazioni termiche, | favorevoli 0,00 0,00 0,00
Cedimenti vincolari sfavorevoli Ye2, Ye3s Ye4 1,20 1,20 1,00

) Equilibrio che non coinvolga i parametri di defolilaa e resistenza del terreno; altrimenti si aggpio i
valori di GEO.

@ Nel caso in cui i carichi permanenti non struttiuatl es. carichi permanenti portati) siano congrngnte
definiti si potranno adottare gli stessi coeffitievalidi per le azioni permanenti.

) 1,30 per instabilita in strutture con precomprassiesterna

) 1,20 per effetti locali

3
4

Tabella 5.1.VI - Coefficientigy per le azioni variabili per ponti stradak pedonali

Coefficiente | Coefficientey, | Coefficientey,

Azioni Gruppo di azioni (Tabella 5.1.1V Yo di (valori (valori quasi
combinazione| frequenti) permanenti)
Schema 1 (Carichi tandem) 0,75 0,75 0,0
Schemi 1, 5 e 6 (Carichi distribuii 0,40 0,40 0,0
Schemi 3 e 4 (carichi concentrati 0,40 0,40 0,0
o | Schema 2 0,0 0,75 0,0
Azioni da traffico
(Tabella 5.1.1V) | 2 0,0 0,0 0,0
3 0,0 0,0 0,0
4 (folla) 0,75 0,0
5 0,0 0,0 0,0
Vento a ponte scarico
SLU e SLE 0,6 0,2 0,0
vento g Esecuzione 0,8 - 0,0
Vento a ponte carico 0,6
SLU e SLE 0,0 0,0 0,0
Neve g
esecuzione 0,8 0,6 0,5
Temperatura | Ty 0,6 0,6 0,5

Per le opere di luce maggiore di 300 m é possibdéificare i coefficienti indicati in tabella previ
autorizzazione del Servizio Tecnico Centrale delidMero delle Infrastrutture, sentito il Consiglio
Superiore dei lavori pubblici.
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5.1.4 VERIFICHE DI SICUREZZA

Le verifiche di sicurezza sulle varie parti deléyp devono essere effettuate sulla base dei criteri
definiti dalle presenti norme tecniche.

In particolare devono essere effettuate le vemfialo stato limite ultimo, ivi compresa la verdic
allo stato limite di fatica, ed agli stati limita gervizio riguardanti gli stati di fessurazionedie
deformazione.

Le combinazioni di carico da considerare ai finll@leerifiche devono essere stabilite in modo da
garantire la sicurezza secondo quanto definitacntgri generali enunciati al Cap. 2 delle presenti
norme tecniche.

5.1.4.1  Verifiche agli Stati Limite Ultimi

Si dovra verificare che sia: 4B Ry, dove K e il valore di progetto degli effetti delle azied Ry €
la corrispondente resistenza di progetto.

5.14.2 Stati Limite di Esercizio

Per gli Stati Limite di Esercizio si dovra verifieache sia: k< Cy4, dove G € un valore nominale
o una funzione di certe proprieta materiali legagb effetti progettuali delle azioni consideraig,
e il valore di progetto dell’effetto dell’'azionetdeminato sulla base delle combinazioni di carico.

5.1.4.3 Verifiche allo stato limite di fatica

Per strutture, elementi strutturali e dettagli gghsa fenomeni di fatica vanno eseguite opportune
verifiche.

Le verifiche saranno condotte considerando spditicarico differenziati, a seconda che si conduca
una verifica per vita illimitata o una verifica artheggiamento. In assenza di studi specifici, volti
alla determinazione dell’effettivo spettro di cariche interessa il ponte, si potra far riferimeaito
modelli descritti nel seguito.

Verifiche per vita illimitata

Le verifiche a fatica per vita illimitata potranessere condotte, per dettagli caratterizzati dadim

di fatica ad ampiezza costante, controllando chmaksimo delta di tensionsoma=(OmaxOmin)
indotto nel dettaglio stesso dallo spettro di aas@nificativo risulti minore del limite di faticdel
dettaglio stesso. Ai fini del calcolo dib.xSi possono impiegare, in alternativa, i modelicalico

di fatica 1 e 2, disposti sul ponte nelle due gumazioni che determinano la tensione massima e
minima, rispettivamente, nel dettaglio considerato.

I modello di carico di fatica 1 e costituito dalkchema di carico 1 con valore dei carichi
concentrati ridotti del 30% e valori dei carichswibuiti ridotti del 70% (vedi fig. 5.1.4).

Per verifiche locali si deve considerare, se pavgso, il modello costituito dall’'asse singolo dell
schema di carico 2, considerato autonomamenteyalmme del carico ridotto del 30% (vedi fig.
5.1.4).

Quando siano necessarie valutazioni piu precisgeénnativa al modello semplificato n. 1, derivato
dal modello di carico principale, si puo impiegdrenodello di carico a fatica n. 2, rappresentato
nella Tab. 5.1.VII, applicato sulla corsia lenta.

Nel caso in cui siano da prevedere significativewf di interazione tra veicoli, per I'applicazien
nel modello 2 si dovra far riferimento a studi sfieco a metodologie consolidate.
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Figura 5.1.4— Modello di carico di fatica n. 1

Tabella 5.1.VIl —Modello di carico a fatica n. 2 — veicoli frequenti

SAGOMA del VEICOLO Distanza tra Carico Tipo di ruota
gli assi frequente per | (Tab. 5.1.1X)
(m) asse
(kN)
4,5 90 A
: 190 B
=N
O ©
4,20 80 A
| 1,30 140 B
ﬁ' L 140 B
O O 0
3,20 90 A
5,20 180 B
1,30 120 C
1,30 120 C
120 C
3,40 90 A
6,00 190 B
1,80 140 B
140 B
4,80 90 A
3,60 180 B
4,40 120 C
1,30 110 C
110 C

Verifiche a danneggiamento

Le verifiche a danneggiamento consistono nel \ezi& che nel dettaglio considerato lo spettro di
carico produca un danneggiamentelD

Il danneggiamento D sara valutato mediante la leljgalmgren-Miner, considerando la curva S-N
caratteristica del dettaglio e la vita nominald’'dpéra.

Le verifiche saranno condotte considerando lo spélittensione indotto nel dettaglio dal modello
di fatica semplificato n. 3, riportato in Fig. ®1costituito da un veicolo di fatica simmetricel a
assi, ciascuno di peso 120 kN, o, in alternativenglo siano necessarie valutazioni piu precise,
dallo spettro di carico equivalente costituentmddello di fatica n. 4, riportato in Tab. 5.1.VI|I,
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ove € rappresentata anche la percentuale di vedtaliconsiderare, in funzione del traffico
interessante la strada servita dal ponte.

| tipi di pneumatico da considerare per i diversiceli e le dimensioni delle relative impronte sono
riportati nella Tab. 5.1.1X.

In assenza di studi specifici, per verifiche di mleggiamento, si considerera sulla corsia lenta il
flusso annuo di veicoli superiori a 100 kN, riletiaai fini della verifica a fatica dedotto dalla
Tabella 5.1.X.

Nel caso in cui siano da prevedere significatiietf di interazione tra veicoli, si dovra far
riferimento a studi specifici 0 a metodologie cdidate.

H N

I

m E-

160 200 Asse Iongiludina\g 11 200
l del ponte l
HE N HE E-
-+ +
—+40 +—80 —}40 + —+40 +—80 —40
} 120 | 600 } 120 }

Figura 5.1.5 —Modello di carico a fatica n. 3

Tabella 5.1.VIIl — Modello di carico a fatica n. 4 — veicoli equivaten

Composizione del traffico
Sagoma del veicolo Tipodi | Interassi Valori equivalenti Lunga Media Traffico
pneumatico [m] dei carichi asse [kN ) locale
(Tab.5.1- percorrenza percorrenza
IX)
A 70
B 4,50 130
%j 20,0 40,0 80,0
A 70
B 4,20 120
g B 1,30 120 5,0 10,0 5,0
A 70
B 3,20 150
C 5,20 90 50,0 30,0 5,0
C 1,30 90
C 1,30 90
A 70
B 3,40 140
B 6,00 90 15,0 15,0 5,0
- ] B 1,80 90
A 70
B 4,80 130
g\jﬁ/ ‘ C 3,60 90 10,0 50 50
o (-] 00 C 4,40 80
C 1,30 80
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Tabella 5.1.1X —Dimensioni degli assi e delle impronte per i vaiegjuivalenti

Tipo di pneumatico Dimensioni dell'asse e delleriompe
| 200m
Asse della corsia
A
2,00m
Asse della corsia
B
032m 0,32 m I
022m 022m 0,22m 022m
i 2,00m i
Asse della corsia
C

Tabella 5.1.X- Flusso annuo di veicoli pesanti sulla corsia &nt

Flusso annuo di veicoli di peso

Categorie di traffico superiore a 100 kN sulla corsia lenta

1 - Strade ed autostrade con 2 0 piu corsie peosdin

marcia, caratterizzate da intenso traffico pesante 2,0x10
2 - Strade ed autostrade caratterizzate da trgffisante di 0 5x16

media intensita
3 - Strade pr_|n0|pa!| \carattenzzate da trafficegrge di 0.125x16
modesta intensita
4 - Strade locali caratterizzate da traffico pesaliintensita
molto ridotta

0,05x16

5144 Verifiche allo stato limite di fessurazione

Per assicurare la funzionalitd e la durata deltattste viene prefissato uno stato limite di
fessurazione, commisurato alle condizioni ambiérgatli sollecitazione, nonché alla sensibilita
delle armature alla corrosione.

Strutture in calcestruzzo armato ordinarier le strutture in calcestruzzo armato ordina&v,ono
essere rispettate le limitazioni di cui alla Tald.¥I per armatura poco sensibile.

Strutture in calcestruzzo armato precompress@algono le limitazioni della Tab. 4.1.VI per
armature sensibili.

5145 Verifiche allo stato limite di deformazione

L’assetto di una struttura, da valutarsi in base @mbinazioni di carico precedentemente indicate,
deve risultare compatibile con la geometria detlaittura stessa in relazione alle esigenze del
traffico, nonché con i vincoli ed i dispositivi giunto previsti in progetto.
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Le deformazioni della struttura non devono arreadisturbo al transito dei carichi mobili alle
velocita di progetto della strada.

5.1.4.6 Verifiche delle azioni sismiche

Le verifiche nei riguardi delle azioni sismiche wansvolte secondo i criteri ed i metodi esposti nel
relativo § 3.2.

5.1.4.7 Verifiche in fase di costruzione

Le verifiche di sicurezza vanno svolte anche pesitgole fasi di costruzione dell'opera, tenendo
conto dell'evoluzione dello schema statico e ddltienza degli effetti differiti nel tempo.

Vanno verificate anche le eventuali centine e leeahttrezzature provvisionali previste per la
realizzazione dell’opera.

5.1.4.8 Verifiche alle tensioni ammissibili
Per i ponti stradali non & ammesso il metodo dficaralle tensioni ammissibili di cui al § 2.7.

5.1.5 STRUTTURE PORTANTI

5.1.5.1 Impalcato

5.1.5.1.1 Spessori minimi

Gli spessori minimi delle diverse parti costitudhihpalcato devono tener conto dell'influenza dei
fattori ambientali sulla durabilita dellopera espettare le prescrizioni delle norme relative ai
singoli elementi strutturali.

5.1.5.1.2 Strutture ad elementi prefabbricati

Nelle strutture costruite in tutto o in parte coteneenti prefabbricati, al fine di evitare
sovratensioni, distorsioni o danneggiamenti doeutlifetti esecutivi o di montaggio, deve essere
assicurata la compatibilita geometrica tra le digeparti assemblate, tenendo anche conto delle
tolleranze costruttive.

Gli elementi di connessione tra le parti colleg@®ono essere conformati in modo da garantire la
corretta trasmissione degli sforzi.

Nel caso di elementi in cemento armato normale eegnpresso e di strutture miste acciaio-
calcestruzzo vanno considerate le redistribuziorsfarzo differite nel tempo che si manifestano
tra parti realizzate o sottoposte a carico in tesycessivi e le analoghe redistribuzioni che
derivano da variazioni dei vincoli.

5.15.2 Pile

51521 Spessori minimi
Vale quanto gia indicato al comma precedente psirigture dell'impalcato.
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51522 Schematizzazione e calcolo

Nella verifica delle pile snelle, particolare at@me deve essere rivolta alla valutazione delle
effettive condizioni di vincolo, specialmente rigda I'interazione con le opere di fondazione.

Le sommita delle pile deve essere verificata nefromti degli effetti locali derivanti dalle azioni
concentrate trasmesse dagli apparecchi di appoggio.

Si deve verificare che gli spostamenti consenégldapparecchi di appoggio siano compatibili con
gli spostamenti massimi alla sommita delle pilepvpcati dalle combinazioni delle azioni piu
sfavorevoli e, nelle pile alte, dalla differenzaelnperatura tra le facce delle pile stesse.

5.1.6 VINCOLI

| dispositivi di vincolo dell'impalcato alle sottwatture (pile, spalle, fondazioni) devono posseder
le caratteristiche previste dallo schema staticmnematico assunto in sede di progetto, sia con
riferimento alle azioni, sia con riferimento allistrsioni.

Per strutture realizzate in piu fasi, i vincoli deo assicurare un corretto comportamento statico e
cinematico in ogni fase dell’evoluzione dello scleestrutturale, adeguandosi, se del caso, ai
cambiamenti di schema.

Le singole parti del dispositivo di vincolo ed latvi ancoraggi devono essere dimensionati in base
alle forze vincolari trasmesse.

| dispositivi di vincolo devono essere tali da camisre tutti gli spostamenti previsti con un masgin
di sicurezza maggiore rispetto a quello assuntapeaitri elementi strutturali.

Particolare attenzione va rivolta al funzionamed® vincoli in direzione trasversale rispetto
all'asse longitudinale dellimpalcato, la cui capfrazione deve corrispondere ad uno schema
statico e cinematico ben definito.

La scelta e la disposizione dei vincoli nei ponpianta speciale (ponti in curva, ponti in obliquo,
ponti con geometria in pianta irregolare) devonovdee da un adeguato studio di capacita statica e
di compatibilita cinematica.

5.16.1 Protezione dei vincoli

Le varie parti dei dispositivi di vincolo devoncsege adeguatamente protette, al fine di garantirne
regolare funzionamento per il periodo di esercpievisto.

5.1.6.2 Controllo, manutenzione e sostituzione

| vincoli del ponte devono essere accessibili i fdi consentirne il controllo, la manutenzione e
'eventuale sostituzione senza eccessiva difficolta

5.1.6.3  Vincoli in zona sismica

Per i ponti in zona sismica, i vincoli devono essprogettati in modo che, tenendo conto del
comportamento dinamico dell’opera, risultino idonei

- atrasmettere le forze conseguenti alle azioniistsen

- ad evitare sconnessioni tra gli elementi componkdispositivo di vincolo

- ad evitare la fuoriuscita dei vincoli dalle loradse
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5.1.7 OPERE ACCESSORIE

Le opere di impermeabilizzazione e di pavimentagzjorgiunti e tutte le opere accessorie, devono
essere eseguiti con materiali di qualita e con eseutiva tali da garantire la massima duraté e ta
da ridurre interventi di manutenzione e rifacimenti

5.1.7.1  Impermeabilizzazione

Le opere di impermeabilizzazione devono esseredtalevitare che infiltrazioni d’acqua possano
arrecare danno alle strutture portanti.

51.7.2 Pavimentazioni

La pavimentazione stradale deve essere tale darsettll'usura ed alla diretta azione del traffico
'estradosso del ponte e gli strati di impermeabdizione che proteggono le strutture portanti.

5.1.7.3  Giunti

In corrispondenza delle interruzioni strutturali d@vono adottare dispositivi di giunto atti ad
assicurare la continuita del piano viabile. Le ttarsstiche dei giunti e le modalita del loro
collegamento alla struttura devono essere taliidiarme il piu possibile le sovrasollecitazioni di
natura dinamica dovute ad irregolarita locali eadsicurare la migliore qualita dei transiti.

In corrispondenza dei giunti si deve impedire lecpzione delle acque meteoriche o di lavaggio
attraverso i giunti stessi. Nel caso di giunti c@sentano il passaggio delle acque, queste devono
confluire in appositi dispositivi di raccolta, cotlati immediatamente sotto il giunto, e devono
essere convogliate a scaricarsi senza possibilitatdgni o dilavamenti che interessino le stmgtu

5.1.7.4  Smaltimento dei liquidi provenienti dallimpalcato

Lo smaltimento dei liquidi provenienti dall'impatoadeve effettuarsi in modo da non arrecare

danni o pregiudizio all'opera stessa, alla sicusedel traffico e ad eventuali opere ed esercizi

sottostanti il ponte. A tale scopo il progetto geinte deve essere corredato dallo schema delle
opere di convogliamento e di scarico. Per opepadicolare importanza, o per la natura dell’'opera

stessa o per la natura dell’ambiente circostamtdese prevedere la realizzazione di un apposito

impianto di depurazione e/o di decantazione.

5.1.7.5  Dispositivi per lI'ispezionabilita e la manutenzionedelle opere

In sede di progettazione e di esecuzione devonerespreviste opere di camminamento
(piattaforme, scale, passi d’'uomo, ecc.) commisugditimportanza del ponte e tali da consentire
I'accesso alle parti piu importanti sia ai fini &pvi, sia ai fini manutentivi. Le zone nell'intoo di

parti destinate alla sostituzione periodica, gadliesempio gli appoggi, devono essere corredate di
punti di forza, chiaramente individuabili e tali dansentire le operazioni di sollevamento e di
vincolamento provvisorio.

5.1.7.6  Vani per condotte e cavidotti

La struttura del ponte dovra comunque prevederpokssibilita di passaggio di cavi e di una
condotta di acquedotto; le dimensioni dei vani downo essere rapportate alle prevedibili esigenze
da valutare con riferimento a quanto presenteasgmita del ponte.

Nel caso in cui siano da prevedere significatiietf di interazione tra veicoli, si dovra far
riferimento a studi specifici 0 a metodologie cditaie.

166



5.2 PONTI FERROVIARI
Le presenti norme si applicano per la progettazehesecuzione dei nuovi ponti ferroviari.

Il Gestore dell'Infrastruttura in base alle carasiiche funzionali e strategiche delle diverse
infrastrutture ferroviarie stabilisce i parametrdlicati al Cap. 2: vita nominale, classe d’uso.

5.2.1 PRINCIPALI CRITERI PROGETTUALI E MANUTENTIVI

La progettazione dei manufatti sotto binario desseee eseguita in modo da conseguire il migliore
risultato globale dal punto di vista tecnico-ecoimm con particolare riguardo alla durabilita
dell'opera stessa.

5.2.1.1 Ispezionabilita e manutenzione

Fin dalla fase di progettazione deve essere pa@stmdssima cura nella concezione generale
dellopera e nella definizione delle geometrie @ particolari costruttivi in modo da rendere
possibile I'accessibilita e I'ispezionabilita, medpetto delle norme di sicurezza, di tutti gliraknti
strutturali. Deve essere garantita la piena ispesilita degli apparecchi d’appoggio e degli
eventuali organi di ritegno. Deve inoltre esserevfata la possibilita di sostituire questi elementi
con la minima interferenza con l'esercizio ferrowa a tale scopo i disegni di progetto devono
fornire tutte le indicazioni al riguardo (numeropsmione e portata dei martinetti per il
sollevamento degli impalcati, procedure da seguirehe per la sostituzione degli stessi
apparecchi, ecc.).

5.2.1.2 Compatibilita idraulica

Quando il ponte interessa un corso d’acqua natoralificiale, il progetto dovra essere corredato
da una relazione idrologica e da una relazioneuldh@a riguardante le scelte progettuali, la
costruzione e I'esercizio del ponte.

L’ampiezza e I'approfondimento della relazione dledéndagini che ne costituiscono la base
saranno commisurati allimportanza del problema.

Di norma il manufatto non dovra interessare conleppile e rilevati il corso d’acqua attivo e, se
arginato, i corpi arginali. Qualora eccezionalmebtse necessario realizzare pile in alveo, la luce
minima tra pile contigue, misurata ortogonalmentéilane principale della corrente, non dovra
essere inferiore a 40 metri. Soluzioni con luckeiidri potranno essere autorizzate dall’Autorita
competente, previo parere del Consiglio Superierd_dvori Pubblici.

Nel caso di pile e/o spalle in alveo cura partiswla da dedicare al problema delle escavazioni
dell'alveo e alla protezione delle fondazioni dgilke e delle spalle.

La quota idrometrica ed il franco dovranno essastipn correlazione con la piena di progetto
riferita ad un periodo di ritorno non inferiore @®anni.

Il franco di sottotrave e la distanza tra il fondlwveo e la quota di sottotrave dovranno essere
assunte tenendo conto del trasporto solido di fendel trasporto di materiale galleggiante.

Il franco idraulico necessario non puo essere ottergon il sollevamento del ponte durante la
piena.

52.1.3 Altezza libera

Nel caso di un ponte che scavalchi una strada amdinl’altezza libera al di sotto del ponte non
deve essere in alcun punto minore di 5 m, teneraidocanche delle pendenze della strada

sottostante.
167



Nei casi di strada a traffico selezionato € ammegeo motivi validi e comprovati, derogare da
guanto sopra, purché l'altezza minima non sia neitbd m.

Eccezionalmente, ove l'esistenza di vincoli non glabili imponesse di scendere al di sotto di tale
valore, si potra adottare un’altezza minima, inioggso non inferiore a 3,20 m. Tale deroga &
vincolata al parere favorevole dei Comandi Militardei Vigili del Fuoco competenti per territorio.

| ponti sui corsi d’'acqua classificati navigabibwtanno avere il tirante corrispondente alla classe
dei natanti previsti.

Per tutti i casi in deroga all’'altezza minima prész di 5 m, si debbono adottare opportuni
dispositivi segnaletici di sicurezza (ad es. codagobme), collocati a conveniente distanza
dall'imbocco dell'opera.

Nel caso di sottopassaggi pedonali I'altezza lilvena deve essere inferiore a 2,50 m.

5.2.2 AZIONI SULLE OPERE

Nelllambito della presente norma sono indicateetl#t azioni che devono essere considerate nella
progettazione dei ponti ferroviari, secondo le corabioni indicate nei successivi paragrafi.

Le azioni definite in questo documento si applicafie linee ferroviarie a scartamento normale e
ridotto.

5221 Azioni Permanenti

Le azioni permanenti che andranno considerate qme®:propri, carichi permanenti portati, spinta
delle terre, spinte idrauliche, ecc.

5.2.2.11 Carichi permanenti portati

Ove non si eseguano valutazioni piu dettagliatejdeerminazione dei carichi permanenti portati
relativi al peso della massicciata, dellarmamemtodella impermeabilizzazione (inclusa la
protezione) potra effettuarsi assumendo, conveahoente, per linea in rettiflo, un peso di
volume pari a 18,0 kN/fapplicato su tutta la larghezza media compresarfraretti paraballast,
per una altezza media fra piano del ferro (P.F.¢stchdosso impalcato pari a 0,80 m. Per ponti su
linee in curva, oltre al peso convenzionale sopliaato va aggiunto il peso di tutte le parti di
massicciata necessarie per realizzare il sovraidatato con la sua reale distribuzione geomegrica
con un peso di volume pari a 20 kN/m

Nel caso di armamento senza massicciata andranntatva pesi dei singoli componenti e le
relative distribuzioni.

Nella progettazione di nuovi ponti ferroviari dornre essere sempre considerati i pesi, le azioni e
gli ingombri associati all'introduzione delle bam@ antirumore, anche nei casi in cui non sia
originariamente prevista la realizzazione di questoere di elementi.

5.2.2.1.2 Altre azioni variabili (azioni idrauliche, urto dun veicolo, urto di ghiacci e natanti
su pile)

Azioni idrauliche.

Le azioni idrauliche sulle pile poste nell’alvea élami andranno calcolate secondo le prescrizioni
del § 5.1.2.5 tenendo conto, oltre che dell'orievato e della forma della pila, anche degli effetti
di modificazioni locali dell'alveo, dovute, per @spio, allo scalzamento atteso.

Urto di un veicolo contro le strutture.
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| piedritti dei ponti ubicati a distanza5,0 m dalla sede stradale, dovranno essere prooetio il
pericolo di urti di veicoli stradali, mediante adete opere chiaramente destinate alla protezione de
piedritti stessi.

In ogni caso, gli impalcati sovrapassanti stradefcanco inferiore a 6 m e gli elementi di sostegn
verticale dovranno essere progettati in modo diateze all’azione delle forze statiche indicat&g al
3.6.3.3.1

Urto di ghiacci e natanti su pile.

L’intensitd e le modalita di applicazione delle adi derivanti da pressione dei ghiacci ed altre
cause eccezionali, vanno definite facendo riferitmemn norme specifiche o attraverso specifiche
analisi di rischio. Per quanto riguarda gli urtirdgtanti si puo fare riferimento al § 3.6.3.5.

5.2.2.2  Smaltimento dei liquidi provenienti dallimpalcato

Lo smaltimento dei liquidi provenienti dall'impatoadeve effettuarsi in modo da non arrecare
danni o pregiudizio all'opera stessa e ad eventysdre ed esercizi sottostanti il ponte.

A tale scopo il progetto del ponte deve essereedato dallo schema delle opere di convogliamento
e di scarico. Per opere di particolare importamzaer la natura dell’opera stessa o per la natura
dell’ambiente circostante, si deve prevedere lazzgzione di un apposito impianto di depurazione
e/o di decantazione.

52.2.3 Azioni variabili verticali

52231 Treni di carico

| carichi verticali sono definiti per mezzo di mdlddi carico; in particolare, sono forniti due trie
di carico distinti: il primo rappresentativo dehfiico normale (Treno di caricoM 71), il secondo
rappresentativo del traffico pesante (Treno di ce®idy).

| valori dei suddetti carichi dovranno essere mphittati per un coefficiente di adattamenta®;
variabile in ragione della tipologia dell'Infrasttura (ferrovie ordinarie, ferrovie leggere,
metropolitane, ecc.). Sono considerate tre tipelatjicarico i cui valori caratteristici sono defini
nel seguito Nel seguito, i riferimenti ai modelli darico LM 71, SW/0 e SW/2 ed alle loro
componenti si intendono, in effetti, pari al pradadei coefficientia per i carichi indicati nelle Fig.
5.2.1 e Fig. 5.2.2.

522311 Treno di carico LM 71

Questo treno di carico schematizza gli effettiistgtrodotti dal traffico ferroviario normale come
mostrato nella Fig. 5.2.1 e risulta costituito da:

ka ka QV]L( ka
Ill_l xlr lll
ILLIMITATO |0~8| 1~6|1~6 | 1.6 0~8| ILLIMITATO
[
1 | | I 1
Quy = 250 kN ( yj = 80 kN/m

Figura 5.2.1 -Treno di carico LM 71
- quattro assi da 250 kN disposti ad interasse6dl fin;
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- carico distribuito di 80 kN/m in entrambe le diieni, a partire da 0,8 m dagli assi d’estremita e
per una lunghezza illimitata

Per questo modello di carico €& prevista una edcéatdel carico rispetto all'asse del binario,
dipendente dallo scartamento s, per tenere corto sigostamento dei carichi; pertanto, essa e
indipendente dal tipo di struttura e di armameritale eccentricita e calcolata sulla base del
rapporto massimo fra i carichi afferenti a due eumppartenenti al medesimo asse

Qv2/Qv1=1,25 (5.2.1)

essendo Q e Q. i carichi verticali delle ruote di un medesimo&gss risulta quindi pari a s/18
con s= 1435 mm; questa eccentricitd deve essesidapata nella direzione piu sfavorevole.

Il carico distribuito presente alle estremita d&lnb tipo LM 71 deve segmentarsi al di sopra
dell’'opera andando a caricare solo quelle partifongiscono un incremento del contributo ai fini
della verifica dell’elemento per I'effetto considés Questa operazione di segmentazione non va
effettuata per i successivi modelli di carico SWe aevono essere considerati sempre agenti per
tutta la loro estensione.

5.2231.2 Treno di carico SW
qvk qvk
LT LTI

a C a
1 | | 1
| I | |

Figura 5.2.2 -Treno di carico SW
Tale carico schematizza gli effetti statici prodadti traffico ferroviario pesante.

L’articolazione del carico € mostrata in Fig. 5.8,2er tale modello di carico, sono considerate du
distinte configurazioni denominate SW/0 ed SW/ZS\WW/0 andra utilizzato solo per le travi
continue qualora piu sfavorevole dellLM71). Le atherizzazioni di entrambe queste
configurazioni sono indicate in Tab. 5.2.1.

Tabella 5.2.1 -Caratteristiche Treni di Carico SW

Tipo di Carico | gy [kKN/m] a[m] ¢ [m]
SW/0 133 15,0 53
SW/2 150 25,0 7,0

522313 Treno scarico

Per alcune patrticolari verifiche e utilizzato untmgalare treno di carico chiamato “Treno Scarico”
rappresentato da un carico uniformemente distobpatri a 10,0 kN/m.

5.2.2.3.14 Ripartizione locale dei carichi
Distribuzione longitudinale del carico per mezzd i@ario

Un carico assiale Qpuo essere distribuito su tre traverse consecpipgte ad interasse uniforme
“a”, ripartendolo fra la traversa che la precedeell@ su cui insiste e quella successiva, nelle
seguenti proporzioni 25%, 50%, 25% (Fig. 5.2.3).

170



Figura 5.2.3 -Distribuzione longitudinale dei carichi assiali
Distribuzione longitudinale del carico per mezzdeé&averse e del ballast

In generale, i carichi assiali del modello di carldM 71 possono essere distribuiti uniformemente
nel senso longitudinale.

Carico su una traversa

/ \
4:1 Vo4l
/lSuperficie dli\\ riferimento
/ \

Y

/ \

U

| b |
I I

Figura 5.2.4 -Distribuzione longitudinale dei carichi attraversidallast.

Tuttavia, per il progetto di particolari elementiusturali quali le solette degli impalcati da porite
distribuzione longitudinale del carico assiale iabaotto delle traverse e indicata in Fig. 5.2.4,0ve
per superficie di riferimento € da intendersi lpesticie di appoggio del ballast.

Per la ripartizione nella struttura sottostantgy@ab gli usuali criteri progettuali.

In particolare, per le solette, salvo diverse e g@igurate determinazioni, potra considerarsi una
ripartizione a 45° dalla superficie di estradosso &l piano medio delle stesse.

Distribuzione trasversale delle azioni per mezzitedeaverse e del ballast

Salvo piu accurate determinazioni, per ponti canaanento su ballast in rettifilo, le azioni possono
distribuirsi trasversalmente secondo lo schemagdig=2.5.
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superf. di riferimento
B

Oz

Qn
qh:?

Figura 5.2.5 -Distribuzione trasversale in rettifilo delle azioper mezzo delle traverse e del ballast

Per ponti con armamento su ballast in curva, cowato, le azioni possono distribuirsi
trasversalmente secondo lo schema di Fig. 5.2.6.

Q
4:1 4:1 N
e *~ superf. di riferimento
A RI M B
WW g
GA GM q q _Qh
P . | B h e
" =

Figura 5.2.6 - Distribuzione trasversale in curva delle azioni peezzo delle traverse e del ballast

5.2.2.3.1.5 Distribuzione dei carichi verticali per i rileva# tergo delle spalle

In assenza di calcoli piu accurati, il carico vaatée a livello del piano di regolamento (postoraai
0,70 m al di sotto del piano del ferro) su rilevaotergo della spalla pud essere assunto
uniformemente distribuito su una larghezza di 3,0 m

Per questo tipo di carico distribuito non deve mapsi I'incremento dinamico.

5.2.2.3.2 Carichi sui marciapiedi
| marciapiedi non aperti al pubblico sono utilizzailo dal personale autorizzato.

| carichi accidentali sono schematizzati da unccamniformemente ripartito del valore di 10
kN/m2. Questo carico non deve considerarsi contemporahé@nsito dei convogli ferroviari e
deve essere applicato sopra i marciapiedi in maddade luogo agli effetti locali piu sfavorevoli.

Per questo tipo di carico distribuito non deve mapsi I'incremento dinamico.
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5.2.2.3.3 Effetti dinamici

Le sollecitazioni e gli spostamenti determinatiesgtrutture del ponte dall'applicazione statica de
treni di carico debbono essere incrementati pegréenonto della natura dinamica del transito dei
convogli.

Nella progettazione dei ponti ferroviari gli efiedi amplificazione dinamica dovranno valutarsi nel
modo seguente:

- per le usuali tipologie di ponti e per veloditiapercorrenza non superiore a 200 km/h, quando
la frequenza propria della struttura ricade a¥mib del fuso indicato in Fig. 5.2.7, e sufficiente
utilizzare i coefficienti dinamictd definiti nel presente paragrafo;

- per le usuali tipologie di ponti, ove la velocitgp@rcorrenza sia superiore a 200 kmafuando
la frequenza propria della struttura non ricadénédirno del fuso indicato in Fig. 5.2.7 e
comunque per le tipologie non convenzionali (pstrillati, ponti sospesi, ponti di grande luce,
ponti metallici difformi dalle tipologie in uso iambito ferroviario, ecc.) dovra effettuarsi una
analisi dinamica adottando convogli reali e parantktcontrollo specifici dell’infrastruttura e
del tipo di traffico ivi previsto.

100

P

Frequenza propria [Hz]
=]

1 10 100
Luce campata L [m]

Figura 5.2.7 -Limiti delle frequenze proprie no in Hz in funziahela luce della campata

by

In Fig. 5.2.7 il “fuso” é caratterizzato da:
un limite superiore pari a:

No= 94,761-0,748 (5.2.2)

un limite inferiore pari a:
No=80/L per 4nxL< 20m (5.2.3)
no= 23,581-0:592  per 20 mx L < 100 m (5.2.4)

Per una trave semplicemente appoggiata, sottopodtasione, la prima frequenza flessionale pud
valutarsi con la formula:

17,75
V3,

dove: & rappresenta la freccia, espressa in mm, valutatan@zzeria e dovuta alle azioni
permanenti.

N, [HZ] (5.2.5)

Per ponti in calcestruzaty deve calcolarsi impiegando il modulo elastico sézan accordo con la
breve durata del passaggio del treno.
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Per travi continue, salvo piu precise determinazibre da assumersi pari alla Hefinita come di
seqguito.

| coefficienti di incremento dinamic® che aumentano I'intensita dei modelli di caricorig si
assumono pari &, o0 ®3, in dipendenza del livello di manutenzione deilleed. In particolare, si
assumera:

(@) per linee con elevato standard manutentivo:

1,44

Po=—
JL,-0,2

(b) per linee con ridotto standard manutentivo:

dove:

2,16

+ 0,82 con la limitazione 1,068 ®,< 1,67

+ 0,73 con la limitazione 1,0& ®;< 2,00

(5.2.6)

(5.2.7)

L, rappresenta la lunghezza “caratteristica” in metisi come definita in Tab. 5.2.1I.

Tab. 5.2.1 - Lunghezza caratteristica,

(continua)

Caso Elemento strutturale Lunghezza L,

I MPALCATO DI PONTE IN ACCIAIO CON BALLAST  (LASTRA ORTOTROPA O STRUTTURA EQUIVALENTE )

1 Piastra con nervature longitudinali e trasversali,0 solo

longitudinali:

1.1Piastra (in entrambe le direzioni) 3 volte l'interasse delle travi trasversali
1.2 Nervature longitudinali (comprese mensole fino%0ny; |3 volte l'interasse delle travi trasversali
1.3 Travi trasversali: intermedie e di estremita. 2 volte la luce delle travi trasversali.

2 Piastre con sole nervature trasversali
2.1Piastra (per entrambe le direzioni) 2 volte l'interasse delle travi trasversali + 3
2.2 Travi trasversali intermedie 2 volte la luce delle travi trasversali
2.3Travi trasversali d’estremita luce della trave trasversale

IMPALCATO DI PONTE IN ACCIAIO SENZA BALLAST  (PER TENSIONI LOCALI )
3 3.1 Sostegni per rotaie (Longherine)

- come elemento di un grigliato

- come elemento semplicemente appoggiato

3.2 Sostegni per rotaie a mensola (longherine a mensgela
travi trasversali di estremita

3.3 Travi trasversali intermedie

3.4 Travi trasversali d’estremita

3 volte I'interasse delle travi trasversali

distanza fra le travi trasversali + 3 m

®43= 2,0, ove non meglio specificato

2 volte la luce delle travi trasversali

luce della trave trasversale

IMPALCATO DI PONTE IN CLS CON BALLAST (PER IL CALCOLO DEGLI EFFETTI LOCALI E TRASVERSALI )
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4.1 Solette superioré traversidi impalcati a sezione scatolarg
a graticcio di travi.
- nella direzione trasversale alle travi printipa

- nella direzione longitudinale

- mensole trasversali supportanti carichi ferravise e>0,50 m
essendo e la distanza fra I'asse della rotai@gtiérna e il filg
esterno dell’anima pitu esterna della struttura qopiale
longitudinale, occorre uno studio specifico.

