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PREMESSA

Le presenti Norme tecniche per le costruzioni sono emesse ai sensi delle leggi 05.11.1971, n. 1086,
e 02.02.1974, n. 64, cosi come riunite nel Testo Unico per I'Ediliziadi cui a D.P.R. 06.06.2001, n.
380, e dell’art. 5 del decreto legge 28.05.2004, n. 136, convertito in legge, con modificazioni,
dall’art. 1 dellalegge 27.07.2004, n. 186 e ss. mm. ii.. Esse raccolgono in un unico organico testo le
norme primadistribuite in diversi decreti ministeriali.

1 OGGETTO

Le presenti Norme tecniche per |e costruzioni definiscono i principi per il progetto, |’ esecuzione e il
collaudo delle costruzioni, nei riguardi delle prestazioni loro richieste in termini di requisiti
essenzidi di resistenza meccanica e stabilitd, anchein caso di incendio, e di durabilita.

Esse forniscono quindi i criteri generali di sicurezza, precisano le azioni che devono essere
utilizzate nel progetto, definiscono le caratteristiche dei materiali e dei prodotti e, piu in generae,
trattano gli aspetti attinenti ala sicurezza strutturale delle opere.

Circa le indicazioni applicative per I’ottenimento delle prescritte prestazioni, per quanto non
espressamente specificato nel presente documento, ci si puo riferire a normative di comprovata
validita e ad atri documenti tecnici elencati nel Cap. 12. In particolare quelle fornite dagli
Eurocodici con le relative Appendici Nazionali costituiscono indicazioni di comprovata validita e
forniscono il sistematico supporto applicativo delle presenti norme.



2 SICUREZZA E PRESTAZIONI ATTESE

2.1 PRINCIPI FONDAMENTALI

Le opere e le componenti strutturali devono essere progettate, eseguite, collaudate e soggette a
manutenzione in modo tale da consentirne la prevista utilizzazione, in forma economicamente
sostenibile e con il livello di sicurezza previsto dalle presenti norme.

La sicurezza e le prestazioni di un’opera o di una parte di essa devono essere valutate in relazione
agli stati limite che si possono verificare durante la vita nominale. Stato limite é la condizione
superatala quale |’ opera non soddisfa piul le esigenze per le quali e stata progettata.

In particolare, secondo quanto stabilito nei capitoli specifici, le opere e le varie tipologie strutturali

devono possederei seguenti requisiti:

- sicurezza nei confronti di stati limite ultimi (SLU): capacita di evitare crolli, perdite di equilibrio
e dissesti gravi, totali o parziali, che possano compromettere I’incolumita delle persone ovvero
comportare la perdita di beni, ovvero provocare gravi danni ambientali e sociali, ovvero mettere
fuori servizio I’ opera;

- sicurezza nel confronti di stati limite di esercizio (SLE): capacita di garantire le prestazioni
previste per le condizioni di esercizio;

- robustezza nei confronti di azioni eccezionali: capacita di evitare danni sproporzionati rispetto
al’ entita delle cause innescanti quali incendio, esplosioni, urti.

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

Per le opere esistenti € possibile fare riferimento alivelli di sicurezza diversi da quelli delle nuove
opere ed e anche possibile considerare solo gli stati limite ultimi. Maggiori dettagli sono dati al Cap.
8.

La durahilita, definita come conservazione delle caratteristiche fisiche e meccaniche dei materiai e
delle strutture, proprieta essenziale affinché i livelli di sicurezza vengano mantenuti durante tutta la
vita dell’ opera, deve essere garantita attraverso una opportuna scelta dei materiali e un opportuno
dimensionamento delle strutture, comprese le eventuali misure di protezione e manutenzione. |
prodotti ed i componenti utilizzati per le opere strutturali devono essere chiaramente identificati in
termini di caratteristiche meccanico-fisico-chimiche indispensabili alla valutazione della sicurezzae
dotati di idonea qualificazione, cosi come specificato al Cap. 11.

| materiali ed i prodotti, per poter essere utilizzati nelle opere previste dalle presenti norme, devono
essere sottoposti a procedure e prove sperimentali di accettazione. Le prove e le procedure di
accettazione sono definite nelle parti specifiche delle presenti norme riguardanti i materiali.

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

Le azioni da prendere in conto devono essere assunte in accordo con quanto stabilito nei relativi
capitoli delle presenti norme. In mancanza di specifiche indicazioni, s dovra fare ricorso ad
opportune indagini, eventualmente anche sperimentali, 0 a normative di comprovata validita.



2.2 STATILIMITE

221 STATI LIMITEULTIMI (SLU)

| principali Stati Limite Ultimi, di cui a § 2.1, sono elencati nel seguito:
a) perditadi equilibrio della struttura o di una sua parte;

b) spostamenti o deformazioni eccessive,

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

d) raggiungimento della massima capacita di resistenza della struttura nel suo insieme;
€) raggiungimento di meccanismi di collasso nei terreni;

f) rotturadi membrature e collegamenti per fatica;

g) rotturadi membrature e collegamenti per altri effetti dipendenti dal tempo;

h) instabilitadi parti della strutturao del suo insieme;

Altri stati limite ultimi sono considerati in relazione ale specificita delle singole opere; in presenza
di azioni sismiche, gli Stati Limite Ultimi sono quelli precisati nel § 3.2.1.

222 STATILIMITE DI ESERCIZIO (SLE)
| principali Stati Limite di Esercizio, di cui a 8 2.1, sono elencati nel seguito:

a) danneggiamenti locali (ad es. eccessiva fessurazione del calcestruzzo) che possano ridurre la
durabilita della struttura, lasua efficienza o il suo aspetto;

b) spostamenti e deformazioni che possano limitare I’uso della costruzione, la sua efficienza e il
Suo aspetto;

c) spostamenti e deformazioni che possano compromettere I’ efficienza e |’ aspetto di elementi non
strutturali, impianti, macchinari;

d) vibrazioni che possano compromettere |’ uso della costruzione;

€) danni per fatica che possano compromettere la durabilita;

f) corrosione e/0 eccessivo degrado dei materiali in funzione dell’ ambiente di esposizione;

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

223 VERIFICHE

Le opere strutturali devono essere verificate:

a) per gli stati limite ultimi che possono presentarsi, in conseguenza alle diverse combinazioni
delle azioni;
b) per gli stati limite di esercizio definiti in relazione ale prestazioni attese.

Le verifiche di sicurezza delle opere devono essere contenute nel documenti di progetto, con
riferimento ale prescritte caratteristiche meccaniche del materiai e alla caratterizzazione
geotecnica del terreno, dedotta in base a specifiche indagini. La struttura deve essere verificata nelle
fas intermedie, tenuto conto del processo costruttivo; le verifiche per queste situazioni transitorie
sono generalmente condotte nei confronti del soli stati limite ultimi.

Per le opere per le quali nel corso dei lavori si manifestino situazioni significativamente difformi da
guelle di progetto occorre effettuare le rel ative necessarie verifiche.



2.3 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA

Per la valutazione della sicurezza delle costruzioni s devono adottare criteri probabilistici
scientificamente comprovati. Nel seguito sono normati i criteri del metodo semiprobabilistico agli
stati limite basati sull’impiego dei coefficienti parziali di sicurezza, applicabili nella generalita dei
casi; tale metodo € detto di primo livello. Per opere di particolare importanza s possono adottare
metodi di livello superiore, tratti da documentazione tecnica di comprovata validita.

Nel metodo semiprobabilistico agli stati limite, la sicurezza strutturale deve essere verificata tramite
il confronto tra la resistenza e I’ effetto delle azioni. Per la sicurezza strutturale, la resistenza dei
materiali e le azioni sono rappresentate dai valori caratteristici, R, e F; definiti, rispettivamente,
come il frattile inferiore delle resistenze e il frattile (superiore o inferiore) delle azioni che
minimizzano la sicurezza. In genere, i frattili sono assunti pari al 5%. Per le grandezze con piccoli
coefficienti di variazione, ovvero per grandezze che non riguardino univocamente resistenze o
azioni, si possono considerare frattili al 50% (valori mediani).

Per la sicurezza di opere e sistemi geotecnici, i valori caratteristici dei parametri fisico-meccanici
dei terreni sono definiti nel 8 6.2.2.

La verifica della sicurezza nel riguardi degli stati limite ultimi di resistenza si effettua con il
“metodo dei coefficienti parziali” di sicurezza espresso dalla equazione formale:

Ry > Ey (2.2.1)
dove

Ry €laresistenzadi progetto, valutatain base ai valori di progetto dellaresistenza dei materiai e
ai valori nominali delle grandezze geometriche interessate;

E, éil vaoredi progetto dell’ effetto delle azioni, valutato in base ai valori di progetto Fq = Fy; -
¥r delle azioni come indicato nel § 2.5.3, o direttamente Eg; = Eyjyg;.

| coefficienti parziai di sicurezza, ywi € Yg , associati rispettivamente al materiale i-esmo e
all’ azione j-esima, tengono in conto la variabilita delle rispettive grandezze e le incertezze relative
alle tolleranze geometriche e alla affidabilita del modello di calcolo.

Laverifica della sicurezza nei riguardi degli stati limite di esercizio si esprime controllando aspetti
di funzionalita e stato tensionale.

24 VITANOMINALE, CLASSI D’USO E PERIODO DI RIFERIMENTO

241 VITANOMINALE

La vita nominale di un’opera strutturale V,, e intesa come il numero di anni nel quale la struttura,
purché soggetta alla manutenzione ordinaria, deve potere essere usata per 1o scopo a quale e
destinata. La vitanominae dei diversi tipi di opere e quellariportata nella Tab. 2.4.1 e deve essere
precisata nei documenti di progetto.

Tabella 2.4.1 —Vitanominale Vy per divers tipi di opere
Vita Nominale
TIPI DI COSTRUZIONE Vy, (in anni)

1| Opere provvisorie — Opere provvisionali - Strutture in fase costruttiva’ <10

2 | Opere ordinarie, ponti, opere infrastrutturali e dighe di dimensioni contenute o di importanza

normae =50

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

! Le verifiche sismiche di opere provvisorie o strutture in fase costruttiva possono omettersi quando le relative durate
previste in progetto siano inferiori a2 anni.
4




242 CLASS D'USO

In presenza di azioni sismiche, con riferimento alle conseguenze di una interruzione di operativita o
di un eventuale collasso, le costruzioni sono suddivisein classi d' uso cosi definite:

Classel: Costruzioni con presenza solo occasionale di persone, edifici agricoli.

Classell: Costruzioni il cui uso preveda normali affollamenti, senza contenuti pericolosi per
I’ambiente e senza funzioni pubbliche e sociali essenziali. Industrie con attivita non
pericolose per |I’ambiente. Ponti, opere infrastrutturali, reti viarie non ricadenti in Classe
d'uso Il oin Classe d'uso |V, reti ferroviarie la cui interruzione non provochi situazioni
di emergenza. Digheil cui collasso non provochi conseguenze rilevanti.

Classe I11: Costruzioni il cui uso preveda affollamenti significativi. Industrie con attivita pericolose
per I’ambiente. Reti viarie extraurbane non ricadenti in Classe d’'uso 1V. Ponti e reti
ferroviarie la cui interruzione provochi situazioni di emergenza. Dighe rilevanti per le
conseguenze di un loro eventual e collasso.

Classe IV: Costruzioni con funzioni pubbliche o strategiche importanti, anche con riferimento alla
gestione della protezione civile in caso di calamita. Industrie con attivita particolarmente
pericolose per I’ambiente. Reti viarie di tipo A 0 B, di cui a D.M. 5 novembre 2001, n.
6792, “Norme funzionali e geometriche per la costruzione delle strade”, e di tipo C
guando appartenenti ad itinerari di collegamento tra capoluoghi di provincia non altresi
serviti da strade di tipo A o B. Ponti e reti ferroviarie di importanza critica per il
mantenimento delle vie di comunicazione, particolarmente dopo un evento sismico.
Dighe connesse a funzionamento di acquedotti e a impianti di produzione di energia
elettrica

243 PERIODO DI RIFERIMENTO PER L’AZIONE SISMICA

Le azioni sismiche su ciascuna costruzione vengono valutate in relazione ad un periodo di
riferimento Vg che si ricava, per ciascun tipo di costruzione, moltiplicandone la vita nominae V,
per il coefficiented’ uso C:

VR = VN . CU (2.4.1)
Il valore del coefficiente d’'uso C, é definito, al variare della classe d’ uso, come mostrato in Tab.
2.4.11.
Tab. 2.4.11 —Valori del coefficiente d uso Cy

CLASSE D’USO | I Il v
COEFFICIENTE Cy 0,7 1,0 15 2,0

Se Vg < 35 anni si pone comunque Vg = 35 anni.

2.5 AZIONI SULLE COSTRUZIONI

251 CLASSIFICAZIONE DELLE AZIONI
Si definisce azione ogni causa o insieme di cause capace di indurre stati limite in una struttura.

2511 Classificazione delle azioni in base al modo di esplicarsi
a) dirette:

forze concentrate, carichi distribuiti, fiss 0 mobili;
b) indirette:



spostamenti impressi, variazioni di temperatura e di umidita, ritiro, precompressione, cedimenti
di vincolo, ecc.

c) degrado:
- endogeno: alterazione naturale del materiale di cui € compostal’ opera strutturale;
- esogeno: alterazione delle caratteristiche dei materiali costituenti I’ opera strutturale, a seguito
di agenti esterni.
2512 Classificazione delle azioni secondo la risposta strutturale
a) statiche: azioni applicate ala struttura che non provocano accelerazioni significative della
stessa o di alcune sue parti;
b) pseudo statiche: azioni dinamiche rappresentabili mediante un’ azione statica equivalente;
¢) dinamiche: azioni che causano significative accelerazioni della struttura o dei suoi componenti.
2513 Classificazione delle azioni secondo la variazione della loro intensita nel tempo
a) permanenti (G): azioni che agiscono durante tutta la vita nominale della costruzione, la cui
variazione di intensita nel tempo € cosi piccola e lenta da poterle considerare con sufficiente
approssimazione costanti nel tempo:

- peso proprio di tutti gli elementi strutturali; peso proprio del terreno, quando pertinente;
forze indotte dal terreno (esclusi gli effetti di carichi variabili applicati a terreno); forze
risultanti dalla pressione dell’ acqua (quando s configurino costanti nel tempo) (G, );

- peso proprio di tutti gli elementi non strutturali (G,);

- spostamenti e deformazioni imposti, previsti dal progetto e readlizzati al’atto della
costruzione;

- pretensione e precompressione (P);

- ritiro eviscositg;

- spostamenti differenziali;

b) variabili (Q): azioni sulla struttura o sull’ elemento strutturale con valori istantanei che possono
risultare sensibilmente diversi fraloro nel tempo:

- di lunga durata: agiscono con un’intensita significativa, anche non continuativamente, per un
tempo non trascurabile rispetto alla vita nominale della struttura;

- di breve durata: azioni che agiscono per un periodo di tempo breve rispetto ala vita
nominale della struttura;

c) eccezionali (A): azioni che s verificano solo eccezionamente nel corso della vita nominae
della struttura;

- incendi;

- esplosioni;

- urti ed impatti;

d) sismiche (E): azioni derivanti dai terremoti.



252 CARATTERIZZAZIONE DELLE AZIONI ELEMENTARI

Si definisce valore caratteristico Q, di un’azione variabile il valore corrispondente ad un frattile pari
a 95 % della popolazione dei massimi, in relazione al periodo di riferimento dell’ azione variabile
stessa.

Nella definizione delle combinazioni delle azioni che possono agire contemporaneamente, i termini
Qu rappresentano le azioni variabili della combinazione, con Qx; azione variabile dominante e Qyo,
Qxs, ... azioni variabili che possono agire contemporaneamente a quella dominante. Le azioni
variabili Qx vengono combinate con i coefficienti di combinazione g, W € Wy, i cui valori sono
forniti nel § 2.5.3, Tab. 2.5.1, per edifici civili eindustriai correnti.

Con riferimento alla durata percentuale relativa ai livelli di intensita dell’azione variabile, s
definiscono:

- vaorequas permanente yy-Qy;: lamediadelladistribuzione temporale dell’ intensita;

- valore frequente yy;-Qy: il valore corrispondente a frattile 95 % della distribuzione temporale
dell’intensita e cioé che e superato per unalimitata frazione del periodo di riferimento;

- valore raro (o di combinazione) wg-Qy: il valore di durata breve ma ancora significativa nei
riguardi della possibile concomitanza con altre azioni variabili.

Nel caso in cui la caratterizzazione stocastica dell’ azione considerata non sia disponibile, si pud
assumere il valore nominale. Nel seguito sono indicati con pedice k i valori caratteristici; senza
pedice k i valori nominali.

253 COMBINAZIONI DELLE AZIONI
Ai fini delle verifiche degli stati limite si definiscono le seguenti combinazioni delle azioni.
— Combinazione fondamentale, generalmente impiegata per gli stati limite ultimi (SLU):
Yor:G1 + Ye2: G2 + Y P + o1 Qka + Yoo Wozr Qkz + Yoz Woz Quz + ... (25.1)

— Combinazione caratteristica (rara), generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio
(SLE) irreversibili, da utilizzars nelle verifiche ale tensioni ammissibili di cui a 8§ 2.7:

G1+Go+ P+ Qur + Yoo Qua + Yoz Quat ... (25.2)
— Combinazione frequente, generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio (SLE)
reversibili:
G1 + G +P+ y11-Qua + Yoo Qo + Yoz Qua + ... (25.3)
— Combinazione quasi permanente (SLE), generalmente impiegata per gli effetti a lungo
termine:
G1+ G+ P+ 21 Qa + Yoo Qo + Wz Qua + ... (2.5.4)

— Combinazione sismica, impiegata per gli stati limite ultimi e di esercizio connessi al’azione
sismicaE (v. §3.2):

E+Gi+ G+ P+y2rQa+yQet... (2.5.5)

— Combinazione eccezionale, impiegata per gli stati limite ultimi connessi ale azioni
eccezionali di progetto Aq(v. 8 3.6):

G+ G +P+AG+ W Qu+Wa - Qz +. (2.5.6)

Nelle combinazioni per SLE, s intende che vengono omessi i carichi Q,; che danno un contributo
favorevole ai fini delle verifiche e, seddl caso, i carichi G..
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Altre combinazioni sono da considerare in funzione di specifici aspetti (p. es. fatica, ecc.).
Nelle formule soprariportate il smbolo + vuol dire combinato con.
| valori dei coefficienti parziai di sicurezza v € Yy Sono dati in § 2.6.1, Tab. 2.6.1

Tabella 2.5.1 —Valori dei coefficienti di combinazione

Categoria/Azione variabile Vo | Wi | Wy
Categoria A Ambienti ad uso residenziale 07| 05|03
Categoria B Uffici 07|05 03
Categoria C Ambienti suscettibili di affollamento 07|07 |06
Categoria D Ambienti ad uso commerciae 0,71 07| 06
Categoria E Biblioteche, archivi, magazzini e ambienti ad uso industriale 10| 09| 0,8
Categoria F Rimesse e parcheggi (per autoveicoli di peso < 30 kN) 0,707 |06
Categoria G Rimesse e parcheggi (per autoveicoli di peso > 30 kN) 0705103
CategoriaH Coperture 00| 00|00
Vento 06 | 02| 00
Neve (aquota< 1000 ms.l.m.) 05| 02| 00
Neve (aquota> 1000 ms.l.m.) 071|051 0.2
Variazioni termiche 06| 05|00

254 DEGRADO

La struttura deve essere progettata cosi che il degrado nel corso della sua vita nominale, purché s
adotti la normale manutenzione ordinaria, non pregiudichi le sue prestazioni in termini di resistenza,
stabilita e funzionalita, portandole al di sotto del livello richiesto dalle presenti norme.

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

La protezione contro I’ eccessivo degrado deve essere ottenuta attraverso un’ opportuna scelta del
dettagli, dei materiali e delle dimensioni strutturali, con I’eventuale applicazione di sostanze o
ricoprimenti protettivi, nonché con I’ adozione di altre misure di protezione attiva o passiva.

26 AZIONI NELLE VERIFICHE AGLI STATI LIMITE

Le verifiche agli stati limite devono essere eseguite per tutte le piu gravose condizioni di carico che
possono agire sulla struttura, valutando gli effetti delle combinazioni definite nel § 2.5.3.

26.1 STATILIMITEULTIMI
Nelle verifiche agli stati limite ultimi si distinguono:

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

La Tabella 2.6.1, e le successive Tabelle 5.1.V e 5.2.V, forniscono i valori dei coefficienti parziali
delle azioni da assumere per la determinazione degli effetti delle azioni nelle verifiche agli stati
limite ultimi, salvo quanto diversamente previsto nei capitoli successivi delle presenti norme.

Per le verifiche nel confronti dello stato limite ultimo di equilibrio come corpo rigido (EQU) s
utilizzano i1 coefficienti parziai yr relativi ale azioni riportati nella colonna EQU delle Tabelle
sopracitate.



Nelle verifiche nel confronti degli stati limite ultimi strutturali (STR) e geotecnici (GEO) Si possono
adottare, in aternativa, due diversi approcci progettuali.

Nell’Approcciol s impiegano due diverse combinazioni di gruppi di coefficienti parzial,
rispettivamente definiti per le azioni (A), per la resistenza del materiai (M) e, eventualmente, per
la resistenza globale del sistema (R). Nella Combinazione 1 dell’ Approccio 1, per le azioni S
impiegano i coefficienti = riportati nella colonna Al delle Tabelle sopra citate. Nella
Combinazione 2 dell’ Approccio 1, s impiegano invece i coefficienti e riportati nella colonna A2.

Nell’ Approccio 2 si impiega un’ unica combinazione dei gruppi di coefficienti parziai definiti per le
Azioni (A), per laresistenza dei materiali (M) e, eventualmente, per la resistenza globae (R). In
tale approccio, per le azioni s impiegano i coefficienti ¢ riportati nella colonna Al.

| coefficienti parziali yv per i parametri geotecnici e i coefficienti yr che operano direttamente sulla
resistenza globale di opere e sistemi geotecnici sono definiti nel successivo Capitolo 6.

Tabella 2.6.1 — Coefficienti parziali per le azioni o per I’ effetto delle azioni nelle verifiche SLU

Coefficiente Al A2
e EQU STR GEO
. . favorevoli 0,9 1,0 10
Carichi permanenti i You
sfavorevoli 11 1,3 1,0
i 0,0
Carichi permanenti non strutturali® favorevolll Yoz 00 00
sfavorevoli 15 15 1,3
i 0,0
Carichi variabili favorevoli Yo 00 00
sfavorevoli 15 15 1,3
WNel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es. carichi permanenti portati) siano
compiutamente definiti s potranno adottare per gli stessi coefficienti validi per le azioni
permanenti.
NellaTab. 2.6.1 il significato dei simboli eil seguente:
Yo1 coefficiente parziale del peso proprio della struttura, nonché del peso proprio del terreno e
dell’ acqua, quando pertinenti;
Yoz coefficiente parziale dei pesi propri degli elementi non strutturali;
Yoi coefficiente parziale delle azioni variabili.

Nel caso in cui |’ azione sia costituita dalla spinta del terreno, per la scelta del coefficienti parziai di
sicurezzavalgono le indicazioni riportate nel Cap. 6.

Il coefficiente parziae della precompressione si assume pari a vy, =1,0.

Altri valori di coefficienti parziali sono riportati nei capitoli successivi con riferimento a particolari
azioni specifiche.

26.2 STATILIMITE DI ESERCIZIO
Leverifiche agli stati limite di esercizio riguardano le voci riportate a § 2.2.2.

Nel Cap. 4, per le condizioni non sismiche, e nel Cap. 7, per le condizioni sismiche, sono date
specifiche indicazioni sulle verifiche in questione, con riferimento ai diversi materiali strutturali.



2.7 VERIFICHE ALLE TENSIONI AMMISSIBILI
Relativamente ai metodi di calcolo, e d'obbligo il Metodo agli stati limite di cui a § 2.6.

Per le costruzioni di tipo 1 e 2 e Classe d'uso | e Il, limitatamente a siti ricadenti in Zona 4, é
ammesso il Metodo di verifica ale tensioni ammissibili. Per tali verifiche s deve fare riferimento
alle norme tecniche di cui a D.M. LL. PP. 14.02.92, per le strutture in calcestruzzo e in acciaio, a
D.M. LL. PP. 20.11.87, per le strutture in muratura e a D.M. LL. PP. 11.03.88 per le opere e i
sistemi geotecnici.

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

Le azioni sismiche debbono essere valutate assumendo pari a 5 il grado di sismicita S, quale
definitoa 8§ B. 4 del D.M. LL. PP. 16.01.1996, ed assumendo le modalita costruttive e di calcolo di
cui al D.M. LL. PP. citato, nonché alla Circ. LL. PP. 10.04.97, n. 65/AA.GG. erelativi alegati.
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3 AZIONI SULLE COSTRUZIONI

3.1 OPERE CIVILI EINDUSTRIALI

311 GENERALITA

Nel presente paragrafo vengono definiti i carichi, nominali €/o caratteristici, relativi a costruzioni
per uso civile o industriale. La descrizione e la definizione dei carichi devono essere espressamente
indicate negli elaborati progettuali.

Le azioni permanenti da inserire nelle combinazioni di cui a § 2.5.3 legate all’ azione gravitazionale
sono determinate a partire dalle dimensioni geometriche e dai pesi dell’ unita di volume dei materiali
di cui & composta la costruzione sia nelle parti strutturali sia in quelle non strutturali: i pesi
dell’unita di volume e i carichi pertinenti devono essere definiti a partire da fonti riconosciute o
dalleindicazioni dei 88 3.1.2e€3.1.3.

Nel § 3.1.4 sono fornite indicazioni sui valori dei carichi variabili da utilizzare nelle costruzioni: tali
valori sono da considerare come vaori nominali minimi.

| carichi sono in genere da considerare come applicati staticamente, salvo casi particolari in cui gli
effetti dinamici devono essere debitamente valutati. Oltre che nella situazione definitiva d' uso, s
devono considerare le azioni agenti in tutte le fasi esecutive della costruzione.

In fase di progetto, la robustezza dell’ opera deve essere verificata imponendo azioni nominali
convenzionali, in aggiunta alle atre azioni esplicite (non sismiche e da vento), applicate secondo
due direzioni orizzontali ortogonali e consistenti in una frazione dei carichi pari all’ 1%, a fine di
verificare il comportamento complessivo.

3.1.2 PESH PROPRI DEI MATERIALI STRUTTURALI

Per |a determinazione dei pesi propri strutturali dei piu comuni materiali possono essere assunti i
valori dei pesi dell’unitadi volume riportati nella Tab. 3.1.1.

3.1.3 CARICHI PERMANENTI NON STRUTTURALI

Sono considerati carichi permanenti non strutturai i carichi non rimovibili durante il normale
esercizio della costruzione, quali quelli relativi a tamponature esterne, divisori interni, massetti,
isolamenti, pavimenti e rivestimenti del piano di calpestio, intonaci, controsoffitti, impianti ed altro,
ancorché in qualche caso sia necessario considerare situazioni transitorie in cui non siano
presenti.

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

In linea di massma, in presenza di orizzontamenti anche con orditura unidirezionale ma con
capacita di ripartizione trasversale, i carichi permanenti portati ed i carichi variabili potranno
assumersi, per la verifica d'insieme, come uniformemente ripartiti. In caso contrario, occorre
vautarne le effettive distribuzioni.

| tramezzi e gli impianti leggeri di edifici per abitazioni e uffici possono assumersi, in genere, come
carichi equivalenti distribuiti, purchéi solai abbiano adeguata capacita di ripartizione trasversale.
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3.1.31 Elementi divisori interni

Per gli orizzontamenti degli edifici per abitazioni e uffici, il peso proprio di elementi divisori interni
potra essere ragguagliato ad un carico permanente portato uniformemente distribuito gk, purché
vengano adottate le misure costruttive atte ad assicurare una adeguata ripartizione del carico. Il
carico uniformemente distribuito g« ora definito dipende dal peso proprio per unita di lunghezza

Gy delle partizioni nel modo seguente:

Elementi divisori interni con peso proprio maggiore devono essere considerati in fase di

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

per elementi divisori con 1,00< G, < 2,00 kN/m:
per elementi divisori con 2,00< G, < 3,00 KN/m:
per elementi divisori con 3,00< G, < 4,00 kN/m:
per elementi divisori con 4,00< G, < 5,00 KN/m:

g, =0,40kN/m?;
g, = 0,80 kN/m?;
g, =1,20kN/m?;
g, =160 kN/m?;
g, = 2,00 kN/m?.

progettazione, tenendo conto del loro effettivo posizionamento sul solaio.

Tabella3.1.1 - Pesi dell’ unita di volume dei principali materiali strutturali

MATERIALI

PESO UNITA DI
VOLUME [kN/m?]

Calcestruzzi cementizi e malte

Calcestruzzo ordinario 24,0
Calcestruzzo armato (e/o precompresso) 25,0
Calcestruzzi “leggeri”: da determinarsi caso per caso 14,0+ 20,0
Calcestruzzi “pesanti”: da determinarsi caso per caso 28,0+50,0
Maltadi calce 18,0
Maltadi cemento 21,0
Calcein polvere 10,0
Cemento in polvere 14,0
Sabbia 17,0
Metalli eleghe
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

L aterizio (pieno) 18,0

L egnami
Conifere e pioppo 4,0+6,0
Latifoglie (escluso pioppo) 6,0+8,0
Sostanzevarie

Acqua dolce (chiara) 9,81
Acqua di mare (chiara) 10,1
Carta 10,0
Vetro 25,0

valori caratteristici.

Per materiali non compresi nellatabellasi potrafar riferimento a specifiche indagini
sperimentali 0 anormative di comprovata validita assumendo i valori nominali come

3.14 CARICHI VARIABILI

| carichi variabili comprendono i carichi legati alla destinazione d’'uso dell’ opera; i modelli di tali

azioni possono essere costituiti da:

carichi verticali uniformemente distribuiti g, [KN/m?,
carichi verticali concentrati Q, [kN].
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- carichi orizzontai lineari H, [kKN/m]

| valori nominali e/o caratteristici gk, Qx ed Hy sono riportati nella Tab. 3.1.11. Tali vaori sono

comprensivi degli effetti dinamici ordinari, purché non vi siarischio di risonanza delle strutture.

| carichi verticali concentrati Q, formano oggetto di verifiche locali distinte e non vanno
sovrapposti ai corrispondenti carichi verticali ripartiti; devono essere applicati su impronte di
carico appropriate al’ utilizzo ed alla forma dell’ orizzontamento; in assenza di precise indicazioni
puo essere considerata una forma dell’ impronta di carico quadrata pari a 50 x 50 mm, salvo che per
le rimesse ed i parcheggi, per i quali i carichi s applicano su due impronte di 200 x 200 mm,

distanti assiaimente di 1,80 m.

Tabella3.1.11 —Valori dei carichi d'esercizio per le diverse categorie di edifici

Lo H
Cat. Ambienti [k,\?/krnZ] [|?[\kj] [kN/km]
Ambienti ad uso residenziale.
Sono compresi in questa categoria i locali di abitazione e
A relativi servizi, gli aberghi. (ad esclusione delle aree 2,00 2,00 100
suscettibili di affollamento)
Uffici.
B Cat. B1 Uffici non aperti a pubblico 2,00 2,00 1,00
Cat. B2 Uffici aperti a pubblico 3,00 2,00 1,00
Ambienti suscettibili di affollamento
Cat. C1 Ospedali, ristoranti, caffé, banche, scuole 3,00 2,00 1,00
Cat. C2 Balconi, ballatoi e scale comuni, sale convegni, 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 musel, sale per
esposizioni, stazioni ferroviarie, sale da ballo,
palestre, tribune libere, edifici per eventi
pubblici, sale da concerto, palazzetti per 1o sport
erelative tribune
Ambienti ad uso commerciale.
D Cat. D1 Negozi 4,00 4,00 2,00
Cat. D2 Centri commerciali, mercati, grandi magazzini, 5,00 5,00 2,00
librerie...
Biblioteche, archivi, magazzini e ambienti ad uso
industriale.
Cat. E1 Biblioteche, archivi, magazzini, depositi, > 6,00 6,00 1,00*
E ; . .
laboratori manifatturieri
Cat. E2 Ambienti ad uso industriale, da valutarsi caso — — —
per caso
Rimesse e par cheggi.
Ca.F Ri messe e parche_ggi per iI_ transito di 250 2x 10,00 1,00%*
FG automezzi di peso a pieno carico fino a30 kN
Cat. G Rimesse e parcheggi per transito di automezzi
di peso a pieno carico superiore a 30 kN: da T T T
valutarsi caso per caso
Coperture e sottotetti
Cat. H1 Coperture e sottotetti accessibili per sola 0,50 1,20 1,00
H manutenzione
Cat. H2 Coperture praticabili secondo categoria di appartenenza
Cat. H3 Coperture speciai (impianti, €eliporti, atri) da . L .
valutarsi caso per caso
*  non comprende le azioni orizzontali eventualmente esercitate dai materiali immagazzinati
** per i soli parapetti o partizioni nelle zone pedonali. Le azioni sulle barriere esercitate dagli
automezzi dovranno essere valutate caso per caso
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| valori riportati nella Tab. 3.1.11 sono riferiti a condizioni di uso corrente delle rispettive categorie.
Altri regolamenti potranno imporre valori superiori, in relazione ad esigenze specifiche.

In presenza di carichi atipici (quali macchinari, serbatoi, depositi interni, impianti, ecc.) le intensita
devono essere valutate caso per caso, in funzione dei massimi prevedibili: tali valori dovranno
essere indicati esplicitamente nelle documentazioni di progetto e di collaudo statico.

3141 Carichi variabili orizzontali

| carichi variabili orizzontali (lineari) indicati nella Tab. 3.1.11, devono essere utilizzati per verifiche
locali e non s sommano ai carichi utilizzati nelle verifiche dell’ edificio nel suo insieme.

| carichi orizzontali lineari H, devono essere applicati a pareti - alla quota di 1,20 m dal rispettivo
piano di calpestio - ed a parapetti 0 mancorrenti - alla quota del bordo superiore.

In proposito deve essere precisato che tali verifiche locali riguardano, in relazione alle condizioni
d’uso, gli elementi verticali bidimensionali quali tramezzi, pareti, tamponamenti esterni, comungque
realizzati, con esclusione di divisori mobili (che comunque devono garantire sufficiente stabilita in
€Sercizio).

Il soddisfacimento della prescrizione pud essere documentato anche per via sperimentale, e
comunque mettendo in conto i vincoli che il manufatto possiede e tutte le risorse che il tipo
costruttivo consente.
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3.2 AZIONE SISMICA

Le azioni sismiche di progetto, in base ale quali valutare il rispetto dei divers stati limite
considerati, si definiscono a partire dalla “ pericolosita sismica di base” del sito di costruzione. Essa
costituisce I’ elemento di conoscenza primario per la determinazione delle azioni sismiche.

La pericolosita sismica € definita in termini di accelerazione orizzontale massima éattesa a, in
condizioni di campo libero su sito di riferimento rigido con superficie topografica orizzontale (di
categoria A quale definita al § 3.2.2), nonché di ordinate dello spettro di risposta elastico in
accelerazione ad essa corrispondente S,(T), con riferimento a prefissate probabilita di eccedenza
R, , come definite nel § 3.2.1, nel periodo di riferimento Vi, come definito nel § 2.4. In alternativa
€ ammesso |’ uso di accelerogrammi, purché correttamente commisurati alla pericolosita sismica del
sito.

Ai fini della presente normativa le forme spettrali sono definite, per ciascuna delle probabilita di
superamento nel periodo di riferimento R, , a partire dai valori dei seguenti parametri su sito di
riferimento rigido orizzontale:

ay accelerazione orizzontale massima al sito;
[ valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazione orizzontale.
Te periodo di inizio del tratto a velocita costante dello spettro in accelerazione orizzontale.

In alegato alla presente norma, per tutti i siti considerati, sono forniti i valori di a,,F, eT¢
necessari per la determinazione delle azioni sismiche.

321 STATILIMITE ERELATIVE PROBABILITA DI SUPERAMENTO

Nei confronti delle azioni sismiche gli stati limite, sia di esercizio che ultimi, sono individuati
riferendosi alle prestazioni della costruzione nel suo 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 costruzione nel suo complesso,
includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali, le apparecchiature rilevanti ala sua
funzione, non deve subire danni ed interruzioni d'uso significativi;

- Stato Limite di Danno (SLD): a seguito del terremoto la costruzione nel suo complesso,
includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali, le apparecchiature rilevanti ala sua
funzione, subisce danni tali da non mettere a rischio gli utenti e da non compromettere
significativamente la capacita di resistenza e di rigidezza nei confronti delle azioni verticali ed
orizzontali, mantenendosi immediatamente utilizzabile pur 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 subisce
rotture e crolli dei componenti non strutturali ed impiantistici e significativi danni dei
componenti strutturali cui Si associa una perdita significativa di rigidezza nei confronti delle
azioni orizzontali; la costruzione conserva invece una parte della resistenza e rigidezza per
azioni verticali e un margine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni sismiche
orizzontali;

- Stato Limitedi prevenzione del Collasso (SLC): a seguito del terremoto la costruzione subisce
gravi rotture e crolli dei componenti non strutturali ed impiantistici e danni molto gravi del
componenti strutturai; la costruzione conserva ancora un margine di sicurezza per azioni
verticali ed un esiguo margine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni orizzontali.
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Le probabilita di superamento nel periodo di riferimento R, , cui riferirsi per individuare I’ azione
sismica agente in ciascuno degli stati limite considerati, sono riportate nella successiva Tab. 3.2.1.

Tabella 3.2.1 —Probabilita di superamento R, al variare dello stato limite considerato

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

Qualora la protezione nei confronti degli stati limite di esercizio sia di prioritaria importanza, i
valori di R, forniti in tabella devono essere ridotti in funzione del grado di protezione che si vuole

raggiungere.

322 CATEGORIE DI SOTTOSUOLO E CONDIZIONI TOPOGRAFICHE
Categoriedi sottosuolo

Ai fini della definizione dell’ azione sismica di progetto, si rende necessario valutare I’ effetto della
risposta sismica locale mediante specifiche analisi, come indicato nel 8 7.11.3. In assenza di tali
andlisi, per la definizione dell’ azione sismica si puo fare riferimento a un approccio semplificato,
che s basa sull’individuazione di categorie di sottosuolo di riferimento (Tab. 3.2.11 e 3.2.111).

Tabella 3.2.I1 —Categorie di sottosuolo

Categoria | Descrizione

A Ammassi roccios affioranti o terreni molto rigidi caratterizzati da valori di V43 superiori a 800 my/s,
eventual mente comprendenti in superficie uno strato di alterazione, con spessore massimo pari a3 m.

B Rocce tenere e depositi di terreni a grana grossa molto addensati o terreni a grana fina molto consistenti
con spessori superiori a30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprieta meccaniche con
la profondita e da valori di V3 compresi tra 360 m/s e 800 m/s (ovvero Nspr 30 > 50 nel terreni a grana
grossae c, 3 > 250 kPanei terreni agranafina).

C Depositi di terreni a grana grossa mediamente addensati o terreni a grana fina mediamente consistenti
con spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprieta meccaniche con
la profondita e da valori di Vg3, compres tra 180 m/s e 360 m/s (ovvero 15 < Ngpr 30 < 50 nel terreni a
granagrossae 70 < ¢, 3 < 250 kPa nei terreni a granafina).

D Depositi di terreni a grana grossa scarsamente addensati o di terreni a grana fina scarsamente
consistenti, con spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprieta
meccaniche con la profondita e da valori di Vg3 inferiori a 180 m/s (ovvero Nepr 30 < 15 nei terreni a
grana grossa e c, 3 < 70 kPanei terreni agranafina).

E Terreni del sottosuoli di tipo C 0 D per spessore non superiore a 20 m, posti sul substrato di riferimento
(con Vs> 800 m/s).

Fatta salva |la necessita della caratterizzazione geotecnica dei terreni nel volume significativo®, ai
fini della identificazione della categoria di sottosuolo, la classificazione si effettua in base ai valori
dellavelocita equivalente V, 4, di propagazione delle onde di taglio (definita successivamente) entro

! Per volume significativo di terreno s intende la parte di sottosuolo influenzata, direttamente o indirettamente, dalla
costruzione del manufatto e che influenza il manufatto stesso.
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i primi 30 m di profondita. Per le fondazioni superficiali, tale profondita é riferita al piano di
imposta delle stesse, mentre per le fondazioni su pali € riferita alatesta dei pali. Nel caso di opere
di sostegno di terreni naturali, la profondita e riferita ala testa dell’ opera. Per muri di sostegno di
terrapieni, la profondita é riferitaa piano di imposta della fondazione.

Lamisuradirettadellavelocitadi propagazione delle onde di taglio & fortemente raccomandata. Nei
casi in cui tale determinazione non sia disponibile, la classificazione pud essere effettuata in base ai
valori del numero equivalente di colpi della prova penetrometrica dinamica (Standard Penetration
Test) Ngrap (definito successivamente) nei terreni prevalentemente a grana grossa e della
resistenza non drenata equivalente c, 5, (definita successivamente) nei terreni prevalentemente a
granafina.

Per queste cinque categorie di sottosuolo, le azioni sismiche sono definite a § 3.2.3 delle presenti
norme.

Per sottosuoli appartenenti alle ulteriori categorie S1 ed S2 di seguito indicate (Tab. 3.2.111), &
necessario predisporre specifiche analisi per la definizione delle azioni sismiche, particolarmente
nei cas in cui la presenza di terreni suscettibili di liquefazione e/o di argille d’ elevata sensitivita
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 Vg inferiori a 100 m/s (ovvero 10 < ¢, 30 < 20 kPa), che
includono uno strato di almeno 8 m di terreni a grana fina di bassa consistenza, oppure che includono
almeno 3 m di torba o di argille altamente organiche.

2 Depositi di terreni suscettibili di liquefazione, di argille sensitive o qualsiasi atra categoria di sottosuolo
non classificabile nei tipi precedenti.

Lavelocita equivalente delle onde di taglio V5, € definitadall’ espressione

Ve = 3°h‘ (/. (32.1)
i=1,N VS,i
La resistenza penetrometrica dinamica equivalente Ng 5, € definitadall’ espressione
> h
NSPT,30 = % . (3.2.2)
i=1,M NSPT,i

Laresistenza non drenata equivalente c, 5, € definitadall’ espressione

2N
i=LK

CU,30 = —h . (3.2.3)

i=LK Cui
Nelle precedenti espressioni s indica con:
h, spessore (in metri) dell’i-esimo strato compreso nei primi 30 m di profondita;
Vs;  velocitadelle onde di taglio nell’i-esimo strato;
Ngeri Numero di colpi Ngr nell’i-esimo strato;
Cui resistenza non drenata nell’ i-esimo strato;
N numero di strati compresi nei primi 30 m di profondita;
M numero di strati di terreni a grana grossacompresi nei primi 30 m di profondita;
K numero di strati di terreni a grana finacompresi nei primi 30 m di profondita.
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Nel caso di sottosuoli costituiti da stratificazioni di terreni a grana grossa e a grana fina, distribuite
con spessori confrontabili nei primi 30 m di profondita, ricadenti nelle categorie da A ad E, quando
non s disponga di misure dirette dellavelocita delle onde di taglio si puo procedere come segue:

- determinare Ngsr 4, limitatamente agli strati di terreno a grana grossa compresi entro i primi 30
m di profondit&;

- determinare c, 5, limitatamente agli strati di terreno a grana fina compresi entro i primi 30 m di
profondit&;

- individuare |e categorie corrispondenti singolarmente ai parametri Nepr30€ Cy 505
- riferireil sottosuolo alla categoria peggiore traquelle individuate a punto precedente.
Condizioni topogr afiche

Per condizioni topografiche complesse € necessario predisporre specifiche analisi di risposta
sismica locale. Per configurazioni superficiali semplici si pud adottare la seguente classificazione
(Tab. 3.2.1V):

Tabella 3.2.1V — Categorie topografiche

Categoria Caratteristiche della superficie topografica
Tl Superficie pianeggiante, pendii erilievi isolati con inclinazione mediai < 15°
T2 Pendii con inclinazione mediai > 15°
T3 Rilievi con larghezza in cresta molto minore che alla base e inclinazione media 15° <i < 30°
T4 Rilievi con larghezzain cresta molto minore che alla base e inclinazione mediai > 30°

Le suesposte categorie topografiche s riferiscono a configurazioni geometriche prevalentemente
bidimensionali, creste o dorsali allungate, e devono essere considerate nella definizione dell’ azione
sismica se di altezza maggiore di 30 m.

323 VALUTAZIONE DELL'AZIONE SISMICA

3231 Descrizione del moto sismico in superficie e sul piano di fondazione

Ai fini delle presenti norme I'azione sismica € caratterizzata da 3 componenti traslazionali, due
orizzontali contrassegnate da X ed Y ed una verticale contrassegnata da Z, da considerare tradi loro
indipendenti. Salvo quanto specificato nel § 7.11 per le opere e i sistemi geotecnici la componente
verticale verra considerata ove espressamente specificato (v. Cap. 7) e purché il sito nel quale la
costruzione sorge non siain Zone 3 e 4.

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

- accelerazione massima attesa in superficie;

- accelerazione massima e relativo spettro di risposta attesi in superficie;

- accelerogramma

Sulla base di apposite analisi di risposta sismicalocale si pud poi passare dai valori in superficie ai
valori sui piani di riferimento definiti nel 8 3.2.2; in assenza di tali analisi I’ azione in superficie puo
essere assunta come agente su tali piani.

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

La componente che descrive il moto verticale e caratterizzata dal suo spettro di risposta o dalla

componente accel erometrica verticale. In mancanza di documentata informazione specifica, in via
semplificata I’ accelerazione massima e lo spettro di risposta della componente verticale attesa in
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superficie possono essere determinati sulla base dell’ accelerazione massima e dello spettro di
risposta delle due componenti orizzontali. La componente accelerometrica verticale pud essere
correlata ale componenti accel erometriche orizzontali del moto sismico.

Per la definizione delle forme spettrali (spettri elastici e spettri di progetto) e degli accelerogrammi,
S rimanda ai paragrafi successivi.

3232 Spettro di risposta elastico in accelerazione

Lo spettro di risposta elastico in accelerazione € espresso da una forma spettrale (spettro
normalizzato) riferita ad uno smorzamento convenzionale del 5%, moltiplicata per il valore della
accelerazione orizzontale massima a, su sito di riferimento rigido orizzontale. Sia la forma
spettrale che il valore di a, variano a variare della probabilita di superamento nel periodo di
riferimento R, (v.82.4e83.2.1).

Gli spettri cosi definiti possono essere utilizzati per strutture con periodo fondamentale minore o
uguale a 4,0 s. Per strutture con periodi fondamentali superiori |0 spettro deve essere definito da
apposite analis ovvero |'azione sismica deve essere descritta mediante accelerogrammi.
Anaogamente si operain presenzadi sottosuoli di categoria S1 o0 S2.

32321 Spettro di risposta elastico in accelerazione delle componenti orizzontali

Quale che sia la probabilita di superamento nel periodo di riferimento R, considerata, |0 spettro di
risposta el astico della componente orizzontale é definito dalle espressioni seguenti:

T 1 T
Tg<T<T; S(M=a4-SnFK
T (3.2.4)
Tc<T<T, Se(T)=ag-S-n-F0~(?Cj
Tpo<T Se(T)zag~S'n'Fo'(T_Cl_-2rDj

nelle quali T ed S, sono, rispettivamente, periodo di vibrazione ed accelerazione spettrale
orizzontale. Nelle (3.2.4) inoltre

S e il coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni topografiche
mediante la relazione seguente

S=S-S;, (3.2.5)

essendo S il coefficiente di amplificazione stratigrafica (vedi Tab. 3.2.V) e S; il coefficiente di
amplificazione topografica (vedi Tab. 3.2.V1);

n eil fattore che alteralo spettro elastico per coefficienti di smorzamento viscosi convenziondli &
diversi dal 5%, mediante larelazione

n=410/(5+E) =0,55, (3.2.6)

dove & (espresso in percentuale) e valutato sulla base di materiali, tipologia strutturale e terreno
di fondazione;
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F, € il fattore che quantifica I’amplificazione spettrale massima, su sito di riferimento rigido
orizzontale, ed havalore minimo pari a 2,2;

Tc €il periodo corrispondente al’inizio del tratto a velocita costante dello spettro, dato da
Tc=Cc-Te, (3.2.7)
dove T; & definito al § 3.2 e C. € un coefficiente funzione della categoria di sottosuolo (vedi

Tab. 3.2.V);
T €il periodo corrispondente al’inizio del tratto dello spettro ad accel erazione costante,

Te =Tc/3, (32.8)

T, €il periodo corrispondente all’inizio del tratto a spostamento costante dello spettro, espresso in
secondi mediante larelazione:

T :4,0%+16. (3.2.9)

Per categorie speciali di sottosuolo, per determinati sistemi geotecnici o se si intenda aumentare il
grado di accuratezza nella previsione dei fenomeni di amplificazione, le azioni sismiche da
considerare nella progettazione possono essere determinate mediante piu rigorose analisi di risposta
sismica locale. Queste analisi presuppongono un’ adeguata conoscenza delle proprieta geotecniche
dei terreni e, in particolare, delle relazioni sforzi-deformazioni in campo ciclico, da determinare
mediante specifiche indagini e prove.

In mancanza di tali determinazioni, per le componenti orizzontali del moto e per le categorie di
sottosuolo di fondazione definite nel § 3.2.2, la forma spettrale su sottosuolo di categoria A €
modificata attraverso il coefficiente stratigrafico S, il coefficiente topografico S; e il coefficiente
C. chemodificail valore del periodo T..

Amplificazione stratigrafica
Per sottosuolo di categoria A i coefficienti S;e C. valgono 1.

Per le categorie di sottosuolo B, C, D ed E i coefficienti S; e C. possono essere calcolati, in
funzione dei valori di R,e Tcrelativi a sottosuolo di categoria A, mediante le espressioni fornite
nellaTab. 3.2.V, nelle quali g €I’ accelerazione di gravita ed il tempo € espresso in secondi.

Tabella3.2.V —Espressioni di Ssedi Cc

Categoria
sottosuolo S Ce
A 1,00 1,00
*1-0,20
B 1,00<1,40—0,40-F, - 2 <1,20 1,0-(T¢)
g
ag :L 05. (T* )—0,33
C 1,00<1,70-0,60-F, - — <1,50 c
g
*\—0,50
D 0,9032,40—1,50-F0is180 1,25-(Te)
g
*1—0,40
E Loosz,oo-xlo-FoﬁgJ,eo 115-(Te)
g
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Amplificazione topogr afica

Per tener conto delle condizioni topografiche e in assenza di specifiche analisi di risposta sismica
locale, si utilizzano i valori del coefficiente topografico S; riportati nella Tab. 3.2.VI, in funzione
delle categorie topografiche definitein § 3.2.2 e dell’ ubicazione dell’ opera o dell’ intervento.

Tabella 3.2.VI — Valori massimi del coefficiente di amplificazione topografica Sy

Categoriatopografica Ubicazione dell’ opera o dell’intervento Sr
Tl - 10
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 spaziae del coefficiente di amplificazione topografica & definita da un decremento
lineare con |’altezza del pendio o rilievo, dalla sommita o cresta fino ala base dove Sr assume
valore unitario.

32322 Spettro di risposta elastico in accelerazione della componente verticale

Lo spettro di risposta elastico in accelerazione della componente verticale € definito dalle
espressioni seguenti:

T 1 T
0<T<Tg Sle(T)_ag.S.n.FV.|:ﬁ+n'Fv(1_T_BJ:|
Tg<T<Te Se(T)=84-S'1-F,
n (3.2.10)
TCST<TD S\/e(T):agSan(?cj
Te - T,
To<T S\/e(T)=ag'S'n'Fv'( CTsz

nellequali T e S,e SoNo, rispettivamente, periodo di vibrazione ed accelerazione spettrale verticale e
F, € il fattore che quantifica I'amplificazione spettrale massima, in termini di accelerazione
orizzontale massimadel terreno ag su sito di riferimento rigido orizzontale, mediante |a rel azione:

0,5
F,=135F, [%) (3.2.11)

| valori di ag, Fo, S, n sono definiti nel § 3.2.3.2.1 per e componenti orizzontali; i valori di Ss, Tg,
Tc e Tp, salvo piu accurate determinazioni, sono quelli riportati nellaTab. 3.2.VII.

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

Categoria di sottosuolo Ss Ts Te T

A,B,CDE 1,0 0,05s 0,15s 10s

Per tener conto delle condizioni topografiche, in assenza di specifiche analisi s utilizzano i valori
del coefficiente topografico Sy riportati in Tab. 3.2.VI.
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32323 Spettro di risposta elastico in spostamento delle componenti orizzontali

Lo spettro di risposta elastico in spostamento delle componenti orizzontali Spe(T) S ricava dalla
corrispondente risposta in accelerazione S¢(T) mediante la seguente espressione:

sDe<T)=se(T>x(zlnj (32.12)

purchéil periodo di vibrazione T non eccedai valori Te indicati in Tab. 3.2.VIII.
Tabella3.2.VIII —Valori dei parametri Tz e Te

Categoria sottosuolo Tels Te[s]
A 45 10,0

B 50 10,0

C,D,E 6,0 10,0

Per periodi di vibrazione eccedenti Tg, le ordinate dello spettro possono essere ottenute dalle
formule seguenti:

per Te <T<Te

Soe(T)=0,025-a,-S-T¢ T -{Fo N+(1-F, n)- TT‘TT } (32.13)
FT'E

per T>Te
Spe(T) = dg (3214)

dovetutti i smboli sono gia stati definiti, ad eccezione di d,, definito nel paragrafo successivo.

3233 Spostamento orizzontale e velocita orizzontale del terreno

| valori dello spostamento orizzontale d, e della velocita orizzontale vy massimi del terreno sono dati
dalle seguenti espressioni:

(3.2.15)
Vy=016-a,-S- T

dovea, S, Tc, Tp assumono i valori gia utilizzati a 8 3.2.3.2.1.

3234 Spettri di progetto per gli stati limitedi esercizio

Per gli stati limite di esercizio lo spettro di progetto S«(T) da utilizzare, sia per le componenti
orizzontali che per la componente verticale, € lo spettro elastico corrispondente, riferito alla
probabilita di superamento nel periodo di riferimento R, considerata (v. 88 2.4 € 3.2.1).

3.235 Spettri di progetto per gli stati limite ultimi

Qualora le verifiche agli stati limite ultimi non vengano effettuate tramite I’uso di opportuni
accelerogrammi ed analisi dinamiche a passo, ai fini del progetto o della verifica delle strutture le
capacita dissipative delle strutture possono essere messe in conto attraverso una riduzione delle
forze elastiche, che tiene conto in modo semplificato della capacita dissipativa anelastica della
struttura, della sua sovraresistenza, dell’incremento del suo periodo proprio a seguito delle
plasticizzazioni. In tal caso, lo spettro di progetto Sy(T) da utilizzare, sia per le componenti
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orizzontali, sia per la componente verticale, € lo spettro elastico corrispondente riferito alla
probabilita di superamento nel periodo di riferimento R, considerata (v. 88 2.4 e 3.2.1), con le
ordinate ridotte sostituendo nelle formule 3.2.4 n con 1/q, dove q € il fattore di struttura definito nel
capitolo 7.

Si assumera comunque Sq(T) > 0,28

3.2.3.6 I mpiego di acceler ogrammi

Gli stati limite, ultimi e di esercizio, possono essere verificati mediante |’ uso di accelerogrammi, 0
artificiali o smulati o naturali. Ciascun accelerogramma descrive una componente, orizzontale o
verticale, dell’ azione sismica; I’insieme delle tre componenti (due orizzontali, traloro ortogonali ed
unaverticale) costituisce un gruppo di accelerogrammi.