4.2 Soletta continua su travi trasversali (nella doee delle
travi principali)
4.3 Solette per ponti a via inferiore:
- ordite perpendicolarmente alle travi principali

- ordite parallelamente alle travi principali
4.4 Impalcati a travi incorporate tessute ortogonaktmexl'asse
del binario

4.5 Mensole longitudinali supportanti carichi ferrawvigper le
azioni in direzione longitudinale)

e O

3 volte la luce della soletta

3 volte la luce della soletta d’'impalcato o,
minore, la lunghezza caratteristica dellavéy]
principale

2%

,3 volte la distanza fra le anime della strutfura
principale longitudinale

2 volte l'interasse delle travi trasversali

2 volte la luce della soletta

2 volte la luce della soletta o, se miepla
lunghezza caratteristica delle travi principdli;

2 volte la lunghezza caratteristica in direzipne
longitudinale

se &0,5: m®,=1,67; per 20,5 mv.(4.1)
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Tab. 5.2.11 - Lunghezza caratteristica,

Caso Elemento strutturale Lunghezza Ly

TRAVI PRINCIPALI

5 5.1 Travi e solette semplicemente appoggiate (compig¢siuce nella direzione delle travi principali
solettoni a travi incorporate)

5.2 Travi e solette continue su n luci, indicando con: L(p: KLy, dove:
L =1/nOLq+Lo+.....+Lp) n 2 .3 - 4 >5

k=12-13-14- 15
5.3 Portali:

- aluce singola da considerare come trave continua a tre[luci
(usando la 5.2 considerando le altezze| dei
piedritti e la lunghezza del traverso)

- aluci multiple da considerare come trave continua a piu

(usando la 5.2 considerando le altezzel dei
piedritti terminali e lalunghezza di tutti
traversi)

5.4 Solette ed altri elementi di scatolari per un@io binari| ®5 = 1,20; ®3=1,35
(sottovia di altezza libera 5,0 m e luce libera 8,0 m);
Per gli scatolari che non rispettano i precedemtitil vale il
punto 5.3, trascurando la presenza della soleftaiane e
considerando un coefficiente riduttivo dél pari a 0,9, da
applicare al coefficientd

5.5 Travi ad asse curvilineo, archi a spinta elimipatahi senzameta della luce libera

riempimento.
5.6 Archi e serie di archi con riempimento due volte la luce libera
5.7 Strutture di sospensione (di collegament@ei i 4 volte la distanza longitudinale fra
irrigidimento) strutture di sospensione.
SUPPORTI STRUTTURALI
6 6.1Pile con snellezza>30 Somma delle lunghezze delle camg

adiacenti la pila

6.2 Appoggi, calcolo delle tensioni di contatto alsditto degli Lunghezza degli elementi sostenulti
stessi e tiranti di sospensione

| coefficienti di incremento dinamico sono stabilton riferimento a travi semplicemente
appoggiate. La lunghezza, lpermette di estendere 'uso di questi coefficieariche ad altre
tipologie strutturali.

Ove le sollecitazioni agenti in un elemento stmale dipendessero da diversi termini ciascuno dei
quali afferente a componenti strutturali distinignuno di questi termini dovra calcolarsi
utilizzando la lunghezza caratteristicgappropriata.

Questo coefficiente dinamieb non dovra essere usato con i seguenti carichi:

= treno scarico;

= treni reali;

= treni per la verifica a fatica.

Per i ponti metallici con armamento diretto occareonsiderare un ulteriore coefficiente di
adattamento dell'incremento dinamid® (inserito per tener conto del maggiore incremento
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dinamico dovuto al particolare tipo di armamentggriabile esclusivamente in funzione della
lunghezza caratteristicg, ldell'elemento, dato da:

B=10per |, <8med ,> 90m,
B=11per 8m <(L_s90m.

Nei casi di ponti ad arco o scatolari, con o sestdattone di fondo, aventi copertura “h” maggiore
di 1,0 m, il coefficiente dinamico puo essere ridatella seguente maniera:

o, = =100

>1,0 (5.2.8)
dove h, in metri, é l'altezza della copertura’dalfradosso della struttura alla faccia superi@iéed

traverse.

Per le strutture dotate di una copertura maggior@, 50 m pud assumersi un coefficiente di
incremento dinamico unitario.

Pile con snellezza < 30, spalle, fondazioni, muri di sostegno e spdgkterreno possono essere
calcolate assumendo coefficienti dinamici unitari.

Qualora debbano eseguirsi verifiche con treni regli stessi dovranno essere associati coefficient
dinamici reali.

5224 Azioni variabili orizzontali

5.2.24.1 Forza centrifuga

Nei ponti ferroviari al di sopra dei quali il binarpresenta un tracciato in curva deve essere
considerata la forza centrifuga agente su tuttsdigsione del tratto in curva.

La forza centrifuga si considera agente verso diest della curva, in direzione orizzontale ed
applicata alla quota di 1,80 m al di sopra del.P.F.

| calcoli si basano sulla massima velocita comilatibon il tracciato della linea. Ove siano
considerati gli effetti dei modelli di carico SW,assumera una velocita di 100 km/h.

Il valore caratteristico della forza centrifugadsterminera in accordo con la seguente espressione:
V 2

V2
=—(f W)= f v
Qi gD( [Quw) 127Dr( [Quw) (5.2.9.9)
V2 V2
=— (f[O, ) =——(f [q,
Ol gDr( (O ) 127Dr( [0} ) (5.2.9.b)

dove:
Qu- G = valore caratteristico della forza centrifugsl [kkN/m];
Quk- Gk = valore caratteristico dei carichi verticali [KNN/m];

v = velocita di progetto espressa in m/s;

V = velocita di progetto espressa in km/h;

f = fattore di riduzione (definito in seguito);
g = accelerazione di gravita in m/s

r =éilraggio di curvatura in m.

Nel caso di curva policentrica come valore del raggdovra essere assunto un valore pari al piu
piccolo raggio di curvatura reale che interessatapata in esame.
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La forza centrifuga sara sempre combinata con icltaverticali supposti agenti nella generica
configurazione di carico, e non sara incremerdataoefficienti dinamici.

V -120( 814 2,88
f:{l— 1500 (—V+1,75j[E1— Tﬂ (5.2.10)

f & un fattore di riduzione dato in funzione deldocita V e della lunghezza Hi binario carico.

dove:

L; =lunghezza di influenza, in metri, della parteveudi binario carico sul ponte, che € la piu
sfavorevole per il progetto del generico elementtattsirale;

f=1 perVs< 120 km/h o k< 2,88 m;

f< 1 per12GV <300 km/he L>2,88 m;

f(V) = f(300) per V > 300 km/h.

Per il modello di carico LM 71 e per velocita dogetto superiori ai 120 km/h, saranno considerati
due casi:

(&) Modello di carico LM 71 e forza centrifuga pée 120 km/h in accordo con le formule
precedenti dove f=1,;

(b) Modello di carico LM 71 e forza centrifuga callata secondo le precedenti espressioni per la
massima velocita di progetto.

Inoltre, per ponti situati in curva, dovra essemnsiderato anche il caso di assenza di forza
centrifuga (convogli fermi).

5.2.2.4.2 Azione laterale (Serpeggio)

La forza laterale indotta dal serpeggio si consideome una forza concentrata agente
orizzontalmente, applicata alla sommita della eotpiu alta, perpendicolarmente all'asse del
binario. Tale azione si applichera sia in rettifilee in curva.

Il valore caratteristico di tale forza sara assup#wi a Q=100 kN. Tale valore deve essere
moltiplicato pera, (sea>1), ma non per il coefficient®.

Questa forza laterale deve essere sempre comicmatecarichi verticali.

52.2.4.3 Azioni di avviamento e frenatura

Le forze di frenatura e di avviamento agiscono asidbmmita del binario, nella direzione
longitudinale dello stesso. Dette forze sono dasicamarsi uniformemente distribuite su una
lunghezza di binario L determinata per ottenerdfdtto piu gravoso sull’elemento strutturale
considerato.

| valori caratteristici da considerare sono i sequie
avviamento: Qk = 33 [kN/m][L[m] < 1000 kN  per modelli di carico LM 71, SW/0, SW/2
frenatura: @k = 20 [KN/m]CL[m] < 6000 kN  per modelli di carico LM 71, SW/0

@« = 35 [KN/m][L[m] per modelli di carico SW/2

Questi valori caratteristici sono applicabili atituttipi di binario, sia con rotaie saldate chenco
rotaie giuntate, con o senza dispositivi di esparesi

Le azioni di frenatura ed avviamento saranno coatbikon i relativi carichi verticali (Per modelli
di carico SW/0 e SW/2 saranno tenute in conto kofmarti di struttura che sono caricate in accordo
con la Fig 5.2.2 e con la Tab 5.2.1).

178



Quando la rotaia e continua ad una o ad entraméstiemita del ponte solo una parte delle forze di
frenatura ed avviamento € trasferita, attraversopllcato, agli apparecchi di appoggio, la parte
rimanente di queste forze é trasmessa, attraversotaie, ai rilevati a tergo delle spalle. La

percentuale di forze trasferite attraverso I'imp#icagli apparecchi di appoggio e valutabile con le
modalita riportate nel paragrafo relativo agli #ffdi interazione statica.

Nel caso di ponti a doppio binario si devono coesade due treni in transito in versi opposti, umo i
fase di avviamento, I'altro in fase di frenatura.

Nel caso di ponti a piu di due binari, si deve desre:

- un primo binario con la massima forza di frenatur

- un secondo binario con la massima forza di aver@m nello stesso verso della forza di
frenatura;

- unterzo ed un quarto binario con il 50% delle#&odi frenatura, concorde con le precedenti;
- altri eventuali binari privi di forze orizzontali

Per il treno scarico la frenatura e I'avviamentsgmno essere trascurate.

Per lunghezze di carico superiori a 300 metri dovoaessere eseguiti appositi studi per valutare i
requisiti aggiuntivi da tenere in conto ai fini diegffetti di frenatura ed avviamento.

Per la determinazione delle azioni di frenaturargaamento relative a ferrovie diverse da quelle
ordinarie (ferrovie leggere, metropolitane, a smagnto ridotto, ecc.) dovranno essere eseguiti
appositi studi in relazione alla singola tipolodianfrastruttura.

5.2.25 Azioni variabili ambientali

5.2.25.1 Azione del vento
Le azioni del vento sono definite al § 3.3 dellegemti Norme Tecniche.

Nelle stesse norme sono individuate le metodol@gie valutare I'effetto dell'azione sia come
effetto statico che dinamico. Le strutture andrapnogettate e verificate nel rispetto di queste
azioni.

Nei casi ordinari il treno viene individuato comeausuperficie piana continua convenzionalmente
alta 4 m dal P.Findipendentemente dal numero dei convogli presertponte.

Nel caso in cui si consideri il ponte scarico, itae del vento dovra considerarsi agente sulle
barriere antirumore presenti, cosi da individuarsifuazione piu gravosa.

5.2.25.2 Temperatura
Le azioni della temperatura sono definite al 8d&be presenti Norme Tecniche.

Nelle stesse norme sono individuate le metodolpgrevalutare I'effetto dell’azione. Le strutture
andranno progettate e verificate nel rispetto @istel azioni.

Qualora non si reputi di eseguire uno studio termardico degli effetti della temperatura, in via
approssimata, essenzialmente per la valutazioe deformazioni e/o degli stati tensionali delle
strutture correnti, possono assumersi i seguentpcdi variazione termica per la struttura.

a) variazione termica uniforme volumetrica
Le variazioni termiche uniformi da considerare peropere direttamente esposte alle azioni

atmosferiche, rispetto alla temperatura media daJ B9 mancanza di studi approfonditi sono da
assumersi pari a:

= Impalcato in calcestruzzo, c.a. e c.a.p. AT =+ 15°C
= Impalcato in struttura mista acciaio - calcestauzz AT =+ 15°C
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= Impalcato con strutture in acciaio ed armamentbadiast AT =% 20°C
= Impalcato con strutture in acciaio ed armamentetidi AT =+ 25°C
= Strutture in calcestruzzo AT =+ 15°C

Esclusivamente per il calcolo delle escursionigienti e degli apparecchi d’appoggio la variazione
di temperatura di cui al precedente capoverso dessere incrementata del 50 % per tutte le
tipologie di impalcato.

b) variazione termica non uniforme.

In aggiunta alla variazione termica uniforme, anclvasiderato un gradiente di temperatura di 5°C
fra estradosso ed intradosso di impalcato con \aasteterminare caso per caso.

Nel caso di impalcati a cassone in calcestruzzdraaconsiderata una differenza di temperatura di
5°C con andamento lineare nello spessore delletipareei due casi di temperatura interna
maggiore/minore dell’esterna.

Nei ponti a struttura mista acciaio-calcestruzzodra considerata anche una differenza di
temperatura di 5°C tra la soletta in calcestruzleoteave in acciaio.

Anche per le pile si dovra tenere conto degli &ffdovuti ai fenomeni termici e di ritiro
differenziale.

Per le usuali tipologie di pile cave, salvo piuwete determinazioni, si potranno adottare le giote
approssimate di seguito descritte:

- differenza di temperatura tra interno ed esternogda0 °C (con interno piu caldo dell’'esterno
0 viceversa), considerando un modulo elastico Eriatmito;

- ritiro differenziale fusto-fondazione (fusto-pule)y considerando un plinto (pulvino)
parzialmente stagionato, che non ha, quindi, anesaarito la relativa deformazione da ritiro.
Conseguentemente a tale situazione si potra coaségdan valore di ritiro differenziale pari al
50% di quello a lungo termine, considerando un reatmnvenzionale del modulo di elasticita
pari ad 1/3 di quello misurato;

- variazione termica uniforme tra fusto, pila e zat@aterrata pari a 5 °C (zattera piu fredda della
pila e viceversa) con variazione lineare tra lastisso zattera di fondazione ed una altezza da
assumersi, in mancanza di determinazioni piu pee@ari a 5 volte lo spessore della parete
della pila.

Per la verifica delle deformazioni orizzontali erti@ali degli impalcati, con I'esclusione delle
analisi di comfort, dovranno considerarsi dellefedénze di temperatura fra estradosso ed
intradosso e fra le superfici laterali piu estedegli impalcati di 10°C. Per tali differenze di
temperatura potra assumersi un andamento lineare ftetti estremi, considerando gli stessi
gradienti termici diretti sia in un verso che ralio.

Per il calcolo degli effetti di interazione statioaario-struttura, si potranno considerare i sague
effetti termici sul binario:

- in assenza di apparecchi di dilatazione del nasi potra considerare nulla la variazione
termica nel binario, essendo essa ininfluenteraidella valutazione delle reazioni nei vincoli
fissi e delle tensioni aggiuntive nelle rotaie enrgenerando essa scorrimenti relativi binario-
impalcato;

- in presenza di apparecchi di dilatazione del tionasi assumeranno variazioni termiche del
binario pari a +30°C e -40°C rispetto alla tempaatdi regolazione del binario stesso. Nel
caso di impalcato in acciaio esse dovranno esggiecate contemporaneamente alle variazioni
termiche dell’impalcato e con lo stesso segno.ddsb di impalcati in c.a.p. 0 misti in acciaio-
calcestruzzo, occorrera considerare, tra le dueesgg la condizione piu sfavorevole nella
combinazione con le altre azioni: nella prima élalé& variazione termica nell'impalcato e
massima (positiva o negativa) quella nella rotaglla seconda e nulla la variazione termica
nella rotaia e massima (positiva o negativa) queldimpalcato.

180



Ai fini delle verifiche di interazione, le massinvariazioni termiche dell’impalcato rispetto alla
temperatura dello stesso all’atto della regolazidekbinario, possono essere assunte pari a quelle
indicate in precedenza, in funzione dei materiasittuenti I'opera e della tipologia di armamento.
Beninteso, quanto innanzi esplicitato trova appimae quando la regolazione del binario viene
eseguita nei periodi stagionali nei quali il poniene a trovarsi approssimativamente in condizioni
di temperatura media. In generale si possono rerkascurabili, e comunque in favore di
sicurezza, gli effetti del gradiente termico luigdtezza dell’impalcato.

5.2.2.6 Effetti di interazione statica Treno-Binario-Struttura

Nei casi in cui si abbia continuita delle rotaia ilrponte ed il rilevato a tergo delle spalle ac @

ad entrambe le estremita del ponte (ipotesi diresgead uno o ad entrambi gli estremi del ponte, di
apparecchi di dilatazione del binario) si dovraetenconto degli effetti di interazione tra binagio
struttura che inducono forze longitudinali nelldaia e nella sottostruttura del ponte (sistemi
fondazione - pila - apparecchio di appoggio, fomua - spalla - apparecchio di appoggio) e
scorrimenti longitudinali tra binario e impalcatbecinteressano il mezzo di collegamento (ballast
e/o attacco).

Le suddette azioni dovranno essere portate in aogltprogetto di tutti gli elementi della struttura
(impalcati apparecchi d’appoggio, pile, spalle, fondazjac.) e dovranno essere tali da non
compromettere le condizioni di servizio del binattensioni nella rotaia, scorrimenti binario-
impalcato).

Devono essere considerati gli effetti di interaeidamario-struttura prodotti da:
- frenatura ed avviamento dei treni;

- variazioni termiche della struttura e del bioari

- deformazioni dovute ai carichi verticali.

Gli effetti di interazione prodotti da viscositaigro nelle strutture in c.a. e c.a.p. dovranneegs
presi in conto, ove rilevanti.

La rigidezza del sistema appoggio/pile/fondazial@, considerare per la valutazione degli effetti
delle interazioni statiche, dovra essere calcdfatcurando lo scalzamento nel caso di pile incalve

Al fine di garantire la sicurezza del binario rigpea fenomeni di instabilita per compressione e
rottura per trazione della rotaia, nonché rispatt@ccessivi scorrimenti nel ballast, causa dium s
rapido deterioramento, occorre che vengano rigpettaniti sull’incremento delle tensioni nel
binario e sugli spostamenti relativi tra binarioesiradosso dell'impalcato o del rilevato forni d
Gestore dell'Infrastruttura che specifichera maddak parametri di controllo in funzione delle
caratteristiche dell'infrastruttura e della tipal@agli armamento (rotaie, traverse, attacchi) eadell
presenza o meno del ballast.

La verifica di sicurezza del binario andra condattasiderando la combinazione caratteristica
(SLE), adottando per le azioni termiche coeffidignt=1,0.

5.2.2.7  Effetti aerodinamici associati al passaggio dei cmogli ferroviari

Il passaggio dei convogli ferroviari induce suligerfici situate in prossimita della linea ferravaa
(per esempio barriere antirumore) onde di pressedepressione secondo gli schemi riportati nel
seguito.

Le azioni possono essere schematizzate mediant@icaguivalenti agenti nelle zone prossime alla
testa ed alla coda del treno nei casi in cui, giore della velocita della linea, non si instaurino
amplificazioni dinamiche significative per il corpi@mento degli elementi strutturali investiti dalle
azioni aerodinamiche. Esse dovranno essere utiéizzer il progetto delle barriere e delle relative
strutture di sostegn@ordoli, solette, fondazioni, ecc.).

| carichi equivalenti sono considerati valori ceegstici delle azioni.
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In ogni caso le azioni aerodinamiche dovranno essemulate con l'azione del vento come
indicato al punto 5.2.3.3.2.

5.2.2.7.1 Superfici verticali parallele al binario

| valori caratteristici dell'azione: q,, relativi a superfici verticali parallele al binarsono forniti in
Fig. 5.2.8 in funzione della distanzgdall’asse del binario piu vicino.

SEZIONE VISTAIN PIANTA
superfiche della struthurn —ue
|
4,
| wH
] v
i E w = E
| - w
Ay [kNIm*] ] —
|
L29 =
1,80 = e
e P
1,60 \\ =
140 q
N L
120 g ™
N \ ——————— V=300 Kmh
1,00 - — — — V=250Kmh
M \ ------- V = 200 Kmvh
0B e L - — - — V = 160 Krrvh
: -~
h ~ Sl |  |eee=-. V = 120 Kmvh
060 > "-_ﬁ___‘_‘
b - L T — I \k
040 +—=—c] = . —
P il . = i
o —— “Fre=al . e o—
0.20 = = — =t == —
-—._.____-_:-—\—.____
0,00 —= =1 aqlml
230 2,80 330 380 430 480 530 580 630

Figura 5.2.8 -Valori caratteristici delle azioni g per superfici verticali parallele al binario

| suddetti valori sono relativi a treni con forraerodinamiche sfavorevoli; per i casi di forme
aerodinamiche favorevoli, questi valori dovrannsegs corretti per mezzo del fattorg @ve:

k, = 0,85 per convogli formati da carrozze con sagamatondata;
k, = 0,60 per treni aerodinamici.

Se l'altezza di un elemento strutturale (o partéadsia superficie di influenza)<€1,0 m o se la
larghezza & 2,50 m, I'azione g deve essere incrementata del fattgreXk3.

5.2.2.7.2 Superfici orizzontali al di sopra del binario

| valori caratteristici dell'azione g, relativi a superfici orizzontali al di sopra dehario, sono
forniti in Fig. 5.2.9 in funzione della distanza tiglla superficie inferiore della struttura dal PF.

La larghezza d’applicazione del carico per gli edatnstrutturali da considerare si estende sino a
10 m da ciascun lato a partire dalla mezzeria ohalrio.

Per convogli transitanti in due direzioni oppogt@tioni saranno sommate. Nel caso di presenza di
piu binari andranno considerati solo due binari.

Anche l'azione g, andra ridotta del fattore;kin accordo a quanto previsto nel precedente §
5.2.2.6.1.

Le azioni agenti sul bordo di elementi nastriforchie attraversano i binari, come ad esempio le
passerelle, possono essere ridotte con un fadtwrex 0,75 per una larghezza fino a 1,50 m.

5.2.2.7.3 Superfici orizzontali adiacenti il binario

| valori caratteristici dell’azionet g, , relativi a superfici orizzontali adiacenti ilnario, sono
forniti in Fig. 5.2.10 e si applicano indipendentarte dalla forma aerodinamico del treno.
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Figura 5.2.9 -Valori caratteristici delle aziong2k per superfici orizzontali al di sopra del binario
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Figura 5.2.10 -Valori caratteristici delle azioni gy per superfici orizzontali adiacenti il binario

Per tutte le posizioni lungo le superfici da proaet, g, si determinera come una funzione della
distanza g dall’asse del binario piu vicino. Le azioni saransommate, se ci sono binari su
entrambi I lati dell’elemento strutturale da calrel.

Se la distanzagsupera i 3,80 m I'aziongygpuo essere ridotta del fattorg k
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Ks :(7’2—_;'9) per3,8m<h<7,5m;

ky=0 perf=7,5m,
dove hy rappresenta la distanza dal P.F. alla superfreziore della struttura.

5.2.2.7.4 Strutture con superfici multiple a fianco del binar sia verticali che orizzontali o
inclinate

| valori caratteristici dell’azione: q,,, sono forniti in Fig. 5.2.11 e si applicano ortogbnente alla
superficie considerata. Le azioni sono determisat®mndo quanto detto nel precedente § 5.2.2.6.1
adottando una distanza fittizia dal binario pari a

a'y=0,6 min g+ 0,4 max g (5.2.10)
Le distanze min amax g sono indicate in Fig. 5.2.11.
| £G4 (=G4
. ////
. Q4 (599
: minag
!< max ag —

Figura 5.2.11 -Definizione della distanza may a minqg dal’asse del binario

Nei casi in cui max g 6 m si adottera max, & 6,0 m

| coefficienti k e k, sono gli stessi definiti al precedente § 5.2.2.6.1

5.2.2.75 Superfici che circondano integralmente il binariper lunghezze inferiori a 20 m
In questo caso, tutte le azioni si applicheranmbpiendentemente dalla forma aerodinamica del
treno nel modo seguente:
- sulle superfici verticakt k, [o,,, per tutta I'altezza dell'elemento, con:
0, determinato in accordo con il punto 5.2.2.6.}, e ;
- sulla superficie orizzontateks Lo, con:
0, determinato in accordo con il punto 5.2.2.6.2;
ks = 2,5 se la struttura racchiude un solo binario;
ks = 3,5 se la struttura racchiude due binari.

5.2.2.8  Azioni sismiche
Per le azioni sismiche si devono rispettare leqgiaseni di cui al § 3.2. e al § 7.9.
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Per la determinazione degli effetti di tali azigii fara di regola riferimento alle sole masse
corrispondenti ai pesi propri ed ai sovraccarigrinpanenti, considerando con un coefficiepie=
0,2il valore quasi permanente delle masse corrispdndecarichi da traffico.

5.2.29 Azioni eccezionali

52291 Rottura della catenaria

Si dovra considerare I'eventualita che si verifighrottura della catenaria nel punto piu sfavolevo
per la struttura del ponte. La forza trasmessasitlattura in conseguenza di un simile evento si
considerera come una forza di natura statica agantiérezione parallela all'asse dei binari, di
intensita pari & 20 kN e applicata sui sostegni alla quota del filo

In funzione del numero di binari presenti sull’oper assumera la rottura simultanea di:

1 catenaria  per ponti con un binario;

2 catenarie  per ponti con un numero di binari ca®sp fra 2 e 6;

3 catenarie  per ponti con piu di sei binari.

Nelle verifiche saranno considerate rotte le caiercne determinano I'effetto piu sfavorevole.

5.2.2.9.2 Deragliamento al di sopra del ponte

Oltre a considerare i modelli di carico verticake tdaffico ferroviario, ai fini della verifica dell
struttura si dovra tenere conto della possibilitaraativa che un locomotore o un carro pesante
deragli, esaminando separatamente le due segueatisni di progetto:

Caso 1 Si considerano due carichi verticali lineari,® 60 kN/m (comprensivo dell’effetto
dinamico) ciascuno.

Trasversalmente i carichi distano fra loro di Satsmento del binario) e possono assumere tutte le
posizioni comprese entro i limiti indicati in Fi§.2.12.

Per questa condizione sono tollerati danni logaliché possano essere facilmente riparati, mentre
sono da evitare danneggiamenti delle struttureapairprincipali.

Caso 2 Si considera un unico carico linearg80 kN/nil,4 esteso per 20 m e disposto con una
eccentricita massima, lato esterno, di 1,5 s rispal’asse del binario (Fig. 5.2.13). Per questa
condizione convenzionale di carico andra verificddastabilita globale dell’opera, come |l
ribaltamento d’'impalcato, il collasso della soletec.

Per impalcati metallici con armamento diretto, dsc 2 dovra essere considerato solo per le
verifiche globali.

max 155 max 155

g

SIS ST S S S S S

- 045m - scartamento s . Ddsm

]
1
i
L

Figura 5.2.12- Caso 1
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Figura 5.2.13 -Caso 2

5.2.2.9.3 Deragliamento al di sotto del ponte

Nel posizionamento degli elementi strutturali idiawenza della ferrovjaad eccezione delle
gallerie artificiali a parete continua, occorredsnconto che per una zona di larghezza di 3,5 m
misurata perpendicolarmente dall'asse del bingitiovicino, vige il divieto di edificabilita

A distanze superiori di 4,50 m e consentita laizeakione di pilastri isolati. Per distanze
intermedie dovranno essere previsti elementi siralit aventi rigidezza via via crescenti con il
diminuire della distanza dal binario.

Le azioni prodotte dal treno deragliato sugli elatheverticali di sostegno adiacenti la sede
ferroviaria sono indicate al § 3.6.3.4.

5.2.2.10 Azioni indirette

5.2.2.10.1 Distorsioni

Le distorsioni, quali ad esempio i cedimenti virggolartificialmente provocati e non, sono da
considerarsi azioni permanenti. Nei ponti in c@a.p. e a struttura mista i loro effetti vanno
valutati tenendo conto dei fenomeni di viscosita.

5.2.2.10.2 Ritiro e viscosita
| coefficienti di ritiro e viscosita finali, salveperimentazione diretta, sono quelli indicati n&1§1.

Qualora si debba provvedere al calcolo dellammedei giunti e della corsa degli apparecchi di
appoggio, gli effetti del ritiro e della viscositkovranno essere valutati incrementando del 50% i
valori di cui al precedente capoverso.

5.2.2.10.3 Resistenze parassite nei vincoli

Nel calcolo delle pile, delle spalle, delle fonda®j degli stessi apparecchi d’appoggio e, se del
caso, dell’impalcato, si devono considerare le doche derivano dalle resistenze parassite dei
vincoli. Le forze indotte dalla resistenza parassi¢i vincoli saranno da esprimere in funzione del
tipo di appoggio e del sistema di vincolo dell’'ingzeo.
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5.2.3 PARTICOLARI PRESCRIZIONI PER LE VERIFICHE

5.2.3.1 Combinazione dei treni di carico e delle azioni dassi derivate per piu binari

5.23.1.1 Numero di binari

Salvo diversa prescrizione progettuale ciascurigpdavra essere progettato per il maggior numero
di binari geometricamente compatibile con la laagi@edell'impalcato, a prescindere dal numero di
binari effettivamente presenti.

5.2.3.1.2 Numero di treni contemporanei

Nella progettazione dei ponti andra considerateeluale contemporaneita di piu treni, secondo
guanto previsto nella Tab. 5.2.11l. Considerandogenere, sia il traffico normale che il traffico
pesante.

Tabella 5.2.111 - Carichi mobili in funzione del numero di binari genti sul ponte

Numero | Binari Traffico normale Traffico
di binari | Carichi caso 41) caso b1) pesantd2)
1 Primo 1,0 (LM 71"+"SW/0") - 1,0 SW/2
Primo 1,0 (LM 71"+"SW/0") - 1,0 SW/2
2 secondo 1,0 (LM 71"+"SW/0") - 1,0 (LM 71"+"SW/0")
Primo 1,0 (LM 71"+"SW/0") 0,75 (LM 71"+"SWI/Q") 1,BW/2
>3 secondo 1,0 (LM 71"+"SW/0") 0,75 (LM 71"+"SWI/0") @,(LM 71"+"SW/Q")
Altri - 0,75 (LM 71"+"SWI/0") -

@) LM71 “+” SW/O0 significa considerare il piu sfavor@e fra i treni LM 71, SW/0

2)Salvo i casi in cui sia esplicitamente escluso

Per strutture con 3 o piu binari dovranno considéue distinte condizioni:

- la prima che prevede caricati solo due binari (preamsecondo) considerando gli effetti peggiori
tra il caso “a” ed il traffico pesante;

- la seconda che prevede tutti i binari caricati €entita del carico corrispondente a quello
fissato nel caso “b”.

Come “primo” binario si intende quello su cui diggoil treno piu pesante per avere i massimi
effetti sulla struttura. Per “secondo” binario isiende quello su cui viene disposto il secondootren
per avere, congiuntamente con il primo, i massiffétie sulla struttura; pertanto, il “primo” e |l
“secondo” binario possono anche non essere comajuwiaso di ponti con 3 o piu binari.

Qualora la presenza del secondo treno o, eventasmeei successivi, riduca l'effetto in esame,
essi non vanno considerati presenti.

Tutti gli effetti delle azioni dovranno determisacon i carichi e le forze disposti nelle posizion
piu sfavorevoli. Azioni che producano effetti fagwoli saranno trascurate (ad eccezione dei casi in
cui si considerino i treni di carico SW i quali delmo considerarsi applicati per I'intera estensione
del carico).

52.3.1.3 Simultaneita delle azioni da traffico - valori catteristici delle azioni combinate in
gruppi di carichi

Gli effetti dei carichi verticali dovuti alla presea dei convogli vanno sempre combinati con lealtr
azioni derivanti dal traffico ferroviario, adottamdcoefficienti indicati in Tab. 5.2.1V.
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Il carico verticale, nel caso di ponti con piu liina quello che si ottiene con i treni specifiaatila
Tab. 5.2.11I.

Nella valutazione degli effetti di interazione,eafizioni conseguenti all’applicazione dei carichi d
traffico ferroviario si adotteranno gli stessi do@énti parziali dei carichi che li generano.

Tabella 5.2.1V - Valutazione dei carichi da traffico

TIPO DI CARICO Azioni verticali Azioni orizzontali
o Carico Treno Frenatura _ _ Commenti
Gruppo di carico verticale scarico e Centrifuga | Serpeggio
(1) avviamento
Grupoo 1 massima aziond
('%F)’ 1,00 - 0,5(0,0) | 1000 1,0(0,0] verticalee
laterale
- ) ) ) ) ,O(0, stabilita latergle
Gr“(gf)’o'z 1,00 0,00 1,0(00)|  1,0(0,0) bilita laterd|
Gruppo 3 i massima aziond
@) 1,0 (0,5) 1,00 0,5 (0,0) 0,5 (0,0) longitudinale
Gruppo 4 O’g 20)’6; - O’g 20)’6; O’g 20)’6; O’g 20)’6; fessurazione
[] Azione dominante
() Includendo tutti i fattori ad essi relatib(a, ecc..)
(2)  La simultaneita di due o tre valori caratterisiiteri (assunzione di diversi coefficienti pad &), sebbenamprobabile, é stata
considerata come semplificazione per i gruppi diccal, 2, 3 senza che cid abbia significative eguenze
progettuali.

| valori fra parentesi indicati nella Tab. 5.2.Inno assunti quando 'azione risulta favorevole nei
riguardi della verifica che si sta svolgendo.

Il gruppo 4 € da considerarsi esclusivamente pertdiche a fessurazione. | valori indicati fra
parentesi si assumeranno pari a: (0,6) per impaloat2 binari caricati e (0,4) per impalcati coa t
0 piu binari caricati.

5.23.14

Le azioni derivanti da ciascuno dei gruppi di cardaefiniti nella Tab. 5.2.IV sono da intendersi
come un’unica azione caratteristica da utilizzagdia definizione dei valori rari e frequenti.

Valori rari e frequenti delle azioni da traffico fieoviario

5.2.3.15

| valori quasi permanenti delle azioni da tredfiferroviario possono assumersi uguali a 0, fatta
eccezione per le combinazioni eccezionali e sisenich

Valori quasi-permanenti delle azioni da traffico fieoviario

5.2.3.1.6 Azioni da traffico ferroviario in situazioni trangbprie

Nelle verifiche di progetto per situazioni transikodovute alla manutenzione dei binari o del ppnte
i valori caratteristici delle azioni da trafficoago per caso, sono da concordarsi con l'autorita
ferroviaria.

5.2.3.2 Verifiche alle tensioni ammissibili

Per i ponti ferroviari non € ammesso il metodoatifica alle tensioni ammissibili di cui al § 2.7.
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5.2.3.3  Verifiche agli SLU e SLE

5.2.3.3.1 Requisiti concernenti gli SLU

Per le verifiche agli stati limite ultimi si adotta i valori dei coefficienti parziali in Tab. 5.2.¥/i
coefficienti di combinaziong in Tab. 5.2.VI.

Tabella 5.2.V —Coefficienti parziali di sicurezza per le combir@#idi carico agli SLU, eccezionali e sismica

- | Al A2 Combinazione, Combinazione
Coefficiente| EQU STR | GEO eccezionale Sismica
- .| favorevoli 0,90 | 1,00 | 1.00 1,00 1,00
Carichi permanenti ) Vo1
sfavorevoli 1,10 1,35 1,00 1,00 1,00
Carichi permanenti norl favorevoli 0,00 | 0,00 | 000 1,00 1,00
2
strutturalf? sfavorevoli| Y62 1,50 | 1,50 | 1,30 1,00 1,00
3) favorevoli 0,90 1,00 1,00 1,00 1,00
Ballast _ Ve
sfavorevoli 1,50 150 | 1,30 1,00 1,00
Carichi variabili da favorevoli 0,00 | 0,00 | 000 0,00 0,00
s A4
traffico® sfavorevoli| Y@ 1,45 | 1,45 | 1,25 0,209 0,209
o favorevoli 0,00 0,00 | 0,00 0,00 0,00
Carichi variabili ) Yoi
sfavorevoli Q 1,50 | 1,50 | 1,30 1,00 0,00
Precompressione favorevole 0,90 1,00 | 100 1,00 1,00
sfavorevole YP 1,00% | 1,00" | 1,00 1,00 1,00
W Equilibrio che non coinvolga i parametri di defolilga e resistenza del terreno; altrimenti si égpto i valori
di GEO.
@ Nel caso in cui i carichi permanenti non struttuad es. carichi permanenti portati) siano congignte
definiti si potranno adottare gli stessi coeffitievalidi per le azioni permanenti.
® Quando si prevedano variazioni significative deiaadovuto al ballast, se ne dovra tener contdi@pmente
nelle verifiche.
@ Le componenti delle azioni da traffico sono intréeldn combinazione considerando uno dei grupyiadico gr
della Tab. 5.2.1V.
®) Aliquota di carico da traffico da considerare.
) 1,30 per instabilita in strutture con precompmassiesterna
() 1,20 per effetti locali

Nella Tab. 5.2.V il significato dei simboli e il geente:

Vo1 coefficiente parziale del peso proprio della stmat, del terreno e dell’acqua, quando
pertinente;

Yo2 coefficiente parziale dei pesi propri degli elememin strutturali;

A coefficiente parziale del peso proprio del bajlast

Yo coefficiente parziale delle azioni variabili daftico;

Yoi coefficiente parziale delle azioni variabili.