La durata degli accelerogrammi artificiali deve essere stabilita sulla base della magnitudo e degli
altri parametri fisici che determinano la sceltadel valore di a; e di Ss. In assenza di studi specifici la
durata della parte pseudo-stazionaria degli accelerogrammi deve essere almeno pari a 10 s; la parte
pseudo-stazionaria deve essere preceduta e seguita da tratti di ampiezza crescente da zero e
decrescente a zero, di modo che la durata complessiva dell’ accelerogramma sianon inferiorea 25 s.

Gli accelerogrammi artificiali devono avere uno spettro di risposta elastico coerente con o spettro
di risposta adottato nella progettazione. La coerenza con lo spettro elastico e da verificare in base
alla media delle ordinate spettrali ottenute con i diversi accelerogrammi, per un coefficiente di
smorzamento viscoso equivaente & del 5%. L'ordinata spettrale media non deve presentare uno
scarto in difetto superiore a 10%, rispetto ala corrispondente componente dello spettro elastico, in
alcun punto del maggiore tra gli intervali 0,15s + 2,0s e 0,15s = 2T, in cui T € il periodo
fondamentale di vibrazione della struttura in campo elastico, per le verifiche agli stati limite ultimi,
e0,15s+ 15T, per le verifiche agli stati limite di esercizio. Nel caso di costruzioni con isolamento
sismico, il limite superiore dell’intervallo di coerenza € assunto pari a 1,2 Tis, €ssendo Tis il periodo
equivalente della struttura isolata, valutato per gli spostamenti del sistema d’isolamento prodotti
dallo stato limite in esame.

L'uso di accelerogrammi artificiali non € ammesso nelle anaisi dinamiche di opere e sistemi
geotecnici.

L'uso di accelerogrammi generati mediante simulazione del meccanismo di sorgente e della
propagazione € ammesso a condizione che siano adeguatamente giustificate le ipotes relative alle
caratteristiche sismogenetiche della sorgente e del mezzo di propagazione.

L’uso di accelerogrammi registrati € anmesso, a condizione che laloro scelta sia rappresentativa della
sismicita del sito e sia adeguatamente giugtificata in base ale caratteristiche sismogenetiche della
sorgente, ale condizioni del sito di registrazione, ala magnitudo, ala distanza dalla sorgente e alla
massima accel erazione orizzontale attesa a sito.

Gli accelerogrammi registrati devono essere selezionati e scalati in modo da approssimare gli spettri
di rispostanel campo di periodi di interesse per il problemain esame.

324 COMBINAZIONE DELL’AZIONE SISMICA CON LE ALTRE AZIONI
Nel caso delle costruzioni civili eindustriai le verifiche agli stati limite ultimi o di esercizio devono
essere effettuate per la combinazione dell’ azione sismica con le atre azioni giafornitain § 2.5.3 e
che qui s riporta:

Gi+Gy+P+E+) ] yyQy (3.2.16)

Gli effetti dell'azione sismica saranno valutati tenendo conto delle masse associate ai seguenti
carichi gravitazionali:
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Gi+Go+ D, W5 Qq. (3.2.17)

I valori dei coefficienti y,; sono riportati nella Tabella2.5.1

Nel caso dei ponti, nelle espressioni 3.2.16 e 3.2.17 si assumera per i carichi dovuti al transito del
mezzi ,; =0,2, quando rilevante.

325 EFFETTI DELLA VARIABILITA SPAZIALE DEL MOTO

3251 Variabilita spaziale del moto

Nei punti di contatto con il terreno di opere con sviluppo longitudinale significativo, il moto
sismico pud avere caratteristiche differenti, a causa del carattere asincrono del fenomeno di
propagazione, delle disomogeneita e discontinuita eventualmente presenti, e della diversa risposta
locale del terreno.

Degli effetti sopra indicati dovra tenersi conto quando tali effetti possono essere significativi e in
ognhi caso quando le condizioni di sottosuolo siano cosi variabili lungo lo sviluppo dell’ opera da
richiedere I’ uso di accelerogrammi o di spettri di rispostadiversi.

In assenza di modelli fisicamente piu accurati e adeguatamente documentati, un criterio di prima
approssimazione per tener conto della variabilita spaziale del moto consiste nel sovrapporre agli
effetti dinamici, valutati ad esempio con lo spettro di risposta, gli effetti pseudo-statici indotti dagli
spostamenti relativi.

Nel dimensionamento delle strutture in elevazione tali effetti possono essere trascurati quando il
sistema fondazione-terreno sia sufficientemente rigido da rendere minimi gli spostamenti relativi.
Negli edifici cio avviene, ad esempio, quando si collegano in modo opportuno i plinti di fondazione.

Gli effetti dinamici possono essere valutati adottando un’ unica azione sismica, corrispondente alla
categoria di sottosuolo che induce le sollecitazioni piu severe.

Qualora I'’opera sia suddivisa in porzioni, ciascuna fondata su sottosuolo di caratteristiche
ragionevol mente omogenee, per ciascunadi esse si adotteral’ appropriata azione sismica.

3252 Spostamento assoluto erelativo del terreno

Il valore dello spostamento assoluto orizzontale massimo del suolo (dg) pud ottenersi utilizzando
I’ espressione 3.2.15.

Nel caso in cui sia necessario valutare gli effetti della variabilita spaziale del moto richiamati nel
paragrafo precedente, il valore dello spostamento relativo tra due punti i e j caratterizzati dalle
proprieta stratigrafiche del rispettivo sottosuolo ed il cui moto possa considerarsi indipendente, puo
essere stimato secondo |’ espressione seguente:

Ojjmac =1,25/d5 +d (3218

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

I moto di due punti del terreno pud considerarsi indipendente per punti posti a distanze notevoli, in
relazione al tipo di sottosuolo; il moto é reso indipendente anche dalla presenza di forti variabilita
orografichetrai punti.

In assenza di forti discontinuita orografiche, 1o spostamento relativo tra punti a distanza x s puo
valutare con |’ espressione:
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di; (X) = dijo + (dijmax — dijo) [1— g 120/ v } , (3.2.19)

dove v & la velocita di propagazione delle onde di taglio in m/s ed;,, spostamento relativo tra due
punti a piccola distanza, e dato dall’ espressione

dijo(x) =1,25|dg — dg| . (3.2.20)

Per punti a distanza inferiore a 20 m lo spostamento relativo, se i punti ricadono su sottosuoli
differenti, & rappresentato da d;,; sei punti ricadono su sottosuolo deflo stesso tipo, lo spostamento
relativo puod essere stimato, anziché con I’ espressione 3.2.19, con le espressioni

di (x) = ii/max -2,3X  per sottosuolo tipo D,
S

(3.2.21)

d;
d;j (x) = % -3,0x per sottosuolo di tipo diverso daD.
S

25



3.3 AZIONI DEL VENTO

33.1 GENERALITA

Il vento, la cui direzione si considera generalmente orizzontale, esercita sulle costruzioni azioni che
variano nel tempo e nello spazio provocando, in generale, effetti dinamici.

Per le costruzioni usuai tali azioni sono convenzionamente ricondotte alle azioni statiche
equivalenti definite a § 3.3.3. Peraltro, per le costruzioni di forma o tipologia inusuae, oppure di
grande altezza o lunghezza, o di rilevante snellezza e leggerezza, o di notevole flessibilita e ridotte
capacita dissipative, il vento pud dare luogo ad effetti la cui valutazione richiede I'uso di
metodologie di calcolo e sperimentali adeguate allo stato dell’arte e che tengano conto della
dinamica del sistema.

332 VELOCITA DI RIFERIMENTO

Lavelocitadi riferimento A eil valore caratteristico della velocita del vento a 10 m dal suolo su un
terreno di categoriadi esposizione Il (vedi Tab. 3.3.11), mediata su 10 minuti e riferitaad un periodo
di ritorno di 50 anni.

In mancanza di specifiche ed adeguate indagini statistiche v, e data dall’ espressione:
Vb = Vbo per as < a
Vo = Voo +Ka (@ —2) Per a<a<1500m (33.1)
dove:

Vo, 30, Ka SONO parametri forniti nella Tab. 3.3.1 e legati alaregione in cui sorge la costruzione in
esame, in funzione delle zone definite in Fig. 3.3.1;

a; el'dtitudine sul livello del mare (in m) del sito ove sorge la costruzione.
Tabella 3.3.] - Valori dei parametri vy, 8o, Ka
Zona Descrizione Vo [MV/S] 8 [m] ka[1/9]

Valle d’ Aosta, Piemonte, Lombardia, Trentino Alto Adige, Veneto,
Friuli Venezia Giulia (con I’ eccezione della provincia di Trieste)

2 Emilia Romagna 25 750 0,015

Toscana, Marche, Umbria, Lazio, Abruzzo, Molise, Puglia, Campania,
Basilicata, Calabria (esclusala provinciadi Reggio Calabria)

4 | Siciliaeprovinciadi Reggio Caabria 28 500 0,020
Sardegna (zona a oriente della retta congiungente Capo Teulada con

1 25 1000 0,010

3 27 500 0,020

5 | I'soladi Maddalena) 28 750 0,015
6 lS?rsgfzgg? &;\g a? e?](;;i dente della retta congiungente Capo Teulada con 28 500 0,020
Liguria 28 1000 0,015
Provinciadi Trieste 30 1500 0,010
Isole (con I’ eccezione di Sicilia e Sardegna) e mare aperto 31 500 0,020

Per altitudini superiori a 1500 m sul livello del mare si potra fare riferimento alle condizioni locali
di clima e di esposizione. | valori della velocita di riferimento possono essere ricavati da dati
supportati da opportuna documentazione o da indagini statistiche adeguatamente comprovate. Fatte
salve tali valutazioni, comungue raccomandate in prossimita di vette e crinali, i valori utilizzati non
dovranno essere minori di quelli previsti per 1500 m di atitudine.
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z@? @

Capo Teulada

Figura 3.3.1 — Mappa delle zone in cui € suddiviso il territorio italiano

333 AZIONI STATICHE EQUIVALENTI

Le azioni statiche del vento sono costituite da pressioni e depressioni agenti normamente alle
superfici, sia esterne che interne, degli elementi che compongono la costruzione.

L’azione del vento sul singolo elemento viene determinata considerando la combinazione piu
gravosa della pressione agente sulla superficie esterna e della pressione agente sulla superficie
interna dell’ elemento.

Nel caso di costruzioni o elementi di grande estensione, si deve inoltre tenere conto delle azioni
tangenti esercitate dal vento.

L'azione d’'insieme esercitata dal vento su una costruzione € data dalla risultante delle azioni sui
singoli elementi, considerando come direzione del vento, quella corrispondente ad uno degli assi
principali della pianta della costruzione; in casi particolari, come ad esempio per le torri a base
guadrata o rettangolare, si deve considerare anche I'ipotesi di vento spirante secondo la direzione di
unadelle diagonali.

334 PRESSIONE DEL VENTO

Lapressione del vento e data dall’ espressione:
pP=4q,¢, ¢ C, (3.3.2
dove

a, elapressione cineticadi riferimento di cui a § 3.3.6;

c, eil coefficiente di esposizionedi cui a § 3.3.7;

c_ e il coefficiente di forma (o coefficiente aerodinamico), funzione della tipologia e della

p
geometria della costruzione e del suo orientamento rispetto ala direzione del vento. Il suo
valore pud essere ricavato da dati suffragati da opportuna documentazione o da prove
sperimentali in galleriadel vento;

c, e il coefficiente dinamico con cui s tiene conto degli effetti riduttivi associati alla non

contemporaneita delle massime pressioni locali e degli effetti amplificativi dovuti alle
vibrazioni strutturali. Indicazioni per la sua valutazione sono riportate al 8 3.3.8.
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3.35 AZIONE TANGENZIALE DEL VENTO
L’ azione tangente per unita di superficie parallela alla direzione del vento e data dall’ espressione:
P=0,C,C (3.3.3)

dove
d,  Ce Sono definiti ai 883.3.63.3.7;

c, eil coefficiente d'attrito, funzione della scabrezza della superficie sulla quale il vento esercita

I’azione tangente. Il suo valore pud essere ricavato da dati suffragati da opportuna
documentazione o da prove sperimentali in galleriadel vento.

3.3.6 PRESSIONE CINETICA DI RIFERIMENTO.
Lapressione cineticadi riferimento g, (in N/m?) & data dall’ espressione:

1
0 =5pV3 (334)

dove
v, elavelocitadi riferimento del vento (in m/s);

p @éladensitadell’ aria assunta convenzionalmente costante e pari a 1,25 kg/m®.

3.3.7 COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE

Il coefficiente di esposizione c. dipende dall’altezza z sul suolo del punto considerato, dalla
topografia del terreno, e dalla categoria di esposizione del sito ove sorge la costruzione. In assenza
di analisi specifiche che tengano in conto la direzione di provenienza del vento e I’ effettiva
scabrezza e topografia del terreno che circonda la costruzione, per altezze sul suolo non maggiori di
z=200m, e dato dallaformula:

Ce (2) =k ¢ In (Zzo) [7+ ¢, In (Z/20)] PEr Z > Zyin (3.3.5)
Ce (Z) =Ce (Zmin) Per z < Zyin
dove

K , Zo , Zmin SONO assegnati in Tab. 3.3.11 in funzione della categoria di esposizione del sito ove sorge
la costruzione;

c. eil coefficiente di topografia.
Tabella 3.3.11 —Parametri per la definizione del coefficiente di esposizione

Categoria di esposizione del sito K, Z, [m | z,, [m
| 0,17 0,01 2
I 0,19 0,05 4
11 0,20 0,10 5
v 0,22 0,30 8
Vv 0,23 0,70 12

In mancanza di analisi specifiche, la categoria di esposizione € assegnata nella Fig. 3.3.2 in
funzione della posizione geografica del sito ove sorge la costruzione e della classe di rugosita del
terreno definitain Tab. 3.3.111. Nelle fasce entro i 40 km dalla costadelle zone 1, 2, 3, 4,5 €6, la
categoria di esposizione e indipendente dall’ altitudine del sito.
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Il coefficiente di topografia c, € posto generalmente pari a 1, sia per le zone pianeggianti sia per
quelle ondulate, collinose e montane. In questo caso, la Fig. 3.3.3 riportale leggi di variazione di c,
per le diverse categorie di esposizione.

Nel caso di costruzioni ubicate presso la sommita di colline o pendii isolati il coefficiente di
topografia ¢, pud essere valutato dal progettista con analisi piu approfondite.

Tabella3.3.111 - Classi di rugosita del terreno

Classe di rugosita del terreno Descrizione
A Aree urbane in cui ameno il 15% della superficie sia coperto da edifici la cui
altezza media superi i 15m
B Aree urbane (non di classe A), suburbane, industriali e boschive
C Aree con ostacoli diffusi (alberi, case, muri, recinzioni,....); aree con rugosita non

riconducibile dleclass A, B, D

D Aree prive di ostacoli (aperta campagna, aeroporti, aree agricole, pascoli, zone
paludose o sabbiose, superfici innevate o ghiacciate, mare, laghi,....)

L’ assegnazione della classe di rugosita non dipende dalla conformazione orografica e topografica del terreno. Affinché
una costruzione possa dirsi ubicata in classe A 0 B é necessario che la situazione che contraddistingue la classe
permanga intorno alla costruzione per non meno di 1 km e comungue non meno di 20 volte I’ altezza della costruzione.

Laddove sussistano dubbi sulla scelta della classe di rugosita, a meno di analisi dettagliate, verra assegnata la classe piu
sfavorevole.

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

mare N_-’vj

2km |10 km |30 km A __ |
A -- v v v Vv Vv B -- '
B -- 11 1 v v v c - I
c| -- * 1 1T v v D ! !
D | 1 1l 1l 1l *x

* Categoria Il in zona 1,2,3,4

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

Categoria IV in zona 1

ZONA 6 ZONE 7,8
costa 500m co ta/
mare 7/ \-——\__vj[ mare
1.5 km | 0.5 km
2km |10 km |30 km
A -- -- v
A -- 11 v \Y \Y B . . v
B -- I 11 v v c - - "
C -- I 1 1l v D I I *
D | I 1l I 1] = 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 esposizione ¢, con la quota (per ¢, =1)

338 COEFFICIENTE DINAMICO

Il coefficiente dinamico tiene in conto degli effetti riduttivi associati alla non contemporaneita delle
massime pressioni locali e degli effetti amplificativi dovuti allarisposta dinamica della struttura.

Esso puo essere assunto cautel ativamente pari ad 1 nelle costruzioni di tipologiaricorrente, quali gli
edifici di formaregolare non eccedenti 80 m di altezza ed i capannoni industriali, oppure puo essere
determinato mediante analisi specifiche o facendo riferimento adati di comprovata affidabilita

339 PARTICOLARI PRECAUZIONI PROGETTUALI

Strutture particolarmente deformabili, quali antenne, ciminiere, ponti o strutture sorretti da cavi,
devono essere verificate anche rispetto ai fenomeni di interazione vento-struttura, i quali possono
indurre vibrazioni strutturali, degrado delle caratteristiche di rigidezza della struttura, o fatica nel
collegamenti. Le verifiche di non superamento di stati limite ultimi e di esercizio saranno condotte
mediante procedimenti analitici, sperimentali o numerici che tengano conto delle conoscenze attuali
in materia.

L’ azione del vento puo assumere, inoltre, particolare rilievo per la presenzain uno stesso sito di piu
corpi strutturali. Nel progetto di strutture non usuali per forma, tipologia, dimensione e collocazione

urbanistica, s dovra procedere ad una valutazione accurata della risposta a vento, mediante
comprovati metodi sperimentali 0 numerici.

3.39.1 Effetti torsionali

Nel caso di costruzioni di grandi dimensioni o di forma non simmetrica, quali gli edifici alti, gli
impalcati da ponte e |e strutture di sostegno per insegne pubblicitarie di grandi dimensioni, le azioni
del vento inducono effetti torsionali che possono essere incrementati dalla risposta dinamica della
struttura investita

Tali effetti possono essere vautati, quando rilevanti, mediante analisi specifiche o facendo
riferimento adati di comprovata affidabilita.
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3.39.2 Distacco di vortici

Per strutture o elementi strutturali snelli di forma cilindrica, quali ciminiere, torri per
I"illuminazione, elementi di travi reticolari, ponti ed edifici alti, si deve tener conto dell’ effetto
dinamico dovuto a distacco aternato dei vortici daun lato e dall’ altro del corpo investito dal vento.
Esso produce una forza ciclica ortogonale ala direzione del vento e al’ asse del corpo cilindrico, la
cui frequenzaf, e datadallaformuladi Strouhal:

f.=S-v/b (3.3.6)

dove:
b éladimensione della sezione trasversal e perpendicolare ala direzione del vento;
v elavelocita mediadel vento;

S eil numero di Strouhal, funzione della forma della sezione e del suo orientamento rispetto alla
direzione del vento. Il suo valore pud essere ricavato da dati suffragati da opportuna
documentazione o da prove sperimentali in galleria del vento. A titolo indicativo, S = 0,2 nel
caso di sezioni circolari.

Quando la frequenza del distacco dei vortici eguaglia una frequenza propria della struttura, si
realizzano condizioni di risonanza con ampiezze tanto piu grandi quanto piu piccolo € lo
smorzamento e la massa della struttura.

Quando siano datemersi importanti effetti di fatica causati dalla continuita dell’ azione del distacco
dei vortici, occorrera adottare particolari cautele ed effettuare opportune verifiche basate su prove
sperimentali e metodi analitici comprovati.

3.393 Fenomeni di natura aer oelastica

L’azione del vento sulle costruzioni o loro elementi consiste in generale nella sovrapposizione di
forze di natura aerodinamica (sostanzialmente indipendenti dal moto relativo fra la struttura e il
fluido) e di natura aeroelastica (0 autoeccitate, la cui presenza € dovuta a moto relativo fra la
strutturaeil fluido).

Le forze aeroelastiche, funzioni del moto e delle velocita del vento, cambiano il comportamento
della struttura modificando frequenze proprie e fattori di smorzamento.

Si definiscono critiche le velocita del vento il cui superamento rende negativo lo smorzamento €/0
labile la struttura. La prima situazione da luogo a fenomeni aeroelastici comunemente chiamati
galloping, tipico di elementi strutturali non circolari, o flutter, tipico di ponti sospesi o strallati o di
profili alari. La seconda situazione da luogo a un fenomeno aeroelastico comunemente chiamato
divergenza, tipico delle lastre molto sottili, ad esempio i cartelloni pubblicitari.

Questi fenomeni devono essere studiati con opportune prove aeroelastiche in galleria del vento e
con procedimenti analitici adeguatamente comprovati.
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34 AZIONI DELLA NEVE

341 CARICONEVE
Il carico provocato dalla neve sulle coperture sara valutato mediante la seguente espressione:
Os =M ‘O« - Cg - G (33.7)
dove:
gs €il carico neve sullacopertura;

w eil coefficiente di forma della copertura, fornito a successivo § 3.4.5;

g« @il valore caratteristico di riferimento del carico neve a suolo [kN/m?, fornito al successivo §
3.4.2 per un periodo di ritorno di 50 anni;

Ce eil coefficientedi esposizionedi cui a § 3.4.3;

C. @il coefficiente termico di cui a § 3.4.4.

Si ipotizza cheil carico agiscain direzione verticale e lo s riferisce alla proiezione orizzontale della
superficie della copertura.

342 VALORE CARATTERISTICO DEL CARICO NEVE AL SUOLO

Il carico neve a suolo dipende dalle condizioni locali di clima e di esposizione, considerata la
variabilita delle precipitazioni nevose da zona a zona.

In mancanza di adeguate indagini statistiche e specifici studi locali, che tengano conto sia
dell’ altezza del manto nevoso che della sua densitd, il carico di riferimento neve al suolo, per
localita poste a quota inferiore a 1500 m sul livello del mare, non dovra essere assunto minore di
guello calcolato in base alle espressioni riportate nel seguito, cui corrispondono valori associati ad
un periodo di ritorno pari a 50 anni (vedi Fig. 3.4.1). Varichiamato il fatto che tale zonazione non
pud tenere conto di aspetti specifici e locai che, se necessario, dovranno essere definiti
singolarmente.

L’ dtitudine di riferimento as € la quota del suolo sul livello del mare nel sito di realizzazione
dell’ edificio.
Per atitudini superiori a 1500 m sul livello del mare si dovra fare riferimento alle condizioni locali

di clima e di esposizione utilizzando comunque valori di carico neve non inferiori a quelli previsti
per 1500 m.

| valori caratteristici minimi del carico dellaneve a suolo sono quelli riportati nel seguito.
Zonal - Alpina

Aosta, Belluno, Bergamo, Biella, Bolzano, Brescia, Como, Cuneo, Lecco, Pordenone, Sondrio,
Torino, Trento, Udine, Verbania, Verceli, Vicenza
O = 1,50 kN/m? 8<200m (3.3.8)
O« = 1,39 [1 + (a/728)%] kN/m? a;>200m
Zonal —Mediterranea

Alessandria, Ancona, Asti, Bologna, Cremona, Forli-Cesena, Lodi, Milano, Modena, Novara,
Parma, Pavia, Pesaro e Urbino, Piacenza, Ravenna, Reggio Emilia, Rimini, Treviso, Varese:

s = 1,50 KN/m? a<200m (3.3.9)
0« = 1,35 [1 + (a/602)% kN/m? a;>200m
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Zonall

Arezzo, Ascoli Piceno, Bari, Campobasso, Chieti, Ferrara, Firenze, Foggia, Genova, Gorizia,
Imperia, Isernia, La Spezia, Lucca, Macerata, Mantova, Massa Carrara, Padova, Perugia, Pescara,
Pistoia, Prato, Rovigo, Savona, Teramo, Trieste, Venezia, Verona:

s = 1,00 kKN/m? a<200m (3.3.10)
O« = 0,85 [1 + (a/481)%] kN/m? a;>200m

Zonalll

Agrigento, Avellino, Benevento, Brindisi, Cagliari, Caltanisetta, Carbonia-lglesias, Caserta,
Catania, Catanzaro, Cosenza, Crotone, Enna, Frosinone, Grosseto, L’Aquila, Latina, Lecce,
Livorno, Matera, Medio Campidano, Messina, Napoli, Nuoro, Ogliastra, Olbia Tempio, Oristano,
Palermo, Pisa, Potenza, Ragusa, Reggio Calabria, Rieti, Roma, Salerno, Sassari, Siena, Siracusa,
Taranto, Terni, Trapani, Vibo Valentia, Viterbo:

s = 0,60 kKN/m? a<200m (3.3.11)
O« = 0,51 [1 + (a/481)%] kN/m? a;>200m

Figura 3.4.1 — Zone di carico da neve

343 COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE

Il coefficiente di esposizione C: pud essere utilizzato per modificare il valore del carico neve in
coperturain funzione delle caratteristiche specifiche dell’ areain cui sorge I’ opera. Valori consigliati
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del coefficiente di esposizione per diverse class di topografia sono forniti in Tab. 3.4.1. Se non
diversamente indicato, sl assumera Cg = 1.

Tabella3.4.1 —Valori di Cg per diverse classi di topografia

Topografia Descrizione Ce

Battutadai venti | Aree pianeggianti non ostruite esposte su tutti i lati, senza costruzioni o aberi piu alti. 0,9

Areein cui non € presente una significativa rimozione di neve sulla costruzione prodotta

Normale dal vento, a causa del terreno, altre costruzioni o alberi.

10

Areein cui la costruzione considerata & sensibilmente piti bassa del circostante terreno o

Riparata circondata da costruzioni o alberi piu alti

11

344 COEFFICIENTE TERMICO

Il coefficiente termico puo essere utilizzato per tener conto della riduzione del carico neve a causa
dello scioglimento della stessa, causata dalla perdita di calore della costruzione. Tale coefficiente
tiene conto delle proprieta di isolamento termico del materiale utilizzato in copertura. In assenza di
uno specifico e documentato studio, deve essere utilizzato C, = 1.

345 CARICONEVE SULLE COPERTURE

Devono essere considerate le due seguenti principali disposizioni di carico:
- carico daneve depositatain assenza di vento;

- carico daneve depositatain presenzadi vento.

3451 Coefficiente di forma per le coperture

In generale verranno usati i coefficienti di forma per il carico neve contenuti nel presente paragrafo,
dove vengono indicati i relativi valori nominali essendo o, espresso in gradi sessagesimali, I’angolo
formato dallafalda con I’ orizzontale.

| valori del coefficiente di forma p,, riportati in Tab. 3.4.11 s riferiscono alle coperture ad una o due
falde.

Tabella 3.4.11 —Valori del coefficiente di forma

Coefficiente di forma 0°<a<30° 30° < a < 60° o, > 60°
60— o
W1 0,8 0,8- ( ) 0,0
30

Per coperture a piu falde, per coperture con forme diverse, cosi come per coperture contigue a
edifici piu ati o per accumulo di neve contro parapetti o pit in generale per atre situazioni ritenute
significative dal progettistasi deve fare riferimento a normative di comprovata validita

3.4.5.2 Copertura ad unafalda

Si assume che la neve non siaimpedita di scivolare. Se I’ estremita piu bassa della falda termina con
un parapetto, una barriera od atre ostruzioni, alorail coefficiente di forma non potra essere assunto
inferiore a 0,8 indipendentemente dall’ angolo .

Si deve considerare la condizione riportatain Fig. 3.4.2, la quale deve essere utilizzata per entrambi
i cas di carico con 0 senza vento.

34




My

]
o

Figura 3.4.2 — Condizioni di carico per coperture ad una falda

3453 Coperturaaduefalde

Si assume che la neve non siaimpeditadi scivolare. Se |’ estremita pit bassa della falda termina con
un parapetto, una barriera od atre ostruzioni, alorail coefficiente di forma non potra essere assunto
inferiore a 0,8 indipendentemente dall’ angolo .

Per il caso di carico da neve senza vento s deve considerare la condizione denominata Caso |
riportatain Fig. 3.4.3.

Per il caso di carico da neve con vento si deve considerare la peggiore tra le condizioni denominate
Caso Il e Caso 11 riportate in Fig. 3.4.3.