5.2.3.3.2 Requisiti concernenti gli SLE

L’assetto di una struttura, da valutarsi in bade ebmbinazioni di carico previste dalla presente
norma, deve risultare compatibile con la geometaba struttura stessa in relazione alle esigenze
dei convogli ferroviari.

Per le verifiche agli stati limite d’'esercizio silaitano i valori dei coefficienti parziali in Tab.
5.2.VI.
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Ove necessario in luogo dei gruppi delle azioniti@ddfico ferroviario definiti in Tab. 5.2.IV
possono considerarsi le singole azioni con i coeffiti di combinazione indicati in Tab. 5.2.VII.

Tabella 5.2.VI - Coefficienti di combinaziong delle azioni.

Azioni Wo Wy W2
Azioni Carico sul rilevato a tergo delle spalle 0,80 0,50 0,0
singole
da traffico | Azioni aerodinamiche generate dal titans 0,80 0,50 0,0
dei convogli
arq 0,807 0.80" 0,0
Gruppidi | gp 0,80% 0.80" -
carico | gg 0,80% 0.80" 0,0
ary 1,00 100" 0,0
Azioni del | Fyk 0,60 0,50 0,0
vento
Azioni da |in fase di esecuzione 0,80 0,0 0,0
NeVeé  ISLUe SLE 0,0 0,0 0,0
Azioni
termiche | Tk 0,60 0,60 0,50

(1) 0,80 se & carico solo un binario, 0,60 se sorichdatue binari e 0,40 se sono carichi tre 0 piabi

() Quando come azione di base venga assunta queNemtel, i coefficientiy, relativi ai gruppi di carico delle azioni
da traffico vanno assunti pari a 0,0.

Tabella 5.2.VII - Ulteriori coefficienti di combinaziong delle azioni.

Azioni Yo Y1 1)

Treno di carico LM 71 0,80 @ 0,0

Azioni | Treno di carico SW /0 0,80 0,80 0,0

singole | Treno di carico SW/2 00" 0,80 0,0
da Treno scarico 1.00” - -
traffico | Centrifuga @@ @ @

Azione laterale (serpeggio) 1,007 0,80 0,0

(1) 0,80 se € carico solo un binario, 0,60 se samizhi due binari e 0,40 se sono carichi tre oljmari.

(2) Si usano gli stessi coefficiemiadottati per i carichi che provocano dette azioni.

(3) Quando come azione di base venga assunta aigNeento, i coefficienti, relativi ai gruppi di carico delle azioni
da traffico vanno assunti pari a 0,0.

Per la valutazione degli effetti dell'interaziorni@isano gli stessi coefficienti adottati per le azioni
che provocano dette interazioni e cioe: temperataaaichi verticali da traffico ferroviario,
frenatura.

In ogni caso le azioni aerodinamiche devono esseneulate con l'azione del vento. L'azione
risultante dovra essere maggiore di un valore nonifunzione della velocita della linea e
comunque di 1,5 kN/fnsia nella verifica agli SLE (combinazione carastiza) sia nella verifica
agli SLU conyg= 1,00 eyi=1,00.

5.2.3.3.21 Stati limite di esercizio per la sicurezza del fiad ferroviario

Accelerazioni verticali dell'impalcato

Questa verifica e richiesta per opere sulle q@aldlocita di esercizio € superiore ai 200 km/h o
guando la frequenza propria della struttura nomrapresa nei limiti indicati nella Fig. 5.2.7. La
verifica, quando necessaria, dovra essere concmtisiderando convogli reali.
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In mancanza di ulteriori specificazioni, per patin armamento su ballast, non devono registrarsi
accelerazioni verticali superiori a 3,5 Mel campo di frequenze da 0 a 20 Hz.

Deformazioni torsionali dell'impalcato

La torsione dell'impalcato del ponte € calcolatasiderando il treno di carico LM 71 incrementato
con il corrispondente coefficiente dinamico.

Figura 5.2.14- Sghembo ammissibile
I massimo sghembo, misurato su una lunghezza danh & considerando le rotaie solidali
allimpalcato (Fig. 5.2.14), non deve eccedereguenti valori:
per \£ 120 km/h; &€ 4,5 mm/3m
per 120<\& 200 km/h; & 3,0 mm/3m
per V > 200 km/h; 1,5 mm/3m

Per velocita V > 200 km/h si deve inoltre verifieathe per convogli reali, moltiplicati per il
relativo incremento dinamico, risultgtl,2 mm/3m.

In mancanza di ulteriori specifiche, lo sghembo plEssivo dovuto alla geometria del binario
(curve di transizione) e quello dovuto allafadmmazione dell'impalcato, non deve comunque
eccedere i 6 mm/3 m.

Inflessione nel piano orizzontale dell'impalcato

Considerando la presenza del treno di carico LMng&kementato con il corrispondente coefficiente
dinamico, l'azione del vento, la forza lateralergg®gio), la forza centrifuga e gli effetti della
variazione di temperatura lineare fra i due latl'idgpalcato stabilita al 8 5.2.2.4, I'inflessiomes|
piano orizzontale dell'impalcato non deve produrre:

una variazione angolare maggiore di quella farnélla successiva Tab. 5.2.VIII;
- un raggio di curvatura orizzontale minore depviadli cui alla citata tabella.

Tabella 5.2.VIIl - Massima variazione angolare e minimo raggio di vaiara

Velocita Variazione Raggio minimo di curvatura
[km/h] Angolgre Singola campata) Piu campate
massima
V<120 0,0035 rd 1700 m 3500 m
120 < V< 200 0,0020 rd 6000 m 9500 m
200 <V 0,0015 rd 14000 m 17500 n

Il raggio di curvatura, nel caso di impalcati a péioe appoggio, e dato dalla seguente espressione:

2
R= L
80,

(5.2.11)
doved, rappresenta la freccia orizzontale.

La freccia orizzontale deve includere anche I'¢ffadella deformazione della sottostruttura del
ponte (pile, spalle e fondazioni), qualora essa&aorevole alla verifica.
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5.2.3.3.3 Verifiche allo stato limite di fatica

Per strutture e elementi strutturali che presentdeitagli sensibili a fenomeni di fatica vanno
effettuate opportune verifiche nei confronti di gieefenomeno.

Le verifiche saranno condotte considerando idopeits di carico. La determinazione dell’effettivo
spettro di carico da considerare nella verifica gehte dovra essere effettuata in base alle
caratteristiche funzionali e d’'uso della infrasinud ferroviaria cui 'opera appartiene.

5.2.3.34 Verifiche allo stato limite di fessurazione

Per assicurare la funzionalita e la durabilita eledtrutture viene prefissato uno stato limite di
fessurazione commisurato alle condizioni ambientilsollecitazione e di ispezionabilita, nonché
alla sensibilita delle armature. Tali verifiche geno condotte per le azioni da traffico gruppo 4
Tab. 5.2.1V.
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6 PROGETTAZIONE GEOTECNICA

6.1 DISPOSIZIONI GENERALI

6.1.1 OGGETTO DELLE NORME

Il presente capitolo riguarda il progetto e la izzzione:
— delleopere di fondazione;
— delle opere di sostegno;
— delle opere in sotterraneo;
— delle opere e manufatti di materiali sciolti natijra
— dei fronti di scavo;
— del miglioramento e rinforzo dei terreni e degliraassi rocciosi;

— del consolidamento dei terreni interessanti opesistenti, nonché la valutazione della
sicurezza dei pendii e la fattibilita di opere ti@ano riflessi su grandi aree.

6.1.2 PRESCRIZIONI GENERALI

Le scelte progettuali devono tener conto delletpmsni attese delle opere, dei caratteri geologici
del sito e delle condizioni ambientali.

| risultati dello studio rivolto alla caratterizzane e modellazione geologica, di cui al § 6.2.1.
devono essere esposti in una specifica relazioolegjea.

Le analisi di progetto devono essere basate su lingdetecnici dedotti da specifiche indagini e
prove che il progettista deve definire in base adlelte tipologiche dell’'opera o dell'intervento e
alle previste modalita esecutive.

Le scelte progettuali, il programma e i risultagild indagini, la caratterizzazione e la modellagio
geotecnica, di cui al § 6.2.2, unitamente ai calget il dimensionamento geotecnico delle opere e
alla descrizione delle fasi e modalita costruttideyono essere illustrati in una specifica relagion
geotecnica.
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6.2 ARTICOLAZIONE DEL PROGETTO

Il progetto delle opere e dei sistemi geotecniviedarticolarsi nelle seguenti fasi:
1 caratterizzazione e modellazione geologica dej sito
2 scelta del tipo di opera o d’intervento e programim@edelle indagini geotecniche;

3 caratterizzazione fisico-meccanica dei terreni dledeocce e definizione dei modelli
geotecnici di sottosuolo;

4 descrizione delle fasi e delle modalita costruttive
verifiche della sicurezza e delle prestazioni;
6 piani di controllo e monitoraggio.

(62

6.2.1 CARATTERIZZAZIONE E MODELLAZIONE GEOLOGICA DEL SITO

La caratterizzazione e la modellazione geologidaside consiste nella ricostruzione dei caratteri
litologici, stratigrafici, strutturali, idrogeologi, geomorfologici e, piu in generale, di pericalas
geologica del territorio.

In funzione del tipo di opera o di intervento ela@lomplessita del contesto geologico, specifiche
indagini @ranno finalizzate alla documentata ricostruziogledbdello geologico.

Esso deve essere sviluppato in modo da costittileealemento di riferimento per il progettista per
inquadrara problemi geotecnici e per definire il programnele indagini geotecniche.

Metodi e risultati delle indagini devono essereuesatemente esposti e commentati in una
relazione geologica.

6.2.2 INDAGINI, CARATTERIZZAZIONE E MODELLAZIONE GEOTECNI  CA

Le indagini geotecniche devono essere programmdtenzione del tipo di opera e/o di intervento e
devono riguardare il volume significativo di cui &l3.2.2,e devono permettere la definizione dei
modelli geotecnici di sottosuolo necessari allegpttazione.

| valori caratteristici delle grandezze fisiche earvaniche da attribuire ai terreni devono essere
ottenuti mediante specifiche prove di laboratotocampioni indisturbati di terreno e attraverso
l'interpretazione dei risultati di prove e misuresito.

Per valore caratteristico di un parametro geotecrdeve intendersi una stima ragionata e
cautelativa del valore del parametro nello statoté considerato.

Per modello geotecnico si intende uno schema rapptativo delle condizioni stratigrafiche, del
regime delle pressioni interstiziali e della caanzazione fisico-meccanica dei terreni e deltxeo
comprese nel volume significativo, finalizzato aflalisi quantitativa di uno specifico problema
geotecnico.

E responsabilita del progettista la definizione gigelno delle indagini, la caratterizzazione e la
modellazione geotecnica.

Le indagini e le prove devono essere eseguitetdicate dai laboratori di cui all'art.59 del DPR
6.6.2001, n.380. | laboratori su indicati fannotpatell’elenco depositato presso il Servizio Teonic
Centrale del Ministero delle Infrastrutture.

Nel caso di costruzioni o di interventi di modeskavanza, che ricadano in zone ben conosciute dal
punto di vista geotecnico, la progettazione puceresbasata sull'esperienza e sulle conoscenze
disponibili, ferma restando la piena responsabilébprogettista su ipotesi e scelte progettuali.
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6.2.3 VERIFICHE DELLA SICUREZZA E DELLE PRESTAZIONI

Le verifiche di sicurezza relative agli stati limutiltimi (SLU) e le analisi relative alle condiziah
esercizio (SLE) devono essere effettuate nel tigpkdi principi e delle procedure seguenti.

6.2.3.1 Verifiche nei confronti degli stati limite ultimi ( SLU)
Per ogni stato limite ultimo deve essere rispet@atondizione

Es<Rg (6.2.1)
dove K e il valore di progetto dell’azione o dell'effettiell’azione

Ey = E{vﬁ:ﬁ ;ad} (6.2.22)
Ym
ovvero
_ Xy
Eq = Ve [E Fk,y—,ad : (6.2.2b)
M

CoONnye = Vg, € dove R € il valore di progetto della resistenza del sistayeotecnico:

1 X
Rq :_R|:VFFk;_k ;%}- (6.2.3)

R M

Effetto delle azioni e resistenza sono espresséunaione delle azioni di progettg-Fy, dei
parametri di progetto Xym e della geometria di progettg. &’effetto delle azioni puod anche essere
valutato direttamente come ¢H5(e. Nella formulazione della resistenzagy, Rcompare
esplicitamente un coefficientg, che opera direttamente sulla resistenza del séstem

La verifica della suddetta condizione deve ességdteata impiegando diverse combinazioni di
gruppi di coefficienti parziali, rispettivamente faéti per le azioni (Al e A2), per i parametri
geotecnici (Mle M2) e per le resistenze (R1, R2 e R3).

| diversi gruppi di coefficienti di sicurezza paatlti sono scelti nell’lambito di due approcci
progettuali distinti e alternativi.

Nel primo approccio progettuale (Approccio 1) s@neviste due diverse combinazioni di gruppi di
coefficienti: la prima combinazione € generalmapite severa nei confronti del dimensionamento
strutturale delle opere a contatto con il terrenentre la seconda combinazione e generalmente piu
severa nei riguardi del dimensionamento geotecnico.

Nel secondo approccio progettuale (Approccio 2ya&vigta un’unica combinazione di gruppi di
coefficienti, da adottare sia nelle verifiche duitdli sia nelle verifiche geotecniche.

6.2.3.1.1 Azioni

| coefficienti parzialiyr relativi alle azioni sono indicati nella Tab. 6.2Ad essi deve essere fatto
riferimento con le precisazioni riportate nel §8.2.65i deve comunque intendere che il terreno e
'acqua costituiscono carichi permanenti (strutidirajuando, nella modellazione utilizzata,
contribuiscono al comportamento dell’opera con deo | caratteristiche di peso, resistenza e
rigidezza.

Nella valutazione della combinazione delle azioooeéfficienti di combinazione; devono essere
assunti come specificato nel Cap. 2.
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Tabella 6.2.1— Coefficienti parziali per le azioni o per I'effetttelle azioni.

CARICHI erFeTTo | Coefficiente EQU (A1) (A2)
Parziale STR GEO
Ye (O VE)
. Favorevole 0,9 1,0 1,0
Permanenti Yo1
Sfavorevole 1,1 1,3 1,0
) Favorevole 0,0 0,0 0,0
Permanenti non strutturdli Vo2
Sfavorevole 1,5 1,5 1,3
o Favorevole 0,0 0,0 0,0
Variabili Yoi
Sfavorevole 1,5 1,5 1,3

(1) Nel caso in cui i carichi permanenti non stidti (ad es. i carichi permanenti portati) siarmmpiutamente

definiti, si potranno adottare gli stessi coeffitievalidi per le azioni permanenti.

6.2.3.1.2 Resistenze

Il valore di progetto della resistenza U0 essere determinato:

a) in modo analitico, con riferimento al valore caeatitico dei parametri geotecnici del terreno,
diviso per il valore del coefficiente parziaig specificato nella successiva Tab. 6.2.1l e tenendo
conto, ove necessario, dei coefficienti paraplspecificati nei paragrafi relativi a ciascun tipo

di opera;

b) in modo analitico, con riferimento a correlazioonnc risultati di prove in sito, tenendo conto
dei coefficienti parzialyr riportati nelle tabelle contenute nei paragrafatiei a ciascun tipo di

opera;

c) sulla base di misure dirette su prototipi, teneodto dei coefficienti parzialr riportati nelle

tabelle contenute nei paragrafi relativi a ciastpo di opera.

Tabella 6.2.11 — Coefficienti parziali per i parametri geotecnicilderreno

PARAMETRO GRANDEZZA ALLA QUALE | COEFFICIENTE (M1) (M2)
APPLICARE IL PARZIALE
COEFFICIENTE PARZIALE Yum

Tangente dell’'angolo di tand’y 7 1,0 1,25
resistenza al taglio
Coesione efficace C'k Ve 1,0 1,25
Resistenza non drenata Cuk Yeu 1,0 1,4
Peso dell’'unita di volume % Yy 1,0 1,0

Per le rocce, al valore caratteristico della resigd a compressione uniassialedgve essere

applicato un coefficiente parziajg=1,6.

Per gli ammassi rocciosi e per i terreni a strattaomplessa, nella valutazione della resistenza
caratteristica occorre tener conto della naturalle @¢aratteristiche geometriche e di resistenila de

discontinuita strutturali.

196




6.2.3.2 Verifiche nei confronti degli stati limite ultimi i draulici

Le opere geotecniche devono essere verificateaméianti dei possibili stati limite di sollevamento
o di sifonamento.

Per la stabilita al sollevamento deve risultare ithalore di progetto dell’azione instabilizzante
Vinsta COmMbinazione di azioni permanenti{&) e variabili (Q.stg, Sia non maggiore della
combinazione dei valori di progetto delle aziomislizzanti (Gy ¢ € delle resistenze (R

Vinstd< Gsth,dt R (6.2.4)
dove Vinst.d = Ginst.dt Qinst.d (6.2.5)

Per le verifiche di stabilita al sollevamento, lateri coefficienti parziali sulle azioni sono irditi
nella Tab. 6.2.11l. Tali coefficienti devono essemmbinati in modo opportuno con quelli relativi ai
parametri geotecnici (M2).

Tabella 6.2.111 — Coefficienti parziali sulle azioni per le verificimei confronti di stati limite di sollevamento.
CARICHI EFFETTO Coefficiente SOLLEVAMENTO
parziale (UPL)
Y (0 Ye)
, Favorevole 0,9
Permanenti Yo1
Sfavorevole 11
) Favorevole 0,0
Permanenti non strutturdlt Vo2
Sfavorevole 15
o Favorevole 0,0
Variabili Yoi
Sfavorevole 15

(1) Nel caso in cui i carichi permanenti non struttufad es. i carichi permanenti portati) siano
compiutamente definiti, si potranno adottare gisst coefficienti validi per le azioni permanenti.

Il controllo della stabilita al sifonamento si esegverificando che il valore di progetto della
pressione interstiziale instabilizzantgdu) risulti non superiore al valore di progetto de#asione
totale stabilizzanteog, ¢, tenendo conto dei coefficienti parziali dellabT8.2.1V:

Uinst,d < Ostb,d (6.2.6)

In entrambe le verifiche, nella valutazione dellegsioni interstiziali, si devono assumere le
condizioni piu sfavorevoli, considerando i possibffetti delle successioni stratigrafickal regime
di pressione dell'acqua.

Nelle verifiche al sifonamento, in presenza di aweg conoscenze sul regime delle pressioni
interstiziali, i coefficienti di sicurezza minimioso indicati nella Tab. 6.2.1V. Valori superiori
possono essere assunti e giustificati tenendo meskella pericolosita del fenomeno in relazione
alla natura del terreno nonché dei possibili aftigtla condizione di collasso.

6.2.3.3 Verifiche nei confronti degli stati limite di eserazio (SLE)

Le opere e i sistemi geotecnici di cui al 8 6.delvono essere verificati nei confronti degli stati
limite di esercizio. A tale scopo, il progetto deasplicitare le prescrizioni relative agli spostaitne
compatibili e le prestazioni attese per l'operasse

Il grado di approfondimento dell’analisi di interae terreno-struttura e funzione dell'importanza
dell'opera.

Per ciascun stato limite di esercizio deve essgpettata la condizione
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Ea< Gy (6.2.7)

dove K € il valore di progetto dell’effetto delle aziomiCy € il prescritto valore limite dell’effetto
delle azioni. Quest'ultimo deve essere stabilitdfuinzione del comportamento della struttura in
elevazione.

Tabella 6.2.1V — Coefficienti parziali sulle azioni per le verificlnei confronti di stati limite di sifonamento.

COEFFICIENTE
CARICHI EFFETTO PARZIALE SIFONAMENTO
Ye (0 Ye) (HYD)
) Favorevole 0,9
Permanenti Vo1
Sfavorevole 1,3
. Favorevole 0,0
Permanenti non strutturdlt Vo2
Sfavorevole 1,5
o Favorevole 0,0
Variabili Yoi
Sfavorevole 1,5

(1) Nel caso in cui i carichi permanenti non strdti (ad es. i carichi permanenti portati) siano
compiutamente definiti, si potranno adottare glsst coefficienti validi per le azioni permanenti.

6.2.4 IMPIEGO DEL METODO OSSERVAZIONALE

Nei casi in cui a causa della particolare complasiella situazione geotecnica e dellimportanza e
impegno dell’opera, dopo estese ed approfonditagimid permangano documentate ragioni di

incertezza risolvibili solo in fase costruttiva, fogettazione pud essere basata sul metodo
osservazionale.

Nell’applicazione di tale metodo si deve seguirgeijuente procedimento:

- devono essere stabiliti i limiti di accettabilitaidszalori di alcune grandezze rappresentative
del comportamento del complesso manufatto-terreno;

— si deve dimostrare che la soluzione prescelta éttaisle in rapporto a tali limiti;

— devono essere previste soluzioni alternative, agrgr con il progetto, e definiti i relativi
oneri economici;

— deve essere istituito un adeguato sistema di nmagigio in corso d’opera, con i relativi piani
di controllo, tale da consentire tempestivamergddzione di una delle soluzioni alternative
previste, qualora i limiti indicati siano raggiunti

6.2.5 MONITORAGGIO DEL COMPLESSO OPERA -TERRENO

Il monitoraggio del complesso opera-terreno e degkrventi consiste nella installazione di
un’appropriata strumentazione e nella misura dndeaze fisiche significative - quali spostamenti,
tensioni, forze e pressioni interstiziali - prindlayrante e/o dopo la costruzione del manufatto.

Il monitoraggio ha lo scopo di verificare la copumdenza tra le ipotesi progettuali e i
comportamenti osservati e di controllare la funalda dei manufatti nel tempo. Nell’ambito del
metodo osservazionale, il monitoraggio ha lo scdpaonfermare la validita della soluzione
progettuale adottata o, in caso contrario, di iiigre la piu idonea tra le altre soluzioni prewiist
progetto.

Se previsto, il programma di monitoraggio deve mssgefinito e illustrato nella relazione
geotecnica.
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6.3 STABILITA DEI PENDII NATURALI

Le presenti norme si applicano allo studio delleadinioni di stabilitadei pendii naturali e al
progetto, alla esecuzione e al controllo deglirvgati di stabilizzazione

6.3.1 PRESCRIZIONI GENERALI

Lo studio della stabilita dei pendii naturali riede osservazioni e rilievi di superficie, raccalta
notizie storiche sull’evoluzione dello stato dehgm e su eventuali danni subiti dalle strutture o
infrastrutture esistenti, la constatazione di mantn eventualmente in atto e dei loro caratteri
geometrici e cinematici, la raccolta dei dati suleecipitazioni meteoriche, sui caratteri
idrogeologici della zona e sui precedenti interveintconsolidamento. Le verifiche di sicurezza,
anche in relazione alle opere da eseguire, devemer@ basate su dati acquisiti con specifiche
indagini geotecniche.

6.3.2 MODELLAZIONE GEOLOGICA DEL PENDIO

Lo studio geologico deve precisare l'origine e &una dei terrene delle rocce, il loro assetto
stratigrafico etettonicostrutturale, i caratteri ed i fenomeni geomorfobog la loro prevedibile
evoluzione nel tempo, lo schema della circolazidniea nel sottosuolo.

Le tecniche di studio, i rilievi e le indagini sosommisurati all’estensione dell’area, alle firglit
progettuali e alle peculiarita dello scenario terrale ed ambientale in cui si opera.

6.3.3 MODELLAZIONE GEOTECNICA DEL PENDIO

Sulla base dellinquadramento geomorfologico ed lixm del versante, devono essere
programmate specifiche indagini per la carattemzmee geotecnica dei terreei delle rocce,
finalizzate alla definizione del modello geotecngualla base del quale effettuare lo studio delle
condizioni di stabilita nonché al progetto di evait interventi di stabilizzazione.

Le indagini devono effettuarsi secondo i seguaitec:

- la superficie del pendio deve essere definita \ats®d un rilievo plano-altimetrico in scala
adeguata ed esteso ad una zona sufficientementia amppnte e valle del pendio stesso;

- lo studio geotecnico deve definire la successiaomatigrafica e le caratteristiche fisico-
meccaniche dei terreni e delle rocce, I'entita difribuzione delle pressioni interstiziali nel
terreno e nelle discontinuita, degli eventuali $penti plano-altimetrici di punti in
superficie e in profondita.

La scelta delle tipologie di indagine e misural'dbicazione del numero di verticali da esplorare,
della posizione e del numero dei campioni di tesrda prelevare e sottoporre a prove di laboratorio
dipende dall'estensione dell'area, dalla dispoitéiddi informazioni provenienti da precedenti
indagini e dalla complessita delle condizioni ideolpgiche e stratigrafiche del sito in esame.

Il numero minimo di verticali di indagine e misulave essere tale da permettere una descrizione
accurata della successione stratigrafica dei temégressati da cinematismi di collasso effetgvi
potenziali e, in caso di pendii in frana, deve emtise di accertare forma e posizione della
superficie o delle superfici di scorrimento esisiterdefinire i caratteri cinematici della frana.

La profondita e I'estensione delle indagini devassere fissate in relazione alle caratteristiche
geometriche del pendio, ai risultati dei rilievigdiperficie nonché alla piu probabile posiziondadel
eventuale superficie di scorrimento.
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Tutti gli elementi raccolti devono permettere ldigigione di un modello geotecnico di sottosuolo
(vedi 8 6.2.2) che tenga conto della complessitia dituazione stratigrafica e geotecnica, della
presenza di discontinuita e dell’evidenza di maasmn pregressi e al quale fare riferimento per le
verifiche di stabilita e per il progetto degli eveali interventi di stabilizzazione.

6.3.4 VERIFICHE DI SICUREZZA

Le verifiche di sicurezza devono essere effettwate metodi che tengano conto della forma e
posizione della superficie di scorrimento, delletss strutturale, dei parametri geotecnici e del
regime delle pressioni interstiziali.

Nel caso di pendii in frana le verifiche di sicirazdevono essere eseguite lungo le superfici di
scorrimento che meglio approssimano quella/e risoita/e con le indagini.

Negli altri casi, la verifica di sicurezza deve a¥ss eseguita lungo superfici di scorrimento
cinematicamente possibili, in numero sufficienter peercare la superficie critica alla quale
corrisponde il grado di sicurezza piu basso.

Quando sussistano condizioni tali da non consentita agevole valutazione delle pressioni
interstiziali, le verifiche di sicurezza devono &®s eseguite assumendo le condizioni piu
sfavorevoli che ragionevolmente si possono preweder

Il livello di sicurezza & espresso, in generalaneaapporto tra resistenza al taglio disponibile,
presa con il suo valore caratteristico, e sforztaglio mobilitato lungo la superficie di scorrinten
effettiva o potenziale.

Il grado di sicurezza ritenuto accettabile dal pttigta deve essere giustificato sulla base delldiv

di conoscenze raggiunto, dell’affidabilita dei ddisponibili e del modello di calcolo adottato in
relazione alla complessita geologica e geotecnimmché sulla base delle conseguenze di
un’eventuale frana.

6.3.5 INTERVENTI DI STABILIZZAZIONE

La scelta delle piu idonee tipologie degli intertvathi stabilizzazione deve essere effettuata solo
dopo aver individuato le cause promotrici dellan&rae dipende, oltre che da queste, da forma e
posizione della superficie di scorrimento.

La valutazione dell'incremento di sicurezza indottagli interventi di stabilizzazione lungo la
superficie di scorrimento critica deve essere a@agnata da valutazioni del grado di sicurezza
lungo superfici di scorrimento alternative a quelitica.

Il progetto degli interventi di stabilizzazione @evcomprendere la descrizione completa
dell'intervento, linfluenza delle modalita costiive sulle condizioni di stabilita, il piano di
monitoraggio e un significativo piano di gestionecentrollo nel tempo della funzionalita e
dell'efficacia dei provvedimenti adottati. In ogriaso devono essere definiti I'entita del
miglioramento delle condizioni di sicurezza del ghere i criteri per verificarne il raggiungimento.

6.3.6 CONTROLLI E MONITORAGGIO

Il monitoraggio di un pendio o di una frana integede diverse fasi che vanno dallo studio al
progetto, alla realizzazione e gestione delle opbretabilizzazione e al controllo della loro
funzionalita e durabilitd. Esso é riferito prindip@nte agli spostamenti di punti significativi del
pendio, in superficie e/o in profondita, al conwotli eventuali manufatti presenti e alla misura
delle pressioni interstiziali, da effettuare comi@dicita e durata tali da consentire di definilee
variazioni periodiche e stagionali.
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Il controllo dell’efficacia degli interventi di shélizzazione deve comprendere la definizione delle
soglie di attenzione e di allarme e dei provveditnga assumere in caso del relativo superamento.
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6.4 OPERE DI FONDAZIONE

6.4.1 CRITERI GENERALI DI PROGETTO

Le scelte progettuali per le opere di fondazion@ode essere effettuateontestualmente e
congruentemente con quelle delle strutture in elieve.

Le strutture di fondazione devono rispettare laficie agli stati limite ultimi e di esercizie le
verifichedi durabilita.

Nel caso di opere situate su pendii o in prossirditgpendii naturali o artificiali deve essere
verificata anche la stabilita globale del pendicassenza e in presenza dell’'opera e di eventuali
scavi, riporti o interventi di altra natura, neaasslla sua realizzazione.

Devono essere valutati gli effetti della costrueiatel'opera su manufatti attigui e sullambiente
circostante.

Nel caso di fondazioni su pali, le indagini devassere dirette anche ad accertare la fattibilita e
I'idoneita del tipo di palo in relazione alle cdeaistiche dei terreni e delle acque del sottosuolo

6.4.2 FONDAZIONI SUPERFICIALI

La profondita del piano di posa della fondazioneedessere scelta e giustificata in relazione alle
caratteristiche e alle prestazioni della struttaoralevazione, alle caratteristiche del sottosoédle
condizioni ambientali.

Il piano di fondazione deve essere situato sottoolere di terreno vegetale nonché sotto lo strato
interessato dal gelo e da significative variazgiagionali del contenuto d’acqua.

In situazioni nelle quali sono possibili fenomeniedosione o di scalzamento da parte di acque di
scorrimento superficiale, le fondazioni devono esgwste a profondita tale da non risentire di
guesti fenomeni o devono essere adeguatamente.difes

6.4.2.1 Verifiche agli stati limite ultimi (SLU)

Nelle verifiche di sicurezza devono essere presoimsiderazione tutti i meccanismi di stato limite
ultimo, sia a breve sia a lungo termine.

Gli stati limite ultimi delle fondazioni superfidiasi riferiscono allo sviluppo di meccanismi di
collasso determinati dalla mobilitazione della semiza del terreno e al raggiungimento della
resistenza degli elementi strutturali che compondarfondazione stessa.

Nel caso di fondazioni posizionate su o in prosindgi pendii naturali o artificiali deve essere
effettuata la verifica anche con riferimento albmdizioni di stabilita globale del pendio includend
nelle verifiche le azioni trasmesse dalle fondaizion

Le verifiche devono essere effettuate almeno nafronti dei seguenti stati limite:
— SLU di tipo geotecnico (GEO)
— collasso per carico limite dell'insieme fondaziaeeeno
— collasso per scorrimento sul piano di posa
- stabilita globale
— SLU di tipo strutturale (STR)
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— raggiungimento della resistenza negli elementitstralli,
accertando che la condizione (6.2.1) sia soddssfadt ogni stato limite considerato.
La verifica di stabilita globale deve essere efif&th secondo I'Approccio 1:

— Combinazione 2: (A2+M2+R2)

tenendo conto dei coefficienti parziali riportaglle Tabelle 6.2.1 e 6.2.11 per le azioni e | pasdm
geotecnici e nella Tabella 6.8.1 per le resistaginbali.

La rimanenti verifiche devono essere effettuateemelo conto dei valori dei coefficienti parziali
riportati nelle Tab. 6.2.1, 6.2.11 e 6.4.1, segueradlmeno uno dei due approcci:

Approccio 1:

— Combinazione 1: (A1+M1+R1)

— Combinazione 2: (A2+M2+R2)
Approccio 2:

(A1+M1+R3).

Nelle verifiche effettuate con I'approccio 2 chars finalizzate al dimensionamento strutturale, il
coefficiente yr non deve essere portato in conto.

Tabella 6.4.1 - Coefficienti parzialiyg per le verifiche agli stati limite ultimi di fondaoni superficiali.

VERIFICA COEFFICIENTE COEFFICIENTE COEFFICIENTE
PARZIALE PARZIALE PARZIALE
(R1) (R2) (R3)
Capacita portante v: =1,0 v: =1,8 Ve =2,3
Scorrimento v: =1,0 v =1,1 v =1,1

6.4.2.2 Verifiche agli stati limite di esercizio (SLE)

Si devono calcolare i valori degli spostamenti keddistorsioni per verificarne la compatibilitarco
i requisiti prestazionali della struttura in elevae (88 2.2.2 e 2.6.2), nel rispetto della corudizi
(6.2.7).

Analogamente, forma, dimensioni e rigidezza ddifatsira di fondazione devono essere stabilite
nel rispetto dei summenzionati requisiti prestaaiprtenendo presente che le verifiche agli stati
limite di esercizio possono risultare piu restrigtdi quelle agli stati limite ultimi.

6.4.3 FONDAZIONI SU PALI

Il progetto di una fondazione su pali deve compeeaeda scelta del tipo di palo e delle relative
tecnologie e modalita di esecuzione, il dimensiom@m dei pali e delle relative strutture di
collegamento, tenendo conto degli effetti di grupgo nelle verifiche SLU quanto nelle verifiche
SLE.

Le indagini geotecniche, oltre a soddisfare i retjuiiportati al 8 6.2.2, devono essere direttehan
ad accertare la fattibilita e I'idoneita del tipoghlo in relazione alle caratteristiche dei terren
delle acque presenti nel sottosuolo.
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In generale, le verifiche dovrebbero essere coadofiartire dai risultati di analisi di interazidna

il terreno e la fondazione costituita dai pali élaatruttura di collegamento (fondazione mista a
platea su pali) che porti alla determinazione ditjuota dell’azione di progetto trasferita al ézro
direttamente dalla struttura di collegamento eudiliq trasmessa dai pali.

Nei casi in cui I'interazione sia considerata nagnsicativa o, comunque, si ometta la relativa
analisi, le verifiche SLU e SLE, condotte con iifeento ai soli pali, dovranno soddisfare quanto
riportato ai 88 6.4.3.1 € 6.4.3.2.

Nei casi in cui si consideri significativa talearazione e si svolga la relativa analisi, le vehié
SLU e SLE, condotte con riferimento alla fondaziomsta, dovranno soddisfare quanto riportato ai
886.4.3.3e6.4.3.4.

In ogni caso, in aggiunta a quanto riportato a6883.1.1 e 6.2.3.1.2, fra le azioni permanentedev
essere incluso il peso proprio del palo e I'effet@dl’attrito negativo, quest’'ultimo valutato con i
coefficientiyy del caso M1 della Tab. 6.2.1I.

6.4.3.1 Verifiche agli stati limite ultimi (SLU)

Nelle verifiche di sicurezza devono essere presoimsiderazione tutti i meccanismi di stato limite
ultimo, sia a breve sia a lungo termine.

Gli stati limite ultimi delle fondazioni su pali siferiscono allo sviluppo di meccanismi di collass
determinati dalla mobilitazione della resistenzéh teereno e al raggiungimento della resistenza
degli elementi strutturali che compongono la fornoiaz stessa.

Nel caso di fondazioni posizionate su o in prosindgi pendii naturali o artificiali deve essere
effettuata la verifica con riferimento alle condiazi di stabilita globale del pendio includendo eell
verifiche le azioni trasmesse dalle fondazioni.

Le verifiche delle fondazioni su pali devono esseffettuate con riferimento almeno ai seguenti
stati limite, quando pertinenti:

— SLU di tipo geotecnico (GEO)
collasso per carico limite della palificata neiuggdi dei carichi assiali;

collasso per carico limite della palificata neiudgdi dei carichi trasversali;

collasso per carico limite di sfilamento nei rigtiaglei carichi assiali di trazione;

stabilita globale;
— SLU ditipo strutturale (STR)
— raggiungimento della resistenza dei pali;
- raggiungimento della resistenza della struttureotiegamento dei pali,
accertando che la condizione (6.2.1) sia soddssfst ogni stato limite considerato.

La verifica di stabilita globale deve essere efifth secondo I'Approccio 1:
— Combinazione 2: (A2+M2+R2)

tenendo conto dei coefficienti parziali riportaglle Tabelle 6.2.1 e 6.2.11 per le azioni e | pasdm
geotecnici, e nella Tabella 6.8.1 per le resistayinbali.

Le rimanenti verifiche devono essere effettuateemelo conto dei valori dei coefficienti parziali
riportati nelle Tab. 6.2.1, 6.2.11 e 6.4.11, segderalmeno uno dei due approcci:

Approccio 1:
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— Combinazione 1: (A1+M1+R1)

— Combinazione 2: (A2+M2+R2)
Approccio 2:

(A1+M1+R3)

Nelle verifiche effettuate con I'approccio 2 charsi finalizzate al dimensionamento strutturale il
coefficienteyr non deve essere portato in conto.

6.4.3.1.1 Resistenze di pali soggetti a carichi assiali

Il valore di progetto Rdella resistenza si ottiene a partire dal valoratteristico R applicando i
coefficienti parzialiyr della Tab. 6.4.1I.

Tabella 6.4.11 — Coefficienti parzialijz da applicare alle resistenze caratteristiche.

Resistenza Simbolo Pali infissi Pali trivellati Pad elica continua

TR R | R | R)| RY| (RY| (RIY| (RLY| (R2) (R3)
Base Vb 1,0 1,45 1,15 1,0 1,7 1,3% 1,4 1,6 1,3
Laterale in Ys 1,0 1,45 1,15 1,0 1,45 1,15 1,0 1,45 1,15
compressione
Totale" Tt 1,0 | 1,45] 1,15 1,0 1,6/ 1,30 1. 1,55 1,25
Laterale in Vst 1,0 1,6 1,25 1,0 1,6 1,25 1,0 1,6 1,2b
trazione

) da applicare alle resistenze caratteristiche dediai risultati di prove di carico di progetto.

La resistenza caratteristica &el palo singolo puo essere dedotta da:

a)
b)

c)

risultati di prove di carico statico di progettozali pilota (8 6.4.3.7.1);

metodi di calcolo analitici, dove R calcolata a partire dai valori caratteristici parametri
geotecnici, oppure con I'impiego di relazioni enmghie che utilizzino direttamente i risultati di
prove in sito (prove penetrometriche, pressiomigsiecc.);

risultati di prove dinamiche di progetto, ad altcello di deformazione, eseguite su pali pilota
(§ 6.4.3.7.1).

() Se il valore caratteristico della resistenzeompressione del palo, ;R 0 a trazione, R, €

dedotto dai corrispondenti valori R 0 R m, ottenuti elaborando i risultati dina o piu prove di
carico di progetto, il valore caratteristico deléesistenza a compressione e a trazione e pari al
minore dei valori ottenuti applicando i fattori clbrrelazionet riportati nella Tab. 6.4.111, in
funzione del numero n di prove di carico su pdbtai

Rc,k = Min (Rcrm)media; (Rc'm)min (628)
& €2
Rt,k = Min (Rtvm)media; (Rt'm)min (629)
& €2
Tabella 6.4.1l1 - Fattori di correlazione, per la determinazione della resistenza caratterést partire dai risultati di
prove di carico statico su pali pilota.
Numero di prove di carico 1 2 3 4 >5
&1 1,40 1,30 1,20 1,10 1,0
& 1,40 1,20 1,05 1,00 1,0
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(b) Con riferimento alle procedure analitiche clevedano I'utilizzo dei parametri geotecnici o
dei risultati di prove in sito, il valore caratt&ico della resistenza;R(0 Rk) € dato dal minore
dei valori ottenuti applicando alle resistenze clalt® R ca (Rica) i fattori di correlazionet
riportati nella Tab. 6.4.1V, in funzione del numerali verticali di indagine:

Rc,k =Min {(RC'CaI)media; (Rc,cal)min} (6210)
&s €4
Rt,k = Min{(Rt'c;)media; (Rtgal)min} (6211)

Tabella 6.4.1V — Fattori di correlazioneg, per la determinazione della resistenza carattarésin funzione del numero
di verticali indagate.

Numero di verticali indagatg 1 2 3 4 5 7 >10
s 1,70 1,65 1,60 1,55 1,50 1,45 1,40
g, 1,70 1,55 1,48 1,42 1,34 1,28 1,21

Nell’ambito dello stesso sistema di fondazioneuimero di verticali d’'indagine da considerare
per la scelta dei coefficientiin Tab. 6.4.1V deve corrispondere al numero diigalitlungo le
guali la singola indagine (sondaggio con prelievo a@hmpioni indisturbati, prove
penetrometriche, ecc.) sia stata spinta ad unamddh superiore alla lunghezza dei pali, in
grado di consentire una completa identificazionewtedello geotecnico di sottosuolo.

(c) Se il valore caratteristico della resistenza B dedotto dal valore [, ottenuto elaborando i
risultati di una o piu prove dinamiche di progetto ad alteello di deformazione, il valore
caratteristico della resistenza a compressionerieapaninore dei valori ottenuti applicando i
fattori di correlazion€ riportati nella Tab. 6.4.V, in funzione del numerali prove dinamiche

eseguite Su paIi piIota:
I ac m ; I zc m)
Rc,k — Mln{( ' )medla; ( , )mm}

6.2.12
€s 3 ( )

Tabella 6.4.V - Fattori di correlazion€, per la determinazione della resistenza carattedsa partire dai risultati di
prove dinamiche su pali pilota.

Numero di prove di carico >2 >5 >10 >15 >20
£ 1,60 1,50 1,45 1,42 1,40
s 1,50 1,35 1,30 1,25 1,25

6.4.3.1.2 Resistenze di pali soggetti a carichi trasversali

Per la determinazione del valore di progettq BRella resistenza di pali soggetti a carichi trasaie
valgono le indicazioni del § 6.4.3.1.1, applicandoefficienti parzialiyr della Tab. 6.4.VI.

Tabella 6.4.VI - Coefficienti parzialiyy per le verifiche agli stati limite ultimi di pasioggetti a carichi trasversali.

COEFFICIENTE COEFFICIENTE COEFFICIENTE
PARZIALE PARZIALE PARZIALE
(R1) (R2) (R3)
vr =1,0 vr =1,6 vy =1,3
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Nel caso in cui la resistenza caratteristiga Bia valutata a partire dalla resistenza,Rnisurata
nel corso di una o piu prove di carico statico ali pilota, € necessario che la prova sia eseguita
riproducendo intensita e retta di azione delle @izio progetto.

Nel caso in cui la resistenza caratteristica slatata con metodi di calcolo analitici, i coeffinie
riportati nella Tab. 6.4.1V devono essere sceltuasendo come verticali indagate solo quelle che
consentano una completa identificazione del modgdotecnico di sottosuolo nelllambito delle
profondita interessate dal meccanismo di rottura.

La resistenza sotto carichi trasversali dell'intevadazione su pali deve essere valutata tenendo
conto delle condizioni di vincolo alla testa deli peterminate dalla struttura di collegamento.

6.4.3.2 Verifiche agli stati limite di esercizio (SLE)

Devono essere presi in considerazione almeno esgigstati limite di servizio, quando pertinenti:
— eccessivi cedimenti o sollevamenti;

— eccessivi spostamenti trasversali.

Specificamente, si devono calcolare i valori deglbstamenti e delle distorsioni per verificarne la
compatibilitd con i requisiti prestazionali delkaustura in elevazione (88 2.2.2 e 2.6.2), nelatsp
della condizione (6.2.7). La geometria della fondae (numero, lunghezza, diametro e interasse
dei pali) deve essere stabilita nel rispetto denrsenzionati requisiti prestazionali, tenendo
opportunamente conto degli effetti di interazioreeitpali e considerando i diversi meccanismi di
mobilitazione della resistenza laterale rispetla atsistenza alla base, soprattutto in presenza di
pali di grande diametro.

6.4.3.3 Verifiche agli stati limite ultimi (SLU) delle fondazioni miste

Nel caso in cui il soddisfacimento della condiziof@e2.1) sia garantito dalla sola struttura di

collegamento posta a contatto con il terreno sex@u@dnto indicato al § 6.4.2.1, ai pali puo essere
assegnata la sola funzione di riduzione e regal@zidegli spostamenti. In questo caso il

dimensionamento dei pali deve garantire il solodssfdcimento delle verifiche SLE secondo

guanto riportato al paragragaccessivo.

Nel caso in cui, invece, il soddisfacimento deltadizione (6.2.1) sia garantito con il contributo
anche dei pali, la verifica deve essere condotta l@pproccio 2 del § 6.4.2.1 prendendo in
considerazione tutti i meccanismi di stato limiténuo, sia a breve sia a lungo termine.

Gli stati limite ultimi delle fondazioni miste siferiscono allo sviluppo di meccanismi di collasso
determinati dalla mobilitazione della resistenz# téereno e al raggiungimento della resistenza
degli elementi strutturali che compongono la fondiaa stessa.

Nel caso di fondazioni posizionate su o in prosgintii pendii naturali o artificiali deve essere
effettuata la verifica con riferimento alle conaizi di stabilita globale del pendio includendo eell
verifiche le azioni trasmesse dalle fondazioni.

Le verifiche delle fondazioni miste devono esséfetteate con riferimento almeno ai seguenti stati
limite, quando pertinenti:

— SLU di tipo geotecnico (GEO)
— collasso per carico limite della fondazione mistariguardi dei carichi assiali;
— collasso per carico limite della fondazione mistariguardi dei carichi trasversali;

— stabilita globale;

207



— SLU ditipo strutturale (STR)
— raggiungimento della resistenza dei pali;

— raggiungimento della resistenza della struttureotiegamento dei pali,
accertando che la condizione (6.2.1) sia soddssfadt ogni stato limite considerato.

Nelle verificheSLU di tipo geotecnico, la resistenza di progettodRlla fondazione mista si potra
ottenere attraverso opportune analisi di interaziono sommando le rispettive resistenze
caratteristiche e applicando alla resistenza earstita totale il coefficiente parziale di capacit
portante (R3) riportato nella Tab. 6.4.1.

6.4.3.4 Verifiche agli stati limite di esercizio (SLE) delée fondazioni miste

L’analisi di interazione tra il terreno e la fond@ze mista deve garantire che i valori degli
spostamenti e delle distorsioni siano compatibiih d requisiti prestazionali della struttura in
elevazione (88 2.2.2 e 2.6.2), nel rispetto dedladizione (6.2.7).

La geometria della fondazione (numero, lunghezzametro e interasse dei pali) deve essere
stabilita nel rispetto dei summenzionati requipitestazionali, tenendo opportunamente conto dei
diversi meccanismi di mobilitazione della resisgeraterale rispetto alla resistenza dilase,
soprattutto in presenza di pali di grande diametro.

6.4.3.5 Aspetti costruttivi

Nel progetto si deve tenere conto dei vari aspee possono influire sull'integrita e sul

comportamento dei pali, quali la distanza relatila,sequenza di installazione, i problemi di
rifluimento e sifonamento nel caso di pali trivélldaddensamento del terreno con pali battuti,
'azione del moto di una falda idrica o di sostamhéniche presenti nell'acqua o nel terreno sul
conglomerato dei pali gettati in opera, la conrmesidei pali alla struttura di collegamento.

6.4.3.6 Controlli d’integrita dei pali

In tutti i casi in cui la qualita dei pali dipendamisura significativa dai procedimenti esecugvi
dalle caratteristiche geotecniche dei terreni didzione, devono essere effettuedntrolli di
integrita.

Il controllo dell'integritd, da effettuarsi con pr® dirette o indirette di comprovata validita, deve
interessare almeno il 5% dei pali della fondaziooe un minimo di 2 pali.

Nel caso di gruppi di pali di grande diametroX@0 cm), il controllo dell'integrita deve essere
effettuato su tutti i pali di ciascun gruppo sealiplel gruppo sono in numero inferiore o uguale a

6.4.3.7 Prove di carico

6.4.3.7.1 Prove di progetto su pali pilota

Le prove per la determinazione della resistenzasitgjolo palo (prove di progetto) devono essere
eseguite su pali appositamente realizzati (padit@jlidentici, per geometria e tecnologia esecutiva
a quelli da realizzare e ad essi sufficientemeitiaiv

L’intervallo di tempo intercorrente tra la costroze del palo pilota e I'inizio della prova di caric
deve essere sufficiente a garantire che il magdalcui € costituito il palo sviluppi la resistanz
richiesta e che le pressioni interstiziali neleéeo si riportino ai valori iniziali.
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Se si esegue una sola prova di carico statica afjgpto, questa deve essere ubicata dove le
condizioni del terreno sono piu sfavorevoli.

Le prove di progetto devono essere spinte finolarivdel carico assiale tali da portare a rottura i
complesso palo-terreno o comunque tali da consgewlirricavare significativi diagrammi dei
cedimenti della testa del palo in funzione deidare dei tempi.

Il sistema di vincolo deve essere dimensionatogo@isentire un valore del carico di prova non
inferiore a 2,5 volte 'azione di progetto utilizagper le verifiche SLE.

La resistenza del complesso palo-terreno € aspantal valore del carico applicato corrispondente
ad un cedimento della testa pari al 10% del diaonatt caso di pali di piccolo e medio diametro (d
< 80 cm), non inferiori al 5% del diametro nel caspali di grande diametro &80 cm).

Se tali valori di cedimento non sono raggiunti merso della prova, € possibile procedere
all'estrapolazione della curva sperimentale a pathe essa evidenzi un comportamento del
complesso palo-terreno marcatamente non lineare.

Per i pali di grande diametro si puo ricorrere avpr statiche eseguite su pali aventi la stessa
lunghezza dei pali da realizzare, ma diametro iiofey purché tali prove siano adeguatamente
motivate ed interpretate al fine di fornire indimaz utili per i pali da realizzare. In ogni cada,
riduzione del diametro non pud essere superior086 ed il palo di prova deve essere
opportunamente strumentato per consentire il nliseparato delle curve di mobilitazione della
resistenza laterale e della resistenza alla base.

Come prove di progetto possono essere eseguite plioamiche ad alto livello di deformazione,
purché adeguatamente interpretate al fine di ferimdicazioni comparabili con quelle derivanti da
una corrispondente prova di carico statica di pitoge

6.4.3.7.2 Prove di verifica in corso d’opera

Sui pali di fondazione devono essere eseguite pdowarico statiche di verificper controllarne
principalmente la corretta esecuzione e il commoetato sotto le azioni di progetto. Tali prove
devono pertanto essere spinte ad un carico agmala 1,5 volte I'azione di progetto utilizzatear pe
le verifiche SLE.

In presenza di pali strumentati per il rilievo sepa delle curve di mobilitazione delle resistenze
lungo la superficie e allaase,il massimo carico assiale di prova pud essere guestioa 1,2 volte
I'azione di progetto utilizzata per le verifiche EL

Il numero e l'ubicazione delle prove di verificavd@o essere stabiliti in base allimportanza
dell'opera e al grado di omogeneita del terrentbddazione; in ogni caso il numero di prove non
deve essere inferiore a:

— 1 se il numero di pali & inferiore o ugual0,

— 2 se il numero di pali € compreso tra 21 e 50,

— 3 se il numero di pali € compreso tra 51 e 100,

— 4 se il numero di pali € compreso tra 101 e 200,

— 5 se il numero di pali € compreso tra 201 e 500,

— il numero intero piu prossimo al valore 5 + n/566,il numero n di pali € superiore a 500.

Il numero di prove di carico di verifica pud essei@otto se sono eseguite prove di carico
dinamiche, da tarare con quelle statiche di progettsiano effettuati controlli non distruttivi su
almeno il 50% dei pali.
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6.5 OPERE DI SOSTEGNO

Le norme si applicano a tutte le opere geotecnéchgli interventi atti a sostenere in sicurezza un
corpo di terreno o di materiale con comportameimoles:

— muri, per i quali la funzione di sostegno € affedal peso proprio del mum a quello del
terreno direttamente agerda di esso (ad esempio muri a gravita, muri a mansouri a
contrafforti);

— paratie, per le quali la funzione di sostegno écassta principalmente dalla resistenza del
volume di terreno posto innanzi I'opera e da evalnancoraggie puntoni;

— strutture miste, che esplicano la funzione di gpsieanche per effetto di trattamenti di
miglioramento e per la presenza di particolari @etndi rinforzo e collegamento (ad
esempio, ture, terra rinforzata, muri cellulari).

6.5.1 CRITERI GENERALI DI PROGETTO

La scelta del tipo di opera di sostegno deve essféztuata in base alle dimensioni e alle esigenze
di funzionamento dell’'opera, alle caratteristiameccaniche dei terreni in sede e di riporto, al
regime delle pressioni interstiziali, all'interam® con i manufatti circostanti, alle condizioni
generali di stabilita del sito. Deve inoltre termento dell’incidenza sulla sicurezza di dispositivi
complementari (quali rinforzi, drenaggi, tirantalecoraggi) e delle fasi costruttive.

Nei muri di sostegno, il terreno di riempimentoeagd del muro deve essere posto in opera con
opportuna tecnica di costipamento ed avere graretltantale da consentire un drenaggio efficace

nel tempo. Si puo ricorrere all'uso di geotessilpn funzione di separazione e filtrazione, da

interporre fra il terreno in sede e quello di riemento. Il drenaggio deve essere progettato in modo
da risultare efficace in tutto il volume significad a tergo del muro.

Devono essere valutati gli effetti derivanti dazwale perdita di efficacia di dispositivi particala
quali sistemi di drenaggio superficiali e profontiianti ed ancoraggi. Per tutti questi interventi
deveessere predisposto un dettagliato piano di cdatelmonitoraggio nei casi in cui la loro
perdita di efficacia configuri scenari di rischio.

In presenza di costruzioni preesistenti, il comgmento dell’opera di sostegno deve garantirne i
previsti livelli di funzionalita e stabilita. In pcolare, devono essere valutati gli spostameeiti d
terreno a tergo dell'opera e verificata la loro gaibilita con le condizioni di sicurezza e
funzionalita delle costruzioni preesistenti. Inejtnel caso in cui in fase costruttiva o a segiéita
adozione di sistemi di drenaggio si determini urtalifiica delle pressioni interstiziali nel sottoswiol
se ne devono valutare gli effetti, anche in terndnistabilitd e funzionalita delle costruzioni
preesistenti.

Le indagini geotecniche devono avere estensioredalconsentire la verifica delle condizioni di
stabilita locale e globale del complesso operatery tenuto conto anche di eventuali moti di
filtrazione.

Devono essere prescritte le caratteristiche fisecheeccaniche dei materiali di riempimento.

6.5.2 AZIONI

Si considerano azioni sullopera di sostegno quedlwute al peso propriael terreno e del
materiale di riempimento, ai sovraccarichi, all'aagad eventuali ancoraggi presollecitati, al moto
ondoso, ad urti e collisioni, alle variazioni ditperatura e al ghiaccio.
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6.5.2.1 Sovraccarichi

Nel valutare il sovraccarico a tergo di un’operasdstegno si deve tener cordella eventuale
presenza di costruzioni, di depositi di materidlejeicoli in transito, di apparecchi di sollevart@n

6.5.2.2 Modello geometrico

Il modello geometrico dell’opera di sostegno desteete conto delle possibili variazioni del livello
del terreno a monte e a valle del paramento risettalori nominali.

Il livello di progetto della superficie libera deltqua o della falda freatica deve essere scelta su
base di misure e sulla conoscenza del regime pedgsioni interstiziali nel sottosuolo. In assenza
di particolari sistemi di drenaggio, nelle verifechllo stato limite ultimo, si deve sempre ipotizza
che la superficie libera della falda non sia irdegia quella del livello di sommita dei terreni con
bassa permeabilita (k < fon/s).

6.5.3 VERIFICHE AGLI STATI LIMITE

Le verifiche eseguite mediante analisi di interagiderreno-struttura o con metodi semplificati
devono sempre rispettare le condizioni di equiitlegicongruenza e la compatibilita con i criteri di
resistenza del terreno. E’ necessario inoltre perita conto la dipendenza della spinta dei terreni
dallo spostamento dell’opera.

6.5.3.1 Verifiche di sicurezza ( SLU)

Nelle verifiche di sicurezza devono essere presomsiderazione tutti i meccanismi di stato limite
ultimo, sia a breve sia a lungo termine.

Gli stati limite ultimi delle opere di sostegnorgeriscono allo sviluppo di meccanismi di collasso
determinati dalla mobilitazione della resistenzh tdereno, e al raggiungimento della resistenza
degli elementi strutturali che compongono le oftesse.

6.5.3.1.1 Muri di sostegno

Per i muri di sostegno o per altre strutture mesteessi assimilabili devono essere effettuate le
verifiche con riferimento almeno ai seguenti diatite:
— SLU di tipo geotecnico (GEO) e di equilibrio di porrigido (EQU)

— stabilita globale del complesso opera di sostegneito;
— scorrimento sul piano di posa;
— collasso per carico limite dell’insieme fondaziaeereno;
- ribaltamento;

— SLU ditipo strutturale (STR)
— raggiungimento della resistenza negli elementitstrali,

accertando che la condizione (6.2.1) sia soddssfst ogni stato limite considerato.
La verifica di stabilita globale del complesso @peali sostegno-terreno deve essere effettuata
secondo I'’Approccio 1:

— Combinazione 2. (A2+M2+R2)

211



tenendo conto dei coefficienti parziali riportaélle Tabelle 6.2.1 e 6.2.11 per le azioni e i par&ime
geotecnici, e nella Tabella 6.8.1 per le verifichesidurezza di opere di materiali sciolti e frodii
scavo.

Le rimanenti verifiche devono essere effettuat®sdo almeno uno dei seguenti approcci:
Approccio 1:
— Combinazione 1. (A1+M1+R1)
— Combinazione 2: (A2+M2+R2)
Approccio 2:
(A1+M1+R3)
tenendo conto dei valori dei coefficienti parzighortati nelle Tabelle 6.2.1, 6.2.11 e 6.5.1.

Nel caso di muri di sostegno dotati di ancoraggeakno, le verifiche devono essere effettuate con
riferimento al solo approccio 1.

Nelle verifiche effettuate con I'approccio 2 chars finalizzate al dimensionamento strutturale, il
coefficienteygr non deve essere portato in conto.

Lo stato limite di ribaltamento non prevede la ntitdiione della resistenza del terreno di
fondazione e deve essere trattato come uno statte Idi equilibrio come corpo rigido (EQU),
utilizzando i coefficienti parziali sulle azioni itk tabella 2.6.1 e adoperando coefficienti paizial
del gruppo (M2) per il calcolo delle spinte.

Tabella 6.5.1 - Coefficienti parziali y per le verifiche agli stati limite ultimi STR e GEO di muri di sostegno.

COEFFICIENTE| COEFFICIENTE| COEFFICIENTE
VERIFICA PARZIALE PARZIALE PARZIALE
(R1) (R2) (R3)
Capacita portante della fondazione yz =1,0 vr =1,0 vz =14
Scorrimento vg =1,0 ve =1,0 vz =11
Resistenza del terreno a valle v: =1,0 v: =1,0 e =14

In generale, le ipotesi di calcolo delle spinte atey essere giustificate sulla base dei prevedibili
spostamenti relativi manufatto-terreno, ovvero deteate con un’analisi dell'interazione terreno-
struttura. Le spinte devono tenere conto del sear@mo e dell'inclinazione del piano campagna,
dell'inclinazione del paramento rispetto alla veaite, delle pressioni interstiziali e degli effetélla
filtrazione nel terreno. Nel calcolo della spintgpad tenere conto dell’attrito che si sviluppa fra
parete e terreno. | valori assunti per il relatoaefficiente di attrito devono essere giustifidati
base alla natura dei materiali a contatto e a#téffo grado di mobilitazione.

Ai fini della verifica alla traslazione sul piana gosa di muri di sostegno con fondazioni
superficiali, non si deve in generale considerareontributo della resistenza passiva del terreno
antistante il muro. In casi particolari, da giustife con considerazioni relative alle carattesisti
meccaniche dei terreni e alle modalita costrutti@gyresa in conto di un’aliquota (comunque non
superiore al 50%) di tale resistenza e subordialassunzione di effettiva permanenza di tale
contributo, nonché alla verifica che gli spostarmeeicessari alla mobilitazione di tale aliquota
siano compatibili con le prestazioni attese deb@p

Nel caso di strutture miste o composite, le vemiicli stabilita globale devono essere accompagnate
da verifiche di stabilita locale e di funzionali@erabilita degli elementi singoli.
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6.5.3.1.2 Paratie

Per le paratie si devono considerare almeno i sggstati limite ultimi:

— SLU ditipo geotecnico (GEO) e di tipo idraulicokU e HYD)
— collasso per rotazione intorno a un punto dell'ag@tto di moto rigido);
— collasso per carico limite verticale;
- sfilamento di uno o piu ancoraggi;
— instabilita del fondo scavo in terreni a grana fimeondizioni non drenate;
- instabilita del fondo scavo per sollevamento;
- sifonamento del fondo scavo;
- instabilita globale dell'insieme terreno-opera;
— SLU di tipo strutturale (STR)
— raggiungimento della resistenza in uno o piu arggira
— raggiungimento della resistenza in uno o piu purath sistemi di contrasto;
— raggiungimento della resistenza strutturale dediata,

accertando che la condizione (6.2.1) sia soddssfadt ogni stato limite considerato.

La verifica di stabilita globale dell'insieme temeopera deve essere effettuata secondo
I’Approccio 1:

— Combinazione 2. (A2+M2+R2)
tenendo conto dei coefficienti parziali riportagille Tabelle 6.2.1 e 6.2.11 e 6.8.1.

Le rimanenti verifiche devono essere effettuate sm@rando le seguenti combinazioni di
coefficienti:

— Combinazione 1: (A1+M1+R1)
— Combinazione 2: (A2+M2+R1)
tenendo conto dei valori dei coefficienti parzighortati nelle Tabelle 6.2.1, 6.2.11 e 6.5.1.

Per le paratie, i calcoli di progetto devono coemglere la verifica degli eventuali ancoraggi,
puntoni o strutture di controventamento.

Fermo restando quanto specificato nel 8§ 6.5.3.érlilwalcolo delle spinte, per valori dell’angolo
d’attrito tra terreno e paret® > ¢’/2 ai fini della valutazione della resistenza pas® necessario
tener conto della non planarita delle superfigabrrimento.

6.5.3.2 Verifiche di esercizio (SLE)

In tutti i casi, nelle condizioni di esercizio, glpostamenti dell’opera di sostegno e del terreno
circostante devono essere valutati per verificdaneompatibilita con la funzionalita dell’opera e
con la sicurezza e funzionalita e di manufatti eeli, anche a seguito di modifiche indotte sul
regime delle acque sotterranee.

In presenza di manufatti particolarmente sensdgji spostamenti dell’opera di sostegno, deve
essere sviluppata una specifica analisi dell'irtienze tra opere e terreno, tenendo conto della
sequenza delle fasi costruttive.
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6.6 TIRANTI DI ANCORAGGIO

Gli ancoraggi sono elementi strutturali opportunateecollegati al terreno, in grado di sostenere
forze di trazione.

6.6.1 CRITERI DI PROGETTO
Ai fini del progetto, gli ancoraggi si distinguoimoprovvisori e permanenti.

Gli ancoraggi possono essere ulteriormente suddivittivi o presollecitati, quando nell’armatura
viene indotta una forza di tesatura, e passiviropresollecitati.

Nella scelta del tipo di ancoraggio si deve tenewato delle sollecitazioni prevedibili, delle
caratteristiche del sottosuolo, dell’aggressivittbaentale.

Nel progetto devono indicarsi I'orientazione, ladghhezza e il numero degli ancoraggi; la tecnica e
le tolleranze di esecuzione; la resistenza di gtod® e I'eventuale programma di tesatura.

Nel caso di ancoraggi attivi impiegati per una fone permanente, devono essere adottati tutti gli
accorgimenti costruttivi necessari a garantire dgatilita e I'efficienza del sistema di testata dei
tiranti, soprattutto per quelli a trefoli, in paaiare nei riguardi della corrosione. Deve inodssere
predisposto un piano di monitoraggio per verifichreomportamento dell’ancoraggio nel tempo.
Esso &a recepire, ove necessario in relazione allaaiiea dell’opera, nel piano di manutenzione
Nel progetto deve prevedersi la possibilita di egstvi interventi di regolazione e/o sostituzione.
Se questi requisiti non possono essere soddisfaitranno essere previsti ancoraggi passivi.

Se la funzione di ancoraggio € esercitata da piada pali accostati o simili, € necessario evitare
ogni sovrapposizione tra la zona passiva di perdaedell’ancoraggio e quella attiva a tergo
dell'opera di sostegno.

Per la valutazione del carico limite si pud proceda prima approssimazione con formule teoriche
0 con correlazioni empiriche. La conferma speriralenton prove di trazione in sito nelle fasi di
progetto e di collaudo € sempre necessaria.

6.6.2 VERIFICHE DI SICUREZZA (SLU)

Nelle verifiche di sicurezza devono essere presomsiderazione tutti i meccanismi di stato limite
ultimo, sia a breve sia a lungo termine.

Gli stati limite ultimi dei tiranti di ancoraggia gferiscono allo sviluppo di meccanismi di colsas
determinati dalla mobilitazione della resistenzéh téereno e al raggiungimento della resistenza
degli elementi strutturali che li compongono.

Per il dimensionamento geotecnico, deve risult@gpettata la condizione (6.2.1) con specifico
riferimento ad uno stato limite di sfilamento deltmmdazione dell’ancoraggid.a verifica di tale
condizione puo essere effettuata con riferiment @mbinazione A1+M1+R3, tenendo conto dei
coefficienti parziali riportati nelle Tab. 6.2.1,%6ll e 6.6.1.

La verifica a sfilamento della fondazione dell’araggio si esegue confrontando la massima azione
di progetto R, considerando tutti possibili stati limite ultimi (SLU) e di esercizSLE), con la
resistenza di progetto,R determinata applicando alla resistenza caraitaxi&, i fattori parziali

YR riportati nella Tab. 6.6.1.

214



Tabella 6.6.1 —Coefficienti parziali per la resistenza di ancoragg

SIMBOLO COEFFICIENTE PARZIALE
YR
Temporanei YRa.t 1,1
Permanenti YRa.p 1,2

Il valore caratteristico della resistenza alloasfiento dell’ancoraggioRsi puo determinare:
a) dai risultati di prove di progetto su ancoraggpaiva;

b) con metodi di calcolo analitici, dai valori caraiséici dei parametri geotecnici dedotti dai
risultati di prove in sito e/o di laboratorio.

Nel caso (a), il valore della resistenza caratieasRyx € il minore dei valori derivanti
dall'applicazione dei fattori di correlaziong&,, e &,.rispettivamente al valor medio e al valor
minimo delle resisten#®, ,, misurate nel corso delle prove:

Rak - Min{(Raén)medio; (Rzam) min}. (6212)

Nel caso (b), il valore della resistenza carattieas R« € il minore dei valori derivanti
dall’applicazione dei fattori di correlazion&,; e &..rispettivamente al valor medio e al valor
minimo delle resisten#®, . ottenute dal calcolo. Per la valutazione dei fattQ; e §.4, Si deve
tenere conto che i profili di indagine sono solelfjiche consentono la completa identificazione del
modello geotecnico di sottosuolo per il terrenéotidazione dell’ancoraggio.

Rak - Min{(Ra,c) medio; (R a,r) min} ) (6213)

a3 E a4

Nella valutazione analitica della resistenza alfdamento degli ancoraggi non si applicano
coefficienti parziali di sicurezza sui valori cdeaistici della resistenza del terreno; si fa quind
riferimento ai coefficienti parziali di sicurezzalM

Tabella 6.6.11: Fattori di correlazione per derivare la resistenzaratteristica da prove di progetto, in funziond de
numero degli ancoraggi di prova.

numero degli ancoraggi di prova 1 2 >2
E.al 1,5 1,4 1,3
Ca2 15 13 1,2

Tabella 6.6.1lI: Fattori di correlazione per derivare la resistenzaratteristicadalle prove geotecniche, in funzione
del numero n di profili di indagine.

numero di profili di indagine 1 2 3 4 >5
a3 1,80 1,75 1,70 1,65 1,60
Eas 1,80 1,70 1,65 1,60 1,55

Nei tiranti il cui tratto libero é realizzato corefoli di acciaio armonico, nel rispetto della geftaa
delle resistenze, si deve verificare che la rasestecaratteristica al limite di snervamento detdra
libero sia sempre maggiore della resistenza anséitao della fondazione dell’ancoraggio.

Nei tiranti di prova, l'armatura a trefoli dell'aedo armonico del tratto libero deve essere
dimensionata in modo che la resistenza carattaisii limite del tratto libero sia sempre maggiore
del tiro massimo di prova.
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6.6.3 ASPETTI COSTRUTTIVI

La durabilita e la compatibilita con i terreni duateriali impiegati per la costruzione dei tiranti,
nonché i sistemi di protezione dalla corrosioneothevessere documentati.

Il diametro dei fori non deve essere inferioreiantetri nominali previsti in progetto.

La tesatura dei tiranti deve essere effettuat@iriarmita al programma di progetto. In ogni caso, |
tesatura puo avere inizio non prima che siano qaatente esauriti i fenomeni di presa ed
indurimento del materiale costituente la fondazidek¥ancoraggio.

6.6.4 PROVE DI CARICO

Gli ancoraggi preliminari di prova (ancoraggi dogetto) - sottoposti a sollecitazioni piu severe di
guelle di verificae non utilizzabili per I'impiego successivo - dewvogssere realizzati con lo stesso
sistema costruttivo di quelli definitivi, nello st sito e nelle stesse condizioni ambientali.

Gli ancoraggi preliminari di prova devono esseiaizegati dopo I'esecuzione di quelle operazioni,
quali scavi e riporti, che possano influire subgpacita portante della fondazione.

Nelle valutazioni si terra conto della variazionella resistenza allo sfilamento nel tempo, per
effetto del comportamento viscoso del terreno enteriali che costituiscono lI'ancoraggio.
Il numero di prove di progetto non deve essereimfe a:

— 1 se il numero degli ancoraggi € inferiore a 30,

— 2 se il numero degli ancoraggi € compreso tra 3Q,e

— 3 se il numero degli ancoraggi € compreso tra 520

— 7 se il numero degli ancoraggi € compreso tra 1200e

— 8 se il numero degli ancoraggi € compreso tra 2600g

— 10 se il numero degli ancoraggi € superiore a 500.
Le prove di verifica, da effettuarsi su tutti gha@raggi, consistono in un ciclo semplice di caeco
scarico; in questo ciclo il tirante viene sottopoad una forza pari a 1,2 volte quella massima

prevista in esercizio, verificando che gli allungarts misurati siano nei limiti previsti in progetto
e/o compatibili con le misure sugli ancoraggi prefiari di prova.
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6.7 OPERE IN SOTTERRANEO

Le presenti norme definiscono le procedure tecnpdrel progetto e la costruzione delle opere in
sotterraneo quali le gallerie, le caverne ed i poazae sono costruiti totalmente nel sottosuolo
mediante operazioni coordinate di asportazioneeteéno e/o della roccia in posto e di messa in
opera degli eventuali interventi, necessari allbitizzazione della cavita a breve termine, e del
rivestimento finale, che dovra essere individuatoelazione alla tipologia di opera da realizzare e
alla funzione ad esso assegnata.

6.7.1 PRESCRIZIONI GENERALI

Il progetto delle opere in sotterraneo deve sviduppsecondo i principi generali esposti nei 8.1
6.2 e i criteri specifici indicati al successivé §.4.

L’approccio progettuale adottato deve prevedersdiego di metodi atti a prevenire o controllare,
nelle fasi esecutive, gli effetti legati alla vai@ne dello stato tensionale preesistente nelrierezo
nella roccia e del regime delle pressioni interaliznell'intorno della cavita conseguenti alle
operazioni di scavo. Deve in particolare essereosimto il raggiungimento di condizioni di
stabilita della stessa cavita ad opera ultimataeiazione alle condizioni e alle caratteristiclet d
sito, nonché alle conseguenze che si possono camayrgdurre sull’ambiente circostante. A tale
scopo, in stretta dipendenza dei risultati delldagini geologiche, idrogeologiche e geotecniche,
nel progetto devono essere specificati e adeguatangaustificati:

— geometria, ubicazione (per le opere puntuali geataverne ed i pozzi) e tracciato dell’opera
(per le opere a sviluppo lineare quali le gallerie)

— metodo e tecniche di scavo, di tipo tradizionafeexcanizzato;

— eventuali interventi di stabilizzazione (comprdsimiglioramento e il rinforzo dei terreni e
delle rocce) da adottare sul fronte e sulle patetscavo, che dovranno essere definiti e
quantificati con riferimento alle condizioni medig progetto previste, indicando altresi le
relative variabilita;

— mezzi occorrenti per lintercettazione e l'eventaggottamento dell’acqua sotterranea,
avendo pero cura di accertare se tale aggottanmmtgporti 0 meno eventuali variazioni
all’equilibrio idrogeologico preesistente;

— elementi utili a definire accorgimenti nei metodnelle tecniche di scavo, interventi, piani e
norme di sicurezza, anche con riferimento a pddicsituazioni di pericolo per presenza di
gas tossici o esplosivi, di cavita (naturali e @pithe) o di venute improvvise di acqua,

— problematiche relative alla messa a dimora dei naiteli risulta degli scavi, compresa la
individuazione degli eventuali interventi di inedazione che si rendessero necessari, in
relazione alla natura degli stessi materiali.

6.7.2 CARATTERIZZAZIONE GEOLOGICA

L'ampiezza e l'approfondimento degli studi e deifelagini devono essere commisurati alla
complessita geologica, alla vulnerabilita ambientdkl sito, alla posizione e alle dimensioni
dell’opera.