Cootl 051(c) o 1c)
casont (o) [ 05 b(x)

Oy 7]

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

35.1 GENERALITA

Variazioni giornaliere e stagionali della temperatura esterna, irraggiamento solare e convezione
comportano variazioni della distribuzione di temperatura nei singoli el ementi strutturali.

La severita delle azioni termiche e in generde influenzata da piu fattori, quali le condizioni
climatiche del sito, I’esposizione, la massa complessiva della struttura e la eventuale presenza di
elementi non strutturali isolanti.

352 TEMPERATURA DELL'ARIA ESTERNA

La temperatura dell’ aria esterna, Tey, puo assumere il valore T, O T.., definite rispettivamente
come temperatura massima estiva e minima invernale dell’aria nel sito della costruzione, con
riferimento ad un periodo di ritorno di 50 anni.

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

T = 45 °C; Ty = <15 °C. (35.1)

353 TEMPERATURA DELL'ARIA INTERNA

In mancanza di piu precise valutazioni, legate ala tipologia della costruzione ed ala sua
destinazione d' uso, latemperatura dell’ ariainterna, T, , pud essere assunta pari a 20 °C.

354 DISTRIBUZIONE DELLA TEMPERATURA NEGLI ELEMENTI STRUTTURALI
Il campo di temperatura sulla sezione di un elemento strutturale monodimensionale con asse
longitudinale x pud essere in generale descritto mediante:

a) la componente uniforme AT, =T-T, pari ala differenza tra la temperatura media attuale T e
guellainiziae alladata della costruzione Ty,

b) le componenti variabili con legge lineare secondo gli assi principdi y e z della sezione, ATy, €
ATMZ .

Nel caso di strutture soggette ad elevati gradienti termici si dovra tener conto degli effetti indotti
dall’andamento non lineare dellatemperatura al’interno delle sezioni.

La temperatura media attuale T pud essere valutata come media tra |a temperatura della superficie
esterna Tqpes € quella della superficie interna dell’ elemento considerato, Teypn

Le temperature della superficie esterna, Tqpes, € quella della superficie interna Teypin, dell’ elemento
considerato vengono valutate a partire dalla temperatura dell’ aria esterna, Ty, € di quella interna,
T, tenendo conto del trasferimento di calore per irraggiamento e per convezione al’interfaccia
aria-costruzione e della eventual e presenza di materiale isolante (vedi Fig. 3.5.1).

In mancanza di determinazioni piu precise, latemperaturainiziale puo essere assunta T,=15 °C.
Per la valutazione del contributo dell’irraggiamento solare si puo fare riferimento ala Tab. 3.5.1.

36



=0 ESTERND INTERNO
40 |
10 TE51 — Tsup.int
20 [ |
1[} r TSU[.'I.EH Tint
ol
MATERIALE
-10 | ISOLANTE |
ELEMENTO
STRUTTURALE

Figura 3.5.1 — Andamento della temperatura all’interno di un elemento strutturale.

Tabella 3.5.1 — Contributo dell’irraggiamento solare
Stagione Natura della superficie Incremento di Temperatura

superfici esposte a Nord-Est wggg;?gﬁjfoit?d'
Superficieriflettente 0°C 18°C
Estate Superficie chiara 2°C 30°C
Superficie scura 4°C 42°C
Inverno 0°C 0°C

355 AZIONI TERMICHE SUGLI EDIFICI

Nel caso in cui la temperatura non costituisca azione fondamentale per la sicurezza o per la
efficienza funzionale della struttura & consentito tener conto, per gli edifici, della sola componente
AT, ricavandola direttamente dalla Tab. 3.5.11.

Nel caso in cui la temperatura costituisca, invece, azione fondamentale per la sicurezza o per la
efficienza funzionale della struttura, I’andamento della temperatura T nelle sezioni degli el ementi
strutturali deve essere valutato pit approfonditamente studiando il problema della trasmissione del
calore.

Tabella3.5.11 —Valori di AT, per gli edifici

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

356 PARTICOLARI PRECAUZIONI NEL PROGETTO DI STRUTTURE SOGGETTE
AD AZIONI TERMICHE SPECIALI

Strutture ed elementi strutturai in contatto con liquidi, aeriformi o solidi a temperature diverse,
qguali ciminiere, tubazioni, sili, serbatoi, torri di raffreddamento, ecc., devono essere progettati
tenendo conto delle distribuzioni di temperatura corrispondenti ale specifiche condizioni di
servizio.

37



357 EFFETTI DELLE AZIONI TERMICHE

Per la valutazione degli effetti delle azioni termiche, si pud fare riferimento ai coefficienti di
dilatazione termica a temperatura ambiente o riportati in Tab. 3.5.111.

Tabella 3.5.111 — Coefficienti di dilatazione termica a temperatura ambiente
Materiale ar [10°%°C)
Alluminio 24
Acciaio da carpenteria 12
Calcestruzzo strutturale 10
Strutture miste acciaio-cal cestruzzo 12
Calcestruzzo aleggerito 7
Muratura 6+ 10
Legno (parallelo alefibre) 5
Legno (ortogonale ale fibre) 30+ 70
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3.6 AZIONI ECCEZIONALI

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

Quando € necessario tenerne conto esplicito, si considerera la combinazione eccezionale di azioni di
cui al §25.3.

Quando non s effettuano verifiche specifiche nel confronti delle azioni eccezionali, quali
esplosioni, urti, ecc., la concezione strutturale, i dettagli costruttivi ed i materiali usati dovranno
essere tali da evitare che la struttura possa essere danneggiata in misura sproporzionata rispetto alla
causa.

36.1 INCENDIO

3.6.11 Definizioni

Per incendio, s intende la combustione autoalimentata ed incontrollata di materiali combustibili
presenti in un compartimento.

Ai fini della presente norma s fa riferimento ad un incendio convenzionale di progetto definito
attraverso una curva di incendio che rappresenta |’andamento, in funzione del tempo, della
temperatura dei gas di combustione nell’intorno della superficie degli elementi strutturali.

Lacurvadi incendio di progetto pud essere:
- nominale: curva adottata per la classificazione delle costruzioni e per le verifiche di resistenza a
fuoco di tipo convenzionale;

- naturale: curva determinata in base a modelli d’'incendio e a parametri fisici che definiscono le
variabili di stato al’interno del compartimento.

La resistenza al fuoco e la capacita di una costruzione, di una parte di essa o di un elemento
costruttivo di mantenere, per un tempo prefissato, la capacita portante, I'isolamento termico e la
tenuta alle fiamme, ai fumi e ai gas caldi della combustione nonché tutte le altre prestazioni se
richieste.

Per compartimento antincendio si intende una parte della costruzione delimitata da elementi
costruttivi resistenti a fuoco.

Per carico d'incendio specifico si intende il potenziale termico netto che pud essere prodotto nel
corso della combustione completa di tutti i materiali combustibili contenuti in un compartimento,
riferito all’unita di superficie. | valori del carico dincendio specifico di progetto (grqg) Sono
determinati mediante larelazione:

Ora =0 - Oqp - 8 - O [MIMYY, (3.6.1)

dove:

3> 1,00 e un fattore che tiene conto del rischio di incendio in relazione alla superficie del
compartimento

3,>0,80 e un fattore che tiene conto del rischio di incendio in relazione a tipo di attivita svolta
nel compartimento

10
8, = ]‘[am >0,20 e un fattore che tiene conto delle differenti misure di protezione dall’ incendio
i=1
(sistemi automatici di estinzione, rivelatori, rete idranti, squadre antincendio, ecc.)
(o il valore nominale del carico d'incendio [MJ/ny].
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Qualora nel compartimento siano presenti elevate dissmmetrie nella distribuzione dei materiali
combustibili il valore nominale ¢ de carico d'incendio & calcolato anche con riferimento
al’effettiva distribuzione dello stesso. Per distribuzioni molto concentrate del materiale
combustibile si puo fare riferimento all’incendio localizzato, valutando, in ogni caso, se si hanno le
condizioni per lo sviluppo di un incendio generalizzato.

Per incendio localizzato deve intendersi un focolaio d’'incendio che interessa una zona limitata del
compartimento antincendio, con sviluppo di calore concentrato in prossimita degli elementi
strutturali posti superiormente a focolaio o immediatamente adiacenti.

3.6.1.2 Richieste di prestazione

Al fine di limitarei rischi derivanti dagli incendi, le costruzioni devono essere progettate e costruite
in modo tale da garantire la resistenza e la stabilita degli elementi portanti e limitare la
propagazione del fuoco e dei fumi secondo quanto previsto dalle normative antincendio.

Gli obiettivi suddetti, sono raggiunti attraverso |’ adozione di misure e sistemi di protezione attiva e
passiva. Tutti i sistemi di protezione dovranno essere adeguatamente mantenuti.

Le prestazioni richieste ale strutture di una costruzione, in funzione degli obiettivi sopra definiti,
sono individuate in termini di livello nellatabella 3.5.1V.

Tabella 3.5.1V —Livelli di prestazionein caso di incendi

Livello | Nessun reguisito specifico di resistenza a fuoco dove le conseguenze del collasso delle strutture siano
accettabili o doveil rischio di incendio siatrascurabile;
. Mantenimento del requisiti di resistenza a fuoco delle strutture per un periodo sufficiente a garantire
Livello 1l , . . - ; X ot
I’ evacuazione degli occupanti in luogo sicuro al’ esterno della costruzione;
Livelo I Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per un periodo congruo con la gestione
dell’emergenza;
. Requisiti di resistenza a fuoco delle strutture per garantire, dopo la fine dell’incendio, un limitato
Livello IV . .
danneggiamento delle strutture stesse;
LivelloV Requisiti di resistenza a fuoco delle strutture per garantire, dopo la fine dell’incendio, il mantenimento
dellatotale funzionalita delle strutture stesse.

I livelli di prestazione comportano classi di resistenza a fuoco, stabilite per i divers tipi di
costruzioni. In particolare, per le costruzioni nelle quali si svolgono attivita soggette al controllo del
Corpo Nazionale dei Vigili del Fuoco, ovvero disciplinate da specifiche regole tecniche di
prevenzione incendi, i livelli di prestazione e le connesse classi di resistenza a fuoco sono stabiliti
dalle disposizioni emanate dal Ministero dell’Interno ai sensi del decreto del Presidente della
Repubblicadel 29 luglio 1982, n. 577 e successive modificazioni e integrazioni.

3.6.1.3 Classi di resistenza al fuoco

Le class di resistenza a fuoco sono: 15, 20, 30, 45, 60, 90, 120, 180, 240 e 360 ed esprimono il
tempo, in minuti primi, durante il quale laresistenzaa fuoco deve essere garantita

Le classi di resistenza a fuoco sono riferite all’incendio convenzionale rappresentato dalle curve di
incendio nominali.

3.6.14 Criteri di Progettazione

La progettazione delle strutture in condizioni di incendio deve garantire il raggiungimento delle
prestazioni indicate al § 3.6.1.2.
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La sicurezza del sistema strutturale in caso di incendio s determina sulla base della resistenza a
fuoco dei singoli elementi strutturali, di porzioni di struttura o dell’intero sistema costruttivo.

3.6.15 Procedura di analisi dellaresistenza al fuoco

L’analis dellaresistenza al fuoco pud essere cosi articolata:

- individuazione dell’incendio di progetto appropriato alla costruzione in esame;
- andis dellaevoluzione dellatemperatura all’ interno degli elementi strutturali;
- andis del comportamento meccanico delle strutture esposte al fuoco;

- verifiche di sicurezza.

36.151 Incendio di progetto

Secondo I'incendio convenzionale di progetto adottato, |'andamento delle temperature viene
valutato con riferimento a

- unacurvadi incendio nominale, oppure

- unacurvadi incendio naturale.

Nel caso di incendio di materiali combustibili prevalentemente di natura cellulosica, la curva di
incendio nominale di riferimento € la curva di incendio nominale standard definita come segue:

8, = 20+ 345log,, (8t +1) [°C] (3.6.2)

dove 6, elatemperaturadei gas caldi et eil tempo espresso in minuti primi.

Nel caso di incendi di quantita rilevanti di idrocarburi o altre sostanze con equivalente velocita di
rilascio termico, la curva di incendio nominale standard pud essere sostituita con la curva nominale
degli idrocarburi seguente:

0, =1080(1-0,325-€ **"* —0,675-€ ** )+ 20 [°C] (3.6.3)

Nel caso di incendi sviluppatisi al’interno del compartimento, ma che coinvolgono strutture poste
all’ esterno, per queste ultime la curva di incendio nominale standard pud essere sostituita con la
curva nominal e esterna seguente:

0, = 660(1-0,687 € > -0,313-¢ 3% ) +20 [°C] (3.6.4)

Gli incendi convenzionali di progetto vengono generamente applicati ad un compartimento
dell’ edificio allavolta.

3.6.1.5.2 Analisi dell evoluzione della temperatura

Il campo termico al’interno dei componenti della struttura viene vautato risolvendo il
corrispondente problema di propagazione del calore, tenendo conto del trasferimento di calore per
irraggiamento e convezione dai gas di combustione ala superficie esterna degli elementi e
considerando |’ eventual e presenza di materiali protettivi.

3.6.1.5.3 Analisi del comportamento meccanico

Il comportamento meccanico della struttura viene analizzato tenendo conto della riduzione della
resistenza meccanica del componenti dovuta a danneggiamento dei materiali per effetto
dell’aumento di temperatura.

L’analisi del comportamento meccanico deve essere effettuata per 10 stesso periodo di tempo usato
nell’analis dell’ evoluzione dellatemperatura.
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Si deve tener conto della presenza delle azioni permanenti e di quelle azioni variabili che agiscono
contemporaneamente all’ incendio secondo la combinazione eccezionale.

Non s prende in considerazione la possibilita di concomitanza dell’incendio con atre azioni
eccezionali e con le azioni sismiche.

S deve tener conto, ove necessario, degli effetti delle sollecitazioni iperstatiche dovute alle
dilatazioni termiche contrastate, ad eccezione dei seguenti casi:

- ériconoscibile apriori che esse sono trascurabili o favorevoli;

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

3.6.154 Verifichedi sicurezza

La verifica della resistenza al fuoco viene eseguita controllando che la resistenza meccanica venga
mantenuta per il tempo corrispondente ala classe di resistenza a fuoco della struttura con
riferimento alla curva nominale di incendio.

Nel caso in cui s facciariferimento a una curva naturale d'incendio, le analis e le verifiche devono
essere estese dl’intera durata dell’ incendio, inclusalafase di raffreddamento.

36.2 ESPLOSIONI

36.21 Generalita

Gli effetti delle esplosioni possono essere tenuti in conto nella progettazione di quelle costruzioni in
CuUi SONO POssono presentarsi miscele esplosive do polveri 0 gas in aria 0 sono contenuti materiali

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

3.6.2.2 Classificazione delle azioni dovute alle esplosioni

Le azioni di progetto dovute ale esplosioni sono classificate, sulla base degli effetti che possono
produrre sulle costruzioni, in tre categorie, come indicate in Tab. 3.6.1.

Tabella 3.6. — 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 essere rappresentate mediante opportune distribuzioni di
pressione.

Per esplosioni di Categoria 1 non e richiesto alcun tipo di verifica

Per esplosioni di Categoria 2, ove negli ambienti a rischio di esplosione siano presenti idonei
pannelli di sfogo, si pud utilizzare la pressione statica equivalente nominale, espressain kN/m?, data
dal maggiore fra:
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Pt =3+py (3.6.53)
Pa=3+p, /2+0,04/ (A, V) (3.6.5b)

dove:

py € la pressione statica uniformemente distribuita in corrispondenza della quale le aperture di
sfogo cedono, in kN/m?;

A, él'areadelle aperture di sfogo, in m?
VvV &il volume dell’ ambiente, in m>.

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

0,05m*<A,/V<015m? (3.6.6)
Le espressioni sono valide in ambienti o zone di edifici fino ad un volume totale di 1.000 m°.

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

Comunque, tutti gli elementi chiave e le loro connessioni devono essere progettati per sopportare
una pressione statica equivalente con valore di progetto p;= 20 kN/m?, applicata da ogni direzione,
insieme con la reazione che ci s attende venga trasmessa direttamente alle membrature
dell’elemento chiave da ogni elemento costruttivo, ad collegato, altresi soggetto alla stessa
pressione.

Per esplosioni di Categoria3 devono essere effettuati studi piu approfonditi.

3.6.24 Criteri di progettazione

Sono considerati accettabili i danneggiamenti localizzati, anche gravi, dovuti ad esplosioni, a
condizione che cid0 non esponga a pericolo I'intera struttura o che la capacita portante sia
mantenuta per un tempo sufficiente affinché siano prese |e necessarie misure di emergenza.

Possono essere adottate, nella progettazione, opportune misure di protezione quali:

- laintroduzione di superfici in grado di collassare sotto sovrapressioni prestabilite;

- la introduzione di giunti strutturali alo scopo di separare porzioni di edificio a rischio di
esplosione da atre;

- laprevenzionedi crolli significativi in conseguenzadi cedimenti strutturali localizzati.
3.6.3 URTI

3.6.31 Generalita

Nel seguito vengono definite le azioni dovute a
- collisioni daveicali;

- collisioni datreni;

- collisioni daimbarcazioni;

- collisioni daaeromobili.

Non vengono prese in esame le azioni eccezionali dovute a fenomeni naturali, come la caduta di
rocce, le frane o le valanghe.



3.6.3.2 Classificazione delle azioni dovute agli urti

Le azioni di progetto dovute agli urti sono classificate, sulla base degli effetti che possono produrre
sulle costruzioni, in tre categorie, come indicato nella Tab. 3.6.11.

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 applicate a quegli elementi strutturali, o a loro sistemi di
protezione, per i quali le relative conseguenze appartengono alle categorie 2 e 3.

3.6.3.3 Urti datraffico veicolare

36.331 Traffico veicolare sotto ponti o altre strutture

Le azioni da urto hanno direzione paralela a quella del moto del veicolo a momento dell’ impatto.
Nelle verifiche s possono considerare, non simultaneamente, due azioni nelle direzioni parallela
(Fax) e ortogonale (Fyy ) alladirezione di marcianormale, con

Fd,y = 0150Fd,x- (367)

In assenza di determinazioni piu accurate e trascurando la capacita dissipativa della struttura, s
possono adottare |e forze statiche equivalenti riportate in Tab. 3.6.111.

Tabella 3.6.111 — Forze statiche equivalenti agli urti di veicoli

Tipo di strada Tipo di veicolo Forza Fyyx [kN]
Autostrade, strade extraurbane - 1000
Strade locali - 750
Strade urbane - 500
Aree di parcheggio e autorimesse | Automobili 50

Veicoli destinati a trasporto di merci, 150
aventi massa massima superiorea 3,5t

Per urti di automobili su membrature verticali, la forza risultante di collisione F deve essere
applicata sulla struttura 0,5 m al di sopra della superficie di marcia. L’area di applicazione della
forza e pari a 0,25 m (altezza) per il valore piu piccolo tra 1,50 m e lalarghezza della membratura
(larghezza).

Per urti sulle membrature verticali, la forza risultante di collisione F deve essere applicata sulla
struttura 1,25 m a di sopra della superficie di marcia. L’ area di applicazione dellaforza e pari a0,5
m (altezza) per il valore piu piccolo tra 1,50 m e lalarghezza della membratura (larghezza).

Nel caso di urti su elementi strutturali orizzontali a di sopra della strada, la forza risultante di
collisione F da utilizzare per le verifiche dell’ equilibrio statico o della resistenza o della capacita di
deformazione degli elementi strutturali € data da:

F=r Fo, (3.6.8)

doveil fattorer & pari ad 1,0 per atezze del sottoviafino a5 m, decresce linearmente da 1,0 a 0 per
altezze comprese fra5 e 6 m ed e pari a0 per atezze superiori a 6 m. La forza F é applicata sulle
superfici verticali (prospetto dell’ elemento strutturale).



Sull’intradosso dell’ elemento strutturale si devono considerare gli stessi carichi da urto F di cui
sopra, con un’inclinazione verso | alto di 10°.

L’areadi applicazione dellaforza e assunta pari a 0,25 per 0,25 m.

Nelle costruzioni dove sono presenti con regolarita carrelli elevatori si pud considerare equivaente
agli urti accidentali un’azione orizzontale statica, applicata all’altezza di 0,75 m da piano di
calpestio, pari a

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

3.6.3.3.2 Traffico veicolare sopra i ponti

In assenza di specifiche prescrizioni, nel progetto strutturale dei ponti si pud tener conto delle forze
causate da collisioni accidentali sugli elementi di Sicurezza attraverso una forza orizzontale
equivalente di collisione di 100 kN. Essa deve essere considerata agente trasversamente ed
orizzontalmente 100 mm sotto la sommita dell’ elemento 0 1,0 m soprail livello del piano di marcia,
aseconda di quale valore sia piu piccolo.

Questa forza deve essere applicata su unalinealunga 0,5 m.

3.6.34 Urti datrafficoferroviario

All’ occorrenza di un deragliamento puo verificarsi il rischio di collisione frai veicoli deragliati e le
strutture adiacenti la ferrovia. Queste ultime dovranno essere progettate in modo da resistere alle
azioni conseguenti ad unatale evenienza.

Dette azioni devono determinarsi sulla base di una specifica analisi di rischio, tenendo conto della
presenza di eventuali el ementi protettivi o sacrificali (respingenti) ovvero di condizioni di impianto
che possano ridurreil rischio di accadimento dell’ evento (marciapiedi, controrotaie, ecc.).

In mancanza di specifiche analisi di rischio possono assumersi le seguenti azioni statiche
equivalenti, in funzione della distanza d degli elementi esposti dall’ asse del binario:

e perd<5m:

- 4000 kN in direzione parallelaalladirezione di marciadei convogli ferroviari;

- 1500 kN in direzione perpendicolare alla direzione di marciadei convogli ferroviari;
e per5m<d<i5m:

- 2000 kN in direzione parallela alladirezione di marciadei convogli ferroviari;

- 750 kN in direzione perpendicolare aladirezione di marciadei convogli ferroviari;
e per d>15m pari azeroin entrambe le direzioni.

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

3.6.35 Urti di imbar cazioni

Nelle verifiche s possono considerare agenti, non simultaneamente, due azioni nelle direzioni
parallela (Fqx) e ortogonale (Fq4y) alla direzione del moto dell’imbarcazione, con:

Fd,y = 0150Fd,x- (3610)
L’ azione tangenziale dovuta all’ attrito, Fr, agente simultaneamente allaforzaF,y, vale:
Fr = 0,40 Fy,. (3.6.112)
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In assenza di determinazioni pit accurate e trascurando la capacita dissipativa della struttura, le
forze statiche equivalenti per imbarcazioni marittime possono essere dedotte dalla Tab. 3.6.VI.
Tabella 3.6.1V — Forze statiche equivalenti agli urti di imbarcazoni

Classe imbar cazione Lunghezza [m] Massa a pieno carico [t] Forza Fyy [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 diversa possono essere ricavati mediante interpolazione
lineare.

Nei porti leforze di collisione possono essere ridotte del 50 %.
Il punto di impatto dipende dalla geometria della struttura e dalle dimensioni dell’imbarcazione.

Detta L la lunghezza della imbarcazione, il punto di impatto piu sfavorevole pud essere preso
nell’intervallo compreso fra 0,05 L sotto e 0,05 L sopra il livello dell’acqua assunto in sede di
progetto. L'area di impatto e di 0,05 L in verticale per 0,1 L in orizzontale, a meno che |’ elemento
strutturale non sia piu piccolo.

Per le imbarcazioni naviganti in acque interne, le forze statiche equivalenti possono essere ricavate
sullabase di studi di comprovata validita.

3.6.3.6 Urti di elicotteri

Se in progetto e previsto il possibile atterraggio di elicotteri sulla copertura della costruzione, si
deve considerare una azione eccezionale per gli atterraggi di emergenza.

Laforza statica verticale equivalente di progetto, espressain kN, € uguale a

F, =100¢/m,

dove m € lamassg, in tonndllate, dell’ aeromobile.

(36.12)

Si deve considerare che le azioni dell’ urto possono agire su ogni parte dell’ area di atterraggio come
anche sulla struttura del tetto ad almeno una distanza di 7 m dai limiti dell’area di atterraggio.
L’areadi impatto pud essere assuntapari a2 m x 2 m.
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4 COSTRUZIONI CIVILI EINDUSTRIALI

4.1 COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO

Formano oggetto delle presenti norme le strutture di:

- calcestruzzo armato normale (cemento armato)

- calcestruzzo armato precompresso (cemento armato precompresso)
- calcestruzzo abassa percentuale di armatura 0 non armato,

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

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

Ai fini della valutazione del comportamento e della resistenza delle strutture in cal cestruzzo, questo
viene titolato ed identificato mediante la classe di resistenza contraddistinta dai valori caratteristici
delle resistenze cilindrica e cubica a compressione uniassiale, misurate rispettivamente su provini
cilindrici (o prismatici) e cubici, espressain MPa (8 11.2).

Per le class di resistenza normalizzate per calcestruzzo normae s puo fare utile riferimento a quanto
indicato nelle norme UNI EN 206-1:2006 e nella UNI 11104:2004.

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

Tabella4.1.] —Class 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
Ce0/75
C70/85
C80/95

C90/105

| calcestruzzi delle diverse classi di resistenza trovano impiego secondo quanto riportato nella Tab.
4.1.11, fatti salvi i limiti derivanti dal rispetto della durabilita.

Per classi di resistenza superiore aC70/85 si rinviaa § 4.6.

Per le class di resistenza superiori a C45/55, |la resistenza caratteristica e tutte le grandezze
meccaniche e fisiche che hanno influenza sulla resistenza e durabilita del conglomerato devono
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essere accertate prima dell’inizio dei lavori tramite un’ apposita sperimentazione preventiva e la
produzione deve seguire specifiche procedure per il controllo di qualita

Tabella4.1.11 —Impiego delle diverse classi di resistenza
STRUTTURE DI DESTINAZIONE CLASSE DI RESISTENZA
MINIMA
Per strutture non armate o a bassa percentuale di armatura (8 4.1.11) C8/10
Per strutture semplicemente armate C16/20
Per strutture precompresse C28/35

411 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA E METODI DI ANALISI

La valutazione della sicurezza va condotta secondo i principi fondamentali ed i metodi precisati a
Cap. 2.

In particolare per I'analisi strutturale, volta alla valutazione degli effetti delle azioni, si potranno
adottare i metodi seguenti:

a) andis elasticalineare;

b) analis plastica;

c¢) analisi non lineare.

Quando rilevante, nei diversi metodi di analisi sopra citati vanno considerati gli effetti del secondo
ordine (8§ 4.1.1.4).

Le andisi globali hanno lo scopo di stabilire la distribuzione delle forze interne, delle tensioni, delle
deformazioni e degli spostamenti nell’ intera struttura o in una parte di essa.

Analisi locali possono essere necessarie nelle zone singolari quali quelle poste:

- inprossimitadegli appoggi;

- incorrispondenzadi carichi concentrati;

- dleintersezioni travi-colonne;

- nelle zone di ancoraggio;

- incorrispondenzadi variazioni della sezione trasversale.

41.1.1 Analis elasticalineare

L’analis elasticalineare puo essere usata per valutare gli effetti delle azioni sia per gli stati limite di
esercizio siaper gli stati limite ultimi.

Per la determinazione degli effetti delle azioni, le analisi saranno effettuate assumendo:

- sezioni interamente reagenti con rigidezze valutate riferendosi a solo cal cestruzzo;

- relazioni tensione deformazione lineari;

- vaori medi del modulo d' elaticita.

Per la determinazione degli effetti delle deformazioni termiche, degli eventuali cedimenti e del ritiro
le analisi saranno effettuate assumendo:

- per gli stati limite ultimi, rigidezze ridotte val utate ipotizzando che le sezioni siano fessurate (in
assenza di valutazioni piu precise la rigidezza delle sezioni fessurate potra essere assunta pari
alameta dellarigidezza delle sezioni interamente reagenti);

- pergli stati limite di esercizio, rigidezze intermedie tra quelle delle sezioni interamente reagenti
e quelle delle sezioni fessurate.