Nel caso in cui sia adottato il “metodo osservaaiet) il modello geologico puo essere verificato
ed eventualmente integrato con specifiche indagini.

Gli accertamenti devono riguardare le condizionbggologiche e i caratteri degli acquiferi presenti
nellarea. Devono inoltre essere mirati alla indivzione di particolari situazioni di pericolo
dovute alla presenza eventuale di cavita carsigherovvise venute d'acqua, gas tossici ed
esplosivi.
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Devono essere accertate le caratteristiche di cigndella zona interessata dal progetto, ponendo
particolare attenzione a segnalazioni della presenfaglie attive in corrispondenza o in prossémit
dell’opera.

6.7.3 CARATTERIZZAZIONE E MODELLAZIONE GEOTECNICA

Specifiche indagini, in sito e in laboratorio, daegoermettere la caratterizzazione fisico-meccanica
dei terreni e delle rocce, con particolare riguaedieventuale potenzialita di comportamento
spingente e/o rigonfiante, alle disomogeneita geimerale, a tutti i fattori di scala d’interesse.

Deve inoltre essere accertato il regime delle ppasmterstiziali e I'eventuale presenza di mati d
filtrazione.

Il modello geotecnico deve evidenziare le zone ameg dal punto di vista fisico-meccanico e
deve rappresentare il regime delle pressioni iticga nei terreni e nelle rocce interessate dallo
scavo.

Nel caso in cui la progettazione facesse riferimalit“metodo osservazionale”, indagini e prove
integrative possono essere svolte in corso d’openghé previste in progetto.

6.7.4 CRITERI DI PROGETTO

Sulla base del modello geotecnico del sottosudl@ragetto deve comprendere la previsione
guantitativa degli effetti direttamente indotti ¢lagcavi al contorno della cavita e in superfiaden
riferimento in particolare a scavi e gallerie pgeofonde in ambiente urbano, da cui deegivare

la scelta del metodo e delle tecniche di scavo @i dventuali interventi di miglioramento e
rinforzo.

L’adozione di interventi di miglioramento e rinfarzdei terreni e delle rocce per garantire o
migliorare la stabilita globale e locale dell'opatave essere adeguatamente motivata, cosi come
deve essere giustificato e illustrato il dimensmeato di tali interventi.

6.7.5 METODI DI CALCOLO

Per lo svolgimento delle analisi progettuali si eefare riferimento ai modelli geotecnici di
sottosuolo di riferimento e a leggi di comportanoenbte e di provata validita. Inoltre, si deve
ricorrere a metodi e procedimenti di calcolo di goavata validita, adeguati al@omplessita del
sistema opera-terreno e lalello di progettazione. In generale si deve rieoe ad uno o piu dei
seguenti procedimenti:

a) metodi analitici;
b) metodi numerici, pesimulare il comportamento del sistema opera-terrapte diverse fasi
di scavo e costruzione, nonché in condizioni dr@sm.
Le analisi devono essere svolte con specificoinifento:

— alla stabilita globale della cavita, con particelaiguardo, nel caso delle gallerie, al fronte,
alla zona retrostante il fronte e, in condizioni lukssa copertura, alla valutazione dei
risentimenti attesi in superficie;

— all'interazione opera-terreno nelle diverse fasitndtive e in condizioni di esercizio.

Nel caso di progettazione basata sul “metodo oagz@male”, le analisi devono permettere la
valutazione quantitativa del comportamento delliapeelle diverse fasi di scavo e costruzione, in
modo da poter formulare previsioni sui valori dajrandezze rappresentative del comportamento
della cavita, con particolare riguardo ai valoricdnvergenza radiale del cavo, della deformazione
longitudinale del fronte e, se pertinenti, dei oselnti indotti in superficie.
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6.7.6 CONTROLLO E MONITORAGGIO

Il monitoraggio deve permettere di verificare Ididiga delle previsioni progettuali. Esso deve
essere predisposto in modo da permettere la vadagdel comportamento del terreno e delle
strutture per ogni fase di scavo e costruzioneg ahe ad opera ultimata.

Il monitoraggio deve inoltre consentire il contmldi quelle grandezze, rappresentative del
comportamento del complesso opera-terreno, spaciBate individuate nell’ambito
dell’applicazione del metodo osservazionale.
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6.8 OPERE DI MATERIALI SCIOLTI E FRONTI DI SCAVO

Le presenti norme si applicano ai manufatti di maliesciolti, quali rilevati, argini di difesa per
fiumi, canali e litorali, rinfianchi, rinterri, teapieni e colmate. Le norme si applicano, inoléalée
opere e alle parti di opere di materiali scioltincgpecifiche funzioni di drenaggio, filtro,
transizione, fondazione, tenuta, protezione e@.a@ti sbarramenti di ritenuta idraulica di materia
sciolti sono oggetto di normativa specifica.

6.8.1 CRITERI GENERALI DI PROGETTO

Il progetto di un manufatto di materiali scioltivietenere conto dei requisiti prestazionali rictiies
delle caratteristiche dei terreni di fondazione.cEdsve comprendere la scelta dei materiali da
costruzione e la loro modalita di posa in opera.

| criteri per la scelta dei materiali da costruaaevono essere definiti in relazione alle funzioni
dell'opera, tenendo presenti i problemi di selegjaroltivazione delle cave, trasporto, trattamento
posa in opera, nel rispetto dei vincoli impostiaa&igente legislazione.

Nel progetto devono essere indicate le prescrizielative alla qualificazione dei materiali e alla
posa in opera precisando tempi e modalita di coistneg, in particolare lo spessore massimo degli
strati in funzione dei materiali. Sono altresi deegsare i controlli da eseguire durante la
costruzione e i limiti di accettabilita dei matéiridel grado di compattazione da raggiungere &del
deformabilita degli strati.

6.8.2 VERIFICHE DI SICUREZZA (SLU)

Deve risultare rispettata la condizione (6.2.1)jf@ndo che non si raggiunga una condizione di
stato limite ultimo con i valori di progetto delioni e dei parametri geotecnici.

Le verifiche devono essere effettuate secondo IFApgio 1:
— Combinazione 2. (A2+M2+R2)

tenendo conto dei valori dei coefficienti parzighortati nelle Tabelle 6.2.1, 6.2.11 e 6.8.1.

Tabella 6.8.1— Coefficienti parziali per le verifiche di sicurezdaopere di materiali sciolti e di fronti di scavo

Coefficiente R2

YR 1.1

La stabilitd globale dellinsieme manufatto-terredo fondazione deve essere studiata nelle
condizioni corrispondenti alle diverse fasi cogivat, al termine della costruzione e in esercizio.

Le verifiche locali devono essere estese agli etenagtificiali di rinforzo, eventualmente presenti
all'interno ed alla base del manufatto, con rifeimo anche ai problemi di durabilita. Nel caso di
manufatti su pendii si deve esaminare l'influeniedi’'opera in terra sulle condizioni generali di
sicurezza del pendio, anche in relazione alle zamm indotte nel regime idraulico del sottosuolo.

Se I'opera ha funzioni di ritenuta idraulica, latstlimite ultimo e da verificarsi con riferimeradia
stabilita dei paramenti, in tutte le possibili camoni di esercizio. Si deve porre particolare
attenzione alle problematiche relative al sifonatoed all’erosione, in relazione alle carattertstic
dei terreni di fondazione dei materiali con i qualirealizzata I'opera, tenendo conto di quanto
indicato al 8§ 6.2.3.2. | livelli di sicurezza preHt devono essere giustificati in relazione alle
conseguenze del raggiungimento dello stato limttena.
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6.8.3 VERIFICHE IN CONDIZIONI DI ESERCIZIO (SLE)

Si deve verificare che i cedimenti del manufatioyudi alla deformazione dei terreni di fondazione
e dell’'opera, siano compatibili con la sua funzigaa

Specifiche analisi devono inoltre essere svilupgade valutare I'influenza del manufatto sulla
sicurezza e sulla funzionalita delle costruziomadiacenza e per individuare gli eventuali intetiven
per limitarne gli effetti sfavorevoli.

6.8.4 ASPETTI COSTRUTTIVI

| materiali costituenti il manufatto devono essposti in opera in strati con metodolgie idonee a
garantire il raggiungimento delle proprieta fisigheneccaniche richieste in progetto.

Le caratteristiche dei componenti artificiali, quainateriali geosintetici, devono essere spedifica
e certificate in conformita alle relative norme @uge armonizzate e verificate sulla base di rigulta
di prove sperimentali da eseguire nelle fasi dettezione e di verifica delle prestazioni attese.

6.8.5 CONTROLLI E MONITORAGGIO

Con il monitoraggio si deve accertare che i valtglle grandezze misurate, quali ad esempio
spostamenti e pressioni interstiziali, siano coiygaton i requisiti di sicurezza e funzionalit&ld
manufatto e di quelli contigui.

Durante la costruzione devono essere eseguite ptowentrollo del grado di addensamento,
dell'umidita e della deformabilita degli strati pioi; opera.

Il tipo ed il numero di controlli devono essere eenmientemente fissati in relazione all'importanza

dell’'opera ed alle caratteristiche geotecnicheatelh, in modo da assicurare un congruo numero di
misure significative. Per opere di modesta impadaiche non comportino pericoli per le persone o
apprezzabili danni alle cose, il monitoraggio pesege ridotto a documentate ispezioni visive.

6.8.6 FRONTI DI SCAVO

6.8.6.1 Indagini geotecniche e caratterizzazione geotecnica

Le indagini geotecniche devono tener conto deltdgordita, dell’ampiezza, della destinazione e del
carattere permanente o provvisorio dello scavo.

6.8.6.2 Criteri generali di progetto e verifiche di sicureza

Il progetto deve definire un profilo di scavo talee risultino rispettate le prescrizioni di cui&l
6.2.3 e la verifica deve essere condotta con ntadahaloga a quella indicata per i manufatti di
materiali sciolti.

Nel caso di scavi realizzati su pendio, deve esgatifcata I'influenza dello scavo sulle condizion
di stabilitd generale del pendio stesso.

Il progetto deve tener conto dell’esistenza di epersovraccarichi in prossimita dello scavo, deve
esaminare l'influenza dello scavo sul regime datigue superficiali e deve garantire la stabilila e
funzionalita delle costruzioni preesistenti nelfarinteressata dallo scavo.

Per scavi in trincea a fronte verticale di altezagperiore ai 2 m, nei quali sia prevista la
permanenza di operai, e per scavi che ricadanadsspnita di manufatti esistenti, deve essere
prevista una armatura di sostegno delle pareticdva Le verifiche devono essere svolte nei

221



confronti degli stati limite ultimi (SLU) e nei cthonti degli stati limite di servizio (SLE), quando
pertinenti.

Le azioni dovute al terreno, all’acqua e ai sovaaichi anche transitori devono essere calcolate in
modo da pervenire, di volta in volta, alle condiipiu sfavorevoli.

Le ipotesi per il calcolo delle azioni del terrema@ell’armatura devono essere giustificate portando
in conto la deformabilita relativa del terreno d’dematura, le modalita esecutive dell’armatura e
dello scavo, le caratteristiche meccaniche de¢tere il tempo di permanenza dello scavo.
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6.9 MIGLIORAMENTO E RINFORZO DEI TERRENI E DELLE RO CCE

Le presenti norme riguardano la progettazione,dstrazione e il controlladegli interventi di
miglioramento e rinforzo dei terreni e delle roc@slizzati per diverse finalita applicative.

6.9.1 SCELTA DEL TIPO DI INTERVENTO E CRITERI GENER ALI DI PROGETTO

La scelta del tipo di intervento deve derivare da @aratterizzazione geotecnica dei terreni da
trattare e da un’analisi dei fattori tecnici, orgaiativi e ambientali.

Gli interventi devono essere giustificati, indicand fattori geotecnici modificabili e fornendo
valutazioni quantitative degli effetti meccaniche@ssi con tali modificazioni.

Le indagini geotecniche devono riguardare anchecégamento dei risultati consequiti,
avvalendosi di misure ed eventualmente di appoaitipi prova. Questi ultimi sono necessari nei
casi in cui la mancata o ridotta efficacia deglementi possa comportare il raggiungimento di uno
stato limite ultimo o possibili danni a personeose.

Nel progetto devono essere definiti il dimensionatoedegli interventi, le caratteristiche degli
elementi strutturali e degli eventuali materiali apporto, le tecniche necessarie e le sequenze
operative, nonché le indicazioni per poter valutaf@icacia degli interventi realizzati.

6.9.2 MONITORAGGIO

Il monitoraggio ha lo scopo di valutare I'efficadagli interventi e di verificare la rispondenza de
risultati ottenuti con le ipotesi progettuali. Haltre lo scopo di controllare il comportamento nel
tempo del complesso opera-terreno trattato.

Il monitoraggio deve essere previsto nei casi ingtuinterventi di miglioramento e di rinforzo
possano condizionare la sicurezza e la funzionadittopera in progetto o di opere circostanti.
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6.10CONSOLIDAMENTO GEOTECNICO DI OPERE ESISTENTI

Le presentinorme riguardano l'insieme dei provvedimenti tecrdon i quali si interviene sul
sistema manufatto-terreno per eliminare o mitigdifetti di comportamento.

6.10.1 CRITERI GENERALI DI PROGETTO

Il progetto degli interventi di consolidamento dederivare dalla individuazione delle cause che
hanno prodotto il comportamento anomalo dell'op&gadi cause possono riguardare singolarmente
0 congiuntamente la sovrastruttura, le struttufewidazione, il terreno di fondazione.

In particolare, devono essere ricercate le causamaimali spostamenti del terreno, conseguenti al
mutato stato tensionale indotto da modifiche dehufi@to, da variazioni del regime delle pressioni
interstiziali, dalla costruzione di altri manufaitti adiacenza, da modifiche del profilo topografico
del terreno per cause antropiche o per movimentimdssa, oppure le cause alle quali é
riconducibile il deterioramento dei materiali ctisginti le strutture in elevazione e le strutture di
fondazione.

Il progetto del consolidamento geotecnico deve ress¥iluppato unitariamente con quello
strutturale, ovvero gli interventi che si reputarexessari per migliorare il terreno o per rinfoezar
le fondazioni devono essere concepiti congiuntaenahtisanamento della struttura in elevazione.

La descrizione delle modalita esecutive dell'ineeo e delle opere provvisionali sono parte
integrante del progetto. Per situazioni geotecniciele quali sia documentata la complessita del
sottosuolo e comprovata I'impossibilita di svolgenelagini esaustive, € possibile il ricorso al
metodo osservazionale.

6.10.2 INDAGINI GEOTECNICHE E CARATTERIZZAZIONE GEOTECNICA

Il progetto degli interventi di consolidamento deagsere basato su risultati di indagini sul terreno
sulle fondazioni esistenti, programmate dopo avemsaltato tutta la documentazione
eventualmente disponibile, relativa al manufatte@d@asolidare e al terreno.

In presenza di manufatti particolarmente sensiédgli spostamenti del terreno di fondazione,
nell'ubicazione e nella scelta delle attrezzatudeke tecniche esecutive delle indagini si devono
valutare le conseguenze di ogni disturbo che pb&@hdursi nel manufatto.

Le indagini devono anche comprendere la misurardndpzze significative per individuare i

caratteri cinematici dei movimenti in atto e deveiguardare la variazione nel tempo di grandezze
geotecniche come le pressioni interstiziali e glostamenti del terreno all’interno del volume

ritenuto significativo. Se e presumibile il caragteperiodico dei fenomeni osservati, legato ad
eventi stagionali, le misure devono essere adegnasii® protratte nel tempo.

6.10.3 TIPI DI CONSOLIDAMENTO GEOTECNICO
| principali metodi per il consolidamento di unaustura esistente fanno in generale capo a uno o
piu dei seguenti criteri:

— miglioramento e rinforzo dei terreni di fondazione;

— miglioramento e rinforzo dei materiali costituelatfondazione;

— ampliamento della base;

— trasferimento del carico a strati piu profondi;

— introduzione di sostegni laterali;
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— rettifica degli spostamenti del piano di posa.

Nella scelta del metodo di consolidamento si dereit conto della circostanza che i terreni di
fondazione del manufatto siano stati da tempo go#i all'azione di carichi permanenti e ad altre
azioni eccezionali. Si devono valutare gli effelitiun’eventuale ridistribuzione delle sollecitazion
nel terreno per effetto dell'intervento sulla risppmeccanica dell'intero manufatto, sia a brewve ch
a lungo termine.

Interventi a carattere provvisorio o definitivo cleemportino variazioni di volume, quali il
congelamento, le iniezioni, la gettiniezione, e fode del regime della falda idrica, richiedono
particolari cautele e possono essere adottatidgmpo averne valutato gli effetti sul comportamento
del manufatto stesso e di quelli adiacenti.

Le funzioni dell'intervento di consolidamento dewoessere chiaramente identificate e definite in
progetto.

6.10.4 CONTROLLI E MONITORAGGIO

Il controllo dell’efficacia del consolidamento geohico € obbligatorio quando agli interventi
consegue una ridistribuzione delle sollecitazidramtatto terreno-manufatto. | controlli assumono
diversa ampiezza e si eseguono con strumentaziordalita diverse in relazione all'importanza
dell’'opera, al tipo di difetto del manufatto e aisgibili danni per le persone e le cose.

Il monitoraggio degli interventi di consolidamerdeve essere previsto in progetto e descritto in
dettaglio — indicando le grandezze da misurarestglimenti impiegati e la cadenza temporale delle
misure — nel caso di ricorso al metodo osservat®orGli esiti delle misure e dei controlli possono
costituire elemento di collaudo dei singoli intartie
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6.11 DISCARICHE CONTROLLATE DI RIFIUTI E DEPOSITI DI INE  RTI
6.11.1 DISCARICHE CONTROLLATE

6.11.1.1 Criteri di progetto

Oltre a quanto stabilito nelle specifiche normeenwig, il progetto delle discariche deve essere
basato sulla caratterizzazione del sito, con unaraltdefinizione delle modalita costruttive e di
controllo dei diversi dispositivi di barriera, temd conto della natura dei rifiuti, della vulnelahi
ambientale del territorio e dei rischi connessi egantuali malfunzionamenti.

6.11.1.2 Caratterizzazione del sito

La caratterizzazione geologica e geotecnica deseredinalizzata alla identificazione della natura
dei terreni e delle roccpresenti nellarea e dello schema di circolaziotiéca del sottosuolo,
nonché alla valutazione di tutte le grandezzedisieccaniche che contribuiscono alla scelta della
localizzazione dell'opera (comprensiva delle anegeghosito, di servizio e di quelle di rispettdjaa
sua progettazione e al suo esercizio. E in partieatk@cessario il preventivo accertamento della
presenza di falde acquifere, di zone di proteziveterale, del rischio sismico e di inondazione, del
rischio di frane o di valanghe e di fenomeni disdbnza.

6.11.1.3 Modalita costruttive e di controllo dei dispositiv di barriera

Il progetto dovra definire in dettaglio le modalitastruttive e di controllo delle barriere previste
dalla specifica normativa di settore. In particelatevono essere definite le prove di qualificagion
del materiale impiegato e le modalita costruttiveéermini di spessore degli strati da porre in aper
e metodi di compattazione. Il progetto deve imoltefinire il numero e la frequenza delle prove di
controllo da eseguire in sito e in laboratorio deda costruzione delle barriere. In ogni castiasu
barriera finita dovranno essere previste specifpfuee di controllo della permeabilita, in numero
adeguato da consentire la valutazione del raggnggo o meno dei requisiti richiesti dalla
specifica normativa di settore.

6.11.1.4 Verifiche di sicurezza

La stabilita del manufatto e dei terreni di fondems deve essere valutata mediante specifiche
analisi geotecniche, riferite alle diverse fasilalelita dell’opera. In particolare deve essere
verificata la stabilita e la deformabilita del fandper garantire nel tempo lefficacia e la

funzionalita del sistema di raccolta del percolatta stabilita delle pareti laterali.

In particolare, nel caso di barriere composite oievessere valutate le condizioni di stabilita tung
superfici di scorrimento che comprendano anchetegfacce tra i diversi materiali utilizzati.

Nelle verifiche che interessano il corpo della drsza, si devono attribuire ai materiali di rifiuto
parametri che tengano conto della composizione rifiefo medesimo e dei metodi di pre-
trattamento e costipamento adottati nonché ddtatsdi specifiche prove in sito o di laboratorio.
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6.11.1.5 Monitoraggio

Il monitoraggio geotecnico del complesso discatereeno deve in generale comprendere la misura
di grandezze significative — quali, ad esempiogsissnenti, pressioni interstiziali, caratteristiche
del percolato e di eventuale biogas.

6.11.2 DEPOSITI DI INERTI

6.11.2.1 Criteri di progetto

Nelle verifiche che interessano il corpo del defmpssi devono attribuire parametri che tengano
conto della natura e delle modalita di compattazidel materiale nonché dei risultati di specifiche
prove in sito o di laboratorio.

Per i bacini di decantazione a servizio di attiesdrattive consistenti in invasi delimitati almede
un lato da argini di terra in cui i solidi sono aegti dai liquidi, devono essere determinate le
caratteristiche del materiale di decantazione pee\possibili situazioni di consolidazione.

Al fine di garantire condizioni adeguate di stahilidevono essere previsti dispositivi per la rbiaco
e lallontanamento dal deposito delle acque di elismento superficiale e dispositivi per
'abbattimento ed il controllo del regime delle gs®ni interstiziali all'interno del materiale del
deposito. E’ da prevedersi un dispositivo per egitasmunque la tracimazione.

Nel progetto devono essere definite le modalitaadia in opera dei materiali e i provvedimenti per
evitare dissesti del materiale del deposito.

6.11.2.2 Monitoraggio

Il monitoraggio geotecnico del complesso deposteeno consiste nell’installazione di appropriata
strumentazione e nella misura di grandezze sigtifie — quali, ad esempio, spostamenti e
pressioni interstiziali.

Deve essere altresi effettuato un controllo detligua di ruscellamento superficiale al fine di
limitarne la penetrazione nel corpo del deposito.
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6.12 FATTIBILITA DI OPERE SU GRANDI AREE

Le presenti norme definiscono i criteri di carategeologico e geotecnico da adottare
nell'elaborazione di piani urbanistici e nel prdgedi insiemi di manufatti e interventi che
interessano ampie superfici, quali:

a) nuovi insediamenti urbani civili o industriali;

b) ristrutturazione di insediamenti esistenti, retiadde e fognarie urbane e reti di sottoservizi di
qualsiasi tipo;

c) strade, ferrovie ed idrovie;

d) opere marittime e difese costiere;

e) aeroporti;

f) bacini idrici artificiali e sistemi di derivaziorda corsi d’acqua;

g) sistemi di impianti per I'estrazione di liquidi @g dal sottosuolo;

h) bonifiche e sistemazione del territorio;

i) attivita estrattive di materiali da costruzione.

6.12.1 INDAGINI SPECIFICHE

Gli studi geologici e la caratterizzazione geoteardevono essere estesi a tutta la zona di passibil
influenza degli interventi previsti, al fine di &atare destinazioni d’'uso compatibile del terriian
esame.

In particolare, le indagini e gli studi devono dtgazzare la zona di interesse in termini di
pericolosita geologica intrinseca, per processidgeonici interni (sismicita, vulcanismo,...) ed
esterni (stabilita dei pendii, erosione, subsidenzae devono consentire di individuare gli
eventuali limiti imposti al progetto di insiemi dianufatti e interventi (ad esempio: modifiche del
regime delle acque superficiali e sotterranee, idahga per emungimento di fluido dal
sottosuolo...).
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7/ PROGETTAZIONE PER AZIONI SISMICHE

Il presente capitolo disciplina la progettazion&a eostruzione delle nuove opere soggette anche
all'azione sismica. Le sue indicazioni sono da @erare aggiuntive e non sostitutive di quelle
riportate nei Cap. 4, 5 e 6; si deve inoltre fammre riferimento a quanto indicato nel Cap. 2lper
valutazione della sicurezza e nel Cap. 3 per lataalone dell’azione sismica.

Le costruzioni da edificarsi in siti ricadenti zona 4possono essere progettate e verificate
applicando le sole regole valide per le struttuva soggette all’azione sismica, alle condizioni di
seguito enunciate:

- i diaframmi orizzontali devono rispettare quanteguaritto al 8 7.2.6;

- gli elementi strutturali devono rispettare le liaatoni, in termini di geometria e di quantitativi
d’armatura, relative alla CD “B” quale definita relr.2.1;

- le sollecitazioni debbono essere valutate considierda combinazione di azioni definita nel §
3.2.4 ed applicando, in due direzioni ortogondlisistema di forze orizzontali definito dalle
espressioni (7.3.6) e (7.3.7), in cui si assumefB.5= 0,07d per tutte le tipologie.

Le relative verifiche di sicurezza debbono essdfetteate, in modo indipendente nelle due

direzioni, allo stato limite ultimo. Non é richiedta verifica agli stati limite di esercizio

7.1 REQUISITI NEI CONFRONTI DEGLI STATI LIMITE

Sotto I'effetto delle azioni sismiche definite rel3.2, deve essere garantito il rispetto degli stat
limite ultimi e di esercizio, quali definiti al 831 ed individuati riferendosi alle prestazionilae
costruzione nel suo complesso, includendo il volusignificativo di terreng le strutture di
fondazione, gli elementi strutturali, gli elememdin strutturali, gli impianti.

In mancanza di espresse indicazioni in merito,ispetto dei vari stati limite si considera

conseguito:

- nei confronti di tutti gli stati limite di esercizj qualora siano rispettate le verifiche relative a
soloSLD,

- nei confronti di tutti gli stati limite ultimi, quara siano rispettate le indicazioni progettuali e
costruttive riportate nel seguito e siano soddisfig verifiche relative al solSLV.

Fanno eccezione a quanto detto le costruzioni assel d'uso Ill e IV, per gli elementi non
strutturali e gli impianti delle quali e richiesamche il rispetto delle verifiche di sicurezza tieka
allo SLQ, quali precisate nei 88 7.3.7.2 e 7.3.7.3.

Per contenere le incertezze e garantire un buompadamento delle strutture sotto azioni sismiche,
devono essere adottati provvedimenti specificiivatt assicurare caratteristiche di duttilita agli
elementi strutturali ed alla costruzione nel sugame.

Le strutture di fondazione devono resistere adgtefrisultanti della risposta del terreno e delle
strutture sovrastanti, senza spostamenti permamaatmpatibili con lo stato limite di riferimento.
Al riguardo, deve essere valutata la risposta sigraila stabilita del sito secondo quanto indicato
nel 8§ 7.11.5.

1T, & il modo di vibrare principale nella direzionesisame, quale definito nel § 7.3.3.2.
2 pervolume significativadi terreno si intende la parte di sottosuolo iefizata, direttamente o indirettamente, dalla
costruzione del manufatto e che influenza il mattofstesso.
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7.2 CRITERI GENERALI DI PROGETTAZIONE E MODELLAZIONE

7.2.1 CRITERI GENERALI DI PROGETTAZIONE

Le costruzioni devono essere dotate di sistemitatali che garantiscano rigidezza e resistenza nei
confronti delle due componentrtogonali orizzontali delle azioni sismiche. La componente
verticale deve essere considerata solo in presdnzementi pressoché orizzontali con luce
superiore a 20 m, elementi precompressi (con Uessmhe dei solai di luce inferiore a 8 m),
elementi a mensola di luce superiore a 4 m, steitdutipo spingente, pilastri in falso, edificirco
piani sospesi, ponti, costruzioni con isolamentbaasi specificati in § 7.10.5.3.2 e purché il sito
nel quale la costruzione sorge non ricadaona 3 o 4. Nei casi precisati in 8 3.2.5.1esiginoltre
tenere conto della variabilita spaziale del mosméto. Si deve tenere infine conto degli effetti
torsionali che si accompagnano all'azione sismikaal fine gli orizzontamenti, ove presenti,
devono essere dotati di rigidezza e resistenzadelmetterli in grado di trasmettere le forze
scambiate tra i diversi sistemi resistenti a s\pluperticale.

Il sistema di fondazione deve essere dotato diagdengidezza estensionale nel piano orizzontale e
di adeguata rigidezza flessionale. Deve esserd¢addain’unica tipologia di fondazione per una data
struttura in elevazione, a meno che questa nonistandi unita indipendenti. In particolare, nella
stessa struttura deve essere evitato I'uso comlestli fondazioni su pali o miste con fondazioni
superficiali, a meno che uno studio specifico nendimostri I'accettabilita o che si tratti di un
ponte.

Le costruzioni soggette all’azione sismicen dotate di appositi dispositivi dissipativi, deo
essere progettate in accordo c@eguenti comportamenti strutturali:

a) comportamento strutturale non-dissipativo
b) comportamento strutturale dissipativo

Nel comportamento strutturale non dissipativo, @usi riferisce quando si progetta per gli stati
limite di esercizio, gli effetti combinati delle iamni sismiche e delle altre azioni sono calcolati,
indipendentemente dalla tipologia strutturale adaitsenza tener conto delle non linearita di
comportamento (di materiale e geometriche) se evanti.

Nel comportamento strutturale dissipativo, cuiidiferisce quando si progetta per gli stati limite
ultimi, gli effetti combinati delle azioni sismicleedelle altre azioni sono calcolati, in funzioredial
tipologia strutturale adottata, tenendo conto deba linearitd di comportamento (di materiale
sempre, geometriche quando rilevanti e comunqu@equando precisato).

Gli elementi strutturali delle fondazioni, che dawo essere dimensionati sulla base delle
sollecitazioniad essi trasmesse dalla struttura sovrastante7X2.8), devono avere comportamento
non dissipativo, indipendentemente dal comportamstrtitturale attribuito alla struttura su di esse
gravante.

Nel caso la struttura abbia comportamento strddudissipativo, si distinguono due livelli di
Capacita Dissipativa o Classi di Duttilita (CD):

- Classe di duttilita alta (CD"A");

- Classe di duttilita bassa (CD"B”).

La differenza tra le due classi risiede nella ardiélle plasticizzazioni cui ci si riconduce indat
progettazione; per ambedue le classide assicurare alla struttura un comportamerssigditivo e

duttile evitando rotture fragili e la formazione mieccanismi instabili imprevisti, si fa ricorso ai
procedimenti tipici della gerarchia delle resisenz
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Si localizzano dunque le dissipazioni di energia iteresi in zone a tal fine individuate e
progettate, dette “dissipative” o “critiche”, effiegdndo il dimensionamento degli elementi non
dissipativi nel rispetto del criterio di gerarchdelle resistenze; lindividuazione delle zone
dissipative deve essere congruente con lo schenottustle adottato.

Poiché il comportamento sismico della strutturargdmente dipendente dal comportamento delle
sue zone critiche, esse debbono formarsi ove poegismantenere, in presenza di azioni cicliche, la
capacita di trasmettere le necessarie sollecitagidndissipare energia.

Tali fini possono ritenersi conseguiti qualora krtpnon dissipative ed i collegamenti delle parti
dissipative al resto della struttura possiedano, cenfronti delle zone dissipative, una
sovraresistenza sufficiente a consentire lo svibupp esse della plasticizzazione ciclica. La
sovraresistenza é valutata moltiplicando la resistenominale di calcolo delle zone dissipative per
un opportuno coefficiente di sovraresistepgaassunto pari, ove non diversamente specificato, a
1,3 per CD"A” e ad 1,1 per CD"B".

| collegamenti realizzati con dispositivi di vincoltemporaneo, di cui al § 11.9, devono essere in
grado di sostenere una forza ottenuta assumendoatfficiente di sovraresistenza, sempre pari

a 1,5, a meno che tali dispositivi non colleghine dtrutture isolate, nel qual caso la forza di
progetto e pari a quella ottenuta dall'analisi &laC.

Nel caso di collegamenti in semplice appoggio oalliegamenti di tipo scorrevole I'appoggio deve
essere dimensionato per consentire uno scorrinedr@denga conto dello spostamento relativo tra
le due parti della struttura collegate determinatbase alle azioni allo stato limite ultimo (v7 8);

si deve tenere conto anche dello spostamentovwelaticondizioni sismiche tra le fondazioni delle
due parti collegate, secondo quanto indicato neB&5.1 e 3.2.5.2. Non & mai consentito fare
affidamento sull’attrito conseguente ai carichivggazionali per assicurare la trasmissione di forze
orizzontali tra parti della struttura, salvo pesmbsitivi espressamente progettati per tale scopo.

| dettagli costruttivi delle zone critiche e delennessioni tra queste zone e le restanti paitie del
struttura, nonché dei diversi elementi struttuti@iloro, devono ricevere una particolare atterzion
ed essere esaurientemente specificati negli elaklib@rogetto.

7.2.2 CARATTERISTICHE GENERALI DELLE COSTRUZIONI
Regolarita

Le costruzioni devonavere, quanto piu possibile, struttura iperstateratterizzata da regolarita in
pianta e in altezza. Se necessario ci0 pud esssmigeguito suddividendo la struttura, mediante
giunti, in unita tra loro dinamicamente indipendent

Per quanto riguarda gli edifici, una costruzionegolare in piantase tutte le seguenti condizioni
sSono rispettate:

a) la configurazione in pianta € compatta e approgsimaraente simmetrica rispetto a due direzioni
ortogonali, in relazione alla distribuzione di massrigidezze;

b) il rapporto tra i lati di un rettangolo in cui lastruzione risulta inscritta & inferiore a 4;

c) nessuna dimensione di eventuali rientri o sporgsnpera il 25 % della dimensione totale della
costruzione nella corrispondente direzione;

d) gli orizzontamenti possono essere considerati itafimente rigidi nel loro piano rispetto agli
elementi verticali e sufficientemente resistenti.

Sempre riferendosi agli edifici, una costruzionegolare in altezzae tutte le seguenti condizioni
sSono rispettate:

e) tutti i sistemi resistenti verticali (quali telai gareti) si estendono per tutta l'altezza della
costruzione;
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f) massa e rigidezza rimangono costanti o varianougitatente, senza bruschi cambiamenti, dalla
base alla sommita della costruzione (le variazahnnassa da un orizzontamento all’altro non
superano il 25 %, la rigidezza non si riduce daotimzontamento a quello sovrastante piu del
30% e non aumenta piu del 10%); ai fini della régida si possono considerare regolari in
altezza strutture dotate di pareti o nuclei in o.pareti e nuclei in muratura di sezione costante
sull’altezza o di telai controventati in acciaio,qaali sia affidato almeno il 50% dell’azione
sismica alla base;

g) nelle strutture intelaiate progettate in CD “Brépporto tra resistenza effettiva resistenza
richiesta dal calcolo non é significativamente dseeper orizzontamenti diversi (il rapporto fra
la resistenza effettiva e quella richiesta, cakeolad un generico orizzontamento, non deve
differire piu del 20% dall’analogo rapporto detenatio per un altro orizzontamento); puo fare
eccezione l'ultimo orizzontamento di strutture latate di almeno tre orizzontamenti;

h) eventuali restringimenti della sezione orizzontiéa costruzione avvengono in modo graduale
da un orizzontamento al successivo, rispettandeguenti limiti: ad ogni orizzontamento il
rientro non supera il 30% della dimensione cornigf@nte al primo orizzontamento, né il 20%
della dimensione corrispondente all’ orizzontamédnimediatamente sottostante. Fa eccezione
I'ultimo orizzontamento di costruzioni di almenoafo piani per il quale non sono previste
limitazioni di restringimento.

Per i ponti le condizioni di regolarita sono deténnel § 7.9.2.1.
Distanza tra costruzioni contigue

La distanza tra costruzioni contigue deve essdee da evitare fenomeni di martellamento e
comungue non puo essere inferiore alla somma dpgBtamenti massimi determinati perSbV,
calcolati per ciascuna costruzione secondo il 837(@nalisi lineare) o il § 7.3.4 (analisi non
lineare); in ogni caso la distanza tra due purgi gihfronteggiano non puo essere inferiore ad 1/100
della quota dei punti considerati misurata dal pidnfondazione, moltiplicata peg-&/0,5g< 1.
Qualora non si eseguano calcoli specifici, lo spo&into massimo di una costruzione non isolata
alla base, puo essere stimato in 1/100 dell’altelzfia costruzione moltiplicata pey-8/0,59.

Particolare attenzione va posta al dimensionamegitdistacchi se le costruzioni hanno apparecchi
di isolamento sismico tenendo in conto le indicaergortate nel § 7.10.4 e nel § 7.10.6.

Altezza massima dei nuovi edifici

Per le tipologie strutturali: costruzioni di legeodi muratura non armata che non accedono alle
riserve anelastiche delle strutture, ricadentidna1, € fissata una altezza massima pari a dae pia
dal piano di campagna, ovvero dal ciglio delladsrdl solaio di copertura del secondo piano non
puo essere calpestio di volume abitabile.

Per le altre zone I'altezza massima degli edifievel essere opportunamente limitata, in funzione
delle loro capacita deformative e dissipative ¢adehbssificazione sismica del territorio.

Per le altre tipologie strutturali (cemento armadociaio, etc) I'altezza massima & determinata
unicamente dalle capacita resistenti e deformaltéha struttura.

Limitazione dell'altezza in funzione della largheza stradale

| regolamenti e le norme di attuazione degli strtinarbanistici possono introdurre limitazioni
all'altezza degli edifici in funzione della larglezstradale.

Per ciascun fronte dell’edificio verso strada, gakmenti e le norme definiranno la distanza
minima tra la proiezione in pianta del fronte steed il ciglio opposto della strada. Si intende per
strada I'area di uso pubblico aperta alla circaaei dei pedoni e dei veicoli, nonché lo spazio
inedificabile non cintato aperto alla circolazigrexlonale.

% La resistenza effettiva & la somma dei tagli nedlienne e nelle pareti compatibili con la resisten presso flessione
e a taglio dei medesimi elementi.
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7.23 CRITERI DI PROGETTAZIONE DI ELEMENTI  STRUTTURALI
“‘SECONDARI" ED ELEMENTI NON STRUTTURALI

Alcuni elementi strutturali possono venire consadi€lsecondari”. Sia la rigidezza che la resistenza
di tali elementi vengono ignorate nell’analisi detisposta e tali elementi vengono progettati per
resistere ai soli carichi verticali. Tali elememtittavia devono essere in grado di assorbire le
deformazioni della struttura soggetta all’aziorszrsca di progetto, mantenendo la capacita portante
nei confronti dei carichi verticali; pertanto, limiamente al soddisfacimento di tale requisitoi agl
elementi “secondari” si applicano i particolari tastivi definiti per gli elementi strutturali.

In nessun caso la scelta degli elementi da coraielesecondari puo determinare il passaggio da
struttura “irregolare” a struttura “regolare”, nk dontributo alla rigidezza totale sotto azioni
orizzontali degli elementi secondari puo superargéspo della analoga rigidezza degli elementi
principali.

Con l'esclusione dei soli tamponamenti interni péssore non superiore a 100 mm, gli elementi
costruttivi senza funzione strutturale il cui daggi@mento pud provocare danni a persone, devono
essere verificati, insieme alle loro connessiola atruttura, per I'azione sismica corrispondente a
ciascuno degli stati limite considerati.

Qualora la distribuzione di tali elementi sia fonente irregolare in pianta, gli effetti di tale
irregolarita debbono essere valutati e tenuti m@oQuesto requisito si intende soddisfatto qualor
si incrementi di un fattore 2 I'eccentricita acaitkde di cui al § 7.2.6.

Qualora la distribuzione di tali elementi sia fonente irregolare in altezza deve essere considerata
la possibilita di forti concentrazioni di dannoliaielli caratterizzati da significativa riduzionesid
numero di tali elementi rispetto ai livelli adiatenQuesto requisito si intende soddisfatto
incrementando di un fattore 1,4 le azioni di calcpér gli elementi verticali (pilastri e pareti)ide
livelli con riduzione dei tamponamenti.

In ogni caso gli effetti degli elementi costruttisenza funzione strutturale sulla risposta sismica
dell'intera struttura vanno considerati nei modne limiti ulteriormente descritti, per i diversi
sistemi costruttivi, nei paragrafi successivi.

Gli effetti dell'azione sismica sugli elementi cagtivi senza funzione strutturale possono essere
determinati applicando agli elementi detti una foozizzontald-, definita come segue:

Fa=(Sa Wa)/0a (7.2.1)
dove

Fa € la forza sismica orizzontale agente al centrondssa dell’elemento non strutturale nella
direzione piu sfavorevole;
W, € il peso dell’elemento;

S, e l'accelerazione massima, adimensionalizzataettepa quella di gravita, che I'elemento
strutturale subisce durante il sisma e corrisp@ildestato limite in esame (v. § 3.2.1)

0. € il fattore di struttura dell’elemento.
In assenza di specifiche determinazioni, pesi possono assumere i valori riportati in Tab.l7.2
In mancanza di analisi piu accuratgpB0 essere calcolato nel seguente modo:

B 31+ Z/H)
Sa—aESEE“(l_Ta/Tl)Z 0,% (7.2.2)
dove:

o e il rapporto tra I'accelerazione massima dektav g su sottosuolo tipd da considerare nello
stato limite in esame (v. § 3.2.1) e l'acceleraeidngravita g;
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S e il coefficiente che tiene conto della categdiiasottosuolo e delle condizioni topografiche
secondo quanto riportato nel § 3.2.3.2.1;

T, € il periodo fondamentale di vibrazione dell’ekmo non strutturale;
T: e il periodo fondamentale di vibrazione dellatn@@one nella direzione considerata;

Z ¢ la quota del baricentro dell’elemento nonttitrale misurata a partire dal piano di fondazione
(v. 83.2.2);

H e l'altezza della costruzione misurata a padakpiano di fondazione
Per le strutture con isolamento sismico si asswemgpse Z=0.
Il valore del coefficiente sismico,8on puo essere assunto minoredi

Tabella 7.2.1- Valori di g, per elementi non strutturale

Elemento non strutturale Oa
Parapetti o decorazioni aggettanti
Insegne e pannelli pubblicitari 10
Ciminiere, antenne e serbatoi su supporti funzibranme mensole senza controventi per pit di meta’
della loro altezza

Pareti interne ed esterne

Tramezzature e facciate

Ciminiere, antenne e serbatoi su supporti funzitreamme mensole non controventate per meno di
meta della loro altezza o connesse alla struttucairispondenza o al di sopra del loro centro aésa
Elementi di ancoraggio per armadi e librerie peremiindirettamente poggianti sul pavimento
Elementi di ancoraggio per controsoffitti e cofpiminanti

2,0

7.2.4 CRITERI DI PROGETTAZIONE DEGLI IMPIANTI

Ciascun elemento di un impianto che ecceda il 3@%carico permanente totale del solaio su cui
collocato o il 10% del carico permanente totald'idetra struttura, non ricade nelle prescrizioni
successive e richiede uno specifico studio.

Gli elementi strutturali che sostengono e collegandiversi elementi funzionali costituenti
limpianto tra loro e alla struttura principale dew essere progettati seguendo le stesse regole
adottate per gli elementi costruttivi senza funeistrutturale ed illustrate nel paragrafo preceslent
L’effetto dell’azione sismica sull’impianto, in a&s®a di determinazioni piu precise, puo essere
valutato considerando una forza)(Bpplicata al baricentro di ciascuno degli elemé&mizionali
componenti I'impianto, calcolata utilizzando le eqioni (7.2.1) e (7.2.2).

Gli eventuali componenti fragili debbono esseregpttati per avere resistenza doppia di quella
degli eventuali elementi duttili ad essi contigma non superiore a quella richiesta da un’analisi
eseguita con fattore di struttura q pari ad 1.

Gli impianti non possono essere vincolati alla mggbne contando sull’effetto dell’attrito, bensi
debbono essere collegati ad essa con dispositiwirgiolo rigidi o flessibili; gli impianti a
dispositivi di vincolo flessibili sono quelli cheahno periodo di vibrazione ¥ 0,1s. Se si adottano
dispositivi di vincolo flessibili i collegamenti diervizio dell'impianto debbono essere flessibili e
non possono far parte del meccanismo di vincolo.

Deve essere limitato il rischio di fuoriuscite intmllate di gas, particolarmente in prossimita di
utenze elettriche e materiali infammabili, anchedmante I'utilizzo di dispositivi di interruzione
automatica della distribuzione del gas. | tubi fgefornitura del gas, al passaggio dal terreno alla
costruzione, debbono essere progettati per soppastanza rotture i massimi spostamenti relativi
costruzione terreno dovuti all'azione sismica aigatto.
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7.2.5 REQUISITI STRUTTURALI DEGLI ELEMENTI DI FONDAZIONE

Le azioni trasmesse in fondazione derivano dalliandel comportamento dell'intera opera, in
genere condotta esaminando la sola struttura wvaelkene alla quale sono applicate le azioni
statiche e sismiche.

Per le strutture progettate sia per CD “A’sia pd& @B” il dimensionamento delle strutture di
fondazione e la verifica di sicurezza del compleksudazione-terreno devono essere eseguiti
assumendo come azioni in fondazione le resisterzgi @lementi strutturali soprastanti. Piu
precisamente, la forza assiale negli elementitstialt verticali derivante dalla combinazione delle
azioni di cui al § 3.2.4 deve essere associataratamitante valore resistente del momento flettente
e del taglio; si richiede tuttavia che tali aziorgultino non maggioridi quelle trasferite dagli
elementi soprastanti, amplificate conyg pari a 1,1 in CD “B” e 1,3 in CD “A”, e comungquem
maggioridi quelle derivanti da una analisi elastica detlaittura in elevazione eseguita con un
fattore di struttura q pari a 1.

Le fondazioni superficiali devono essere progetfae rimanere in campo elastico. Non sono
qguindi necessarie armature specifiche per ottame@mportamento duttile.

Le travi di fondazione in c.a. devono avere arnmaatangitudinali in percentuale non inferiore allo
0,2 %, sia inferiormente che superiormente, patdia lunghezza.

| pali in calcestruzzo devono essere armati pea tlat lunghezza, con un’area non inferiore allo
0,3% di quella del calcestruzzo.

Nei casi in cui gli effetti dell'interazione cinemn@a terreno-struttura siano considerati rilevasi,
pali deve essere assunta la condizione di sollgoita piu sfavorevole estesa a tutta la lunghezza
del palo.

L’impiego di pali inclinati e da evitare. Nei casicui sia hecessario farne uso, i pali devonoresse
dimensionati per sopportare con adeguato marginaresza le sollecitazioni che derivano
dall'analisi del complesso fondazione-terreno indimioni sismiche.

E da evitare la formazione di cerniere plastichiepadé di fondazione. Qualora non fosse possibile
escluderne la formazione, le corrispondenti sezil@wiono essere progettate per un comportamento
duttile e opportunamente confinate. L'armaturarpetiale di confinamento dei pali di fondazione,
di diametro non inferiore a 8 mm, deve essere toitstida spirale continua per tutti i tratti
interessati da potenziali cerniere plastiche. linttatti, assunti di dimensione almeno pari a 8e/o

il diametro, e comunque per uno sviluppo, a padia#a testa del palo, di almeno 10 diametri,
l'armatura longitudinale deve avere area non ioferall’1% di quella del calcestruzzo.

7.2.5.1  Collegamenti orizzontali tra fondazioni

Si deve tenere conto della presenza di spostamelativi del terreno di fondazione sul piano
orizzontale, calcolati comsepecificatonel § 3.2.5.2, e dei possibili effetti da essi ittidaella
sovrastruttura.

Il requisito si ritiene soddisfatto se le struttdrdondazione sono collegate tra loro da un rétich
travi, 0 da una piastra dimensionata in modo adegua grado di assorbire le forze assiali
conseguenti. In assenza di valutazioni piu accursitgpossono conservativamente assumere le
seguenti azioni assiali:

+ 0,3 Nyg anax/g per il profilo stratigrafico di tipo B
+ 0,4 Nyg anax/g per il profilo stratigrafico di tipo C
+ 0,6 Nyg anax/g per il profilo stratigrafico di tipo D

dove Ny € il valore medio delle forze verticali agentiguelementi collegati, e \ax €
I'accelerazione orizzontale massima attesa al sito
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In assenza di analisi specifiche della rispostaisis locale I'accelerazione massima attesa al sito
puo essere valutata con la relaziongix& &S in cui S e il coefficiente che comprende I'dtfet
dell’amplificazione stratigrafica € e dell’amplificazione topografica % di cui al § 3.2.3.2, e4a

e I'accelerazione orizzontale massima su sitoféiimento rigido.

Ai fini dell’applicazione delle precedenti relazipm profilo stratigrafico di tipo E € assimilata
guello di tipo C se i terreni posti sul substrataifgrimento sono mediamente addensati (terreni a
grana grossa) o mediamente consistenti (terreramagina) e a quello di tipo D se i terreni p@sti
substrato di riferimento sono scarsamente adderfsatieni a grana grossa) 0 scarsamente
consistenti (terreni a grana fina).

Il collegamento tra le strutture di fondazione monecessario per profili stratigrafici di tipo Aper
siti ricadenti in zona 4.

Travi o piastre di piano possono essere assimalakementi di collegamento se realizzate ad una
distanza minore o uguale a 1 m dall'intradossoiddgmenti di fondazione superficiali o dalla testa
dei pali.

7.2.6 CRITERI DI MODELLAZIONE DELLA STRUTTURA E AZIONE SI  SMICA

Il modello della struttura deve essere tridimenalere rappresentare in modo adeguato le effettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resizt, con particolare attenzione alle situazioltene
quali componenti orizzontali dell’'azione sismicaspono produrre forze d’inerzia verticali (travi di
grande luce, sbalzi significativi, etc.).

Nella definizione del modello alcuni elementi stuwali, considerati “secondari”, e gli elementi non
strutturali autoportanti (tamponature e tramezpdssono essere rappresentati unicamente in
termini di massa, considerando il loro contribulta aigidezza e alla resistenza del sistema
strutturale solo qualora essi possiedano rigidezessistenza tali da modificare significativamente
il comportamento del modello.

Gli orizzontamenti possono essere consideratiitafimente rigidi nel loro piano, a condizione che
siano realizzati in cemento armato, oppure in tatmmento con soletta in c.a. di almeno 40 mm di
spessore, 0 in struttura mista con soletta in ceonamato di almeno 50 mm di spessore collegata
da connettori a taglio opportunamente dimensicaglti elementi strutturali in acciaio o in legno e
purché le aperture presenti non ne riducano satifiamente la rigidezza.

Per rappresentare la rigidezza degli elementitstali si possono adottare modelli lineari, che
trascurano le non linearita di materiale e georied;i e modelli non lineari, che le considerano; in
ambo i casi si deve tener conto della fessurazilmmenateriali fragili. In caso non siano effettuate
analisi specifiche, la rigidezza flessionale e glitadi elementi in muratura, cemento armato,
acciaio-calcestruzzo, puo essere ridotta sino @ 86lla rigidezza dei corrispondenti elementi non
fessurati, tenendo debitamente conto dell'influethel}a sollecitazione assiale permanente.

Nel caso di comportamento non dissipativo si adotianicamente i modelli lineari.

Nel caso di comportamento dissipativo si possonattace sia modelli lineari sia modelli non

lineari. Il legame costitutivo utilizzato per moldee il comportamento non lineare della struttura
dovuto alla non linearita di materiale deve esggsstificato, anche in relazione alla corretta
rappresentazione dell’energia dissipata nei cidsteresi.

Le azioni conseguenti al moto sismico sono modeltad direttamente, attraverso forze statiche
equivalenti o spettri di risposta, sia indirettategm@ttraverso accelerogrammi.

Nella definizione dell’azione sismica sulla stru&tue possibile tenere conto della modifica del
moto sismico indotta dall'interazione fondaziong¢ao. A meno di analisi numeriche avanzate, la
fondazione pud essere schematizzata con vincoliosatastici, caratterizzati da opportuna

impedenza dinamica. Questa schematizzazione putengmecessaria per strutture alte e snelle,
nelle quali gli effetti del secondo ordine non sdrascurabili, e per strutture fondate su terreni
molto deformabili (M < 100 m/s). Conseguentemente, con i criteri diatlg 7.11.2, nel calcolo
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dell'impedenza dinamica & necessario tener corlta dgendenza delle caratteristiche di rigidezza
e smorzamento dal livello deformativo.

Per le fondazioni miste, come specificato al 83,4'interazione fra il terreno, i pali e la stiurta

di collegamento deve essere studiata con apprepmniaidellazioni, allo scopo di pervenire alla
determinazione dell'aliquota dell’azione di progetitasferita al terreno direttamente dalla strattur
di collegamento e dell'aliquota trasmessa ai palei casi in cui I'interazione sia considerata non
significativa o, comunque, si ometta la relativalam, le verifiche SLV e SLD, condotte quindi con
riferimento ai soli pali, devono soddisfare quanpmrtato al punto § 7.11.5.3.2. Nei casi in cui Si
consideri significativa tale interazione e si swlig relativa analisi, le verifiche SLV e SLD,
condotte con riferimento ai soli pali, devono saftlie quanto riportato ai 88 6.4.3.3 e 6.4.3.4, ove
le azioni e le resistenze di progetto ivi menziemnsino da intendersi determinate secondo quanto
specificato nel presente Cap. 7.

Per tenere conto della variabilita spaziale delar®$mico, nonché di eventuali incertezze nella
localizzazione delle masse, al centro di massa éegere attribuita una eccentricita accidentale
rispetto alla sua posizione quale deriva dal calcBkr i soli edifici ed in assenza di piu accurate
determinazioni I'eccentricita accidentale in ogiredione non pud essere considerata inferiore a
0,05 volte la dimensione dell’edificio misurata pemdicolarmente alla direzione di applicazione

dell'azione sismica. Detta eccentricita e assurdstante, per entitd e direzione, su tutti gli
orizzontamenti.
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7.3 METODI DI ANALISI E CRITERI DI VERIFICA

7.3.1 ANALISI LINEARE O NON LINEARE
L’analisi delle strutture soggette ad azione sisnpig0o essere lineare o non lineare.
Analisi lineare

L’analisi lineare puo essere utilizzata per caleolgli effetti delle azioni sismiche sia nel caso d
sistemi dissipativi sia nel caso di sistemi norsigigtivi.

Quando si utilizza I'analisi lineare per sistemnndissipativi, come avviene per gli stati limite di
esercizio, gli effetti delle azioni sismiche sor@colati, quale che sia la modellazione per esse
utilizzata, riferendosi allo spettro di progettéenito assumendo un fattore di struttuandario (8
3.2.3.4). La resistenza delle membrature e deegathenti deve essere valutata in accordo con le
regole presentate nei capitoli precedenti, nonneks@ecessario soddisfare i requisiti di dulttilita
fissati nei paragrafi successivi.

Quando si utilizza I'analisi lineare per sistenssipativi, come avviene per gli stati limite ultimi
gli effetti delle azioni sismiche sono calcolatyate che sia la modellazione per esse utilizzata,
riferendosi allo spettro di progetto ottenuto assndo un fattore di struttura q maggiore dell’'unita
(8 3.2.3.5). La resistenza delle membrature e al@gamenti deve essere valutata in accordo con le
regole presentate nei capitoli precedenti, essaedessario soddisfare i requisiti di duttilita &igs

nei paragrafi successivi.

Il valore del fattore di struttura g da utilizzgrer ciascuna direzione della azione sismica, dipend
dalla tipologia strutturale, dal suo grado di ipatisita e dai criteri di progettazione adottati e
prende in conto le non linearita di materiale. Eggm essere calcolato tramite la seguente
espressione:

q=0o [Kg (7.3.1)

dove:

go € il valore massimo del fattore di struttura chpedde dal livello di duttilita attesa, dalla
tipologia strutturale e dal rapportq/a; tra il valore dell’azione sismica per il qualevsrifica
la formazione di un numero di cerniere plastichied@ rendere la struttura labile e quello per il
quale il primo elemento strutturale raggiunge ksptizzazione a flessione;

Kg € un fattore riduttivo che dipende dalle caradteine di regolarita in altezza della costruzione,
con valore pari ad 1 per costruzioni regolari iezata e pari a 0,8 per costruzioni non regolari in
altezza.

Per le costruzioni regolari in pianta, qualora soproceda ad un’analisi non lineare finalizzata al
valutazione del rapporto,/a; per esso possono essere adottati i valori indioaiti paragrafi
successivi per le diverse tipologie costruttive.

Per le costruzioni non regolari in pianta, si possadottare valori dix,/a; pari alla media tra 1,0
ed i valori di volta in volta forniti per le divezgipologie costruttive.

La scelta del fattore di struttura deve essere wtagente giustificata. Il valore adottato deve dar
luogo ad azioni di progetto agli stati limite ulticoerenti con le azioni di progetto assunte per gl
stati limite di esercizio.

Per la componente verticale dell’azione sismicalbre di q utilizzato, a meno di adeguate analisi
giustificative,é q = 1,5 per qualunque tipologia strutturale mdieriale, tranne che per i ponti per i
qualieq=1.
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Le non linearita geometriche sono prese in cortando necessario, attraverso il fattbr@ppresso
definito. In particolare, per le costruzioni civéld industriali esse possono essere trascuratasel
in cui ad ogni orizzontamento risulti:

PLd
Vv 0

0=

<0,1 (7.3.2)

dove:

P é il carico verticale totale della parte di ®trta sovrastante I'orizzontamento in esame

d e lo spostamento orizzontale medio d’interpianeyeco la differenza tra lo spostamento
orizzontale dell’orizzontamento considerato e lostamento orizzontale dell’'orizzontamento
iImmediatamente sottostante;

V é la forza orizzontale totale in corrispondede#'orizzontamento in esame;

h e la distanza tra I'orizzontamento in esamealgimmediatamente sottostante.

Quandod é compreso tra 0,1 e 0,2 gli effetti delle nomdirita geometriche possono essere presi in
conto incrementando gli effetti dell’azione sismm@zzontale di un fattore pari a 148); 6 non
puo comunque superare il valore 0,3.

Analisi non lineare

L’analisi non lineare si utilizza per sistemi dizivi e tiene conto delle non linearita di materie
geometriche; queste ultime possono essere trascoeatcasi precedentemente precisati. | legami
costitutivi utilizzati devono includere la perddaresistenza e la resistenza residua, se sigtivica

7.3.2 ANALISI STATICA O DINAMICA

Oltre che in relazione al fatto che I'analisi Sreehre o non lineare, i metodi d’analisi sono atdt
anche in relazione al fatto che 'equilibrio siattato staticamente o dinamicamente.

Il metodo d’analisi lineare di riferimento per detenare gli effetti dell'azione sismica, sia su
sistemi dissipativi sia su sistemi non dissipatvl;analisi modale con spettro di risposta o “&sial
lineare dinamica”. In essa l'equilibrio é trattadiinamicamente e l'azione sismica € modellata
direttamente attraverso lo spettro di progettoniefial 8§ 3.2.3.4 (struttura non dissipativa) gal
3.2.3.5 (struttura dissipativa). In alternativdaalhlisi modale si puo adottare una integrazione al
passo, modellando l'azione sismica attraverso apogfammi, ma in tal casla struttura deve
essere non dissipativa.

Per le sole costruzioni la cui risposta sismica, ogni direzione principale, non dipenda
significativamente dai modi di vibrare superiorip@ssibile utilizzare, sia su sistemi dissipatia s
su sistemi non dissipativi, il metodo delle forzgetali o “analisi lineare statica”. In essa
'equilibrio e trattato staticamente, I'analisi elstruttura e lineare, si modella I'azione sismica
direttamente attraverso lo spettro di progettoniefial 8§ 3.2.3.4 (struttura non dissipativa) gal
3.2.3.5 (struttura dissipativa).

Infine, per determinare gli effetti dell’azione miga su sistemi dissipativi, si possono effettuare
analisi non lineari. In esse l'equilibrio e trattastaticamente (“analisi non lineare statica”)
modellando I'azione sismica direttamente medianted statiche fatte crescere monotonamente o
dinamicamente (“analisi non lineare dinamica”) mtawlo l'azione sismica indirettamente
mediante accelerogrammi.
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7.3.3 ANALISI LINEARE DINAMICA O STATICA

7.3.3.1 Analisi lineare dinamica

L’analisi dinamica lineare consiste:
- nella determinazione dei modi di vibrare della nm@bne (analisi modale),

- nel calcolo degli effetti dell'azione sismica, rapgentata dallo spettro di risposta di progetto,
per ciascuno dei modi di vibrare individuati,

- nella combinazione di questi effetti.
Devono essere considerati tutti i modi con mass#egigante significativa. E opportuno a tal

riguardo considerare tutti i modi con massa pgotette superiore al 5% e comunque un numero di
modi la cui massa partecipante totale sia supealBs%.

Per la combinazione degli effetti relativi ai sitigmodi deve essere utilizzata una combinazione
guadratica completa degli effetti relativi a ciasamodo, quale quella indicata nell’espressione
(7.3.3):

E= (szi P LK K ) (7.3.3)
con:

E; valore dell’effetto relativo al modo j;

pj coefficiente di correlazione tra il modo i eribdo j, calcolato con formule di comprovata
validita quale:

8{2[3'3/2
= Y
(L+3) (A ¥ + &% |
¢ smorzamento viscoso dei modii e j;
Bij e il rapporto tra I'inverso dei periodi di ciaseucoppia i-j di modif; = T;/T;).

Pj (7.3.4)

Per gli edifici, gli effetti della eccentricita adentale del centro di massa possono essere
determinati mediante I'applicazione di carichi isiatostituiti da momenti torcenti di valore pari
alla risultante orizzontale della forza agenteiahp, determinata come in § 7.3.3.2, moltiplicaga p
'eccentricita accidentale del baricentro delle seagispetto alla sua posizione di calcolo,
determinata come in § 7.2.6.

In alternativa, nel caso in cui la struttura sien rdissipativa, si pud effettuare un’analisi con
integrazione al passo, modellando l'azione sisnattaaverso accelerogrammi, tenendo conto
dell'eccentricita accidentale nel modo indicat&al.2.6.

7.3.3.2 Analisi lineare statica

L’'analisi statica lineare consiste nell'applicazodi forze statiche equivalenti alle forze di inarz
indotte dall’'azione sismica e puo essere effettpatacostruzioni che rispettino i requisiti spegiifi
riportati nei paragrafi successivi, a condizione dhperiodo del modo di vibrare principale nella
direzione in esame (Jnon superi 2,5d0 Tp e che la costruzione sia regolare in altezza.

Per costruzioni civili o industriali che non sumperii 40 m di altezza e la cui massa sia
approssimativamente uniformemente distribuita lufejtezza, | puo essere stimato, in assenza di
calcoli piu dettagliati, utilizzando la formula semte:

T, =C " (7.3.5)
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dove: H é l'altezza della costruzione, in metral goiano di fondazione e @ale 0,085 per
costruzioni con struttura a telaio in acciaio, &,0@er costruzioni con struttura a telaio in
calcestruzzo armato e 0,050 per costruzioni cots@shaltro tipo di struttura.

L’entita delle forze si ottiene dall'ordinata deBpettro di progetto corrispondente al periode &
loro distribuzione sulla struttura segue la forngh whodo di vibrare principale nella direzione in
esame, valutata in modo approssimato.

La forza da applicare a ciascuna massa della @istrel € data dalla formula seguente:

F=FROOW /D, zW (7.3.6)
dove:
F.= S (T,)OW0/g
F e la forza da applicare alla massa i-esima;

W; e W sono i pesi, rispettivamente, della massa i ke dehssa j;
ziez sono le quote, rispetto al piano di fondaziones(8.2.3.1), delle masse i e j;
S¢(T1) € l'ordinata dello spettro di risposta di pragedefinito al § 3.2.3.5;

W e il peso complessivo della costruzione;

A e un coefficiente pari a 0,85 se la costruziomalmeno tre orizzontamenti e se<2T,
pari a 1,0 in tutti gli altri casi;

g e l'accelerazione di gravita.

Per gli edifici, se le rigidezze laterali e le mas®ono distribuite simmetricamente in pianta, gli
effetti torsionali accidentali di cui al 8 7.2.6 gs@no essere considerati amplificando le
sollecitazioni su ogni elemento resistente, cateolkeon la distribuzione fornita dalla formula
(7.3.6), attraverso il fattoré) risultante dalla seguente espressione:

5=1+ 0,6x/ L (7.3.7)

dove:

X e la distanza dell’elemento resistente vertictd baricentro geometrico di piano, misurata
perpendicolarmente alla direzione dell’azione stsntonsiderata;

L. € la distanza tra i due elementi resistenti pnidni, misurata allo stesso modo.

7.3.3.3  Valutazione degli spostamenti

Gli spostamenti @ della struttura sotto I'azione sismica di proge#ito SLV si ottengono
moltiplicando per il fattoreu, i valori cee ottenuti dall'analisi lineare, dinamica o statisacondo

I'espressione seguente:

de =% g [0e (7.3.8)
dove
Ma =0 se T=> T
Mo =1+(q-1) 00 /T, se T< T (7.3.9)

In ogni casquq < 5q — 4.
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7.3.4 ANALISI NON LINEARE STATICA O DINAMICA

7.34.1 Analisi non lineare statica

L’analisi non lineare statica consiste nell’applecalla struttura i carichi gravitazionali e, per |
direzione considerata dell’azione sismica, un sisteli forze orizzontali distribuite, ad ogni livell
della costruzione, proporzionalmente alle forzenefzia ed aventi risultante (taglio alla basg) F
Tali forze sono scalate in modo da far crescere atwmamente, sia in direzione positiva che
negativa e fino al raggiungimento delle condizidnicollasso locale o globale, o spostamento
orizzontale ddi un punto di controllo coincidente con il centomassa dell’ultimo livello della
costruzione (sono esclusi eventuali torrini). lgliamma F- d. rappresenta la curva di capacita
della struttura.

Questo tipo di analisi puo essere utilizzato sadtese ricorrono le condizioni di applicabilita nel

seguito precisate per le distribuzioni princip&rppo 1); in tal caso esso si utilizza per gli scopi

e nei casi seguenti:

- valutare i rapporti di sovraresistenago; di cui ai 88 7.4.3.2, 7.4.5.1, 7.5.2.2, 7.6.2.2.3,
7.8.1.3e7.9.2.1;

- verificare I'effettiva distribuzione della domanateelastica negli edifici progettati con il fattore
di struttura q;

- come metodo di progetto per gli edifici di nuovasttozione sostitutivo dei metodi di analisi
lineari;

- come metodo per la valutazione della capacita ificedsistenti.

Si devono considerare almeno due distribuzionodid d’inerzia, ricadenti I'una nelle distribuzioni
principali (Gruppo 1) e l'altra nelle distribuzioni secondari@ruppo 2) appresso illustrate.

Gruppo 1 - Distribuzioni principali:

- distribuzione proporzionale alle forze statichecdii al § 7.3.3.2, applicabile solo se il modo di
vibrare fondamentale nella direzione consideratarteapartecipazione di massa non inferiore al
75% ed a condizione di utilizzare come secondaiblistione la 2a);

- distribuzione corrispondente ad una distribuzionaatelerazioni proporzionale alla forma del
modo di vibrare, applicabile solo se il modo direite fondamentale nella direzione considerata
ha una partecipazione di massa non inferiore al; 75%

- distribuzione corrispondente alla distribuzione t@gli di piano calcolati in un’analisi dinamica
lineare, applicabile solo se il periodo fondamentiglla struttura e superiore a. T

Gruppo 2 - Distribuzioni secondarie:

a) distribuzione uniforme di forze, da intendersi codeivata da una distribuzione uniforme di
accelerazioni lungo 'altezza della costruzione;

b) distribuzione adattiva, che cambia al crescereodsfiostamento del punto di controllo in
funzione della plasticizzazione della struttura.

L’'analisi richiede che al sistema strutturale resaga associato un sistema strutturale equivalente
ad un grado di liberta.

7.3.4.2 Analisi non lineare dinamica

L’analisi non lineare dinamica consiste nel calcd&la risposta sismica della struttura mediante
integrazione delle equazioni del moto, utilizzando modello non lineare della struttura e gli

accelerogrammi definiti al § 3.2.3.6. Essa ha lgpscdi valutare il comportamento dinamico della
struttura in campo non lineare, consentendo il romd tra duttilita richiesta e duttilita disporidi
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7.3.7.2  Verifiche degli elementi strutturali in termini di contenimento del danno agli
elementi non strutturali

Per le costruzioni ricadenti in classe d’'uso | silteve verificare che I'azione sismica di progett
non produca agli elementi costruttivi senza funeistrutturale danni tali da rendere la costruzione
temporaneamente inagibile.

Nel caso delle costruzioni civili e industriali, aara la temporanea inagibilita sia dovuta a

spostamenti eccessivi interpiano, questa condizienguod ritenere soddisfatta quando gl

spostamenti interpiano ottenuti dall’analisi in ggeza dell’azione sismica di progetto relativa allo

SLD(v. 8 3.2.1 e § 3.2.3.2) siano inferiori ai limitdicati nel seguito

a) per tamponamenti collegati rigidamente alla stratthe interferiscono con la deformabilita
della stessa

d < 0,005 h (7.3.16)

b) per tamponamenti progettati in modo da non sul@renda seguito di spostamenti di interpiano
dy , per effetto della loro deformabilita intrinsemavero dei collegamenti alla struttura:

d<dp<0,01h (7.3.17)
C) per costruzioni con struttura portante in mwatrdinaria
d < 0,003 h (7.3.18)
d) per costruzioni con struttura portante in mu@armata
dr < 0,004 h (7.3.19)

dove:

d e lo spostamento interpiano, ovvero la differetrzagli spostamenti al solaio superiore ed
inferiore, calcolati secondo i 88 7.3.3 0 7.3.4,

h e l'altezza del piano.

In caso di coesistenza di diversi tipi di tamponaine struttura portante nel medesimo piano della
costruzione, deve essere assunto il limite di spoeshto piu restrittivo. Qualora gli spostamenti di
interpiano siano superiori a 0,005 h (caso b) ldfighe della capacita di spostamento degli
elementi non strutturali vanno estese a tutti iganamenti, alle tramezzature interne ed agli
impianti.

Per le costruzioni ricadenti in classe d'uso IllI\e si deve verificare che l'azione sismica di

progetto non produca danni agli elementi costruttenza funzione strutturale tali da rendere
temporaneamente non operativa la costruzione.

Nel caso delle costruzioni civili e industriali cpi@ condizione si puo ritenere soddisfatta quatido g
spostamenti interpiano ottenuti dall’analisi in ggpza dell’azione sismica di progetto relativa allo
SLO(v. 8 3.2.1 e § 3.2.3.2) siano inferiori ai 2/3 lifiti in precedenza indicati.

7.3.7.3  Verifiche degli impianti in termini di mantenimento della funzionalita

Per le costruzioni ricadenti in classe d’'uso IIMe si deve verificare che gli spostamenti struatur
o le accelerazioni (a seconda che gli impianti sipiu vulnerabili per effetto dei primi o delle
seconde) prodotti dalle azioni relative aBaO non siano tali da produrre interruzioni d’'uso degl|
impianti stessi.
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7.4 COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO

7.4.1 GENERALITA

L’'impostazione delle presenti norme, con le regblprogetto che da essa discendono, prevede che
le costruzioni in cemento armato posseggano in casb una adeguata capacita di dissipare energia
in campo inelastico per azioni cicliche ripetutenza che cid comporti riduzioni significative della
resistenza nei confronti delle azioni sia vertichle orizzontali.

7.4.2 CARATTERISTICHE DEI MATERIALI

7.4.2.1 Conglomerato
Non & ammesso I'uso di conglomerati di classe imnfera C20/25.

7422 Acciaio
Per le strutture si deve utilizzare acciaio B450Cuilal § 11.3.2.1.

Si consente ['utilizzo di acciai di tipo B450A, callametri compresi tra 5 e 10 mm, per le reti e i
tralicci; se ne consente inoltre I'uso per I'armattrasversale unicamente se € rispettata almesno un
delle seguenti condizioni: elementi in cui & impada plasticizzazione mediante il rispetto del
criterio di gerarchia delle resistenze, elementbséari di cui al 8 7.2.3, strutture poco dissimti
con fattore di strutturag 1,5.

7.4.3 TIPOLOGIE STRUTTURALI E FATTORI DI STRUTTURA

7.4.3.1  Tipologie strutturali

Le strutture sismo-resistenti in cemento armatovipte dalle presenti norme possono essere
classificate nelle seguenti tipologie:

- strutture a telaigp nelle quali la resistenza alle azioni sia velticae orizzontali e affidata
principalmente a telai spaziali, aventi resistemzaglio alla base 65% della resistenza a taglio
totale;

- strutture a pareti nelle quali la resistenza alle azioni sia veltiche orizzontali e affidata
principalmente a pareti, singole o accoppiate, tavesistenza a taglio alla base65% della
resistenza a taglio totdle

- strutture miste telaio-pareti nelle quali la resistenza alle azioni verticali afidata
prevalentemente ai telai, la resistenza alle andnrzontali € affidata in parte ai telai ed intear
alle pareti, singole o accoppiate; se piu del 5@azione orizzontale € assorbita dai telai si
parla distrutture miste equivalenti a telaaltrimenti si parla dstrutture miste equivalenti a
pareti;

- strutture deformabili torsionalmenteomposte da telai e/o pareti, la cui rigidezzaitmale non
soddisfa ad ogni piano la condiziong #10,8, nella quale:

* Una parete & un elemento strutturale di suppaetaafiri elementi che ha una sezione trasversatteszzata da un
rapporto tra dimensione massima e minima in piaageriore a 4. Si definisce parete di forma congbistsieme di
pareti semplici collegate in modo da formare sez@oh, T, U, | ecc. Una parete accoppiata congistdue o piu
pareti singole collegate tra loro da travi duffitravi di accoppiamento”) distribuite in modo rdgee lungo l'altezza.
Ai fini della determinazione del fattore di strutiug una parete si definisce accoppiata quandorificaéa la
condizione che il momento totale alla base proddtte azioni orizzontali & equilibrato, per almeh@0%, dalla
coppia prodotta dagli sforzi verticali indotti relbareti dalla azione sismica.