Per le sole verifiche agli stati limite ultimi, i risultati dell’analis elastica possono essere modificati
con unaridistribuzione dei momenti, nel rispetto dell’ equilibrio e delle capacita di rotazione plastica
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delle sezioni dove si localizza laridistribuzione. In particolare la ridistribuzione non € ammessa per
i pilastri e per i nodi dei telai, € consentita per le travi continue e le solette, a condizione che le
sollecitazioni di flessione siano prevalenti ed i rapporti tra le luci di campate contigue siano
compresi nell’intervalo 0,5-2,0.

Per le travi e le solette che soddisfano le condizioni dette la ridistribuzione dei momenti flettenti
puo effettuarsi senza esplicite verifiche in merito alla duttilita delle membrature, purché il rapporto
d trail momento dopo laridistribuzione ed il momento prima dellaridistribuzione risulti 1>6> 0,70.

| valori di 6 s ricavano dalle espressioni:
§>0,44+1,25-(0,6+0,0014/e,,)x/d per fy <50 MPa (4.1.2)

8>0,54+1,25-(0,6+0,0014/¢,,)x/d per f, >50 MPa (4.1.2)
dove x é1’altezza della zona compressa ed e¢, € definitain §4.1.2.1.2.2.

41.1.2 Analis plastica

L’analis plastica puod essere usata per valutare gli effetti di azioni statiche e per i soli stati limite
ultimi.

Al materiale si puo attribuire un diagramma tensioni-deformazioni rigido-plastico verificando che la

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

Nell’analisi si trascurano gli effetti di precedenti applicazioni del carico e s assume un incremento
monotono dell’intensita delle azioni e la costanza del rapporto trale loro intensita cosi da pervenire
ad un unico moltiplicatore di collasso. L’analisi pud essere del primo o del secondo ordine.

4113 Analisi non lineare

L’analisi non lineare pud essere usata per valutare gli effetti di azioni statiche e dinamiche, sia per
gli stati limite di esercizio, sia per gli stati limite ultimi, a condizione che siano soddisfatti
I”equilibrio e la congruenza.

Al materidle s pud attribuire un diagramma tensioni-deformazioni che ne rappresenti
adeguatamente il comportamento rede, verificando che le sezioni dove s localizzano le
plasticizzazioni siano in grado di sopportare allo stato limite ultimo tutte le deformazioni non
elastiche derivanti dall’ analisi, tenendo in appropriata considerazione le incertezze.

Nell’analisi s trascurano gli effetti di precedenti applicazioni del carico e s assume un incremento
monotono dell’intensita delle azioni e la costanza del rapporto tra le loro intensita. L’ analisi pud
essere del primo o del secondo ordine.

4114 Effetti delle defor mazioni

In generale, e possibile effettuare:

- I'andlisi del primo ordine, imponendo I’ equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura,

- l'andlisi del secondo ordine, imponendo I'equilibrio sulla configurazione deformata della
struttura.

L’analis globale pud condursi con la teoria del primo ordine nel casi in cui possano riteners
trascurabili gli effetti delle deformazioni sull’ entita delle sollecitazioni, sui fenomeni di instabilita e
su qualsiasi altro rilevante parametro di risposta della struttura.

Gli effetti del secondo ordine possono essere trascurati se sono inferiori a 10% dei corrispondenti
effetti del primo ordine.

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

4121 Verifiche agli stati limite ultimi

41211 Resistenze di calcolo dei materiali

In accordo con il Cap. 11, le resistenze di calcolo fyq indicano le resistenze dei material,
calcestruzzo ed acciaio, ottenute mediante |’ espressione:

fd sz /YM (413)
dove:

f, ~ sono le resistenze caratteristiche del materiale;

Ym Sono i coefficienti parziali per le resistenze, comprensivi delle incertezze del modello e della
geometria, che possono variare in funzione del materiale, della situazione di progetto e della
particolare verificain esame.

412111 Resistenza di calcolo a compressione del calcestruzzo
Per il calcestruzzo laresistenzadi calcolo acompressione, f, €

foa =0efac /v (414)
dove:
o, €il coefficiente riduttivo per le resistenze di lunga durata;
ve eil coefficiente parziale di sicurezzarelativo al calcestruzzo;
f« €laresistenza caratteristica cilindrica a compressione del cal cestruzzo a 28 giorni.

Il coefficiente y. & pari ad 1,5.
Il coefficiente o€ pari a0,85.

Nel caso di elementi piani (solette, pareti, ...) gettati in opera con calcestruzzi ordinari e con
spessori minori di 50 mm, laresistenza di calcolo a compressione varidottaa 0,80f .

Il coefficiente y. puo essere ridotto da 1,5 a 1,4 per produzioni continuative di elementi o strutture,
soggette a controllo continuativo del calcestruzzo dal quale risulti un coefficiente di variazione
(rapporto tra scarto quadratico medio e valor medio) della resistenza non superiore a 10%. Le
suddette produzioni devono essere inserite in un sistemadi qualitadi cui a § 11.8.3.

4121.1.2 Resistenza di calcolo a trazione del cal cestruzzo
Laresistenzadi calcolo atrazione, f,, vae:
foa =Fa I Ve (4-1-5)
dove:

Yo eil coefficiente parziale di sicurezzarelativo a calcestruzzo giadefinitoa §4.1.2.1.1.1;
fa €laresistenza caratteristicaatrazione del calcestruzzo (8 11.2.10.2).
Il coefficiente y. assumeil valore 1,5.

Nel caso di elementi piani (solette, pareti, ...) gettati in opera con calcestruzzi ordinari e con
spessori minori di 50 mm, laresistenza di calcolo atrazione varidottaa 0,80f .

Il coefficiente yc pud essereridotto, da1l,5a 1,4 nel cas specificati a §4.1.2.1.1.1.
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412113 Resistenza di calcolo dell’ acciaio

La resistenza di calcolo dell’acciaio f,4 € riferita alla tensione di snervamento ed il suo valore e
dato da

fya =fy /s (4.1.6)
dove:
vs €eil coefficiente parziale di sicurezzarelativo al’ acciaio;
f per armatura ordinaria e la tensione caratteristica di snervamento dell’acciaio (v. 8 11.3.2),

per armature da precompressione € la tensione convenzionale caratteristica di snervamento
data, a seconda del tipo di prodotto, da f,, (barre), o (fili), f (trefoli e trecce); s

vedain proposito laTab. 11.3.VII.
Il coefficiente ys assume sempre, per tutti i tipi di acciaio, il valore 1,15.

yk

p(Dk

412114 Tensione tangenziale di aderenza acciaio-cal cestruzzo

Laresistenzatangenziale di aderenzadi calcolo f,y vae:
fbd szk/YC (417)

dove:
ve eil coefficiente parziale di sicurezzarelativo al calcestruzzo, pari al,5;
fu  €laresistenzatangenziale caratteristica di aderenza data da:
fbk :2, 25nfctk (4.1.8)
incui
n =10 per barre di diametro ¢ < 32 mm
n =(132-¢)/100  per barre di diametro superiore.

Nel caso di armature molto addensate o0 ancoraggi in zona di calcestruzzo teso, la resistenza di
aderenza varidotta dividendola almeno per 1,5.

41212 Resistenza a sforzo normale e flessione (elementi monodimensionali)

412121 Ipotesi di base

Senza escludere specifici approfondimenti, necessari in particolare nel caso di elementi costituiti da
calcestruzzo di classe di resistenza superiore a C45/55, per la valutazione della resistenza ultima
delle sezioni di elementi monodimensionali nei confronti di sforzo normale e flessione, s
adotteranno le seguenti ipotesi:

- conservazione delle sezioni piane;

- perfetta aderenzatraacciaio e cal cestruzzo;

- resistenzaatrazione del calcestruzzo nulla;

- rottura del calcestruzzo determinata dal raggiungimento della sua capacita deformativa ultima a
COmpressione;

- rotturadel’ armatura tesa determinata dal raggiungimento della sua capacita deformativa ultima;

- deformazione iniziade dell’armatura di precompressione considerata nelle relazioni di congruenza
della sezione.

Le tensioni nel calcestruzzo e nell’armatura si dedurranno, a partire dalle deformazioni, utilizzando
i rispettivi diagrammi tensione-deformazione;
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412122

Per il diagramma tensione-deformazione del calcestruzzo e possibile adottare opportuni modelli
rappresentativi del reale comportamento del materiale, modelli definiti in base alla resistenza di
cacolo f,, edaladeformazione ultima g, .

Diagrammi di calcolo tensione-deformazione del cal cestruzzo

A

o

A

fcd

o

A

A

fcd

fcd T

8c2 Scu

€

»
>

8c3

8Cu

€

»
-

€ca

8cu

(S

(a) (b)

Figura 4.1.1 — Modélli o-¢ per il calcestruzzo

(c)

In Fig. 4.1.1 sono rappresentati i modelli c-¢ per il calcestruzzo: (a) parabola-rettangolo; (b)
triangolo-rettangol o; (c) rettangolo (stress block). In particolare, per le classi di resistenza pari 0
inferiore a C50/60 si puo porre:

£, =0,20%
€3 =0,175%

€., =0,35%

€:4=0,07%

Per le classi di resistenza superiore a C50/60 si pu0 porre:

€c2 =0,20%+0,0085%(f 4 —50)** &, =0,26%+ 3,5%][ (90— f4)/100]
€c3 = 0,175%+ 0,055%] (f, —50)/40] €., =0,2-g,

purché si adottino opportune limitazioni quando si usail modello ( ¢).

4

Per sezioni o parti di sezioni soggette a distribuzioni di tensione di compressione
approssimativamente uniformi, si assume per la deformazione ultima a rottura il valore ., anziché
€ -

41.2.1.2.3

Per il diagramma tensione-deformazione dell’acciaio € possibile adottare opportuni modelli
rappresentativi del reale comportamento del materiale, modelli definiti in base a vaore di calcolo
e =0,9% (ex =(Ay)x) delladeformazione uniforme ultima, al valore di calcolo della tensione di
snervamento f 4 ed al rapporto di sovraresistenza k = (f, /f,), (Tab. 11.3.1a-b).

Diagrammi di calcolo tensione-deformazione dell’ acciaio

In Fig. 4.1.2 sono rappresentati i modelli c—¢ per I'acciaio: (a) bilineare finito con incrudimento;
(b) elastico-perfettamente plastico indefinito.

GA GA
Kfyg | .
fya + fyg + - -
arctgEg arctgEg
8yd 8ud 8uk € eyd €

(a) (b)

Figura 4.1.2— Modelli o-¢ per |’ acciaio
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412124 Analis della sezione

Con riferimento alla sezione pressoinflessa, rappresentata in Fig. 4.1.3 assieme a diagrammi di
deformazione e di sforzo cosi come dedotti dalle ipotesi e dai modelli o—¢ di cui nel punti
precedenti, la verificadi resistenza (SLU) s esegue controllando che:

Mgg =Mgg(Ngg) = Mgq (4.1.9)

Mgrs €il valoredi calcolo del momento resistente corrispondente a Ngg;
Ng; €il valoredi calcolo dellacomponente assiae (sforzo normale) dell’ azione;
Mg €il valoredi calcolo della componente flettente dell’ azione.

b
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Figura 4.1.3— Sezione pressoinflessa

Nel caso di pilastri soggetti a compressione assiale, S deve comungue assumere una componente
flettente dello sforzo Mgy =e-Ngy con eccentricita e pari ameno a 0,05h > 20mm (con h altezza
della sezione).

Nel caso di pressoflessione deviatala verifica della sezione puo essere posta nellaforma

Me Y (M. )
[ EW] +[—Ej <1 (4.1.10)
MRyd Mde

dove

Megya, Meg SONO i Valori di calcolo delle due componenti di flessione retta dell’ azione attorno agli
assiyez

Mgyd, Mr.a SONO i Valori di calcolo dei momenti resistenti di pressoflessione retta corrispondenti a
Ngg Valutati separatamente attorno agli assi y e z.

L’ esponente o pud dedursi in funzione della geometria della sezione e dei parametri
V= NEd/NRCd (4111)
(‘OI = At . fyd / NRCd (4112)

con NRCd :ACde

In mancanza di una specifica valutazione, puo porsi cautelativamente a=1.

41213 Resistenza nei confronti di sollecitazioni taglianti

Senza escludere specifici approfondimenti, necessari in particolare nel caso di elementi costituiti da
calcestruzzo di classe di resistenza superiore a C45/55, per la valutazione delle resistenze ultime di
elementi monodimensionali nei confronti di sollecitazioni taglianti, s deve considerare quanto
segue.
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412131 Elementi senza armature trasversali resistenti a taglio

E consentito I'impiego di solai, piastre e membrature a comportamento analogo, sprovviste di
armature trasversali resistenti a taglio. La resistenza a taglio Vg, di tali elementi deve essere
valutata, utilizzando formule di comprovata affidabilita, sulla base della resistenza a trazione del
calcestruzzo.

Laverificadi resistenza (SLU) si pone con

Vra= Ved (4.1.13)
dove Vg4 il vaore di calcolo dello sforzo di taglio agente.
Con riferimento all’ elemento fessurato da momento flettente, laresistenza al taglio si valuta con

Vra ={018-k- (100-p; - )"* /7. +0,15- Gy }- by -d2 (Vi + 0,15 6;) by, d  (4.1.14)
con
k=1+ (200/d)1’252
Vmin = 0,035k3 Zka]JZ
e dove
d e |’ atezza utile della sezione (in mm);
p1=Ag/(b, -d) €il rapporto geometrico di armaturalongitudinale (< 0,02);
oep = Ned/Ac e latensione media di compressione nella sezione (< 0,2 f);
bw e lalarghezza minima della sezione(in mm).
Nel caso di elementi in cemento armato precompresso disposti in semplice appoggio, nelle zone

non fessurate da momento flettente (con tensioni di trazione non superiori a fyg) la resistenza pud
valutarsi, in via semplificativa, con laformula:

Vea=0,7-b,, -d-(f&4 + 6 faa)?. (4.1.15)
In presenza di significativi sforzi di trazione, laresistenza ataglio del calcestruzzo e da considerarsi
nullae, inta caso, non e possibile adottare elementi sprovvisti di armaturatrasversale.

Le armature longitudinali, oltre ad assorbire gli sforzi conseguenti ale sollecitazioni di flessione,
devono assorbire quelli provocati dal taglio dovuti al’inclinazione delle fessure rispetto all’ asse
della trave, inclinazione assunta pari a 45°. In particolare, in corrispondenza degli appoggi, le
armature longitudinali devono assorbire uno sforzo pari al taglio sull’ appoggio.

41.2.1.32 Elementi con armature trasversali resistenti al taglio

Laresistenza ataglio Vgy di elementi strutturali dotati di specifica armatura a taglio deve essere
valutata sulla base di una adeguata schematizzazione a traliccio. Gli elementi resistenti dell’ideale
traliccio sono: le armature trasversali, le armature longitudinali, il corrente compresso di
calcestruzzo e i puntoni danima inclinati. L’inclinazione 6 dei puntoni di calcestruzzo rispetto
all’ asse dellatrave deverispettarei limiti seguenti:

1<ctgh<25 (4.1.16)

Laverificadi resistenza (SLU) si pone con
Vra2= Ve (4.12.17)

dove Vgq €il vaore di calcolo dello sforzo di taglio agente.
Con riferimento all’armaturatrasversale, laresistenzadi calcolo a“taglio trazione” si calcola con:

VRy =O,9~d-A;’”-fyd-(ctgoc+ctge)-sina (4.1.18)
s

Con riferimento al calcestruzzo d’'anima, laresistenza di calcolo a “taglio compressione” si calcola
con
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Vi =0,9-d- by, -0 - f - (Ctgor + ctgl) /(1+ ctg?) (4.1.19)
Laresistenza al taglio dellatrave & la minore delle due sopra definite:
Vrd = MiN (Vg VRed) (4.1.20)

doved, b, e 6, hanno il significato giavistoin § 4.1.2.1.3.1. einoltre si € posto:
As,  areaddl’armaturatrasversale;

S interasse tra due armature trasversali consecutive;

o angolo di inclinazione dell’ armatura trasversale rispetto al’ asse della trave;

f'w resistenzaacompressione ridottadel calcestruzzo d anima(f'y =0,5-fy);

Olc coefficiente maggiorativo pari a 1 per membrature non compresse
1+ opffed per 0<ogp <0,25fy
1,25 per 0,25 feg < 6¢p < 0,5 fy
2,5(1- ch/fcd) per 0,5fq < Ocp < fed

In presenza di significativo sforzo assiale, ad esempio conseguente alla precompressione, si dovra
aggiungere lalimitazione:
(ctgh, <ctgo) (4.1.22)

dove 6, €1’angolo di inclinazione della prima fessurazione ricavato dactg 6, = t/c; mentre T € 5, SONo
rispettivamente la tensione tangenziale e la tensione principale di trazione sulla corda baricentrica
della sezione intesa interamente reagente.

Le armature longitudinali, dimensionate in base alle sollecitazioni flessionali, dovranno essere
prolungate di una misura pari a
a,=0,9-d-(ctgd—ctga)/2>0 (4.1.22)

41.2.1.3.3 Cadi particolari
Componenti trasver sali
Nel caso di elementi ad altezza variabile o con cavi da precompressione inclinati, il taglio di calcolo
viene assunto pari a
Veg = Vg + Vig + Vg (4.1.23)

dove:

Vy =vaoredi cacolo de taglio dovuto ai carichi esterni;

Ve = vaore di calcolo della componente di taglio dovuta al’inclinazione dei lembi della
membratura;

Ve =vaoredi calcolo dellacomponente di taglio dovuta alla precompressione.

Carichi in prossimita degli appoggi

Il taglio all’ appoggio determinato da carichi applicati ala distanza a, <2d dall’ appoggio stesso s

potraridurre nel rapporto a,/2d, con I’ osservanza delle seguenti prescrizioni:

- nel caso di appoggio di estremita, I’armatura di trazione necessaria nella sezione ove e applicato
il carico piu vicino al’ appoggio sia prolungata e ancorata a di la dell’ asse teorico di appoggio;

- nel caso di appoggio intermedio I'armatura di trazione al’ appoggio sia prolungata sin dove

necessario e comungue fino ala sezione ove é applicato il carico piu lontano compreso nella
zonacon a, <2d.

Nel caso di elementi con armature trasversali resistenti a taglio, s deve verificare che lo sforzo di
taglio Vgg, calcolato in questo modo, soddisfi la condizione

Ve € Aq-fyq-sino; (4.1.24)
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dove As fyq € la resistenza dell’armatura trasversale contenuta nella zona di lunghezza 0,75 a,
centrata tra carico ed appoggio e che attraversalafessuradi taglio inclinataivi compresa.

Lo sforzo di taglio Vgq, calcolato senza la riduzione a,/2d, deve comunque sempre rispettare la
condizione

Veq € 05b,dv fy (4.1.25)
essendo v = 0,5 un coefficiente di riduzione dellaresistenza del calcestruzzo fessurato per taglio.
Carichi appes oindiretti

Se per particolari modalita di applicazione dei carichi gli sforzi degli elementi tesi del traliccio
risultano incrementati, e armature dovranno essere opportunamente adeguate.

4.1.2.1.34 Verifica al punzonamento di lastre soggette a carichi concentrati

Le lastre devono essere verificate nei riguardi del punzonamento allo stato limite ultimo, in
corrispondenza dei pilastri e di carichi concentrati.

In mancanza di un’ armatura trasversale appositamente dimensionata, la resistenza al punzonamento
deve essere valutata, utilizzando formule di comprovata affidabilita, sulla base della resistenza a
trazione del calcestruzzo, intendendo la sollecitazione distribuita su di un perimetro efficace di
piastra distante 2d dall’ impronta caricata, con d altezza utile (media) della piastra stessa.

Nel caso in cui s disponga una apposita armatura, I’intero sforzo allo stato limite ultimo dovra
essere affidato all’ armatura

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

41214 Resistenza nel confronti di sollecitazioni torcenti

Quaoral’equilibrio statico di una struttura dipenda dalla resistenza torsionale degli elementi che la
compongono, & necessario condurre la verifica di resistenza nei riguardi delle sollecitazioni torcenti.
Quaora, invece, in strutture iperstatiche, la torsione insorga solo per esigenze di congruenza e la
sicurezza della struttura non dipenda dalla resistenza torsionale, non sara generalmente necessario
condurre le verifiche.

Laverificadi resistenza (SLU) consiste nel controllare che
Tra 2 Teq (4.1.26)

dove Tg, €il valoredi calcolo del momento torcente agente.

Per elementi prismatici sottoposti a torsione semplice o combinata con altre sollecitazioni, che
abbiano sezione piena o0 cava, o schema resistente e costituito da un traliccio periferico in cui gli
sforzi di trazione sono affidati ale armature longitudinali e trasversali ivi contenute e gli sforzi di
compressione sono affidati alle bielle di calcestruzzo.

Con riferimento a calcestruzzo laresistenzasi calcolacon
Tra =2-A-t-f 'y ctgd/(1+ ctg®o) (4.1.27)
dovet élo spessore della sezione cava; per sezioni pienet = Aj/u dove A €1’ area dellasezione ed u

e il suo perimetro; t deve essere assunta comunque > 2 volte la distanza fra il bordo e il centro
dell’armatura longitudinale.

Le armature longitudinali e trasversali del traliccio resistente devono essere poste entro lo spessore t
del profilo periferico. Le barre longitudinali possono essere distribuite lungo detto profilo, ma
comungue una barra deve essere presente su tutti i suoi spigoli.

Con riferimento alle staffe trasversali laresistenza si calcola con
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Con riferimento all’armatura longitudinale laresistenza s calcola con

A

m

doves e posto

A arearacchiusa dallafibramedia del profilo periferico;
As areadelle staffe;

Un, perimetro medio del nucleo resistente

S passo delle staffe;

> A, areacomplessivadelle barre longitudinali.

L’inclinazione 6 delle bielle compresse di calcestruzzo rispetto all’ asse della trave deve rispettare i
limiti seguenti
04<ctgh<25 (4.1.30)
Entro questi limiti, nel caso di torsione pura, pud porsi ctgf = (a/a)
con: g =y A,
a;=A,/s

Laresistenzaallatorsione dellatrave € laminore delle tre sopra definite:

Trda =Min (Tred, Trsds TRId) (4.1.31)

Nel caso di elementi per i quali lo schemaresistente di traliccio periferico non sia applicabile, quali
gli elementi a pareti sottili a sezione aperta, dovranno utilizzarsi metodi di calcolo fondati su ipotesi
teoriche e risultati sperimentali chiaramente comprovati.

Sollecitazioni composte

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

Si applicano inoltre le seguenti regole:

- nella zona tesa al’armatura longitudinale richiesta dalla sollecitazione di flessione e sforzo
normale, deve essere aggiuntal’ armatura richiesta dalla torsione;

- nella zona compressa, se latensione di trazione dovuta alla torsione € minore della tensione di
compressione nel calcestruzzo dovuta alla flessione e alo sforzo normale, non € necessaria
armaturalongitudinal e aggiuntiva per torsione.

b) Torsioneetaglio

Per quanto riguarda la crisi lato calcestruzzo, la resistenza massima di una membratura soggetta a

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

tale resistenza deve essere soddisfatta la seguente condizione:

Teo |, Vea oq (4.1.32)
TRCd VRCd

| calcoli per il progetto delle staffe possono effettuarsi separatamente per la torsione e per il taglio,
sommando o sottraendo su ogni lato |e aree richieste sulla base del verso delle relative tensioni.

Per I’angolo 6 delle bielle compresse di conglomerato cementizio deve essere assunto un unico
valore per le due verifiche di taglio e torsione.
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41215 Resistenza di elementi tozz, nelle zone diffusive e nel nodi

Per gli elementi per cui non valgono i modelli meccanici semplici, le verifiche di sicurezza possono
essere condotte con riferimento a schematizzazioni basate sull’individuazione di tiranti e puntoni.
Le verifiche di sicurezza dovranno necessariamente essere condotte nel riguardi di:

- resistenzadel tiranti costituiti dalle sole armature (Ry);

- resistenzade puntoni di calcestruzzo compresso (Ry);

- ancoraggio delle armature (Ry).

- resistenzade nodi (Ry).

Deverisultare la seguente gerarchiadelle resistenze Rs < (Rn, Ry, Re)

Per la valutazione della resistenza dei puntoni di calcestruzzo, s terra conto della presenza di steti
di sforzo pluriassiali.

Le armature che costituiscono i tiranti devono essere adeguatamente ancorate nei nodi.

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

I nodi si localizzano nei punti di applicazione dei carichi, agli appoggi, nelle zone di ancoraggio
dove si ha una concentrazione di armature ordinarie 0 da precompressione, in corrispondenza delle
piegature delle armature, nelle connessioni e negli angoli delle membrature.

Particolare cautela dovra essere usata nel caso di schemi iperstatici, che presentano meccanismi
resistenti in parallelo.

41216 Resistenza a fatica

In presenza di azioni cicliche che, per numero dei cicli e per ampiezza della variazione dello stato
tensionale, possono provocare fenomeni di fatica, le verifiche di resistenza dovranno essere
condotte secondo affidabili modelli tratti da documentazione di comprovata validita, verificando
separatamente il calcestruzzo e l’ acciaio.

41.2.1.7 Indicazioni specifiche relative a pilastri

41217.1 Pilastri cerchiati

Per elementi prevalentemente compressi, armati con barre longitudinali disposte lungo una
circonferenza e racchiuse da una spirale di passo non maggiore di 1/5 del diametro inscritto dal
nucleo cerchiato, laresistenza allo stato limite ultimo si calcola sommando i contributi della sezione
di calcestruzzo confinato del nucleo e dell’ armatura longitudinale, dove la resistenza del nucleo di
calcestruzzo confinato pud esprimersi come somma di quella del nucleo di calcestruzzo non
confinato piu il contributo di una armaturafittizialongitudinale di peso eguale alla spirale.

Il contributo dell’ armatura fittizia non deve risultare superiore a quello dell’ armatura longitudinale,
mentre la resistenza globale cosi valutata non deve superare il doppio di quella del nucleo di
cal cestruzzo non confinato.

41.2.1.7.2 Verifiche di stabilita per elementi snelli

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

Si deve tenere adeguatamente conto delle imperfezioni geometriche e delle deformazioni viscose
per carichi di lunga durata.
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S devono assumere legami fra azioni interne e deformazioni in grado di descrivere in modo
adeguato il comportamento non lineare dei materiali e gli effetti della fessurazione delle sezioni.
Cautelativamente il contributo del cal cestruzzo teso puo essere trascurato.
Snellezza limite per pilastri singoli
In via approssimata gli effetti del secondo ordine in pilastri singoli possono essere trascurati se la
snellezza A non superail valore limite
C
Mim =15,4— 4.1.33
| \/; ( )
dove
v=Ng /(A -fy) €l azione assiae adimensionale;
C=17-rny dipende dalla distribuzione dei momenti flettenti del primo ordine (0,7 < C < 2,7);
rm=Mo/ Mg € il rapporto fra i momenti flettenti del primo ordine alle due estremita del
pilastro, positivo sei due momenti sono discordi sullatrave (con | Mo, | > | Moy |).

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

A=lo/i (4.1.34)

dove in particolare lp va definita in base a vincoli d’estremita ed al’interazione con eventuali
elementi contigui.

Effetti globali negli edifici

Gli effetti globali del secondo ordine negli edifici possono essere trascurati se e verificata la
seguente condizione:

n 2"(Ecdlc)

Pey £0,31 4.1.35
Ed n+1,6 L? ( )
dove:
Peqd eil carico verticale totale (su elementi controventati e di controvento);
n eil numero di piani;
L el altezzatotale dell’ edificio soprail vincolo ad incastro di base;
Ecq eil valoredi calcolo del modulo elastico del calcestruzzo definitoin §4.1.2.1.7.3;
I e il momento di inerzia della sezione di calcestruzzo degli elementi di
controvento, ipotizzata interamente reagente.
412173 Metodi di verifica

Per la verifica di stabilita s calcolano le sollecitazioni sotto le azioni di progetto risolvendo il
sistema delle condizioni di equilibrio comprensive degli effetti del secondo ordine e si verifica la
resistenza delle sezioni come precisato ai precedenti punti del presente §4.1.2.1.

Per i pilastri compressi di telai a nodi fissi, non altrimenti soggetti ad esplicite azioni flettenti, va
comunque inserito nel modello di calcolo un difetto di rettilineita pari a 1/300 dellaloro altezza.

Analis elasticalineare

In via semplificata s pud impostare il sistema risolvente in forma pseudolineare, utilizzando i
coefficienti elastici corretti con i contributi del 2° ordine e una rigidezza flessionale delle sezioni
data da
El = 0,3
1+ 0,5¢

Eule (4.1.36)

dove I € il momento d’inerzia della sezione di calcestruzzo interamente reagente, e sovrapponendo
gli effetti flessionali a paritadi sforzi assiali.
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Per i coefficienti elastici corretti si possono utilizzare le espressioni linearizzate nella variabile Ngg
(sforzo assiale dell’ elemento).

Analisi non lineare

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

fox resistenza caratteristicadel calcestruzzo;

Eca = Ecn/Yce  modulo elastico di calcolo del calcestruzzo con yce = 1,2;
[0) coefficiente di viscositadel calcestruzzo (v. § 11.2.10.7);
fyk tensione di snervamento caratteristica dell’ armatura;

Es modulo elastico dell’ armatura.

Oltre a metodo generale basato sull’integrazione numerica delle curvature, si possono utilizzare
metodi di elaborazione algebrizzati basati sulla concentrazione dell’ equilibrio nelle sezioni critiche
(per esempio il metodo della colonna modello), per i quali si rimanda a documenti di comprovata
vaidita.

41.21.8 Verifica dell’aderenza delle barre di acciaio con il calcestruzzo
L’ ancoraggio delle barre, sia tese che compresse, deve essere oggetto di specifica verifica.

La verifica di ancoraggio deve tenere conto, qualora necessario, dell’ effetto d’insieme delle barre e
della presenza di eventuali armature trasversali e di confinamento.

L’ ancoraggio delle barre pud essere utilmente migliorato mediante uncini terminali. Se presenti, gli
uncini dovranno avere raggio interno adeguato, tale da evitare danni al’armatura e, a fini
dell’ aderenza, possono essere computati nella effettiva misura del loro sviluppo in asse alla
barra. In assenza degli uncini lalunghezza di ancoraggio deve essere in ogni caso non minore di 20
diametri, con un minimo di 150 mm.

Particolari cautele devono essere adottate quando s possono prevedere fenomeni di fatica e di
sollecitazioni ripetute.

4122 Verificaagli stati limite di esercizio

41221 Generalita

Si devono effettuare le seguenti verifiche:

= verifiche di deformabilitd,

verifichedi vibrazione,

verifiche di fessurazione,

verifiche delle tensioni di esercizio,

verifiche afatica per quanto riguarda eventuali danni che possano compromettere la durabilita,

per le quali sono definite le regole specifiche nel punti seguenti.

41222 Verifica di deformabilita

Per quanto riguarda i limiti di deformabilita, devono essere congruenti con le prestazioni
richieste alla struttura anche in relazione ala destinazione d’'uso, con riferimento ale esigenze
statiche, funzionali ed estetiche.

Per quanto riguarda i vaori limite, dovranno essere commisurati a specifiche esigenze e
potranno essere dedotti da documentazione tecnica di comprovata validita.
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41223 Verifica delle vibrazioni

Quando necessario:

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

= a finedi prevenire possibili danni negli elementi secondari € hei componenti non strutturali,

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

s effettueralaverificadelle vibrazioni.

41224 Verifica di fessurazione

Per assicurare lafunzionalita e la durata dell e strutture € necessario;

» redizzare un sufficiente ricoprimento delle armature con calcestruzzo di buona qualita e
compattezza, bassa porosita e bassa permeabilita;

= non superare uno stato limite di fessurazione adeguato alle condizioni ambientali, alle
sollecitazioni ed ala sensibilita delle armature alla corrosione;

= tener conto delle esigenze estetiche.

412241 Definizione degli stati limite di fessurazione

In ordine di severita decrescente si distinguono i seguenti stati limite:

a) stato limite di decompressione nel quale, per la combinazione di azioni prescelta, la tensione
normale e ovungue di compressione ed a piu ugualeao;

b) stato limite di formazione delle fessure, nel quale, per la combinazione di azioni prescelta, la
tensione normale di trazione nellafibra piu sollecitata &

fctm
Cy=—— 4.1.37
t=, ( )
dove fum € definito nel § 11.2.10.2;

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

wi =0,2 mm
w> = 0,3 mm
wsz=0,4 mm

Lo stato limite di fessurazione deve essere fissato in funzione delle condizioni ambientali e della
sensibilita delle armature alla corrosione, come descritto nel seguito.

412242 Combinazioni di azioni

Si prendono in considerazione e seguenti combinazioni:
= combinazioni quas permanenti;
= combinazioni frequenti.

412243 Condizioni ambientali

Le condizioni ambientali, ai fini della protezione contro la corrosione delle armature metalliche,
possono essere suddivise in ordinarie, aggressive e molto aggressive in relazione a quanto indicato
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nella Tab. 4.1.111 con riferimento ale classi di esposizione definite nelle Linee Guida per il
calcestruzzo strutturale emesse dal Servizio Tecnico Centrale del Consiglio Superiore dei Lavori
Pubblici.

Tabella4.1.111 — 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
412244 Sensibilita delle armature alla corrosione
Le armature si distinguono in due gruppi:
- armature sensibili;
- armature poco sensibili.

Appartengono a primo gruppo gli acciai da precompresso.
Appartengono a secondo gruppo gli acciai ordinari.

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

41.2.2.45 Scelta degli stati limite di fessurazione

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

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

Gruppi di Condizioni Combinazione Sensibile Armatura Poco sensibile
esigenze ambientali di azioni — ——
Stato limite Wy Stato limite Wy
. . . < . <
a Ordinarie freqt_Jente ap. fessure <Ww, ap. fessure <Ws
quas permanente | ap. fessure <w, ap. fessure <wW,
. . < . <
b Aggressive frquente ap. fessure _ <w; ap. fessure <W,
gquasi permanente | decompressione - ap. fessure <wg
. frequente formazione fessure | - ap. fessure <w;
c Molto aggressive - -
gquasi permanente | decompressione - ap. fessure <wg

W1, Wa, W3 sono definiti al 8 4.1.2.2.4.1, il valore di calcolo wy, € definito a §4.1.2.2.4.6.

4.1.2.2.4.6 Verifica allo stato limite di fessurazione
Stato limite di decompressione e di formazione delle fessure

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

Stato limite di apertura delle fessure

Il valore di calcolo di apertura delle fessure (wg) non deve superare i valori nominali wy, Wo, W3
secondo quanto riportato nella Tab. 4.1.1V.

Il valoredi calcolo e dato da:
Wg=1,7 Wn, (4.1.38)

dove wn, rappresenta I’ ampiezza media delle fessure.
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L’ ampiezza media delle fessure wp, € cal colata come prodotto della deformazione media delle barre
d’armatura gy per ladistanza mediatrale fessure Agn:

Wi = €sm Agm (4.1.39)
Per il calcolo di egm, € Asyy Vanno utilizzati criteri consolidati riportati nella letteratura tecnica.

La verificadell’ampiezza di fessurazione pud anche essere condotta senza calcolo diretto, limitando
la tensione di trazione nell’armatura, valutata nella sezione parzializzata per la combinazione di
carico pertinente, ad un massimo correlato al diametro delle barre ed alaloro spaziatura.

41225 Verifica delletensioni di esercizio

Valutate le azioni interne nelle varie parti della struttura, dovute alle combinazioni caratteristica e
guasi permanente delle azioni, s calcolano le massime tensioni sia nel calcestruzzo sia nelle
armature; si deve verificare che tali tensioni siano inferiori ai massimi valori consentiti di seguito
riportati.

412251 Tensione massima di compressione del calcestruzzo nelle condizioni di esercizio

Lamassimatensione di compressione del calcestruzzo o, deve rispettare la limitazione seguente:
o < 0,60 fe per combinazione caratteristica (rara) (4.1.40)
o¢ < 0,45 fo per combinazione quasi permanente. (4.1.41)

Nel caso di elementi piani (solette, pareti, ...) gettati in opera con calcestruzzi ordinari e con
spessori di calcestruzzo minori di 50 mmi valori limite sopra scritti vanno ridotti del 20%.

412252 Tensione massima dell’ acciaio in condizioni di esercizio

Per I’ acciaio avente caratteristiche corrispondenti a quanto indicato al Cap. 11, latensione massima,
G, per effetto delle azioni dovute alla combinazione caratteristica deve rispettare la limitazione
seguente:

65 < 0,8y (4.1.42)

413 VERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE

Per le situazioni costruttive transitorie, come quelle che si hanno durante le fasi della costruzione,
dovranno adottarsi tecnologie costruttive e programmi di lavoro che non possano provocare danni
permanenti alla struttura o agli elementi strutturali e che comunque non possano riverberarsi sulla
sicurezza dell’ opera.

Le entita delle azioni ambientali da prendere in conto saranno determinate in relazione a tempo
dell’ azione transitoria e della tecnol ogia esecutiva.

414 VERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI

Leresistenze di calcolo dei materiali riferite ad una specifica situazione di verifica s ottengono con
i seguenti coefficienti parziali di sicurezza:

e calcestruzzo e aderenza con le armature yc= 1,0
e acciaio d armatura vs=1,0
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415 VERIFICHE MEDIANTE PROVE SU STRUTTURE CAMPIONE E SU MODELLI

Laresistenza e lafunzionalita di strutture e elementi strutturali puo essere misurata attraverso prove
su campioni di adeguata numerosita.

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

416 DETTAGLI COSTRUTTIVI

416.1 Elementi monodimensionali: Travi e pilastri

Con riferimento ai dettagli costruttivi degli elementi strutturali in calcestruzzo vengono fornite le
indicazioni applicative necessarie per I’ ottenimento delle prescritte prestazioni.

Dette indicazioni s applicano se non sono in contrasto con piu restrittive regole relative a
costruzioni in zona sismica.

416.1.1 Armatura delle travi
L’ area dell’ armatura longitudinale in zona tesa non deve essere inferiore a

Asmin = 0,26 ';“T -b,-d ecomunque non minoredi 0,0013-b,-d, (4.1.43)

dove:

b, rappresentalalarghezza media della zona tesa; per unatrave a T con piattabanda compressa,
nel calcolareil valoredi b, si considera solo |lalarghezza dell’ anima;

d eldtezzautiledellasezione;

fam €il valore medio dellaresistenza atrazione assiale definitanel § 11.2.10.2;
fy«  eil valore caratteristico dellaresistenza atrazione dell’ armatura ordinaria.

Negli appoggi di estremita all’intradosso deve essere disposta un’ armatura efficacemente ancorata,
calcolata per uno sforzo di trazione pari a taglio.

Al di fuori delle zone di sovrapposizione, I’area di armatura tesa 0 compressa non deve superare
individualmente Asmax = 0,04 A, essendo A |’ areadella sezione trasversale di cal cestruzzo.

Le travi devono prevedere armatura trasversale costituita da staffe con sezione complessiva non
inferiore ad A¢ = 1,5 b mm%m essendo b lo spessore minimo dell’anima in millimetri, con un
minimo di tre staffe a metro e comunque passo non superiore a 0,8 volte I'atezza utile della
sezione.

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

416.1.2 Armatura del pilastri

Nel caso di elementi sottoposti a prevaente sforzo normale, le barre parallele all’ asse devono avere
diametro maggiore od uguale a 12 mm e non potranno avere interassi maggiori di 300 mm. Inoltre
laloro areanon deve essere inferiore a

Asmin = (0,10 Ngq/ fyq) € comungue non minore di 0,003 A¢ (4.1.44)
dove:

fyd elaresistenzadi calcolo dell’ armatura (riferita allo snervamento)
Ngg €laforzadi compressione asside di calcolo
Ac el’areadi calcestruzzo.
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Le armature trasversali devono essere poste ad interasse non maggiore di 12 volte il diametro
minimo delle barre impiegate per |I'armatura longitudinale, con un massimo di 250 mm. Il diametro
delle staffe non deve essere minore di 6 mm e di 2 del diametro massimo delle barre longitudinali.

Al di fuori delle zone di sovrapposizione, |’area di armatura non deve superare Asmax = 0,04 A,
essendo A |’areadella sezione trasversale di calcestruzzo.

41.6.1.3 Copriferro einterferro

L’ armatura resistente deve essere protetta da un adeguato ricoprimento di calcestruzzo. Gli elementi
strutturali devono essere verificati allo stato limite di fessurazione secondo il §4.1.2.2.4.

Al fine della protezione delle armature dalla corrosione, 1o strato di ricoprimento di calcestruzzo
(copriferro) deve essere dimensionato in funzione dell’ aggressivita dell’ ambiente e della sensibilita
delle armature ala corrosione, tenendo anche conto delle tolleranze di posa delle armature.

Per consentire un omogeneo getto del calcestruzzo, il copriferro e l’interferro delle armature devono
essere rapportati ala dimensione massima degli inerti impiegati.

Il copriferro e I'interferro delle armature devono essere dimensionati anche con riferimento al
necessario sviluppo delle tensioni di aderenza con il cal cestruzzo.

416.1.4 Ancoraggio delle barre e loro giunzoni

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

La continuita frale barre puo effettuars mediante:

= sovrapposizione, calcolata in modo da assicurare |’ancoraggio di ciascuna barra. In ogni caso la
lunghezza di sovrapposizione nel tratto rettilineo deve essere non minore di 20 volte il diametro
della barra. La distanza mutua (interferro) nella sovrapposizione non deve superare 4 volte il
diametro;

» saldature, eseguite in conformita alle norme in vigore sulle saldature. Devono essere accertate la
saldabilita degli acciai che vengono impiegati, nonché la compatibilita fra metallo e metallo di
apporto nelle posizioni o condizioni operative previste nel progetto esecutivo;

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

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

4.1.7 ESECUZIONE

Tutti i progetti devono contenere la descrizione delle specifiche di esecuzione in funzione della
particolaritadell’ opera, del clima, dellatecnologia costruttiva.

In particolare il documento progettuale deve contenere la descrizione dettagliata delle cautele da
adottare per gli impasti, per la maturazione dei getti, per il disarmo e per la messa in opera degli
elementi strutturali. Si potra a tal fine fare utile riferimento alla norma UNI EN 13670-1: 2001
“Esecuzione di strutture in calcestruzzo — Requisiti comuni”.

418 NORMEULTERIORI PERIL CALCESTRUZZO ARMATO PRECOMPRESSO

| sistemi di precompressione con armature, previsti dalla presente norma, possono essere a cavi
scorrevoli ancorati alle estremita (sistemi post-tesi) o a cavi aderenti (sistemi pre-tesi).

65



La condizione di carico conseguente alla precompressione si combinera con le altre (peso proprio,
carichi permanenti e variabili...) a fine di avere le piu sfavorevoli condizioni di sollecitazione.

Nel caso della post-tensione, se le armature di precompressione non sono rese aderenti a
conglomerato cementizio dopo la tesatura mediante opportune iniezioni di malta al’interno delle
guaine (cavi non aderenti), si deve tenere conto delle conseguenze dello scorrimento relativo
acciaio-cal cestruzzo.

Le presenti norme non danno indicazioni su come trattare i cas di precompressione a cavi hon
aderenti per i quali si potrafareriferimento ad UNI EN 1992-1-1.

Nel caso sia prevista la parzializzazione delle sezioni nelle condizioni di esercizio, particolare
attenzione deve essere posta alla resistenza a fatica dell’acciaio in presenza di sollecitazioni
ripetute.

4181 Valutazione della sicurezza - Norme di calcolo

41811 Stati limite ultimi
Vale quanto stabilito al §4.1.2.1.

In particolare, per le verifiche di resistenzalocali agli ancoraggi delle armature di precompressione,
si assumera un valore di calcolo dellaforzadi precompressione con yp = 1,2.

41812 Stati limite di esercizio

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

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

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

Per le limitazioni degli stati tensionali nelle condizioni di esercizio, per tutte le strutture
precompresse, valgono le prescrizioni riportate al § 4.1.2.2.5.

41813 Tensioni di esercizio nel calcestruzzo a cadute avwenute
Vale quanto stabilito al §4.1.2.2.5.

Non sono ammesse tensioni di trazione ai lembi nelle strutture costruite per conci prefabbricati,
guando non sia possibile disporre I’ armatura ordinaria che assorbe |o sforzo di trazione.

41814 Tensioni iniziali nel calcestruzzo
All’ atto della precompressione le tensioni di compressione non debbono superareil valore:

0c < 0,70 fo, (4.1.45)
essendo f; laresistenza caratteristica del calcestruzzo al’ atto del tiro.

Nella zona di ancoraggio delle armature si possono tollerare compressioni locali 6. prodotte dagli
apparecchi di ancoraggio pari a
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Qualora le aree di influenza di apparecchi vicini Si sovrappongano, le azioni vanno sommate e
riferite all’ area complessiva.

41815 Tensioni limite per gli acciai da precompressione

Per le tensioni in esercizio a perdite avvenute vale quanto stabilito al § 4.1.2.2.5.2 ove si sostituisca
fo.2)k » Fowk O oy afyi .

Le tensioni iniziali all’atto della tesatura dei cavi devono rispettare le piu restrittive delle seguenti
limitazioni:

O <0,85fp01k Osi <O,75f  per armatura post-tesa

(4.1.47)
Ogi < 0,90 fpo1k O <0,80 e per armatura pre-tesa

ove s sostituisca fyayk 0 fpyk afpo,1)k, Se del caso.
In entrambi i casi € ammessa una sovratensione, in misura non superiore a 0,05 fy 1)k-

4182 Dettagli costruttivi per il cemento armato precompresso

Con riferimento a dettagli costruttivi degli elementi strutturali in calcestruzzo armato
precompresso, ai punti seguenti del presente paragrafo vengono fornite le indicazioni applicative
necessarie per |’ ottenimento delle prescritte prestazioni.

41821 Armatura longitudinale ordinaria

Nelle travi precompresse, anche in assenza di tensioni di trazione, la percentuale di armatura
longitudinale ordinaria non dovra essere inferiore allo 0,1% dell’area complessiva dell’anima e
dell’ eventuale ringrosso dal lato del cavi.

Nel caso sia prevista la parzializzazione della sezione in esercizio, le barre longitudinali di armatura
ordinaria devono essere disposte nella zona della sezione che risulta parzializzata.

41822 Staffe

Nelle travi dovranno disporsi staffe aventi sezione complessiva non inferiore a 1,5 b mm?/m,
essendo b 1o spessore minimo dell’anima in millimetri, con un minimo di tre staffe a metro e
comunque passo hon superiore a 0,8 volte |’ altezza utile della sezione. In prossimita di carichi
concentrati o delle zone d’ appoggio valgono le prescrizioni di cui a §4.1.2.1.3.

In presenzadi torsione valgono le prescrizioni di cui a §4.1.2.1.4.

4183 Esecuzione delle operein calcestruzzo armato precompresso

Per quanto riguarda lo strato di ricoprimento di calcestruzzo necessario alla protezione delle
armature dalla corrosione, s rimanda al §4.1.6.1.3.

Nel caso di armature pre-tese, nella testata i trefoli devono essere ricoperti con adeguato materiale
protettivo, 0 con getto in opera.

Nel caso di armature post-tese, gli apparecchi d’ ancoraggio della testata devono essere protetti in
modo anal ogo.

All’atto della messa in tiro s debbono misurare contemporaneamente lo sforzo applicato e
I”allungamento conseguito.

La distanza minima netta tra le guaine deve essere commisurata sia alla massima dimensione
dell’ aggregato impiegato sia a diametro delle guaine stesse in relazione rispettivamente ad un
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omogeneo getto del calcestruzzo fresco ed al necessario sviluppo delle tensioni di aderenza con il
calcestruzzo.

| risultati conseguiti nelle operazioni di tiro, le letture a manometri e gli allungamenti misurati,
vanno registrati in apposite tabelle e confrontate con le tensioni iniziai delle armature e gli
allungamenti teorici previsti in progetto.

La protezione dei cavi scorrevoli va eseguita mediante I'iniezione di adeguati materiali atti a
prevenire la corrosione ed afornire larichiesta aderenza.

Per la buona esecuzione delle iniezioni € necessario che | e stesse vengano eseguite secondo apposite
procedure di controllo della qualita.

419 NORME ULTERIORI PER | SOLAI

Si intendono come solai le strutture bidimensionali piane caricate ortogonalmente a proprio piano,
con preval ente comportamento resistente monodirezionale.

4191 Solai misti di c.a. ec.a.p. eblocchi forati in laterizio

Nei solai misti in calcestruzzo armato normale e precompresso e blocchi forati in laterizio, i blocchi
in laterizio hanno funzione di aleggerimento e di aumento della rigidezza flessionale del solaio.
Essi s suddividono in blocchi collaboranti e non collaboranti.

Nel caso di blocchi non collaboranti |a resistenza allo stato limite ultimo é affidata a calcestruzzo
ed alle armature ordinarie €/o di precompressione. Nel caso di blocchi collaboranti questi
partecipano alaresistenzain modo solidale con gli atri materiali.

4.19.2 Solai misti di c.a. ec.a.p. eblocchi divers dal laterizio

Possono utilizzarsi per redlizzare i sola misti di calcestruzzo armato e calcestruzzo armato
precompresso anche blocchi diversi dal laterizio, con solafunzione di alleggerimento.

I blocchi in calcestruzzo leggero di argilla espansa, calcestruzzo normale sagomato, polistirolo,
materie plastiche, elementi organici mineralizzati ecc, devono essere dimensionalmente stabili e
non fragili, e capaci di seguire le deformazioni del solaio.

4.1.9.3 Solai realizzati con I’ associazione di componenti prefabbricati in c.a. ec.a.p.
I componenti di questi tipi di solai devono rispettare le norme di cui a presente 8 4.1.

Oltre a quanto indicato nei precedenti paragrafi relativamente alo stato limite di deformazione,
devono essere tenute presenti le seguenti norme complementari.

I componenti devono essere provvisti di opportuni dispositivi e magisteri che assicurino la
congruenza delle deformazioni tra i componenti stessi accostati, sia per i carichi ripartiti che per
quelli concentrati. In assenza di soletta collaborante armata o in difformita rispetto alle prescrizioni
delle specifiche norme tecniche europee, I'efficacia di tali dispositivi deve essere certificata
mediante prove sperimentali.

Quando si vogliarealizzare unaridistribuzione trasversale del carichi € necessario che il solaio cosi
composto abbia dei componenti strutturali ortogonali ala direzione dell’elemento resistente
principale.

Qualora il componente venga integrato da un getto di completamento al’ estradosso, questo deve
avere uno spessore non inferiore a 40 mm ed essere dotato di una armatura di ripartizione a maglia
incrociata e si deve verificare latrasmissione delle azioni di taglio fra elementi prefabbricati e getto
di completamento, tenuto conto degli stati di coazione che si creano per le diverse caratteristiche
reologiche del calcestruzzi, del componente e dei getti di completamento.
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4110 NORME ULTERIORI PER LE STRUTTURE PREFABBRICATE

Formano oggetto del presente § 4.1.10 i componenti strutturali prefabbricati in calcestruzzo armato,
normale o precompresso (nel seguito detti componenti) che rispondono alle specifiche prescrizioni
del presente § 4.1, a metodi di calcolo di cui ai 88 2.6 e 2.7 e che, singolarmente o0 assemblati tra di
loro ovvero con parti costruite in opera, siano utilizzati per la realizzazione di opere di ingegneria
civile.

Rientrano nel campo di applicazione delle presenti norme i componenti prodotti in stabilimenti
permanenti 0 in impianti temporanel allestiti per uno specifico cantiere, ovvero redlizzati a pié
d opera.

Componenti di serie devono intendersi unicamente quelli prodotti in stabilimenti permanenti, con
tecnologiaripetitiva e processi industrializzati, in tipologie predefinite per campi dimensionali e tipi
di armature.

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

Il componente deve garantirei livelli di sicurezza e prestazione sia come componente singolo, nelle
fasi transitorie di sformatura, movimentazione, stoccaggio, trasporto e montaggio, Sia come
elemento di un pit complesso organismo strutturale una voltainstallato in opera.

| componenti in possesso di attestato di conformita secondo una specifica tecnica europea el aborata
a sens della direttiva 89/106/CEE (marcatura CE) ed i cui riferimenti sono pubblicati sulla
Gazzetta Ufficiale dell’ Unione Europea sono intesi aver con cio assolto ogni requisito procedurale
di cui a deposito ai sensi dell’art. 9 dellalegge 05.11.1972, n. 1086 e alla certificazione di idoneita
di cui agli art. 1 e 7 della legge 2.2.74, n. 64. Resta |’ obbligo del deposito della documentazione
tecnica presso I’ ufficio regionale competente ai sensi della vigente legislazione in materia

Nel caso di prodotti coperti da marcatura CE, devono essere comunque rispettati, laddove
applicabili, i 88 11.8.2, 11.8.3.4 e 11.8.5 delle presenti Norme Tecniche.

4.1.10.1 Prodotti prefabbricati non soggetti a marcatura CE

Per gli elementi strutturali prefabbricati qui disciplinati, quando non soggetti ad attestato di
conformita secondo una specifica tecnica elaborata ai sensi della Direttiva 89/106/CEE (marcatura
CE) ei cui riferimenti sono pubblicati sulla Gazzetta Ufficiale dell’ Unione Europea, sono previste
due categorie di produzione:

- seriedichiarata
- serie controllata
| componenti per i quali non sia applicabile la marcatura CE, a sensi del DPR 246/93 di
recepimento della Direttiva 89/106/CEE, devono essere realizzati attraverso processi sottoposti ad
un sistema di controllo della produzione ed i produttori di componenti occasionali, in serie

dichiarata ed in serie controllata, devono altresi provvedere alla preventiva qualificazione del
sistemadi produzione, con le modalitaindicate nel § 11.8.

4.1.10.2 Prodotti prefabbricati in serie

Rientrano trai prodotti prefabbricati in serie:

- 1 componenti di serie per i quali e stato effettuato il deposito ai sensi dell’art. 9 della Legge
05.11.71 n. 1086;

- i componenti per i quali € stata rilasciata la certificazione di idoneita ai sensi degli artt. 1 e 7
dellaLegge 02.02.74 n. 64;

- ogni atro componente compreso nella definizione di cui al 3° commadel § 4.1.10.
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41.10.2.1 Prodotti prefabbricati in serie dichiarata

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

Per le tipologie predefinite il produttore dovra provvedere, nell’ambito delle modaita di
qualificazione della produzione di cui al § 11.8, al deposito della documentazione tecnicarelativaa
processo produttivo ed al progetto tipo presso il Ministero delle Infrastrutture — Servizio Tecnico
Centrale.

Per ogni singolo impiego delle serie tipologiche la specifica documentazione tecnica dei
componenti prodotti in serie dovra essere allegata ala documentazione progettuale depositata
presso I’ Ufficio regionale competente, ai sensi dellavigente legislazione in materia.

Rientrano atresi in serie dichiarata i componenti di serie costituiti da un tipo compiutamente
determinato, predefinito in dimensioni ed armature sulla base di un progetto depositato (serie
ripetitiva).

Per ogni tipo di componente, o per ogni famiglia omogenea di tipi, il produttore dovra provvedere,
nell’ambito delle modalita di qualificazione della produzione di cui a § 11.8, a deposito della

documentazione tecnica relativa al processo produttivo ed a progetto specifico presso il Servizio
Tecnico Centrale del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici.

Per ogni singolo impiego delle serie ripetitive, sara sufficiente alegare alla documentazione
progettuale depositata presso |’ Ufficio regionale competente, ai sensi della vigente legislazione in
materia, gli estremi del deposito presso il Servizio Tecnico Centrale.

4.1.10.2.2 Prodotti prefabbricati in serie controllata

Per serie controllata si intende la produzione di serie che, oltre ad avere i requisiti specificati per la
serie dichiarata, sia eseguita con procedure che prevedono verifiche sperimentali su prototipo e
controllo permanente della produzione, come specificato al § 11.8.