248



r2

rapporto tra rigidezza torsionale e flessiomlgiano

12 (L2 + Bz)/12 (L e B dimensioni in pianta del piano)

- strutture a pendolo inversonelle quali almeno il 50% della massa e nel tesmperiore
dell’altezza della costruzione o nelle quali lasthszione d’energia avviene alla base di un
singolo elemento strutturdle

Le strutture delle costruzioni in calcestruzzo possessere classificate come appartenenti ad una
tipologia in una direzione orizzontale ed ad uméatipologia nella direzione orizzontale ortogonale
alla precedente.

Una struttura a pareti € da considerarsi cetngtura a pareti estese debolmente armsde nella
direzione orizzontale d’interesse, essa ha un gerfondamentale, calcolato nell'ipotesi di assenza
di rotazioni alla base, non superiore @ € comprende almeno due pareti con una dimensione
orizzontale non inferiore al minimo tra 4,0m ed3 8ella loro altezza, che nella situazione sismica
portano insieme almeno il 20% del carico gravitaale.

Se una struttura non e classificata castrettura a pareti estese debolmente arméidte le sue
pareti devono essere progettate come duttili.

7.4.3.2 Fattori di struttura

Il fattore di struttura da utilizzare per ciascui@zione della azione sismica orizzontale e catcol
come riportato nel § 7.3.1.

| massimi valori di g relativi alle diverse tipologie ed alle due cladsiduttilita considerate
(CD”A” e CD”B”) sono contenuti nella tabella seguen

Tabella 7.4.1 —Valori di qg

i : do
Tipologia DB’ COA”
Strutture a telaio, a pareti accoppiate, miste 3,00,/01 45a,/a,
Strutture a pareti non accoppiate 3,0 4,0a,/a;
Strutture deformabili torsionalmente 2,0 3,0
Strutture a pendolo inverso 1,5 2,0

Le strutture a pareti estese debolmente armatendesssere progettare in CD “B”. Strutture aventi
i telai resistenti all'azione sismica composti, laaen una sola delle direzioni principali, con frav
spessore devono essere progettate in CD”B” a méeotali travi non si possano considerare
elementi strutturali “secondari”.

Per strutture regolari in pianta, possono esseavtaddi seguenti valori dir/a:
a) Strutture a telaio o miste equivalenti a telai

- strutture a telaio di un piano oJa;=1,1
- strutture a telaio con piu piani ed una sola campat oJa;=1,2
- strutture a telaio con piu piani e piu campate oja;=1,3
b) Strutture a pareti o miste equivalenti a pareti

- strutture con solo due pareti non accoppiate pegidine orizzontale oJa;=1,0
- altre strutture a pareti non accoppiate oo =1,1
- strutture a pareti accoppiate o miste equivaleparati oJa;=1,2

Non appartengono a questa categoria i telai adamogon i pilastri collegati in sommita lungo emtibe le direzioni
principali dell'edificio e per i quali la forza da& non eccede il 30% della resistenza a commessiella sola
sezione di calcestruzzo.
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Per prevenire il collasso delle strutture a segdetla rottura delle pareti, i valori diglevono
essere ridotti mediante il fattorg k

w

_ /1,00 per strutture a telaio e miste equivalengilai t
0,5< (1+0(0) /3< 1 per strutture a pareti, miste equivalargareti, torsionalmente defoabili

doveaqp € il valore assunto in prevalenza dal rapportaliezze e larghezze delle pareti. Nel caso
in cui gli ag delle pareti non differiscano significativament di loro, il valore diog per I'insieme
delle pareti puo essere calcolato assumendo cderzalla somma delle altezze delle singole pareti
e come larghezza la somma delle larghezze.

Per tipologie strutturali diverse da quelle sopeéirdte, ove si intenda adottare un valore g >ilL,5
valore adottato deve essere adeguatamente giasiifi@l progettista.

7.4.4 DIMENSIONAMENTO E VERIFICA DEGLI ELEMENTI STRUTTURA LI
Per le strutture di fondazione vale quanto indicegb8 7.2.5.
Per gli elementi strutturali secondari delle strrgtin elevazione vale quanto indicato nel 8 7.2.3.

Le indicazioni successive si applicano solo agéinenti strutturali principali delle strutture in
elevazione. Per essi si effettuano verifiche dsteazanei modi indicati nei 88 7.3.6.1 e 7.3.7.1, e
verifiche di duttilita,in accordo con il § 7.3.6.2. Qualora non si procadan’analisi non lineare, le
verifiche di duttilita si possono effettuare cofiando che la duttilita di curvatura, nelle zone
critiche risulti

20,1 en®: T
U¢2{ Go perne c (7.4.1)

1+2(p-) /T perI< T
dove T, e il periodo proprio fondamentale della struttura.

La duttilita di curvatural, puo essere calcolata come rapporto tra la cuaatuircorrisponde una
riduzione del 15% della massima resistenza a @iassbvvero il raggiungimento delle deformazioni
ultime del calcestruzze,, o dell'acciaiog,k e la curvatura al limite di snervamento e develtase
almeno 1,5 volte la dulttilita di curvatura calcalabn le espressioni (7.4.1).

7.4.4.1 Travi

74411 Sollecitazioni di calcolo

| momenti flettenti di calcolo, da utilizzare pédimensionamento o verifica delle travi, sono tjuel
ottenuti dall'analisi globale della struttura percombinazioni di carico di cui al § 3.2.4.

Al fine di escludere la formazione di meccanisnelastici dovuti al taglio, le sollecitazioni di
taglio di calcolo ¢4 si ottengono sommando il contributo dovuto ai @dargravitazionali agenti
sulla trave, considerata incernierata agli estratig sollecitazioni di taglio corrispondenti alla
formazione delle cerniere plastiche nella traveagptte dai momenti resistentiyMy 1 2delle due
sezioni di plasticizzazione (generalmente quelleesliremita) determinati come indicato in 8§
4.1.2.1.2, amplificati del fattore di sovraresigi@n,, assunto pari, rispettivamente, ad 1,20 per
strutture in CD"A”, ad 1,00 per strutture in CD"BV. Fig. 7.4.1).

Per ciascuna direzione e ciascun verso di apptioazdelle azioni sismiche, si considerano due
valori di sollecitazione di taglio, massimo e miwoimpotizzando rispettivamente la presenza e
'assenza dei carichi variabili e momenti resistét rq12 da assumere in ogni caso di verso
concorde sulla trave.

Nei casi in cui le cerniere plastiche non si formirella trave ma negli elementi che la sostengono,
le sollecitazioni di taglio sono calcolate sullabalella resistenza di questi ultimi.
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I momenti resistenti sono da calcolare sulla basdke @rmature flessionali effettivamente presenti,
compreso il contributo di quelle poste all'interdella larghezza collaborante di eventuali solette
piene, se ancorate al di fuori della campata imesa

La larghezza collaborante € da assumersi uguadaatihezza del pilastrq bv. Fig. 7.4.2a) su cui

la trave confluisce piu:

- due volte l'altezza della soletta da ciascun,lat caso di travi confluenti in pilastri interv.
Fig. 7.4.2b);

- due o quattro volte l'altezza della soletta d@scun lato in cui & presente una trave trasvedsale
altezza simile, nel caso di travi confluenti rigppetmente in pilastri esterni o interni (v. Fig42c
e 7.4.2d).

2h 2h

3oh 2L 1 h

Caso a

(pilastri esterni) Casob

(pilastri interni)

7 hs R L

Casoc
(pilastri esterni)

(pilastri interni)

Figura 7.4.1 —Larghezza collaborante delle travi.

7.4.4.1.2 Verifiche di resistenza

744121 Flessione

In ogni sezione il momento resistente, calcolatmmeandicato nel § 4.1.2.1.2, deve risultare
superiore o uguale al momento flettente di calcdéterminato come indicato nel § 7.4.4.1.1.

744122 Taglio

Per le strutture in CD"B”, la resistenza a tagla oonfronti delle sollecitazioni determinate come
indicato nel § 7.4.4.1.1 é calcolata come indicegb8 4.1.2.1.3.

Per le strutture in CD”A”, vale quanto segue:
- laresistenza a taglio si calcola come indicat® 42.1.3 assumendo nelle zone critich® etj;

Se nelle zone critiche il rapporto tra il taglionmno e quello massimo risulta inferiore a -@5e il
maggiore tra i valori assoluti dei due tagli supévalore:
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Veg £Vras (7.4.17)
dove kg se il valore di progetto della resistenza a tagkoconfronti dello scorrimento
Vras =VaatVigtV g (7.4.18)

nella quale Y, V,, e V,, rappresentano, rispettivamente, il contributo’eféitto “spinotto” delle
armature verticali, il contributo delle armatureclinate presenti alla base, il contributo della
resistenza per attrite, sono dati dalle espressioni:

1,3 Qffe
vdd:min{ 2 A fes e (7.4.19)

0,254 (D Ay
Vig =, D A Gos, (7.4.20)
V,, =min Hs [E(ZASJ {,q +N Ed) (& +M Ed/z:| (7.4.21)
O! 5‘] I:fcd [& |:nw m)wo

doven e dato dall'espressione (7.4.9) (in oy#0,60), s € il coefficiente d’attrito calcestruzzo-
calcestruzzo sotto azioni cicliche (puo essererdegpari a O,GO)ZASJ- la somma delle aree delle
barre verticali intersecanti il piano contenenteptdenziale superficie di scorriment®,’altezza
della parte compressa della sezione normalizzéitdtedza della sezione, sAl'area di ciascuna
armatura inclinata che attraversa il piano dettsmémdo con esso un angago

Per le pareti tozze deve risultargX/g4/2.

La presenza di armature inclinare comporta un mergo della resistenza a flessione alla base
della parete che deve essere considerato quanétesmina il taglio di calcolo pg.

7.4.4.6  Travi di accoppiamento dei sistemi a pareti

La verifica delle travi di accoppiamento € da esegeon i procedimenti contenuti nel 8 7.4.4.1 se é
soddisfatta almeno una delle due condizioni seguent

- il rapporto tra luce netta e altezza é ugualepesore a 3;
- la sollecitaziondli taglio di calcolo risulta:

Ve sty d (7.4.22)
essendo b la larghezza e d 'altezza utile deltéose.

Se le condizioni precedenti non sono soddisfatsoleecitazione di taglio deve essere assorbita da
due ordini di armature diagonali, opportunamerdéfatie, disposte ad X sulla trave che si ancorano
nelle pareti adiacenti, con sezione pari, per ciaacdiagonale, ad Atale da soddisfare la
relazione:

Ve 2 Af Sing (7.4.23)
essendap I'angolo minimo tra ciascuna delle due diagondlasse orizzontale.

Travi aventi altezza pari allo spessore del solaim sono da considerare efficaci ai fini
dell'accoppiamento.

7.4.5 COSTRUZIONI CON STRUTTURA PREFABBRICATA

La prefabbricazione di parti di una struttura pittaja per rispondere alle prescrizioni relativa agl
edifici in cemento armatochiede la dimostrazione che il collegamento ierapdelle parti € tale da
conferire il previsto livello di monoliticita in tenini di resistenza, rigidezza e duttilita.

257



Le prescrizioni di cui al presente § 7.4.5 sonoiagge rispetto a quelle contenute nei capitoli
precedenti, per quanto applicabili e non esplic#ate modificate.

7.4.5.1 Tipologie strutturali e fattori di struttura

Le presenti norme prendono in considerazione laies#g tipologie di sistemi strutturali, gia
definite nel § 7.4.3.1:

- strutture a telaio

- strutture a pareti

- strutture miste telaio-pareti.

In aggiunta si considerano anche le seguenti cagego

- strutture a pannelli

- strutture monolitiche a cella

- strutture a pilastri isostatici(strutture monopiano, con elementi di coperturatesati da
appoggi fissi gravanti su pilastri isostatici).

| valori massimi di g per queste ultime categorie sono contenuti nabalta seguente:
Tabella 7.4.11 —Valori di gq per strutture prefabbricate

. . Jo

Tipologia CD'B” CDA”
Struttura a pannelli 3,0 4,00,/0,
Strutture monolitiche a cella 2,0 3,0
Strutture a pilastri isostatici 2,5 3,5

Altre tipologie possono essere utilizzate giustifido i fattori di struttura adottati e impiegando
regole di dettaglio tali da garantire i requisgngrali di sicurezza di cui alle presenti norme.

Nelle strutture prefabbricate il meccanismo di igig@sione energetica & associato prevalentemente
alle rotazioni plastiche nelle zone critiche. Ingimpta, la dissipazione pud avvenire attraverso
meccanismi plastici a taglio nelle connessioni,cpérle forze di richiamo non diminuiscano
significativamente al susseguirsi dei cicli dell@ze sismica e si evitino fenomeni d’instabilita.
Nella scelta del fattore di struttura complessivopassono essere considerate le capacita di
dissipazione per meccanismi a taglio, specialmeeisistemi a pareti prefabbricate, tenendo conto
dei valori di duttilitd locali a scorrimenia,.

Il fattore q deve essere ridotto del 50% nel caso in cui iegalinentinon rispettino le indicazioni
riportate nel 8 7.4.5.2 e non puo assumere uneat@ggiore di 1,5 per strutture che non rispettino
le indicazioni riportate nel § 7.4.5.3.

7.4.5.2 Collegamenti

Negli elementi prefabbricati e nei loro collegamesitdeve tener conto del possibile degrado a
seqguito delle deformazioni cicliche in campo plastiQuando necessario, la resistenza di progetto
dei collegamenti prefabbricati valutata per caricbn ciclici deve essere opportunamente ridotta
per le verifiche sotto azioni sismiche.

| collegamenti tra gli elementi prefabbricati caridnano in modo sostanziale il comportamento
statico dell’organismo strutturale e la sua risp@sttto azioni sismiche.

Per gli edifici prefabbricati a pannelli portanifdbneita dei collegamenti tra i pannelli con giunt
gettati o saldati devono essere adeguatamente tateomediante le prove sperimentali di idoneita.

| collegamenti tra elementi monodimensionali (traveastro) devono garantire la congruenza degli
spostamenti verticali e orizzontali, ed il trasfieento delle sollecitazioni deve essere assicurato d
dispositivi meccanici. A questo vincolo puo accapsi, all’altro estremo della trave, un vincolo
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scorrevole. L'ampiezza del piano di scorrimentoedasultare, con ampio margine, maggiore dello
spostamento dovuto alla azione sismica.

In caso di collegamenti tra elementi prefabbridathatura non monolitica, che influenzino in modo
sostanziale il comportamento statico dell'organistratturale, e quindi anche la sua risposta sotto
azioni sismiche, sono possibili le tre situazioaggenti, a ciascuna delle quali deve corrispondere
un opportuno criterio di dimensionamento:

a) collegamenti situati al di fuori delle previstene critiche, che quindi non influiscono sulle
capacita dissipative della struttura;

b) collegamenti situati nelle zone critiche alletremita degli elementi prefabbricati, ma
sovradimensionati in modo tale da spostare laiplagazione in zone attigue situate all'interno
degli elementi;

c) collegamenti situati nelle zone critiche alleresita degli elementi prefabbricati, dotati delle
necessarie caratteristiche in termini di duttiéitdi quantita di energia dissipabile.

Per strutture a pilastri isostatici, il colleganmenta pilastro ed elemento orizzontale deve esdiere
tipo fisso (rigido o elastico). Le travi prefablaie in semplice appoggio devono essere
strutturalmente connesse ai pilastri o alle pgetsupporto). Le connessioni devono assicurare la
trasmissione delle forze orizzontali nella situagiosismica di progetto senza fare affidamento
sull'attrito. Cio vale anche per le connessioni tra gli elemsetiondari dellimpalcato e le travi
portanti.

In tutti i casi, i collegamenti devono essere iadgr di assorbire gli spostamenti relativi e di
trasferire le forze risultanti dall'analisi, conesgliati margini di sicurezza.

7.45.2.1 Indicazioni progettuali
Strutture intelaiate
Collegamenti tipo a)

Il collegamento deve essere posizionato ad unardiat dalla estremita dell’elemento, trave o
pilastro, dove si ha la zona critica, pari almetla inghezza del tratto ove € prevista armatura
trasversale di contenimento, ai sensi del 8 7.24eldel § 7.4.4.2.2, aumentata di una volta
I'altezza utile della sezione.

La resistenza del collegamento deve essere nonoirgella sollecitazione locale di calcolo. Per il
momento si assume il maggiore tra il valore detiwaghall’analisi ed il valore ricavato, con la
gerarchia delle resistenze, dai momenti resisteite zone critiche adiacentmoltiplicati per il
fattore di sovraresistenzg,. Il taglio di calcolo € determinato con le regdila gerarchia delle
resistenze di cui al § 7.4.4. Si utilizza un fadtati sovraresistenza, = 1,10 per strutture in
CD"B", un fattore di sovraresistenxg, = 1,20 per strutture in CD"A".

Collegamenti tipd)

Le parti degli elementi adiacenti alle unioni dew@ssere dimensionate con gli stessi procedimenti
previsti nel 8 7.4.4 per le strutture monolitichrefunzione della classe di duttilita adottata,otatie

dei relativi dettagli di armatura che ne assicurlaoprevista duttilita. Si utilizza un fattore di
sovraresistenzg,, = 1,20 per strutture in CD”B”, un fattore di sowsaistenzay,, = 1,35 per
strutture in CD"A”

Le armature longitudinali delle connessioni devassere completamente ancorate prima delle
sezioni terminali delle zone critiche. Le armatdedie zone critiche devono essere completamente
ancorate fuori delle connessioni.

Per strutture in CD”A” non € ammessa la giunzioee mlastri all’interno dei nodi e delle zone
critiche.

Collegamenti tipa)
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Previa dimostrazione analitica che il funzionameat#bcollegamento € equivalente a quello di uno
interamente realizzato in opera e che soddisfi rlesgrizioni di cui al § 7.4.4, la struttura e
assimilabile ad una di tipo monolitico.

L’idoneita di giunzioni atte a realizzare il mectsano plastico previsto per le strutture a telaicaed
soddisfare le richieste globali e locali di dutdiliciclica nella misura corrispondente alle CD “&”
“B” puo essere desunta da normative di comprovataita oppure da prove sperimentali in scala
reale che includano almeno tre cicli completi dod@azione di ampiezza corrispondente al fattore
di struttura q , effettuate su sotto-insiemi strtgti significativi

Strutture a pilastri isostatici
| collegamenti di tipo fisso devono possedere wmstenza a taglio pari alla minore delle due
guantita seguenti:

a) la forza orizzontale necessaria per indurreans#zione di base del pilastro un momento
flettente pari al momento resistente ultimo, mdittgga per un fattorg,, = 1,35 per strutture in
CD"A”, e Ygq = 1,20 per strutture in CD"B”,

b) la forza di taglio derivante dall’analisi conauazione sismica valutata con q = 1.
| collegamenti di tipo scorrevole devono essereettisionati per consentire uno scorrimento pari a:
1/2
A =(d2 +df) (7.4.24)
nella quale:

de € lo spostamento relativo dovuto all’azione sismia le due parti della struttura collegate
dall'apparecchio scorrevole, calcolato come indicat§ 7.3.3 ed assumendo che le due parti
collegate oscillino in opposizione di fase

dr € lo spostamento relativo in condizioni sismiatzelé fondazioni delle due parti collegate (i e |,
v. §3.2.5.2).

74522 Valutazione della resistenza

La resistenza delle connessioni tra elementi pbefehti deve essere valutata con gli stessi
coefficienti parziali di sicurezza applicabili altuazioni non sismiche, come indicato nei 88
41.2.1.1,4.23.1.1,4.2.3.1.4 0 4.2.7.2.2 secaudmto di competenza.

Nella valutazione della resistenza allo scorrimesit@leve trascurare l'attrito dovuto agli sforzi
esterni di compressione.

Gli elementi di acciaio connessi agli elementi dicestruzzo possono essere considerati nel
contributo alla resistenza sismica se capaci istere a deformazioni cicliche per il livello atbedi
duttilita.

7.4.5.3  Elementi strutturali
Per gli elementi strutturali si applicano le regptegettuali degli elementi non prefabbricati.
Pilastri

Sono permesse connessioni pilastro-pilastro afmé delle zone critiche solo per strutture in
CcD"B".

Per strutture a pilastri isostatici le colonne devcessere fissate in fondazione con vincoli
d’incastro.

Pareti di pannelli prefabbricati

Deve essere evitato il degrado della resistenZa dehnessioni. Tale requisito si ritiene soddtsfat
se tutte le connessioni verticali sono ruvide o/piste di connettori a taglio e verificate a taglio
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Nella verifica delle connessioni orizzontali la Zar assiale di trazione deve essere portata da
un’armatura longitudinale verticale disposta nelma tesa del pannello e ancorata completament

nel corpo dei pannelli sopra- e sottostanti. Peolenessioni che sono solo parzialmente tese sotto
le azioni sismiche, la verifica di resistenza ditadeve essere fatta considerando esclusivamante |

Zzona compressa; in questo caso come valore defla Bssiale si deve considerare il valore della

risultante di compressione su questa zona.

Diaframmi

Il comportamento a diaframma €& reso piu efficacke ssnnessioni sono solo su appositi supporti.
Un’appropriata cappa di cemento armato gettato para puo migliorare significativamente la
rigidezza dei diaframmi.

Le forze di trazione devono essere portate da #@epasmature disposte lungo il perimetro del
diaframma e nelle connessioni interne con gli @kementi prefabbricati. Se si prevede una cappa
di cemento armato gettato in opera, dette armg@kssono essere posizionate nella cappa stessa.

Le forze di taglio lungo le connessioni piastraspia o piastra-trave devono essere moltiplicate per
un fattore maggiorativo pari a 1,30.

Gli elementi di sostegno, sia al di sotto che aagira del diaframma, devono essere adeguatamente
connessi ad esso; a tal fine non si considerafarze di attrito dovute alle forze di compressione
esterne.

746 DETTAGLI COSTRUTTIVI

Le indicazioni fornite nel seguito in merito ai @&fli costruttivi si applicano sia alle struttured.a.
gettate in opera che alle strutture in c.a. prafabte. | dettagli costruttivi sono articolati ieriini
di:

- limitazioni geometriche

- limitazioni di armatura

7.4.6.1 Limitazioni geometriche

74611 Travi

La larghezza b della trave deve essel® cm e, per le travi basse comunemente denonfiaate
spessore”, deve essere non maggiore della larghiEtzailastro, aumentata da ogni lato di meta
dell’altezza della sezione trasversale della trstessa, risultando comunque non maggiore di due
volte h, essendodda larghezza del pilastro ortogonale all’asseadizdve.

Il rapporto b/h tra larghezza e altezza della tidane essere 0,25.

Non deve esserci eccentricita tra 'asse della the sostengono pilastri in falso e 'asse deigtii
che le sostengono. Esse devono avere almeno dpersupostituiti da pilastri o pareti. Le pareti
non possono appoggiarsi in falso su travi o solette

Le zone critiche si estendono, per CD"B” e CD”Atrpuna lunghezza pari rispettivamente a 1 e
1,5 volte l'altezza della sezione della trave, masa a partire dalla faccia del nodo trave-pilastro
da entrambi i lati a partire dalla sezione di priplasticizzazione. Per travi che sostengono un
pilastro in falso, si assume una lunghezza parvelt2 I'altezza della sezione misurata da entrambe
le facce del pilastro.

7.4.6.1.2 Pilastri
La dimensione minima della sezione trasversaledame essere inferiore a 250 mm.
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Se0, quale definito nel § 7.3.1, risulta >0,1, l'alteztalla sezione non deve essere inferiore ad un
decimo della maggiore tra le distanze tra il puntoui si annulla il momento flettente e le estrgmi
del pilastro.

In assenza di analisi piu accurate si puo assuaineréa lunghezza della zona critica sia la maggiore
tra: I'altezza della sezione, 1/6 dell’altezza tdeel pilastro, 45 cm, I'altezza libera del pitasse
guesta € inferiore a 3 volte I'altezza della sezion

7.4.6.1.3 Nodi trave-pilastro

Sono da evitare per quanto possibile eccentricéial'asse della trave e l'asse del pilastro
concorrenti in un nodo. Nel caso che tale ecceatérguperi 1/4 della larghezza del pilastro la
trasmissione degli sforzi deve essere assicurataroeature adeguatamente dimensionate allo
scopo.

7.46.1.4 Pareti

Lo spessore delle pareti deve essere non infesloralore massimo tra 150 mm, (200 mm nel caso
in cui nelle travi di collegamento siano da prevegei sensi del § 7.4.4.6, armature inclinate), e
1/20 dell’'altezza libera di interpiano.

Possono derogare da tale limite, su motivata izddcee del progettista, le strutture a
funzionamento scatolare ad un solo piano non dastisd uso abitativo.

Devono essere evitate aperture distribuite irrgguate, a meno che la loro presenza non venga
specificamente considerata nell’analisi, nel dinemsmento e nella disposizione delle armature.

In assenza di analisi piu accurate si pud assupterd’altezza delle zone critiche sia la maggiore
tra: la larghezza della parete e 1/6 della suazdte

7.4.6.2 Limitazioni di armatura

7.4.6.2.1 Travi
Armature longitudinali

Almeno due barre di diametro non inferiore a 14 mlevono essere presenti superiormente e
inferiormente per tutta la lunghezza della trave.

In ogni sezione della trave, salvo giustificaziche dimostrino che le modalita di collasso della
sezione sono coerenti con la classe di duttilitdttath, il rapporto geometricp relativo
allarmatura tesa, indipendentemente dal fattol'@enmatura tesa sia quella al lembo superiore della
sezione A o quella al lembo inferiore della seziong¢ Adeve essere compreso entro i seguenti
limiti:

1’—4<p<pc0mp+f3—’5 (7.4.25)

f yk yk
dove:

p e il rapporto geometrico relativo all'armatura tesai ad A/(b-h) oppure ad b-h);
Pcomp € il rapporto geometrico relativo allarmatura coegsa;
fyk e la tensione caratteristica di snervamento deilao (in MPa).

Nelle zone critiche della trave, inoltre, deve espeomp>1/2 p € comunque 0,25p.

L’armatura superiore, disposta per il momento riegahlle estremita delle travi, deve essere
contenuta, per almeno il 75%, entro la larghezbadena e comunque, per le sezionia T o ad L,
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entro una fascia di soletta pari rispettivamenta Erghezza del pilastro, od alla larghezza del
pilastro aumentata di 2 volte lo spessore dellatsoba ciascun lato del pilastro, a seconda che ne
nodo manchi o sia presente una trave ortogonalaeAd ¥ della suddetta armatura deve essere
mantenuta per tutta la lunghezza della trave.

Le armature longitudinali delle travi, sia superiohne inferiori, devono attraversare, di regola, i
nodi senza ancorarsi 0 giuntarsi per sovrapposzioressi. Quando cio non risulti possibile, sono
da rispettare le seguenti prescrizioni:

- le barre vanno ancorate oltre la faccia oppostuella di intersezione con il nodo, oppure
rivoltate verticalmente in corrispondenza di taledia, a contenimento del nodo;

- la lunghezza di ancoraggio delle armature teseal@lata in modo da sviluppare una tensione
nelle barre pari a 1,25, e misurata a partire da una distanza pari afetiadalla faccia del
pilastro verso l'interno.

La parte dellarmatura longitudinale della traveecki ancora oltre il hodo non pud terminare
all'interno di una zona critica, ma deve ancoralse di essa.

La parte dell'armatura longitudinale della traveecéi ancora nel nodo, deve essere collocata
all'interno delle staffe del pilastro. Per prevenio sfilamento di queste armature il diametroeadell
barre non inclinate deve esseray,_ volte I'altezza della sezione del pilastro, essend

7,50m E 1+ 0,84

T 350 75 e per nodi intern
o = 7yR;[fyd » 1 9Kp LD comp /P (7.4.26)
29 1+ 0,804) per nodi esterni

Yra B ya

dove: vq € la forza assiale di progetto normalizzata;
ko vale 1 o 2/3, rispettivamente per CD"A” e per CD'B
Yra Vale 1,2 o 1, rispettivamente per CD”A” e per CD"B

Se per nodi esterni non & possibile soddisfarelit@i¢gazione, si puo prolungare la trave oltre il
pilastro, si possono usare piastre saldate alldelle barre, si possono piegare le barre per una
lunghezza minima pari a 10 volte il loro diametispdnendo un’apposita armatura trasversale
dietro la piegatura.

Armature trasversali

Nelle zone critiche devono essere previste staffmdtenimento. La prima staffa di contenimento
deve distare non piu di 5 cm dalla sezione a filasfro; le successive devono essere disposte ad un
passo non superiore alla minore tra le grandezpecsd:

- un quarto dell’altezza utile della sezione trasakers
- 175 mm e 225 mm, rispettivamente per CD"A” e CD;'B”

- 6 volte e 8 volte il diametro minimo delle barraditudinali considerate ai fini delle verifiche,
rispettivamente per CD"A” e CD “B”

- 24 volte il diametro delle armature trasversali.

Per staffa di contenimento si intende una stafttamgolare, circolare o a spirale, di diametro
minimo 6 mm, con ganci a 135° prolungati per almé@odiametri alle due estremita. | ganci
devono essere assicurati alle barre longitudinali.

7.46.2.2 Pilastri

Nel caso in cui i tamponamenti non si estendand’ipégra altezza dei pilastri adiacenti, 'armadur
risultante deve essere estesa per una distanzallgaprofondita del pilastro oltre la zona privia d
tamponamento. Nel caso in cui I'altezza della zpriga di tamponamento fosse inferiore a 1,5

volte la profondita del pilastro, debbono esseilepate armature bi-diagonali.
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Nel caso precedente, qualora il tamponamento sgepte su un solo lato di un pilastro, 'armatura
trasversale da disporre alle estremita del pilaagitisensi del § 7.4.5.3. deve essere estesa atfint
altezza del pilastro.

Armature longitudinali
Per tutta la lunghezza del pilastro I'interassddrbarre non deve essere superiore a 25 cm.

Nella sezione corrente del pilastro, la percentg@emetricap di armatura longitudinale, com
rapporto tra l'area dell’'armatura longitudinale 'aréa della sezione del pilastro, deve essere
compresa entro i seguenti limiti:

1%<p< 4% (7.4.27)

Se sotto l'azione del sisma la forza assiale spilastro € di trazione, la lunghezza di ancoraggio
delle barre longitudinali deve essere incremerdat®0%.

Armature trasversali

Nelle zone critiche devono essere rispettate laliemni seguenti: le barre disposte sugli angoli
della sezione devono essere contenute dalle stdffeeno una barra ogni due, di quelle disposte sui
lati, deve essere trattenuta da staffe interne tegature; le barre non fissate devono trovarsi a
meno di 15 cm e 20 cm da una barra fissata, rispatente per CD”A” e CD"B".

Il diametro delle staffe di contenimento e legatiege essere non inferiore a 6 mm ed il loro passo
deve essere non superiore alla piu piccola debmtipa seguenti:

- 1/3 e 1/2 del lato minore della sezione trasversapettivamente per CD"A” e CD"B”;

- 125 mm e 175 mm, rispettivamente per CD"A” e CD)'B

- 6 e 8 volte il diametro delle barre longitudinatieccollegano, rispettivamente per CD"A” e
CcD"B".

Si devono disporre staffe in un quantitativo mininom inferiore a

0, 08@ per CD"A" al di fuori della zonaitica e per CD "B
Ay > f E‘é) (7.4.28)
> 10,1292 percD A"

yd

in cui Ag; € I'area complessiva dei bracci delle staffgebla distanza tra i bracci piu esterni delle
staffe ed s e il passo delle staffe.

7.4.6.2.3 Nodi trave-pilastro

Indipendentemente da quanto richiesto dalla verifiel 8 7.4.4.3.1, lungo le armature longitudinali

del pilastro che attraversano i nodi non confinl@vono essere disposte staffe di contenimento in
guantita almeno pari alla maggiore prevista natleezdel pilastro inferiore e superiore adiacenti al
nodo. Questa regola pud non essere osservatagoeticaodi interamente confinati.

Per i nodi non confinati, appartenenti a struttsieein CD”A” che in CD"B”, le staffe orizzontali
presenti lungo I'altezza del nodo devono verifidareeguente condizione:

Ns LAsi 5 5, o5l ek (7.4.29)
i fy

nella quale gt ed Ast sono rispettivamente il numero di bracci e 'adefla sezione trasversale
della barra della singola staffa orizzontale, fidtdrasse delle staffe, B & la larghezza utile del
nodo determinata come segue:
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- se la trave ha una larghezzaduperiore a quella del pilastrg hllorab; & il valore minimo fra
bw e kb + h/2, essendodlia dimensione della sezione della colonna pasatéa trave,

- se la trave ha una larghezzaibferiore a quella del pilastrq ballorab; & il valore minimo fra

b. e l, + h/2.

7.46.2.4 Pareti

Le armature, sia orizzontali che verticali, devamgere diametro non superiore ad 1/10 dello
spessore della parete, devono essere dispostetramba le facce della parete, ad un passo non
superiore a 30 cm, devono essere collegate conulegan ragione di almeno nove ogni metro

guadrato.

Nella zona critica si individuano alle estremitdlalgparete due zone confinate aventi per lati lo

spessore della parete e una lunghezza “confinatadri al 20% della lunghezza in pianta | della

parete stessa e comunque non inferiore a 1,5 olpessore della parete. In tale zona il rapporto
geometricop dell'armatura totale verticale, riferito all’areanfinata, deve essere compreso entro i
seguenti limiti:

1%<p< 4% (7.4.30)

Nelle zone confinate 'armatura trasversale dewerescostituita da barre di diametro non inferiore
a 6 mm, disposti in modo da fermare una barracaeiogni due con un passo non superiore a 8
volte il diametro della barra 0 a 10 cm. Le bame fissate devono trovarsi a meno di 15 cm da una
barra fissata.

Le armature inclinate che attraversano potenzialpedici di scorrimento devono essere
efficacemente ancorate al di sopra e al di sotiia daperficie di scorrimento ed attraversare tlgte
sezioni della parete poste al di sopra di essatardi da essa meno della minore tra ¥z altezza ed %
larghezza della parete.

Nella rimanente parte della parete, in pianta edltezza, vanno seguite le regole delle condizioni
non sismiche, con un’armatura minima orizzontaleedicale pari allo 0,2%, per controllare la
fessurazione da taglio.

7.4.6.2.5 Travi di accoppiamento

Nel caso di armatura ad X, ciascuno dei due faisarrdatura deve essere racchiuso da armatura a
spirale o da staffe di contenimento con passo opergre a 100 mm.

In questo caso, in aggiunta all’armatura diagorddee essere disposta nella trave armatura di
diametro almeno 10 mm distribuita a passo 10 cutirgzione sia longitudinale che trasversale ed
armatura corrente di 2 barre da 16 mm ai bordisoigeed inferiore

Gli ancoraggi delle armature nelle pareti devorgeesdel 50% piu lunghi di quanto previsto per il
dimensionamento in condizioni non sismiche.
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7.5 COSTRUZIONI D’ACCIAIO

La resistenza delle membrature e dei collegameate cessere valutata in accordo con le regole
presentate nella vigente normativa, integrate dathele di progettazione e di dettaglio fornite gal
7.5.4al87.5.6.

Nel caso di comportamento strutturale non dissipala resistenza delle membrature e dei
collegamenti deve essere valutata in accordo coegiele di cui al § 4.2. delle presenti norme, non
essendo necessario soddisfare i requisiti di dattil

Nel caso di comportamento strutturale dissipatevstiutture devono essere progettate in maniera
tale che le zone dissipative si sviluppino ove lasficizzazione o l'instabilita locale o altri
fenomeni di degrado dovuti al comportamento istewetion influenzano la stabilitd globale della
struttura.

Nelle zone dissipative, al fine di assicurare @hstésse si formino in accordo con quanto previsto
in progetto, la possibilita che il reale limite sliervamento dell’acciaio sia maggiore del nominale
deve essere tenuta in conto attraverso un oppodoefficiente di sovraresistenza del matengle
definito al § 7.5.1.

Le parti non dissipative delle strutture dissipated i collegamenti tra le parti dissipative egegto
della struttura devono possedere una sovraressteufficiente a consentire lo sviluppo della
plasticizzazione ciclica delle parti dissipative.

7.5.1 CARATTERISTICHE DEI MATERIALI
L’acciaio strutturale deve essere conforme ai @tjulel § 11.3.4.9.

Il coefficiente di sovraresistenza del materigig, € definito come il rapporto fra il valore medio
fym della tensione di snervamento e il valore caratteo i nominale. In assenza di valutazioni
specifiche si possono assumere i valori indicdtaneab. 7.5.1;

Tabella 7.5.1- Fattori di sovraresistenzgrqg

f
Acciaio Yra = L
fyk
S 235 1,20
S 275 1,15
S 355 1,10
S 420 1,10
S 460 1,10

Se la tensione di snervamentq @ell’acciaio delle zone non dissipative e dellenm@ssioni e
superiore allayfnaxdell’acciaio delle zone dissipative, € possib8swanerers=1,00.