Devono essere prodotti in serie controllata:

I componenti costituiti da assetti strutturali non consueti;
i componenti realizzati con I'impiego di calcestruzzi speciali o di classe > C 45/55;
I componenti armati 0 precompressi con spessori, anche locali, inferiori a40 mm;

i componenti il cui progetto sia redatto su modelli di calcolo non previsti dalle presenti Norme
Tecniche.

Per i componenti ricadenti in uno dei casi sopra elencati, € obbligatorio il rilascio preventivo
dell’ autorizzazione alla produzione, secondo le procedure di cui a §11.8.4.3.

4.1.10.3 Responsabilita e competenze

Il Progettista e il Direttore tecnico dello stabilimento di prefabbricazione, ciascuno per le proprie
competenze, sono responsabili della capacita portante e della sicurezza del componente, sia
incorporato nell’ opera, siadurante le fasi di trasporto fino a pié d’ opera.

E responsabilita del progettista e del Direttore dei lavori del complesso strutturale di cui |’ elemento
fa parte, ciascuno per le proprie competenze, la verifica del componente durante il montaggio, la
messain operae |’ uso dell’insieme struttural e realizzato.

| componenti prodotti negli stabilimenti permanenti devono essere realizzati sotto la responsabilita
di un Direttore tecnico dello stabilimento, dotato di adeguata abilitazione professionale, che assume
le responsabilita proprie del Direttore del lavori.

| componenti di produzione occasionale devono inoltre essere realizzati sotto la vigilanza del
Direttore dei lavori dell’ operadi destinazione.
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| funzionari del Servizio Tecnico Centrale potranno accedere anche senza preavviso agli
stabilimenti di produzione dei componenti prefabbricati per |'accertamento del rispetto delle
presenti norme.

4.1.10.4 Prove su componenti

Per verificare le prestazioni di un nuovo prodotto o di una nuova tecnologia produttiva ed accertare
I’ affidabilita dei modelli di calcolo impiegati nelle verifiche di resistenza, prima di dare inizio ala
produzione corrente € necessario eseguire delle prove di carico su di un adeguato numero di
prototipi al vero, portati fino arottura.

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

4.1.105 Norme complementari

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

| dispositivi di sollevamento e movimentazione debbono essere esplicitamente previsti nel progetto
del componente strutturale e realizzati con materiali appropriati e dimensionati per e sollecitazioni
previste.

Il copriferro degli elementi prefabbricati deve rispettare le regole generali di cui a presente § 4.1.

411051 Appoggi

Per i componenti appoggiati in via definitiva, particolare attenzione va posta alla posizione e
dimensione dell’ apparecchio d appoggio, sia rispetto alla geometria dell’ elemento di sostegno, sia
rispetto ala sezione terminale dell’élemento portato, tenendo nel dovuto conto le tolleranze
dimensionali e di montaggio e le deformazioni per fenomeni reologici /o termici.

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

Gli appoggi scorrevoli devono essere dimensionati in modo 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 deformabilita coerenti con leipotesi progettuali.

41.105.3 Tolleranze

Il progetto deve indicare le tolleranze minime di produzione che dovra rispettare il componente. 1
componente che non rispetta tali tolleranze, sara giudicato non conforme e quindi potra essere
consegnato in cantiere per I’ utilizzo nella costruzione solo dopo preventiva accettazione da parte del
Direttore dei lavori.

Il progetto dell’opera deve atresi tener conto delle tolleranze di produzione, tracciamento e
montaggio assi curando un coerente funzionamento del complesso strutturale.

Il montaggio dei componenti ed il completamento dell’ opera devono essere conformi alle previsioni
di progetto. Nel caso s verificassero delle non conformita, queste devono essere analizzate dal
Direttore dei lavori nei riguardi delle eventuali necessarie misure correttive.
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4111 CALCESTRUZZO A BASSA PERCENTUALE DI ARMATURA O NON ARMATO

Il calcestruzzo a bassa percentuale di armatura e quello per il quale la percentuale di armatura messa
in opera e minore di quella minima necessaria per il calcestruzzo armato o la quantita mediain peso
di acciaio per metro cubo di calcestruzzo einferiore a0,3 kN.

Siail calcestruzzo a bassa percentuale di armatura, sia quello non armato possono essere impiegati
solo per elementi secondari o per strutture massicce o estese.

41111 Valutazione della sicurezza —norme di calcolo

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

La misura della sicurezza si ottiene controllando che, per ogni condizione di verifica, le tensioni di
compressione che insorgono nel calcestruzzo per effetto delle azioni di calcolo sotto la
combinazione rararisultino minori della seguente tensione:

6. = 0,30 fe per calcestruzzo debolmente armato
6. =0,25f per calcestruzzo non armato

Le verifiche a taglio s intendono soddisfatte quando le tensioni tangenziali massime valutate per
combinazione rarasiano inferiori a valore limite di seguito riportato:

Te = 0,25 fex per calcestruzzo debolmente armato
Tc = 0,21 few per calcestruzzo non armato

4.1.12 CALCESTRUZZO DI AGGREGATI LEGGERI

Il presente capitolo si applica ai calcestruzzi di aggregati leggeri minerali, artificiali o naturali, con
esclusione dei calcestruzzi aerati.

Per le classi di densita e di resistenza normalizzate puo farsi utile riferimento a quanto riportato
nellanorma UNI EN 206-1:2006.

Sulla base della denominazione normalizzata come definita in 8 4.1 per il calcestruzzo di peso
normale, vengono ammesse classi di resistenza fino alla classe L C55/60.

| calcestruzzi delle diverse classi trovano impiego secondo quanto riportato nella Tab. 4.1.11.
Valgono le specifiche prescrizioni sul controllo della qualitadatein §4.1 ein § 11.1.

41.12.1 Normedi calcolo

Per il progetto delle strutture in calcestruzzo di aggregati leggeri valgono in genere le norme date
nei 8§ da4.1.1 a4.1.11, con laresistenzaatrazione di calcolo pari a

feq=0,85 fewlyc (4.1.48)
In particolare non possono impiegarsi barre di diametro @ >32 mm.
Per ogni indicazione applicativa s potrafare utile riferimento allasezione 11 di UNI EN 1992-1-1.

4.1.13 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1992-1-2,
utilizzando i coefficienti ym (v. 8 4.1.4) relativi ale combinazioni eccezionali ed assumendo il
coefficiente o, pari al,0.
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4.2 COSTRUZIONI DI ACCIAIO

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

| materiali ei prodotti devono rispondere ai requisiti indicati nel § 11.3.

421 MATERIALI

4211 Acciaio laminato

Gli acciai di uso generale laminati a caldo in profilati, barre, larghi piatti, lamiere e profilati cavi
(anche tubi saldati provenienti da nastri laminati a caldo) devono appartenere ai gradi da S235 ad
460 compresi e le loro caratteristiche devono essere conformi ai requisiti di cui a § 11.3.4 delle
presenti norme.

| valori della tensione di snervamento fyx e della tensione di rottura fy da adottare nelle verifiche
quali valori caratteristici sono specificati nel § 11.3.4.1 delle presenti norme.

Per le applicazioni nelle zone dissipative delle costruzioni soggette ad azioni sismiche sono richiesti
ulteriori requisiti specificati nel § 11.3.4.9 delle presenti norme.

4212 Saldature

| procedimenti di saldatura e i materiali di apporto devono essere conformi ai requisiti di cui a §
11.3.4 delle presenti norme.

Per I’omologazione degli elettrodi da impiegare nella saldatura ad arco puo farsi utile riferimento
allanorme UNI 5132:1974.

Per gli atri procedimenti di saldatura devono essere impiegati i fili, flussi o0 gas di cui ale prove di
qualificadel procedimento.

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

4213 Bulloni e chiodi

| bulloni ei chiodi per collegamenti di forza devono essere conformi ai requisiti di cui a § 11.3.4
delle presenti norme.

| valori dellatensione di snervamento fy, e della tensione di rottura fy, dei bulloni, da adottare nelle
verifiche quali valori caratteristici sono specificati nel § 11.3.4.6 delle presenti norme.

422 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA
Lavalutazione della sicurezza & condotta secondo i principi fondamentali illustrati nel Cap. 2.

| requisiti richiesti di resistenza, funzionalita, durabilita e robustezza si garantiscono verificando il
rispetto degli stati limite ultimi e degli stati limite di esercizio della struttura, dei componenti
strutturali e dei collegamenti descritti nella presente norma
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4221 Stati limite

Gli stati limite ultimi da verificare, ove necessario, sono:

- dtato limitedi equilibrio, a fine di controllare I’ equilibrio globale della struttura e delle sue parti
durante tutta la vita nominale comprese le fasi di costruzione e di riparazione;

- dtato limite di collasso, corrispondente al raggiungimento della tensione di snervamento oppure
delle deformazioni ultime del materiale e quindi della crisi o eccessiva deformazione di una
sezione, di una membratura o di un collegamento (escludendo fenomeni di fatica), o ala
formazione di un meccanismo di collasso, o dl’instaurars di fenomeni di instabilita
dell’ equilibrio negli elementi componenti o nella struttura nel suo insieme, considerando anche
fenomeni locali d’instabilita dei quali si possa tener conto eventualmente con riduzione delle
aree delle sezioni resistenti.

- dtato limite di fatica, controllando e variazioni tensionali indotte dai carichi ripetuti in relazione
alle caratteristiche dei dettagli strutturali interessati.
Per strutture o situazioni particolari, pud essere necessario considerare altri stati limite ultimi.

Gli stati limite di esercizio da verificare, ove necessario, Sono:
- dati limite di deformazione e/o spostamento, al fine di evitare deformazioni e spostamenti che

possano compromettere I'uso efficiente della costruzione e del suoi contenuti, nonché il suo
aspetto estetico;

- dtato limite di vibrazione, a fine di assicurare che le sensazioni percepite dagli utenti
garantiscano accettabili livelli di confort ed il cui superamento potrebbe essere indice di scarsa
robustezza e/o indicatore di possibili danni negli elementi secondari;

- dtato limite di plasticizzazioni locali, a fine di scongiurare deformazioni plastiche che generino
deformazioni irreversibili ed inaccettabili;

- dtato limite di scorrimento del collegamenti ad attrito con bulloni ad alta resistenza, nel caso
cheil collegamento sia stato dimensionato a collasso per taglio dei bulloni.

423 ANALISI STRUTTURALE

Il metodo di analisi deve essere coerente con le ipotesi di progetto. L’ analisi deve essere basata su
modelli strutturali di calcolo appropriati, a seconda dello stato limite considerato.

Le ipotesi scelte ed il modello di calcolo adottato devono essere in grado di riprodurre il
comportamento globale della struttura e quello locale delle sezioni adottate, degli e ementi
strutturali, dei collegamenti e degli appoggi.

Nell’analis globale della struttura, in quella dei sistemi di controvento e nel calcolo delle
membrature si deve tener conto delle imperfezioni geometriche e strutturali di cui al § 4.2.3.5.

4231 Classificazione delle sezioni

Le sezioni trasversali degli elementi strutturali s classificano in funzione della loro capacita
rotazionae Cy definita come:

Cy=9,/9,-1 (4.21)
essendo ¥, e, le curvature corrispondenti rispettivamente al raggiungimento della deformazione
ultima ed allo snervamento. Si distinguono le seguenti classi di sezioni:

classel quando la sezione € in grado di sviluppare una cerniera plastica avente la capacita
rotazionale richiesta per I’analisi strutturale condotta con il metodo plastico di cui a 8
4.2.3.2 senza subire riduzioni della resistenza. Possono generalmente classificarsi come
tali le sezioni con capacitarotazionaeC, = 3

classe2 quando la sezione € in grado di sviluppare il proprio momento resistente plastico, ma
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classe 3

classe 4

con capacita rotazionale limitata. Possono general mente classificarsi come tali le sezioni
con capacitarotazionae C, > 1,5

quando nella sezione le tensioni calcolate nelle fibre estreme compresse possono
raggiungere latensione di snervamento, mal’instabilita locale impedisce |o sviluppo del
momento resistente plastico;

guando, per determinarne la resistenza flettente, tagliante o normale, € necessario tener
conto degli effetti dell’instabilita locale in fase elastica nelle parti compresse che
compongono la sezione. In tal caso nel calcolo della resistenza la sezione geometrica
effettiva pud sostituirsi con una sezione efficace.

Le sezioni di classe 1 e 2 si definiscono compatte, quelle di classe 3 moderatamente snelle e quelle
di classe 4 snelle. Per i casi pit comuni delle forme delle sezioni e delle modalita di sollecitazione,
le seguenti Tab. 4.2.1, 4.2.11 e 4.2.111 forniscono indicazioni per la classificazione delle sezioni.

La classe di una sezione composta corrisponde a valore di classe piu alto tra quelli dei suoi
elementi componenti.

Tabella 4.2.1 - Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse

- Inflessione intorno
t all’asse

Inflessione intorno
all’asse

Parti inter ne compresse

Classe |Partesoggettaa  |Partesoggettaa Parte soggetta a flessionee a
flessione compr essione compressione
Distribuzione f
delle tensioni fy ¥ fye
nelle parti
(compressione * N c + ac
positiva) c c
f fye f
yk yk
! C/t<T2e c/t= 33 quando o y 05:c/t <%
30-1
quando o < g5:c/t <%
2 c/t1<83¢ c/t<38¢ quando ¢ ) 05:c/t < 456¢
130-1
quando o < 05:c/t < 4L%
Distribuzione f
delle tensioni ¥k Ty fyk
nelle parti [+ E—
(compressione c
positiva) o2 + C c
Ty
v fyk
3 c/t<124¢ c/t<42¢ quando v) —lic/t < 42¢
0,67+0,33y
quando < —1':c/t <62e(1-y)y/(—-y)
235 275 355 420 460
e=./235/f,] Tw
e 1,00 0,92 0,81 0,75 0,71

*)y < -1 s applica selatensionedi compressione G < fyk o la deformazione a trazione €, >fyk/E
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Tabella4.2.11- Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse
Piattabande esterne

Tabella

[+

-l B

t°

Profilati laminati a caldo

c |
[
T th -
c
e
Sezioni saldate

Classe Piattabande Piattabande esterne soggette a flessionee a
ester ne soggette a compressione
compressione Con estremitain Con estremitain
compr essione trazione
Distribuzione delle @c ac
tensioni nelle parti N
(compr essione positiva) ( — —-
l — =
It
1 c/t<% 9e
clts— c/t<
o oo
2 c/t<10e
c/t <£ c/t< %
oo
Distribuzione delle
tensioni nelle parti -— ‘£ — —
(compr essione positiva) N c | I
| - e
c/t < 2le\ke
3 c/t<14e
Per K . vedere EN 1993-1-5
f 235 275 355 420 460
=[235/f,, K
e 1,00 0,92 0,81 0,75 0,71
4.2.111 - Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse
Angolari
h
- -
I:1 1 Jb
Riferirsi anche alle piattabande esterne (v. Tab 4.2.11)
Non si applica agli angoli in contatto continuo con altri componenti
Classe Sezionein compressione
o fyk
Distribuzione delle
tensioni sulla sezione
(compr essione positiva)
b+h
3 h/t <15¢ ——<115¢
Sezioni Tubolari
t d
Classe Sezioneinflessa e/o compr essa
1 d/t < 50¢2
2 d/t < 702
3 d/t < 9062 (Per dt 590 € ° vedere EN 1993-1-6)
f 235 275 420 460
=,/235/f, e 1,00 092 081 075 071
g2 1,00 0,85 0,66 0,56 0,51
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4.2.3.2 Capacita resistente delle sezioni

La capacitaresistente delle sezioni deve essere valutata nei confronti delle sollecitazioni di trazione
0 compressione, flessione, taglio e torsione, determinando anche gli effetti indotti sulla resistenza
dalla presenza combinata di piu sollecitazioni.

La capacitaresistente della sezione si determina con uno dei seguenti metodi.
Metodo elastico (E)

Si assume un comportamento elastico lineare del materiale, sino a raggiungimento della condizione
di snervamento.

Il metodo puo applicarsi a tutte le classi di sezioni, con I'avvertenza di riferirsi @ metodo delle
sezioni efficaci 0 ametodi equivalenti, nel caso di sezioni di classe 4.

Metodo plastico (P)

Si assume la completa plasticizzazione del materiale.

Il metodo pud applicarsi solo asezioni di tipo compatto, cioé di classe 1 e 2.
Metodo elasto-plastico (EP)

Si assumono legami costitutivi tensione-deformazione del materiale di tipo bilineare o piu
complessi.

Il metodo puo applicarsi aqualsiasi tipo di sezione.

4.2.3.3 Metodi di analisi globale
L’analisi globale della struttura puo essere condotta con uno dei seguenti metodi:
Metodo elastico (E)

Si valutano gli effetti delle azioni nell’ipotesi che il legame tensione-deformazione del materiale sia
indefinitamente lineare.

Il metodo € applicabile a strutture composte da sezioni di classe qualsiasi.

La resistenza delle sezioni puo essere valutata con il metodo elastico, plastico o elasto-plastico per
le sezioni compatte (classe 1 0 2), con il metodo €elastico o elasto-plastico per le sezioni snelle
(classe 3 0 4).

Metodo plastico (P)

Gli effetti delle azioni si valutano trascurando la deformazione elastica degli elementi strutturali e
concentrando e deformazioni plastiche nelle sezioni di formazione delle cerniere plastiche.

Il metodo € applicabile a strutture interamente composte da sezioni di classe 1.
Metodo elasto-plastico(EP)

Gli effetti delle azioni si valutano introducendo nel modello il legame momento-curvatura delle
sezioni ottenuto considerando un legame costitutivo tensione-deformazione di tipo bilineare o piu
complesso.

Il metodo € applicabile a strutture composte da sezioni di classe qualsiasi.

Le possibili aternative per i metodi di analisi strutturale e di valutazione della capacita resistente
flessionale delle sezioni sono riassunte nella seguente Tab. 4.2.1V.
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Tabella4.2.1V Metodi di analisi globali erelativi metodi di calcolo delle capacita e classi di sezioni ammesse

Metodo di analisi globale Metodo di calcolo della capacita Tipo di sezione
resistente della sezione

B (E) ttte.

(E) (P compatte (classi 1 e 2)
(B) (EP) it

(P) (P) compatte di classe 1
(EP) (EP) tutte

(*) per le sezioni di classe 4 la capacita resistente puo essere calcolata con riferimento alla sezione efficace.

4234 Effetti delle defor mazioni

In generale, e possibile effettuare:

— Il'analisi del primo ordine, imponendo I’ equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura,

— I'andis del secondo ordine, imponendo I’equilibrio sulla configurazione deformata della
struttura.

L’analisi globale pud condursi con la teoria del primo ordine nei casi in cui possano ritenersi
trascurabili gli effetti delle deformazioni sull’ entita delle sollecitazioni, sui fenomeni di instabilita e
su qualsiasi atro rilevante parametro di risposta della struttura.

Tale condizione si pud assumere verificata se risulta soddisfatta la seguente relazione:

o

cr

:F—°'210 per l'andisi elastica
Feg (4.2.2)

o :F—cr >15 per I'andlisi plastica

cr
Ed

dove oy € il moltiplicatore dei carichi applicati che induce I’ instabilita globale della struttura, Feq €
il valore dei carichi di progetto e F; € il valore del carico instabilizzante calcolato considerando la
rigidezzainiziae elastica della struttura.

4.2.35 Effetto delleimperfezioni

Nell’analis della struttura, in quella dei sistemi di controvento e nel calcolo delle membrature si
deve tener conto degli effetti delle imperfezioni geometriche e strutturali quali la mancanza di
verticalita o di rettilineitd, la mancanza di accoppiamento e le inevitabili eccentricita minori presenti
nei collegamenti reali.

A tal fine possono adottarsi nell’analisi adeguate imperfezioni geometriche equivalenti, di valore
tale da simulare i possibili effetti delle reai imperfezioni da esse sostituite, a meno che tali effetti
non siano inclusi implicitamente nel calcolo dellaresistenza degli elementi strutturali.

Si devono considerare nel calcolo:
— leimperfezioni globali per i telai o per i sistemi di controvento;
— leimperfezioni locali per i singoli elementi strutturali.

Gli effetti delle imperfezioni globali per telai sensibili agli effetti del secondo ordine possono essere
riprodotti introducendo un errore iniziale di verticalita della struttura ed una curvatura iniziale degli
elementi strutturali costituenti.

L’erroreinizidedi verticalitain un telaio puo essere trascurato quando:
He, 20,15-Q,, (4.2.3)
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dove Hegq € la somma delle reazioni orizzontali ala base delle colonne del piano (taglio di piano)
considerato per effetto dei carichi orizzontali e Qgqg € il carico verticale complessivamente agente
nella parte inferiore del piano considerato (sforzi assiali nelle colonne).

Nel caso di telai non sensibili agli effetti del secondo ordine, nell’ effettuazione dell’ analisi globale
per il calcolo delle sollecitazioni da introdurre nelle verifiche di stabilita degli elementi strutturali,
lacurvaturainiziale degli elementi strutturali puo essere trascurata.

Nell’analisi dei sistemi di controvento che devono garantire la stabilita laterale di travi inflesse o
elementi compressi, gli effetti delle imperfezioni globali devono essere riprodotti introducendo,
sotto forma di errore di rettilineita iniziale, un’imperfezione geometrica equivaente dell’ elemento
davincolare.

Nella verifica di singoli elementi strutturali, quando non occorra tenere conto degli effetti del
secondo ordine, gli effetti delle imperfezioni locali sono da considerarsi inclusi implicitamente nelle
formule di verificadi stabilita.

424 VERIFICHE

Le azioni caratteristiche (carichi, distorsioni, variazioni termiche, ecc.) devono essere definite in
accordo con quanto indicato nei Cap. 3 e 5 delle presenti norme.

Per costruzioni civili o industriali di tipo corrente e per le quali non esistano regolamentazioni
specifiche, le azioni di calcolo s ottengono, per le verifiche statiche, secondo quanto indicato nel
Cap. 2.

Il calcolo deve condursi con appropriati metodi della meccanica strutturale, secondo i criteri indicati
in84.2.3.

4241 Verifiche agli stati limite ultimi

42411 Resistenza di calcolo

Laresistenzadi calcolo delle membrature Ry si pone nellaforma:
_ R«

N

Ry (4.2.4)

dove:

Rk € il valore caratteristico della resistenza — trazione, compressione, flessione, taglio e torsione —
della membratura, determinata dai valori caratteristici delle resistenza dei materiai fy e dale
caratteristiche geometriche degli elementi strutturali, dipendenti dalla classe della sezione; nel caso
in cui s abbiamo elementi con sezioni di classe 4 puo farsi riferimento alle caratteristiche
geometriche “efficaci”, area efficace A«f, modulo di resistenza efficace Wer, modulo di inerzia
efficace Jg1, valutati seguendo il procedimento indicato in UNI EN1993-1-5. Nel caso di elementi
strutturali formati a freddo e lamiere sottili, per valutare le caratteristiche geometriche “efficaci” si
puo fare riferimento a quanto indicato in UNI EN1993-1-3.

ym €il fattore parziae globale relativo al modello di resistenza adottato.

Per le verifiche di resistenza delle sezioni delle membrature, con riferimento ai modelli di resistenza
esposti nella presente normativa ed utilizzando acciai dal grado S 235 a grado S 460 di cui a 8
11.3, s adottano i fattori parziai ymo € ym2 indicati nella Tab. 4.2.V. Il coefficiente di sicurezza yws,
in particolare, deve essere impiegato qualora si eseguano verifiche di elementi tes nelle zone di
unione delle membrature indebolite dai fori.

Per vautare la stabilita degli elementi strutturali compressi, inflessi e presso-inflessi, si utilizza il
coefficiente parziale di sicurezza yw;.
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Tabella 4.2.V Coefficienti di sicurezza per laresistenza delle membrature e la stabilita

Resistenza delle Sezioni di Classe 1-2-3-4 vmo = 1,05

Resistenza all’ instabilita delle membrature ywmr = 1,05

Resistenza all’ instabilita delle membrature di ponti stradali e ferroviari ym= 1,10

Resistenza, nei riguardi dellafrattura, delle sezioni tese (indebolite dai fori) ymz = 1,25
42412 Resistenza delle membrature

Per |la verifica delle travi la resistenza di calcolo da considerare dipende dalla classificazione delle
sezioni.

La verificain campo elastico € ammessa per tutti i tipi di sezione, con I’ avvertenza di tener conto
degli effetti di instabilitalocale per le sezioni di classe 4.

Le verifiche in campo €elastico, per gli stati di sforzo piani tipici delle travi, s eseguono con
riferimento al seguente criterio:

Oxed >+ Gzed - Ozed Oxed + 3Ted > < (fyk / Ymo ) (4.2.5)
dove:
Oxed €il valore di calcolo della tensione normale nel punto in esame, agente in direzione paralela
all’ asse della membratura;
G,eq €1l valore di calcolo dellatensione normale nel punto in esame, agente in direzione ortogonale
all’ asse della membratura;

Teq € il valore di calcolo della tensione tangenziale nel punto in esame, agente nel piano della
sezione della membratura

La verifica in campo plastico richiede che s determini una distribuzione di tensioni interne
“staticamente ammissibile”’, cioe in equilibrio con le sollecitazioni applicate (N, M, T, ecc.) e
rispettosa della condizione di plasticita.

I modelli resistenti esposti nel paragrafi seguenti definiscono la resistenza delle sezioni delle
membrature nei confronti delle sollecitazioni interne, agenti separatamente o contemporaneamente.

Per le sezioni di classe 4, in dternativa alle formule impiegate nel seguito, si possono impiegare
altri procedimenti di comprovata validita.

Trazione
L’ azione assiale di calcolo Ngy deve rispettare la seguente condizione:

N
—E <1 (4.2.6)

t,Rd

dove la resistenza di calcolo a trazione Nirq di membrature con sezioni indebolite da fori per
collegamenti bullonati o chiodati deve essere assunta pari a minore dei valori seguenti:

a) laresistenza plasticadella sezione lorda, A,

Af,
Nyre=— (4.2.7)
Ymo
b) laresistenza arottura della sezione netta, Ane, in corrispondenza dei fori per i collegamenti
AL
Nyra= 09 A T . (4.2.8)
Ym2
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Qualora il progetto preveda la gerarchia delle resistenze, come avviene in presenza di azioni
sismiche, la resistenza plastica della sezione lorda, Ny rg, deve risultare minore della resistenza a
rottura delle sezioni indebolite dai fori per i collegamenti, Ny rg:

Ny s Ny rg (4.2.9)

Compressione
Laforzadi compressione di calcolo Ngg deve rispettare la seguente condizione:

N
- B g (4.2.10)

c,Rd

dove laresistenza di calcolo a compressione della sezione N¢rq Vale:

Ncera=Afuw /o  perle sezioni. di .clz.asse 1,2e3 (4.2.11)
N ¢rd = At Ty / Ymo per le sezioni di classe 4.

Non e necessario dedurre |I’area del fori per i collegamenti bullonati o chiodati, purché in tutti i fori
siano presenti gli elementi di collegamento e non siano presenti fori sovradimensionati o asolati.

Flessione monoassiale (retta)
I momento flettente di calcolo Mgq deve rispettare la seguente condizione:
M
—& <1 (4.2.12)
M

c,Rd

dove la resistenza di calcolo a flessione retta della sezione M¢rq S valuta tenendo conto della
presenza di eventuali fori in zonatesa per collegamenti bullonati o chiodati.

Laresistenzadi calcolo aflessione retta della sezione M rq Vale:

Wpl 'fyk .
M cra=M pra= per lesezioni di classe 1 e 2; (4.2.13)
MO

M =M __m@mm'Rk L .

cra=Mypg=——— perlesezioni di classe 3; (4.2.14)
MO

M _Werf,min'fyk L .