7.5.2 TIPOLOGIE STRUTTURALI E FATTORI DI STRUTTURA

7521 Tipologie strutturali
Le strutture sismo-resistenti in acciaio possoncems distinte, in accordo con il loro
comportamento, nelle seguenti tipologie strutturali

a) strutture intelaiate: composte da telai che resistono alle forze ortao con un
comportamento prevalentemente flessionale. In qusstutture le zone dissipative sono
principalmente collocate alle estremita delle triavprossimita dei collegamenti trave-colonna,
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b)

d)

f)

dove si possono formare le cerniere plastiche eefga viene dissipata per mezzo della
flessione ciclica plastica.

Strutture con controventi concentricii nei quali le forze orizzontali sono assorbite
principalmente da membrature soggette a forze lasisiaqueste strutture le zone dissipative
sono principalmente collocate nelle diagonali t€stanto possono essere considerati in questa
tipologia solo quei controventi per cui lo snervamoe delle diagonali tese precede |l
raggiungimento della resistenza delle aste stretté@necessarie ad equilibrare i carichi esterni.

| controventi reticolari concentrici possono essdiginti nelle seguenti tre categorie (Fig.
7.5.1):

b1)controventi con diagonale tesa attivan cui la resistenza alle forze orizzontali e#pacita
dissipative sono affidate alle aste diagonali sttggetrazione.

b2)controventi a V in cui le forze orizzontali devono essere ass$erbonsiderando sia le
diagonali tese che quelle compresse. Il punto efsgizione di queste diagonali giace su di
una membratura orizzontale che deve essere continua

b3)controventi a K in cui il punto d’intersezione delle diagonali ¢gasu una colonna. Questa
categoria non deve essere considerata dissipativguanto il meccanismo di collasso
coinvolge la colonna.

Strutture con controventi eccentricti nei quali le forze orizzontali sono principalment
assorbite da membrature caricate assialmente, pradanza di eccentricita di schema permette
la dissipazione di energia nei traversi per mezebodmportamento ciclico a flessione e/o
taglio. | controventi eccentrici possono esseresgificati come dissipativi quando la
plasticizzazione dei traversi dovuta alla flessiehe al taglio precede il raggiungimento della
resistenza ultima delle altre parti strutturali.

strutture a mensola o0 a pendolo inversocostituite da membrature pressoinflesse in cui le
zone dissipative sono collocate alla base.

Strutture intelaiate con controventi concentrict nelle quali le azioni orizzontali sono
assorbite sia da telai che da controventi agehtneeesimo piano.

Strutture intelaiate con tamponature costituite da tamponature in muratura o calcestruzz
non collegate ma in contatto con le strutture ai&té.

>

o e 7 SIS LSS VAL AL SIS (e SIS PSS IS

b1) Strutture con controventi concentrici a diagenasa attiva

G T TTIITTII 77 77T

b2) Strutture con controventi concentrici a V
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b3) Strutture con controventi concentrici a K
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) Strutture con controventi eccentrici
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e) Strutture intelaiate con controventi concentrici
Figura 7.5.1.- Tipologie strutturali

Per le strutture in acciaio in cui le forze orizimnsono assorbite da nuclei o pareti di contréeen
in cemento armato si rimanda al § 7.4.

Tipologie strutturali diverse da quelle sopraeléagassono essere utilizzate sulla base di cdteri
progettazione non difformi da quelli consideratilag@resente norma, a condizione che forniscano
un grado di sicurezza non inferiore.

7.5.2.2 Fattori di struttura
Per ciascuna tipologia strutturale il valore massidnriferimento per, € indicato in Tab. 7.5.11.

Tabella 7.5.11 — Limiti superiori dei valori di gper le diverse tipologie strutturali e le diverdagsi di duttilita.

0
TIPOLOGIA STRUTTURALE
CD HB” CD HAH
a) Strutture intelaiate
) o 4 5a,/a,
c) Strutture con controventi eccentrici
b1) Controventi concentrici a diagonale tesa attiva 4 4
b2) Controventi concentrici a V 2 2,5
d) Strutture a mensola o a pendolo inverso 2 20,/04
e) Strutture intelaiate con controventi concentric 4 4a/a4
f) Strutture intelaiate con tamponature in muratur 2 2
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Tali valori di g, sono da intendersi validi a patto che vengancetigfe le regole di progettazione e
di dettaglio fornite dal § 7.5.4 al § 7.5.6.

In particolare, essi richiedono collegamenti prtgetcon un margine di sovraresistenza tale da
consentire il completo sfruttamento delle risorsdudtilita locale delle membrature collegate. Tale
requisito si puo ritenere soddisfatto se sono tiapele regole di progettazione di cui al § 74.4.

Per le strutture regolari in pianta possono esseottati i seguenti valori @i /o:

- edifici a un piano aJa; =1,1

- edifici a telaio a piu piani, con una sola campata ay/a; = 1,2

- edifici a telaio con piu piani e piu campate aJga; =1,3

- edifici con controventi eccentrici a piu piani aJa; =1,2

- edifici con strutture a mensola o a pendolo inversoa,/a; = 1,0

7.5.3 REGOLE DI PROGETTO GENERALI PER ELEMENTI STRUTTURAL |
DISSIPATIVI

Le regole di progetto seguenti si applicano allgikelle strutture sismo-resistenti progettate per
avere un comportamento strutturale dissipativo.zbee dissipative devono avere un’adeguata
duttilita ed una sufficiente resistenza, deternar@me precisato nel § 4.2.2.2.

7.5.3.1

Si deve garantire una duttilita locale sufficientegli elementi che dissipano energia in
compressione e/o flessione limitando il rapportghazza-spessot#t secondo le classi di sezioni
trasversali specificate nel § 4.2.2.1. delle preserme.

Parti compresse e/o inflesse delle zone dissipative

In funzione della classe di duttilita e del fattade strutturaqo usato in fase di progetto, le
prescrizioni relative alle classi di sezioni trasad di elementi in acciaio che dissipano energia,
sono quelle indicate in Tab. 7.5.111.

Tabella 7.5.111 - Classe della sezione trasversale di elementighsisi in funzione della classe di duttilita el

Classe di duttilita

Valore di riferimento del
fattore di struttura q o

Classe di sezione
trasversale richiesta

CD uBn

2<p=4

Classe 102

CD uAn

>4

Classe 1

7.5.3.2

Nel caso di membrature tese con collegamenti batlpta resistenza plastica di progetto deve
risultare inferiore alla resistenza ultima di pritgelella sezione netta in corrispondenza deigderi
i dispositivi di collegamento. Pertanto si devefigare che:

%zl,l@vﬂdﬂ

Ymo fu

Parti tese delle zone dissipative

(7.5.1)

essendo A l'area lordasrg,, I'area resistente costituita dall’area netta imrispondenza dei fori
integrata da un’eventuale area di rinforzo e iofafparzialiyy, € yw. SOno definiti nella Tab. 4.2.V
del 8 4.2.3.1.1. delle presenti norme.
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7.5.3.3  Collegamenti in zone dissipative

| collegamenti in zone dissipative devono averefigahte sovraresistenza per consentire la
plasticizzazione delle parti collegate. Si ritiestee tale requisito di sovraresistenza sia sodtisfat
nel caso di saldature a completa penetrazione.

Nel caso di collegamenti con saldature a cordoangblo e nel caso di collegamenti bullonati il
seguente requisito deve essere soddisfatto:

Rid 2 Yra 1, 1Ry re= Rurd (7.5.2)

dove:
R,s € laresistenza di progetto del collegamento;

Rpre€ la resistenza plastica di progetto della memaatollegata (da valutarsi secondo le
indicazioni del § 4.2;

Ry re € il limite superiore della resistenza plastieladmembratura collegata.

7.5.4 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE INTELAI ATE

Al fine di conseguire un comportamento duttilegliat devono essere progettati in modo che le
cerniere plastiche si formino nelle travi piuttost® nelle colonne.

Questo requisito non @chiesto per le sezioni delle colonne alla baseakkal sommita dei telai
multipiano e per tutte le sezioni degli edifici no@mano.

7541 Travi

Nelle sezioni in cui & attesa la formazione dekenere plastiche devono essere verificate le
seguenti relazioni:

Mea/M i ras1 (7.5.3)
Nea/Npira<0,15 (7.5.4)
(VEd,G"'VEd,M)/V oi,ra<0,50 (7.5.5)
dove:
Meq, Neq € Veg Sono i valori di progetto del momento fletternde]la sollecitazione assiale e del

taglio;

Moras Npira € Vora SONO 1 valori delle resistenze plastichie pdogetto, flessionale, assiale e
tagliante determinate secondo criteri di cui alZ411.2;

Vegc € la sollecitazione di taglio di progetto dovatie azioni non-sismiche;

Veqm € la forza di taglio dovuta all’applicazione di memti plastici equiversiM, rq4 nelle
sezioni in cui é attesa la formazione delle cemastiche.

In assenza di ritegni trasversali, le travi devomweere resistenza sufficiente nei confronti
dell'instabilita flessionale e flesso-torsionalesteminata come in § 4.2.4.1.3. ed assumendo la
formazione della cerniera plastica nella seziomespilecitata in condizioni sismiche.

7.5.4.2 Colonne

Le colonne devono essere verificate in compressionsiderando la piu sfavorevole combinazione
di sollecitazioni assiali e flessionali.

Le sollecitazioni di progetto sono determinate come
Negg =NegetLly pal@Q [N gq (7.5.6)
270



Megi=M g4 t1, 1y ol IM ¢ (7.5.7)
Vei=Veactl 1y gl IV g4 ¢ (7.5.8)

in cui

Nede Meda Veqc SONO le sollecitazioni di compressione, flesg e taglio dovute alle azioni non
sismiche;

Nese,MessVesr SONO le sollecitazioni dovute alle azionimsismiche;

Yrd e il fattore di sovraresistenza;

Q e il minimo valore tra gl; =M, rqi /M gq; di tutte le travi in cui si attende la formazione
di cerniere plastiche, essendlb:,; il momento flettente di progetto della i-esimave in
condizioni sismiche M, rq, il corrispondente momento plastico.

Nelle colonne in cui si attende la formazione dineere plastiche, le sollecitazioni devono essere
calcolate nell'ipotesi che nelle cerniere plastighmomento flettente sia parildl  rq.

Il taglio di progetto deve rispettare la seguemsthzione:
Vea/V pira 0,50 (7.5.9)

| pannelli nodali dei collegamenti trave-colonnar@®o essere progettati in modo tale da escludere
la loro plasticizzazione e instabilizzazione a itaglTale requisito si puo ritenere soddisfatto
guando:

VVp,Ed/min(va,Rdva,Ra <1 (7.5.10)

essendoV,, eq, Vipra € Vinra rispettivamente la forza di progetto e la resigee a taglio per
plasticizzazione e la resistenza a taglio per hilitia del pannello, queste ultime valutate comé&
4.241.2e4.24.1.3.

7.5.4.3 Gerarchia delle resistenze trave-colonna

Per assicurare lo sviluppo del meccanismo globesiphtivo € necessario rispettare la seguente
gerarchia delle resistenze tra la trave e la caotove, oltre ad aver rispettato tutte le regole di
dettaglio previste nella presente norma, si assparrogni nodo trave-colonna del telaio che

ZMC,pI,RdZVRDEM b,pl,Rd (7.5.11)

doveyrp=1,3 per strutture in classe CD"A” e 1,1 per CD"B¢ prd € il momento resistente della
colonna calcolato per i livelli di sollecitazionsssale presenti nella colonna nelle combinazioni
sismiche delle azioni ed fMirq € il momento resistente delle travi che convergogionodo trave-
colonna.

7.5.4.4  Collegamenti trave-colonna

| collegamenti trave-colonna devono essere prageitta modo da possedere una adeguata
sovraresistenza per consentire la formazione dmhmiere plastiche alle estremita delle travi
secondo le indicazioni di cui al § 7.5.3.3. In matare, il momento flettente resistente del
collegamento, lykq, trave-colonna deve soddisfare la seguente relazio

Mjrd 21,10¥ra M p i R4 (7.5.12)

dove M, pird € il momento resistente della trave collegataqee il coefficiente di sovra-resistenza
indicato nella tabella 7.5.1.
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7545 Pannelli nodali

Nei nodi trave-colonna, i pannelli d’anima dellelamme devono possedere una resistenza
sufficiente e consentire lo sviluppo del meccanisigsipativo della struttura a telaio, e cioe la
plasticizzazione delle sezioni delle travi convertgael nodo trave-colonna.

La forza di taglio agente sul pannello d’anima detlo trave-colonna deve essere determinata
assumendo la completa plasticizzazione delle travesso convergenti secondo lo schema e le
modalita previste in fase di progetto.

7.5.4.6 Collegamenti colonna-fondazione

Il collegamento colonna-fondazione deve esseregpiatyp in modo tale da risultare sovra-resistente
rispetto alla colonna ad esso collegata.

In particolare, il momento resistente plastico @ellegamento deve rispettare la seguente
disuguaglianza

Mcra2L 1M o N ¢) (7.5.13)

dove M. prg € il momento resistente plastico di progetto delidonna, calcolato per lo sforzo
normale di progetto N che fornisce la condizione piu gravosa per il egdimento di base. I
coefficienteyrq € fornito nel §7.5.1.

755 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE CON
CONTROVENTI CONCENTRICI

Le strutture con controventi concentrici devonoeesgprogettate in modo che la plasticizzazione
delle diagonali tese preceda la rottura delle cssinai e I'instabilizzazione di travi e colonne.

Le diagonali hanno essenzialmente funzione portaateconfronti delle azioni sismiche e, a tal
fine, tranne che per i controventi a V, devono essensiderate le sole diagonali tese.

Le membrature di controvento devono apparteneee @iima o alla seconda classe di cui al 8
4.2.2.1. Qualora esse siano costituite da seziogolari cave, il rapporto tra il diametro estemhe

lo spessorg deve soddisfare la limitazion&/t<36. Nel caso in cui le aste di controvento siano
costituite da profili tubolari a sezione rettangelai rapporti larghezza-spessore delle parti che
costituiscono la sezione non devono eccedere fif&r@ che le pareti del tubo non siano irrigidite.

La risposta carico-spostamento laterale deve aslsostanzialmente indipendente dal verso
dell'azione sismica.

Per edifici con piu di due piani, la snellezza aslsionale delle diagonali deve rispettare le
seguenti condizioni

1,3< )\ < 2 in telai con controventi ad X;
A <2 in telai con controventi a V.

Per garantire un comportamento dissipativo omogelefle diagonali all’interno della struttura, i
coefficiente di sovra-resistenz@, =N, .,./Ng,; calcolati per tutti gli elementi di controvento,
devono differire tra il massimo ed il minimo di npiu del 25%.

Travi e colonne considerate soggette prevalenterestforzi assiali in condizioni di sviluppo del
meccanismo dissipativo previsto per tale tipo dittira devono rispettare la condizione

Neg/N pirg(M ) <1 (7.5.14)

in cui Ngg € valutata con I'espressione 7.5.6 gl é la resistenza nei confronti dell'instabilita,
calcolata come in § 4.2.3.1.6 § 4.3.3.1.3 teneradccdell’interazione con il momento flettente
Megq valutato con I'espressione 7.5.7. Nei telai contventi a V le travi devono resistere agli
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effetti delle azioni di natura non sismica senzasoderare il supporto dato dalle diagonali e alle
forze verticali squilibrate che si sviluppano pdfeo delle azioni sismiche a seguito della
plasticizzazione delle diagonali tese e dell'indizbazione delle diagonali compresse. Per
determinare questo effetto si pud considerare wnzafpari a Mrq nelle diagonali tese e a

Yoo (N, re Nelle diagonali compresse, essengg=0,30 il fattore che permette di stimare la
resistenza residua dopo l'instabilizzazione. |egdmenti delle diagonali alle altre parti strutliura

devono garantire il rispetto del requisito di sekgaistenza di cui al 8§ 7.5.3.3.

7.5.5.1 Resistenza dei collegamenti

| collegamenti delle diagonali di controvento adltre parti strutturali devono essere progettati
secondo quanto esposto in 8 7.5.3.3.

756 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE CON
CONTROVENTI ECCENTRICI

| controventi eccentrici dividono le travi dei tela due o piu parti. Ad una di queste parti, chidian
«elemento di connessione» o «link», & affidataihpito di dissipare I'energia sismica attraverso
deformazioni plastiche cicliche taglianti e/o flessli.

Gli elementi di connessione vengono denominati tkeaquando la plasticizzazione avviene per
taglio, «lunghi» quando la plasticizzazione avvieper flessione e «intermedi» quando la
plasticizzazione € un effetto combinato di taglidlessione. In relazione alla lunghezza “e” del
dell’elemento di connessione, si adotta la classffione seguente:

«corti» e< 0,§ I+ 0()m (7.5.15a)
I,Rd
«intermedi»:0,8(1+a)m< e< 1§ am)M (7.5.15b)
I,Rd VI,Rd
«lunghi»e> 1,5( I+ G)M (7.5.15¢)

I,Rd

dove MRrq € Vi rd SONO, rispettivamente, la resistenza flessiondderesistenza a taglio di progetto
dell’elemento di connessione,e il rapporto tra il minore ed il maggiore dei mamti flettenti attesi
alle due estremita dell’elemento di connessioRer le sezioni ad | il momento resistentgred

il taglio resistente, M4, dell’elemento di connessione sono definiti inemz® di sollecitazione
assiale, rispettivamente, dalle formule:

M, g =f, B @, Ofh-t,) (7.5.16)
f
v,RFﬁ[ﬂw [fh-t, ) (7.5.17)

Quando il valore della sollecitazione assiale dcaa Ngg4 presente nell’elemento di connessione
supera il 15% della resistenza plastica a sollecitee assiale della sezione dell’'elementggh va
tenuta opportunamente in conto la riduzione dedsistenza plastica a taglio, pd, e flessione,
M rd, dell’elemento di connessione.

L’angolo di rotazione rigideb, tra I'elemento di connessione e I'elemento corgigwon deve
eccedere i seguenti valori:

® Quandoa=1 i momenti flettenti alle due estremita sono uigei@ell’elemento di connessione si formano dumiege
plastiche.
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«corti»: 8, <0,08rac (7.5.18a)
«lunghi»8, < 0,02rac (7.5.18b)

Per gli elementi di connessione «intermedi» @rimbla linearmente tra questi valori.

La resistenza ultima degli elementi di connessi@vg, V,), a causa di diversi effetti, quali
incrudimento, la partecipazione della solettal'depalcato e l'aleatorieta della tensione di
snervamento, € maggiore di M e V . Sulla base driltati sperimentali disponibili, la
sovraresistenza puo essere calcolata mediantguerst relazioni:

M, =0, 75[ElN 4

«corti»: 7.5.19a)
(
V=150V g
M, =15M,,
«Iunghl»:Vu:2 \Rd (7.5.19b)
e

Tali relazioni riguardano gli elementi di connes&o«corti» e «lunghi», rispettivamente; nel caso
degli elementi di connessione «intermedi» la resst ultima puO essere determinata per
interpolazione.

Per garantire un comportamento dissipativo omogelsghi elementi di collegamento all'interno
della struttura, i coefficienti di sovra-resisten@a calcolati per tutti gli elementi di collegamento,
devono differire tra il massimo ed il minimo di npiu del 25%. | coefficientiQ, degli elementi
“link” sono definiti secondo le formule seguenti

«lunghi» ed «intermedi>, =1, 5[M, o,/ Mg, (7.5.20a)
«corti»: Q; =150V, / ey, (7.5.20a)

dove MRrg € Virda SONO momento e taglio resistenti dell’elementoaliegamento, My ; € Veg, SONO

le sollecitazioni di calcolo ottenute dalla comlziome sismica. Le membrature che non
contengono gli elementi di connessione devono essaificate come indicato in §7.5.5, in €Yie

il minimo tra tutti gli Q, =1,50M,,,,/ My, relativi agli elementi di connessione «lunghi» ied
minimo fra tutti gli Q, =1,50V,;/ Vi, relativi agli elementi di connessione «corti».

Il comportamento degli elementi di connessione hing dominato dalla plasticizzazione per
flessione. Le modalita di collasso tipiche di &@liémenti di connessione sono rappresentate dalla
instabilita locale della piattabanda compressa |k diastabilita flesso-torsionale. In tal caso gl
irrigidimenti devono distare 1.5 Halla estremita degli elementi di connessione.

In tutti i casi, gli irrigidimenti d’anima devonasere disposti da ambo i lati in corrispondenzkedel
estremita delle diagonali. Con riferimento al dgiita costruttivo degli irrigidimenti, nel caso di
«elementi di connessione corti» e travi di modesitazza ( 600 mm) e sufficiente che gli
irrigidimenti siano disposti da un solo lato datiima, impegnando almeno i 3/4 della altezza
dell’'anima. Tali irrigidimenti devono avere spessaon inferiore a,t € comungue non inferiore a
10 mm, e larghezza pari a/@-t,.

Nel caso degli elementi di connessione lunghi elidelgmenti di connessione intermedi, gli
irrigidimenti hanno lo scopo di ritardare l'instéta locale e, pertanto, devono impegnare l'intera
altezza dell'anima.

Le saldature che collegano il generico elemeniaididimento all’anima devono essere progettate
per sopportare una sollecitazione pari d,Aessendo Al'area dell’elemento di irrigidimento; le
saldature che lo collegano alle piattabande devono essergetiede per sopportare una
sollecitazione pari a /4.
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7.5.6.1 Resistenza dei collegamenti

Si applica quanto esposto in § 7.5.3.3, intendecalo il termine B rq la resistenza plastica
sviluppata dall’elemento di connessione.
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7.6 COSTRUZIONI COMPOSTE DI ACCIAIO-CALCESTRUZZO
Gli edifici con struttura sismo-resistente compoat&iaio-calcestruzzo devono essere progettati
assumendo uno dei seguenti comportamenti struttural

a) comportamento strutturale dissipativo con meccanisin dissipazione in componenti e
membrature composte acciaio-calcestruzzo;

b) comportamento strutturale dissipativo con meccaigim dissipazione in componenti e
membrature in solo acciaio strutturale;

c) comportamento strutturale non-dissipativo.

L’assunzione del comportamento strutturale tipe@ Isubordinata all'adozione di misure specifiche
atte a prevenire l'attivazione dei componenti itcestruzzo sulla resistenza delle zone dissipative.
In questi casi, il progetto della struttura va coihal con riferimento ai metodi di cui al § 4.3 eell
presenti norme, per le combinazioni di carico nemghe, e con riferimento ai paragrafi successivi
del presente capitolo per le combinazioni di cadoemprendenti gli effetti sismici.

Ai fini dei criteri di dimensionamento si applicaleindicazioni del § 7.2.1.

7.6.1 CARATTERISTICHE DEI MATERIALI

7.6.1.1  Calcestruzzo
Non & ammesso I'impiego di calcestruzzo di clasgariore a C20/25.

Nella progettazione, nel campo di applicazioneedptesenti norme, non € consentito I'impiego di
calcestruzzi di classe superiore alla C40/50.

7.6.1.2  Acciaio per c.a.

L’acciaio per c.a. deve essere del tipo B450C,uliad 8§ 11.3.2.1 delle presenti norme; I'uso
dell'acciaio B450A é consentito nei soli casi petvinel § 7.4.2.2.

7.6.1.3 Acciaio strutturale

L’acciaio strutturale deve corrispondere alle g@aadi cui al 8 7.5 e al § 11.3.4. delle presenti
norme.

7.6.2 TIPOLOGIE STRUTTURALI E FATTORI DI STRUTTURA

7.6.2.1  Tipologie strutturali

Le costruzioni composte acciaio-calcestruzzo passessere realizzate con riferimento alle
tipologie strutturali seguenti, il cui funzionameré descritto nel § 7.5.2:

a) strutture intelaiate;

b) strutture con controventi concentrici realizzatagtiaio strutturale;

C) strutture con controventi eccentrici nelle quali glementi di connessione, attraverso la
plasticizzazione dei quali avviene la dissipaziodeyono essere realizzati in solo acciaio
strutturale;

d) strutture a mensola o a pendolo inverso;
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e) strutture intelaiate controventate

Per strutture con pareti o nuclei in c.a., nellalgla resistenza all’'azione sismica é affidata all
parti in cemento armato, si rimanda al 8 7.4. Leefpgpossono essere accoppiate mediante travi in
acciaio o composte.

7.6.2.2 Fattori di struttura

Si applicano le prescrizioni di cui al § 7.5.6 peanto riguarda il valore di riferimentg del fattore
di struttura, a condizione che siano rispettaaéscrizioni e le regole esposte nel presentealapit

7.6.3 RIGIDEZZA DELLA SEZIONE TRASVERSALE COMPOSTA

La rigidezza elastica della sezione nella quaalitestruzzo € sollecitato da sforzi di compression
va valutata utilizzando un coefficiente di omogemarione n = FE., = 7, essendo & il modulo
di elasticita secante del calcestruzzo.

Il calcolo del momento di inerzia non fessuratg,delle sezioni composte in cui il calcestruzzo é
soggetto a compressione, va valutato omogeneizzmaddcestruzzo della soletta compreso nella
larghezza efficace, determinata come al 8 7.6.5.1.1

Nei casi in cui il calcestruzzo e soggetto a sfalizirazione, la rigidezza della sezione composta
dipende dal momento di inerzia della sezione fedaub, calcolato assumendo fessurato il

calcestruzzo ed attive le sole componenti metallidblla sezione, profilo strutturale ed armatura
collocata nella larghezza efficace.

7.6.4 CRITERI DI PROGETTO E DETTAGLI PER STRUTTURE DISSIP ATIVE

7.6.4.1  Criteri di progetto per strutture dissipative

Il progetto delle strutture composte acciaio-cdltezo di tipo dissipativo deve garantire una
risposta globale stabile anche in presenza di femboocali di plasticizzazione, instabilita o altri
connessi al comportamento isteretico della strattArtale scopo occorre dotare le zone dissipative
di adeguata resistenza e duttilita.

Nel caso di comportamento tipo b) di cui al § Tagesistenza va valutata per le parti in carpénter
metallica secondo quanto indicato nel 8 7.5. Ini futasi in cui la zona dissipativa e di tipo
composto, la resistenza va calcolata facendo miamnto alle regole specifiche riportate nel presente
documento ed a metodologie di comprovata affid@bili

La duttilita va invece conseguita facendo ricord@ppositi ed efficaci dettagli costruttivi.

La capacita di dissipazione puo essere attriboit@sente alle membrature; pertanto i collegamenti
e tutte le componenti non dissipative della stratilevono essere dotati di adeguata sovraresistenza

7.6.4.2 Resistenza plastica delle zone dissipative

La progettazione sismica delle strutture composté#-calcestruzzo e basata sulla valutazione del
limite inferiore (K rd) € del limite superiore (Frq) della resistenza plastica.

Il limite inferiore della resistenza delle zone siimtive (Eird va impiegato nell’ambito delle
verifiche di progetto degli elementi dissipativierpcui deve risultare d<Ey rg, €SSendo & il
valore della caratteristica della sollecitazioratrea alla combinazione di carico sismica.

Il limite superiore della resistenza delle zonesighative (kyrq) va impiegato per le verifiche di
gerarchia delle resistenze necessarie per lo polugei meccanismi di collasso prescelti. Tale

277



valore tiene conto degli effetti della sovraresigte analogamente a quanto previsto nelle strutture
in acciaio: kg ra = 1,1Yrd Epi,ra, CONYRg definito nel § 7.5.1.

7.6.4.3  Collegamenti composti nelle zone dissipative

| fenomeni di plasticizzazione durante I'eventons devono aver luogo esclusivamente nei
componenti in acciaio strutturale per cui si deseagtire 'integrita dei componenti in calcestruzzo
soggetto a compressione.

Lo snervamento delle barre di armatura della soletid essere ammesso solamente quando le travi
composte soddisfano le prescrizioni di cui al 8.5% circa la profondita dell’asse neutro
adimensionalizzato a rottura (Tab. 7.6.1V).

Per il progetto dei collegamenti deve risultare:
Rja 2 Rupd (7.6.1)
dove: R;,e laresistenza di progetto del collegamento;

Ryre € il limite superiore della resistenza plasticdladenembratura collegata, valutato come
indicato al precedente § 7.6.4.2.

Nelle zone di intersezione tra trave e colonna vadisposte apposite armature metalliche nella
soletta in calcestruzzo per governare effetti lodiadliffusione delle tensioni. La progettaziondlele
armature longitudinali nel calcestruzzo delle zowelali deve essere effettuata con modelli che
soddisfino I'equilibrio.

Nei nodi trave-colonna caratterizzati da profilivastiti completamente o parzialmente di
calcestruzzo, la resistenza a taglio del pannallo gssere calcolata come la somma dei contributi
del calcestruzzo e del pannello in acciaio. Inipaldre, se I'altezza della sezione della trave non
differisce da quella del pilastro di piu del 40%ré&sistenza a taglio si ottiene sommando i due
contributi resistenti forniti, rispettivamente, tatciaio e dal calcestruzzo

VWp,Rd =08 [lva s Rd + pr,c,Rd) (762)

dove Vypsra€ il contributo resistente del pannello d’animaagtiaio calcolato secondo i metodi
indicati nel § 4.2, Vpcra€ il contributo resistente a taglio fornito dalcestruzzo che deve essere
determinato utilizzando appropriati modelli resigt a puntone tipici delle strutture in calceshmz
Lo sforzo di taglio di progetto \, s¢ con cui confrontare la resistenza di progetfg A4 € calcolato
considerando le forze su di esso applicate e tenandonto lo sviluppo delle resistenze plastiche
degli elementi “dissipativi”’ in esso convergentiiadj le travi composte.

7.6.5 REGOLE SPECIFICHE PER LE MEMBRATURE
Nelle zone dissipative il rapporto tra la largheeZa spessore dei pannelli d’anima e delle aledev
rispettare i seguenti limiti:

- per le zone dissipative in solo acciaio (non rikesh calcestruzzo) valgono le indicazioni di
cui al precedente § 7.5.6.

- per le zone dissipative rivestite in calcestruzz@lori dei rapporti larghezza-spessore per le
facce dei profilati metallici impiegati devono retpare le limitazioni di cui alla Tab. 7.6.1

Tabella 7.6.1- Valori limite della snellezza per i profilati melial.

Valore di riferimento del fattore di struttura q 1525 <4 o> 4
Sezione ad H o | parzialmente o totalmente rivestitcalcestruzzo: limiti

. 14¢ 9¢
per le sporgenze delle alt;:
Sezione rettangolare cava riempita di calcestruztdimite 38¢ 24¢
Sezione circolare cava riempita di calcestruzzift limite 85¢? 80¢?
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Nella Tab. 7.6.1 e
e=(235/f,, i

clt e il rapporto tra la larghezza e lo spessore gelde in aggetto dell’ala definita nella
Fig. 7.6.1

d/t ed h/t sono i rapporti tra massima dimensione estern&sssype.
Nel progetto di tutti i tipi di colonne compostepio tener conto della resistenza della sola sezion
in acciaio o della combinazione di quella dell'atcie del calcestruzzo. La dimensione minima,

base o altezza per le sezioni rettangolari o diameer le sezioni circolari, delle colonne
completamente rivestite di calcestruzzo deve essarenferiore a 250 mm.

b=bc

Figura 7.6.1- Rapporti dimensionali

Le colonne non devono essere progettate per disesgueergiacon I'esclusione delle zone al piede
della struttura in specifiche tipologie strutturdlier compensare le incertezze connesse all' efetti
risposta dellorganismo strutturale alle azionindishe, € necessario predisporre armatura
trasversale per il confinamento delle zone critiche

Quando é necessario sfruttare interamente la eegmtplastica di una colonna composta per
soddisfare la gerarchia delle resistenze o le ichgfdi resistenza, si deve garantire la completa
interazione tra la componente in acciaio e qualleaicestruzzo.

In tutti i casi in cui € insufficiente il trasferento degli sforzi tangenziali per aderenza edtaté
richiesto l'uso di connettori a taglio per il tragmento mediante interazione meccanica e |l
ripristino dell’'azione composta, calcolati secomg@anto indicato in 84.3.

7.65.1 Travi con soletta collaborante

Nelle travi con soletta collaborante il grado dnoessione N/N, definito al § 4.6.5.2.1., deve
risultare non inferiore a 0,8 e la resistenza cesgi/a dei connettori a taglio nella zona in cui il
calcestruzzo della soletta € teso non deve essfgore alla resistenza plastica delle armature
longitudinali.

La resistenza di calcolo dei connettori a piol@tsiene, a partire da quella indicata al 8 4.6.5.4,
applicando un fattore di riduzione 0,75.
Nelle zone dissipative soggette a momento positévoontrollato il rapporto x/d dato da:

x/d <&cuf€cut €a) (7.6.3)

nella quale :

- x e la profondita dell’'asse neutro a rottura,

- d é l'altezza totale della sezione composta;

- &€ la deformazione a rottura del calcestruzzo veuenendo conto degli effetti di degrado
ciclico del materiale;
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- &y e la deformazione totale al lembo teso del prafiktallico.

Il suddetto requisito di duttilita puo ritenersidslisfatto quando il rapporto x/d soddisfa i limiti
riportati in Tab. 7.6.11.

Tabella 7.6.11 - Valori limite del rapporto x/d per le travi compestl variare del fattore g

f, (N/mn?) 1,5<qy4 Go>4
(X/d)imite (X/dYimite

235 0,36 0,27

275 0,32 0,24

355 0,27 0,20

7.6.5.1.1 Definizione della larghezza efficace delle travimposte

La determinazione delle caratteristiche geometrictela sezione composta va effettuata
considerando un’appropriata larghezza collaboramé#ia soletta e delle relative armature
longitudinali.

La larghezza collaborantesbsi determina con le modalita indicate nel § 4.3 3 ottiene come
somma delle due aliquotesl®e k, ai due lati dell'asse della trave e della larglaezimpegnata
direttamente dai connettori.

Dt = Der + be2 + I (7.6.4)

Ciascuna aliquotach b, va calcolata sulla base delle indicazioni contemele Tab. 7.6.1ll e
7.6.1V e non deve superare, rispettivamente, lardet’'interasse tra le travi o l'intera distanz d
bordo libero della soletta dall’asse della traveeente.

Nelle tabelle che seguono, con riferimento alleetsa collocazione delle membrature nell’ambito
del telaio, sono riportati i valori della largheze#ficace parziale & da utilizzare nella analisi
elastica della struttura (momento d’inerzia/rigizeflessionale) — Tab. 7.6.111 — e per il calcoki d
momenti plastici — Tab. 7.6.1V.

| termini utilizzati sono definiti nella Fig. 7.6.Nella Tab. 7.6.IV con kg Viene individuata la
larghezza di eventuali piastre addizionali salddte piattabande delle colonne con lo scopo di
aumentare la capacita portante del calcestruzpoassimita dell’area nodale; qualora queste non
siano installate, tale parametro coincide connghlezza bdella colonna.

7.6.5.2  Membrature composte parzialmente rivestite di calcgtruzzo

L’'adozione di specifici dettagli d’armatura trassale, come quelli riportati in Fig. 7.6.1, puo
ritardare I'innesco dei fenomeni di instabilita dbe nelle zone dissipative. | limiti riportati iraf.

7.6.1 per le piattabande possono essere incremeet#ili barre sono caratterizzate da un interasse
longitudinale, s minore della lunghezza netta, c, della piattabasft <1,0. In particolare:

- pergc<0,5,ilimiti di Tab. 7.6.1 possono essere moitati per un coefficiente 1,50;
- per 0,5 <gc <1,0 si puo interpolare linearmente tra i cagéfnti 1,50 e 1,00.

Deve essere inoltre garantito un copriferro nettmeno 20 mm e non superiore a 40 mm.

| valori minimi dell'interasse delle staffe necaessaer poter assicurare all’elemento composta una
buon comportamento sotto azioni sismiche sono aitaalle limitazioni presentate in 8§ 7.6.5.3

280



Tabella 7.6.111 - Definizione della larghezza efficace parziade jp calcolo della rigidezza flessionale..

Larghezza efficace parziale
Membratura trasversale
bei
Nodo/Colonna interni Presente o non presente Per M: 0,05 L
Nodo/Colonna esterni Presente Per M 0,0375 L
Per M: 0

Nodo/Colonna esterni Non presente/Armatura non rahao

Per M 0,025 L

Tabella 7.6.1V - Definizione della larghezza efficace parziate ip calcolo del momento plastico.

del Posizione Larghezza efficacg
Segno de Membratura trasversale parziale
momento flettente
bei
Negativo, M Colonna interna Armatura sismica incrociata 0,10 L
Negativo, M Colonna esterng Armature ancorate alle trgw diifda o al cordolo di 0.10L
estremita
. Colonna esterng  Armature non ancorate alle trafdadtiiata o al cordolo di
Negativo, M s 0
estremita
Positivo, M Colonna interna Armatura sismica incrociata 0,075
Colonna esterng Trave in acciaio trasversale ddiatannettori; Soletta
Positivo, M disposta in modo da raggiungere o superare ieterno 0,075L
della colonna disposta in asse forte
Colonna esterng Trave trasversale assente o progndettori; Soletta
Positivo, M disposta in modo da raggiungere o superare ieBt@rno| bmagd2+0,7 /2
della colonna disposta in asse forte
Positivo, M Colonna esterng Disposizioni differenti Pmag/2< 0,05 L

A A = colonna esterna

F