RIS T per le sezioni di classe 4 (4.2.15)
Ymo

per le sezioni di classe 3, Waq min € il modulo resistente elastico minimo della sezione in acciaio; per
le sezioni di classe 4, invece, il modulo W min € calcolato eliminando le parti della sezione inattive
a causa dei fenomeni di instabilita locali, secondo il procedimento esposto in UNI EN1993-1-5, e
scegliendo il minoretrai moduli cosi ottenuti.

Per |aflessione biassiale si veda oltre.

Negli elementi inflessi caratterizzati da giunti strutturali bullonati, la presenza dei fori nelle
piattabande dei profili pud essere trascurata nel calcolo del momento resistente se € verificata la
relazione
Oag'Af,net 'ftk 2 Af 'fyk , (4216)
YM2 YMO

dove As € I'area della piattabanda lorda, Asne € I’ area della piattabanda a netto dei fori e f; € la
resistenza ultima dell’ acciaio.
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Taglio
Il valore di calcolo dell’ azione tagliante V gq deve rispettare la condizione
\%

—B <1, (4.2.17)
Vc,Rd
dove laresistenzadi calcolo ataglio V¢ rg, in assenza di torsione, vale
Vora= g_';:o , (4.2.18)
dove A, eI’ arearesistente ataglio.
Per profilati ad | e ad H caricati nel piano dell’animasi puo assumere
A/=A-2bti+(ty+2r)ts; (4.2.19)
per profilati aC o ad U caricati nel piano dell’anima si puo assumere
Av=A-=-2bt+(ty+r)t; (4.2.20)
per profilati ad | e ad H caricati nel piano delle ai si pud assumere
A, =AY (hot,); (4.2.22)
per profilati aT caricati nel piano dell’animasi pud assumere
Ay=09(A-Dbt); (4.2.22)
per profili rettangolari cavi “profilati acaldo” di spessore uniforme si puo assumere
A= Ah/(b+h) quando il carico é parallelo all’ altezza del profilo, (4.2.23)
A,=Ab/(b+h) quando il carico & parallelo alla base del profilo;
per sezioni circolari cave e tubi di spessore uniforme:
A=2A/r; (4.2.24)

dove:

A él’arealordadella sezione del profilo,

b élalarghezzadelle ali per i profilati e lalarghezza per le sezioni cave,
hy €1’ atezza dell’ anima,

h éI’altezza delle sezioni cave,

r eil raggio di raccordo traanimaed ala,

tr € 1o spessore delle ali,

tw €10 spessore dell’ anima.

In presenza di torsione, laresistenza ataglio del profilo deve essere opportunamente ridotta. Per le
sezioni ad | o H laresistenza ataglio ridotta € data dalla formula

Tt,Ed
vy - , 4.2.25
¢,Rd,red c,Rd\/ 1,25'fyk /(\/§'Yw|o) ( )

dove ;g4 € latensione tangenziale massima dovuta alla torsione uniforme. Per sezioni cave, invece,
laformulaé
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T Ed
Verdred =|1-———F—— |Vera - (4.2.26)
e { fYk/(\/é”YMO):| "

La verifica a taglio della sezione pud anche essere condotta in termini tensionali (verifica elastica)
nel punto piu sollecitato della sezione trasversale utilizzando la formula

T <10, 4.2.27
fyk/(\/é'YMO) ( )

dove 1g4 € vautatain campo elastico lineare.
La verifica all’instabilita dell’anima della sezione soggetta a taglio e priva di irrigidimenti deve
essere condottain accordo con §4.2.4.1.3.4 se

h, 72 235 (4.2.28)
t n \f

yk

con n assunto cautelativamente pari a 1,00 oppure valutato secondo quanto previsto in norme di
comprovata validita.

Torsione

Per gli elementi soggetti a torsione, quando possano essere trascurate le distorsioni della sezione, la
sollecitazione torcente di progetto, Teq, deve soddisfare larelazione

Teacq, (4.2.29)
Rd

essendo Tgy € la resistenza torsionale di progetto della sezione trasversale. Le torsione agente Tgq
puo essere considerata come la sommadi due contribuiti

Te=TieatTweds (4.2.30)

dove Tigq € latorsione uniforme e Ty, g4 € la torsione per ingobbamento impedito.
Flessione e taglio
Seil taglio di calcolo Vgq € inferiore ametadellaresistenzadi calcolo ataglio Ve,rg
Ved<0,5V ¢rd (4.2.31)

s puo trascurare I’influenza del taglio sulla resistenza a flessione, eccetto nei casi in cui |’ instabilita
per taglio riducalaresistenza aflessione della sezione.

Seil taglio di calcolo Vgg € superiore a meta della resistenza di calcolo a taglio V¢ rq bisogna tener
conto dell’influenza del taglio sullaresistenza aflessione.

Posto
2
o= {% —1} (4.2.32)
Vc,Rd
la resistenza a flessione s determina assumendo per I'area resistente a taglio A, la tensione di
snervamento ridotta (1 - p) fyx.

Per le sezioni ad | o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a flessione e taglio nel
piano dell’ anima, la corrispondente resistenza convenzionale di calcolo a flessione retta pud essere
valutata come:
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p-Al
Wpl,y - 4tWV :|fyk

<My crd (4.2.33)

My,v,Rd =
Tmo

Presso o tenso flessioneretta

Per le sezioni ad | o ad H di classe 1 e 2 doppiamente ssmmetriche, soggette a presso o0 tenso
flessione nel piano dell’ anima, la corrispondente resistenza convenzionale di calcolo a flessione
retta puo essere valutata come:

MN‘y‘Rd = Mp]yy’Rd (1'n) / (1' 0,5 a) S M pLnyd. (4.2.34)

Per le sezioni ad | o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso o tenso
flessione nel piano delle ali, la corrispondente resistenza convenzionale di calcolo a flessione retta
puo essere valutata come:

Mn,zrd = Mpizrd PErn<a, (4.2.35)
n-a)’
O My ks =Mk {1— [ﬁ) } pern> a, (4.2.36)
essendo Mply,rdil momento resistente plastico a flessione semplice nel piano dell’ anima,
Mpl,zRrd il momento resistente plastico a flessione semplice nel piano delle ali,
e posto:
N = Ngg / NpI.Rd (4237)
a=(A-2bt)/A<05 (4.2.38)
dove:

A él'arealordadella sezione,
b élalarghezzadelle ali,
t; € lo spessore delle ali.

Per sezioni generiche di classe 1 e 2 laverificasi conduce controllando che il momento di progetto
sia minore del momento plastico di progetto, ridotto per effetto dello sforzo normale di progetto,
Mn.y,Rd-

Presso o tenso flessione biassiale

Per le sezioni ad | o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso o tenso
flessione biassiale, la condizione di resistenza puo essere valutata come:

M 2 M 5n
y.E { zEd J <1, (4.2.39)
M N.y,Rd M N.z,Rd

conn = 0,2 essendo N = Ngg / Ny ra. Nél caso in cui n < 0,2, e comunque per sezioni generiche di
classe 1 e 2, laverifica pud essere condotta cautel ativamente controllando che:

My +[ Maee ] <1. (4.2.40)
M N.y,Rd M N.z,Rd

Per le sezioni di classe 3, in assenza di azioni di taglio, la verifica a presso o tenso-flessione retta o
biassiale & condotta in termini tensionali utilizzando le verifiche elastiche; la tensione agente €
calcolata considerando la eventual e presenza dei fori.

Per |e sezioni di classe 4, |e verifiche devono essere condotte con riferimento ala resistenza elastica
(verificatensionale); si possono utilizzare |e proprieta geometriche efficaci della sezione trasversale
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considerando la eventual e presenza dei fori.
Flessione, taglio e sforzo assiale

Nel calcolo del momento flettente resistente devono essere considerati gli effetti di sforzo assiale e
taglio, se presenti.

Nel casoin cui il taglio di calcolo, Vg, Siainferiore al 50% della resistenza di calcolo ataglio,V ¢ rd,
la resistenza a flessione della sezione pud essere calcolata con le formule per la tenso/presso
flessione. Se la sollecitazione di taglio supera il 50% della resistenza a taglio, S assume una
tensione di snervamento ridotta per I’ interazione tra flessione e taglio: fy e=(1 - p) fyx dove

p= { 2Veo —1} (4.2.41)

c,Rd

Per le sezioni di classe 3 e classe 4 le verifiche devono essere condotte con riferimento alla
resistenza elastica (verifica tensionale); per le sezioni di classe 4 si possono utilizzare le proprieta
geometriche efficaci della sezione trasversale.

42413 Stabilita delle membrature

424131 Aste compresse

Laverificadi stabilitadi un’astas effettua nell’ipotesi che la sezione trasversale sia uniformemente
compressa. Deve essere

Nes o (4.2.42)
Nb,Rd
dove

Neg €l’azione di compressionedi calcolo,
Npra €laresistenzaall’instabilita nell’ asta compressa, datada

Af o
Npra = X2 per le sezioni di classe 1, 2 e 3, (4.2.43)
Ym1
eda
N rd _ WAl per le sezioni di classe 4. (4.2.44)
Tv1

| coefficienti y dipendono dal tipo di sezione e dal tipo di acciaio impiegato; S desumono, in
funzione di appropriati valori della snellezza adimensionale 4 , dalla seguente formula

1 <1.0 (4.2.45)

A=—T—F———=°5
D+ D?-)2

dove @ =05[1+0(X-0.2)+2%], a @il fattore di imperfezione, ricavato dalla Tab 4.2.VI, e la
snellezza adimensionale 1 & pari a

= |Af L

A= /N—y" per le sezioni di classe 1,2e 3, ea (4.2.46)
— AEff 'fyk . - .
A= |—— perlesezioni di classe 4. (4.2.47)

cr
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Tabella 4.2.VI Curved instabilita per varietipologie di sezioni e classi d’acciaio, per elementi compressi.

) Curvadi instabilita
!nflone <35
Sezione trasver sale Limiti o 975
S355, SA60
420
~ t; < 40 mm Yy 3 %
S z-z 2
N
[ o)
e - b a
B =1 40mm<t <100 mm yy
E Z-Z c a
i=
- b a
= ~ tr < 100 mm ¥y
& o zz c a
VI
§ y-y d c
tr > 100 mm
z-z d c
: z : z tf b b
— —o—h e — t; < 40 mm y-y
-8 ) | t | z-Z c c
= & | f |
SO v - M - v - 1 -
=l 5 vy y vy y
g ! ! t > 40 mm Y-y
T [ — z-z d d
4 Iz
% Sezione formata “a caldo” qualungue a 3
[&]
=
=
g @ Sezione formata “a freddo” qualungue c c
z t
L | In generale qualunque b b
— |
8 y
S (IR R
g tW |
|
5 O saldature “ spesse”’: a>0.5t;;
o fy
3 E b/t<30; ht,<30 qualundue ¢ ¢
b
B
d |
§ = |
g o ) _ : qualunque c c
c D |
= |
-
8
:S qualunque b b
Curvadi instabilita & a b c d
Fattore di imperfezione o 0,13 0,21 0,34 0,49 0,76
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Ncr €l carico critico elastico basato sulle proprieta della sezione lorda-e sulla lunghezza di libera
inflessione | dell’ asta, calcolato per lamodalitadi collasso per instabilita appropriata.

Nel caso in cui /4 sia minore di 0,2 oppure nel caso in cui la sollecitazione di calcolo Ngg Sia
inferiore a 0,04N,, gli effetti legati ai fenomeni di instabilita per |e aste compresse possono essere
trascurati.

Limitazioni della snellezza

Si definisce lunghezza d’inflessione la lunghezza |, = B | da sostituire nel calcolo del carico critico
elastico N ala lunghezza | dell’ asta quale risulta dallo schema strutturale. Il coefficiente B deve
essere valutato tenendo conto delle effettive condizioni di vincolo dell’ asta nel piano di inflessione
considerato.

Si definisce snellezza di un’asta nel piano di verifica considerato il rapporto

rA=loli, (4.2.48)
dove
lo €lalunghezza d'inflessione nel piano considerato,
i eil raggio d'inerziarelativo.
E opportuno limitare la snellezza A a valore di 200 per le membrature principali ed a 250 per le
membrature secondarie.

424132 Travi inflesse

Una trave con sezione ad | o H soggetta a flessione nel piano dell’anima, con la piattabanda
compressa non sufficientemente vincolata lateralmente, deve essere verificata nei riguardi
dell’instabilita flesso torsionale secondo la formula

Mes o9, (4.2.49)

dove:
Megq €l massimo momento flettente di calcolo
Mprd € il momento resistente di progetto per I’ instabilita.

Il momento resistente di progetto per i fenomeni di instabilita di una trave lateramente non
vincolata puo essere assunto pari a

f
Mp g = X0t - Wy, =5, (4.2.50)

Tm1
dove

W,y e il modulo resistente della sezione, pari @ modulo plastico Wy, per le sezioni di classe 1 e 2,
a modulo elastico Wg y, per le sezioni di classe 3 e che puo essere assunto pari a modulo efficace
Weiy, per le sezioni di classe 4. Il fattore v € il fattore di riduzione per I'instabilita flesso-
torsionale, dipendente dal tipo di profilo impiegato; pud essere determinato per profili laminati o
composti saldati dallaformula

1 1 10
= i1 1 (4.2.51)

q)LT+\/q)ET_B'XET ﬁ.f

dove @ ; = 0.5[1+ ot (Aur —Aro) +B-X2J :

AT =

Il coefficiente di snellezzaadimensionale A, & dato dallaformula
87



— [w,
Rur = /—KA s (4.2.52)

in cui Mg e il momento critico elastico di instabilita torsionale, calcolato considerando la sezione
lorda del profilo e i ritegni torsionali nell’ipotesi di diagramma di momento flettente uniforme. Il
fattore di imperfezione o 1 € ottenuto dalle indicazione riportate nella Tab. 4.2.VII. 1l coefficiente
Ao PUO essere assunto in generale pari a 0,2 e comungue mai superiore a 0,4 (consigliato per
sezioni laminate e composte saldate) mentre il coefficiente B puo essere assunto in generale pari ad
1 e comunque mai inferiore a 0,75 (valore consigliato per sezioni laminate e composte saldate).

Il fattore f considera la reale distribuzione del momento flettente tra i ritegni torsional
dell’ elemento inflesso ed € definito dallaformula

f =1-0,5(1—k,)[1-2,0(X; -0,8)° ], (4.2.53)

in cui il fattore correttivo k. assume i valori riportati in Tab. 4.2.VIII.

Tabella 4.2.V11 Definizione delle curve d'instabilita per le varie tipologie di sezione e per gli elementi inflessi.

Sezionetrasversale Limiti Curvadi instabilitada Tab. 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
4.24.1.3.3 Membrature inflesse e compresse

Per elementi strutturali soggetti a compressione e flessione, si debbono studiare i relativi fenomeni
di instabilita facendo riferimento a normative di comprovata validita.

424134 Sabilita dei pannelli

Gli elementi strutturali in parete sottile (di classe 4) presentano problemi complessi d’instabilita
locale, per lacui trattazione si deve fare riferimento a normative di comprovata validita.

42414 Stato limite di fatica
Per |e strutture soggette a carichi ciclici deve essere verificatalaresistenza a faticaimponendo che:

essendo

A4 I'escursione di tensione (effettiva o equivalente allo spettro di tensione) prodotta dalle azioni
cicliche di progetto che inducono fenomeni di fatica con coefficienti parziali vy, =1;

Ag la resistenza a fatica per la relativa categoria del dettagli costruttivi, come desumibile dalle
curve S-N di resistenza a fatica, per il numero totale di cicli di sollecitazione N applicati durante
lavitadi progetto richiesta,

vw il coefficiente parziale definito nella Tab. 4.2.1X.

Nel caso degli edifici la verifica afatica delle membrature non e generalmente necessaria, salvo per
quelle alle quali sono applicati dispositivi di sollevamento dei carichi 0 macchine vibranti.
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Tabella 4.2.VIII Coefficiente correttivo del momento flettente per la verifica a stabilita delle travi inflesse.

Distribuzione del momento flettente Fattore correttivo k.
v LTI .
lU:NIdx/'Vst :1
M« [T M 1
_1<y<l 1.33-0,33y
== oo
MWM 0,90

mm 0,91
WMMMJMJW 0,86

[T il 0,77
mm 0,82

Nel caso del ponti gli spettri dei carichi daimpiegare per le verifiche afatica sono fissati nel Cap. 5
delle presenti norme.

Si possono utilizzare due criteri di valutazione della resistenza a fatica, che s applicano
rispettivamente alle strutture poco sensibili alla rottura per fatica ed alle strutture sensibili alla
rottura per fatica

o |l Criterio del danneggiamento accettabile, relativo ale strutture poco sensibili ala rottura per
fatica, richiede si adottino:

dettagli costruttivi, materiali elivelli di tensionetali che le eventuali lesioni presentino bassa
velocitadi propagazione e significativalunghezza critica;

disposizioni costruttive che permettano laridistribuzione degli sforzi;

dettagli idonei ad arrestare |a propagazione delle lesioni;

dettagli facilmente ispezionabili;

prestabilite procedure di ispezione e di manutenzione atte arilevare e correggere le eventuali
lesioni.

e || Criterio della vita utile a fatica, relativo alle strutture sensibili alla rottura per fatica, richiede
si adottino:
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- dettagli costruttivi e livelli di sforzo tali da garantire, per la vita a fatica prevista della
costruzione, gli stessi livelli di sicurezza adottati per le altre verifiche agli stati limite ultimi,
indipendentemente da procedure di ispezione e manutenzione durante lavitadi esercizio.

Per indicazioni riguardanti le modalita di realizzazione dei dettagli costruttivi e la loro
classificazione, con le rispettive curve S-N si puo fare riferimento al documento UNI EN1993-1-9.

Tabella 4.2.1X Coefficienti di sicurezza da assumere per le verifiche a fatica.

Criteri di valutazione Conseguenze dellarottura
Conseguenze moderate Conseguenze significative
Danneggiamento accettabile w =100 vw =115
Vitautile afatica w =115 ym =135

Nel caso di combinazioni di tensioni normali e tangenziali, la valutazione della resistenza a fatica
dovraconsiderarei loro effetti congiunti adottando idonei criteri di combinazione del danno.

Nella valutazione della resistenza a fatica dovra tenersi conto dello spessore del metallo base nel
quale puo innescarsi una potenziale lesione.

Le curve S-N reperibili nellaletteratura consolidata sono riferite ai valori nominali delle tensioni.

Per i dettagli costruttivi dei quali non sia nota la curva di resistenza a fatica le escursioni tensionali
potranno riferirsi ale tensioni geometriche o di picco, cioe ale tensioni principali nel metallo base
in prossimita della potenziale lesione, secondo le modalita e le limitazioni specifiche del metodo,
nell’ ambito della meccanica della frattura

Nelle verifiche a fatica € consentito tener conto degli effetti benefici di eventuali trattamenti termici
0 meccanici, se adeguatamente comprovati.

42415 Fragilita alle basse temperature

La temperatura minima alla quale I'acciaio di una struttura saldata pud essere utilizzato senza
pericolo di rottura fragile, in assenza di dati piu precisi, deve essere stimata sulla base della
temperatura T alla quale per detto acciaio puo essere garantita laresilienza KV, richiesta secondo le
norme europee applicabili.

Per quanto riguarda le caratteristiche di tenacita, nel caso di strutture non protette, si assumono
come temperatura di riferimento Tep quella minimadel luogo di installazione della struttura, con un
periodo di ritorno di cinquant’ anni T g

Tep = Trna.
Nel caso di strutture protette verra adottata la temperatura Tr,q aumentatadi 15°C
Tep = Tmgt15°C

In assenza di dati statistici locali si potra assumere come temperatura minima di servizio il valore
Tep =-25°C per strutture non protette e Tgp =-10°C per strutture protette.

Per la determinazione dei massimi spessori di utilizzo degli acciai in funzione
- delatemperaturaminimadi servizio,

- de livelli di sollecitazione ogp col metodo agli stati limiti,

- del tipo edel grado dell’ acciaio,

puo essere utilizzatala Tab. 2.1 di UNI EN 1993-1-10.

Per membrature compresse valgono le prescrizioni della Tab. 2.1 della UNI EN 1993-1-10 con
GED=O,25 fy.
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Tale tabella & valida per velocita di deformazione non superiori a £, = 4x10™%/s e per materiali che
non abbiano subito incrudimenti /o invecchiamenti tali da alterarne le caratteristiche di tenacita

42416 Resistenza di cavi, barre e funi

La verifica di cavi, barre e funi dovra tener conto della specificita di tali elementi sia per quanto
riguarda le caratteristiche dei materiali, sia per i dettagli costruttivi e potra essere condotta con
riferimento a specifiche indicazioni contenute in normative di comprovata validita, adottando fattori
parziali yy chegarantiscanoi livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.

42417 Resistenza degli apparecchi di appoggio

Le verifiche degli apparecchi di appoggio devono essere condotte tenendo conto della specificita
dei materiali impiegati e dellatipologia delle apparecchiature.

S pud fare riferimento a modelli di calcolo contenuti in normative di comprovata validita,
adottando fattori parziali ym che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.

4242 Verifiche agli stati limite di esercizio

4.2.4.2.1 Spostamenti verticali
Il valore totale dello spostamento ortogonale all’ asse dell’ elemento (Fig. 4.2.1) e definito come
Otot = 01 + 02 (4.2.55)

- |Stot
omax 52

Figura 4.2.1 - Definizione degli spostamenti verticali per le verifichein esercizio

essendo:

dc lamontainiziale dellatrave,

d1 lo spostamento elastico dovuto ai carichi permanenti,
O2 lo spostamento elastico dovuto ai carichi variabili,

dmax 10 spostamento nello stato finale, depurato della montainiziale = 5 - dc.

Nel caso di coperture, solai e travi di edifici ordinari, i vaori limite di dmax € 0o, riferiti ale
combinazioni caratteristiche delle azioni, sono espressi come funzione dellaluce L dell’ elemento.

| vaori di tali limiti sono dadefinirsi in funzione degli effetti sugli elementi portati, della qualita del
comfort richiesto ala costruzione, delle caratteristiche degli elementi strutturali e non strutturali
gravanti sull’elemento considerato, delle eventuali implicazioni di una eccessiva deformabilita sul
valoredei carichi agenti.

In carenza di piu precise indicazioni si possono adottare i limiti indicati nella Tab. 4.2.X, dove L &
laluce dell’ elemento o, nel caso di mensole, il doppio dello shalzo.
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4.2.4.2.2 Spostamenti laterali

Negli edifici gli spostamenti laterali alla sommita delle colonne per le combinazioni caratteristiche
delle azioni devono generalmente limitarsi ad una frazione dell’ altezza della colonna e dell’ altezza
complessiva dell’ edificio da valutarsi in funzione degli effetti sugli elementi portati, della qualita
del comfort richiesto alla costruzione, delle eventuali implicazioni di una eccessiva deformabilita
sul valore dei carichi agenti.

In assenza di piu precise indicazioni si possono adottare i limiti per gli spostamenti orizzontali
indicati in Tab. 4.2.X1 (A spostamento in sommita; 6 spostamento relativo di piano — Fig. 4.2.2).

Tabella 4.2.X Limiti di deformabilita per gli elementi di impalcato delle costruzioni ordinarie

Elementi strutturali Limiti superiori per gli spostamenti
verticali

6max i

L L

. 1 1
Coperture in generale — —
200 250

L 1 1
Coperture praticabili — —
250 300
Solai in generale L L
250 300
Solai o coperture che reggono intonaco o altro materiale di finitura fragile o 1 1
tramezzi non flessibili 250 350
Solai che supportano colonne L 1
400 500

Nei casi in cui o spostamento pud compromettere I’ aspetto dell’ edificio 250

In caso di specifiche esigenze tecniche e/o funzionali tali limiti devono essere opportunamente ridotti.

Tabella 4.2.XI Limiti di deformabilita per costruzioni ordinarie soggette ad azioni orizzontali

Limiti superiori per gli spostamenti orizzontali
Tipologia dell’ edificio 0 A
h H
Edifici industriali monopiano senza 1 /
carroponte 150
Altri edifici monopiano L /
300
Edifici multipiano L L
300 500
In caso di specifiche esigenze tecniche e/o funzionali tali limiti devono essere opportunamente ridotti.
LA 0
1 1

R —

Figura 4.2.2 - Definizione degli spostamenti orizzontali per le verifiche in esercizio
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42423 Statolimite di deformazioni delle anime

Le deformazioni laterali delle anime devono essere limitate per evitare effetti negativi, per impedire
bruschi cambiamenti di forma della configurazione di equilibrio ed evitare fessurazioni dafaticanel
cordoni di saldatura fra anima e piattabande.

4.2.4.2.4 Statolimitedi vibrazioni
Le verifiche devono essere condotte adottando e combinazioni frequenti di progetto.

4.2.4.2.4.1 Edifici

Nel caso di solai caricati regolarmente da persone, la frequenza naturale piu bassa della struttura del
solaio non deve in generale essere minore di 3 Hz.

Nel caso di solai soggetti a eccitazioni cicliche la frequenza naturale pit bassa non deve in generde
essereinferiorea5 Hz.

In aternativa a tali limitazioni potra condursi un controllo di accettabilita della percezione delle
vibrazioni.

4.2.4.2.4.2 Srutture di elevata flessibilita e soggette a carichi ciclici

| controlli di accettabilita della percezione devono essere condotti seguendo metodologie e
limitazioni suggerite da normative di comprovata validita.

4.2.4.2.4.3 Oscillazioni prodotte dal vento

Le strutture di elevata flessibilita, quali edifici alti e snelli, coperture molto ampie, ecc., devono
essere verificate per gli effetti indotti dall’ azione dinamica del vento sia per le vibrazioni parallele
che per quelle perpendicolari all’ azione del vento.

Le verifiche devono condursi per le vibrazioni indotte dalle raffiche e per quelle indotte dai vortici.

4.2.4.25 Statolimitedi plasticizzazioni locali

Nelle strutture in acciaio € normale che la presenza di tensioni residue (dovute a processi di
fabbricazione, tolleranze, particolarita di alcuni dettagli, variazioni localizzate della temperatura)
produca concentrazioni di tensioni e conseguenti plasticizzazioni localizzate. Queste non
influenzano la sicurezza dell’ opera nei confronti degli stati limite ultimi. Inoltrei criteri di cui al §
4.2.4.1.3 tengono conto dell’influenza di questi parametri nei riguardi dell’instabilita delle
membrature.

In presenza di fenomeni di fatica a basso numero di cicli ci si deve cautelare mediante specifiche
verifiche.

4.2.4.2.6 Scorrimento del collegamenti ad attrito con bulloni ad alta resistenza
Si rinviaal successivo § 4.2.8.1.1.

425 VERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETTUALI TRANSITORIE

Per le situazioni costruttive transitorie, come quelle che si hanno durante le fasi della costruzione,
dovranno adottarsi tecnologie costruttive e programmi di lavoro che non possano provocare danni
permanenti alla struttura o agli elementi strutturali e che comunque non possano riverberarsi sulla
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sicurezza dell’ opera.

Le entita delle azioni ambientali da prendere in conto saranno determinate in relazione alla durata
nel tempo della situazione transitoria e della tecnol ogia esecutiva.

426 VERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETTUALI ECCEZIONALI

Per situazioni progettuali eccezional, il progetto dovra dimostrare la robustezza della costruzione
mediante procedure di scenari di danno per i quali i fattori parziai yy dei materiali possono essere
assunti pari al’ unita.

427 PROGETTAZIONE INTEGRATA DA PROVE

Laresistenza e lafunzionalita di strutture e elementi strutturali puo essere misurata attraverso prove
su campioni di adeguata numerosita.

| risultati delle prove eseguite su opportuni campioni devono essere trattati con i metodi dell’ analisi
statistica, in modo tale da ricavare parametri significativi quali media, deviazione standard e fattore
di asimmetria della distribuzione, si da caratterizzare adeguatamente un modello probabilistico
descrittore delle quantita indagate (variabili aleatorie).

Indicazione piu dettagliate al riguardo e metodi operativi completi per |a progettazione integrata da
prove possono essere reperiti in EN1990.

428 UNIONI

Nel presente paragrafo sono considerati sistemi di unione elementari, in quanto parti costituenti i
collegamenti strutturali tra le membrature in acciaio. In particolare, sono presentati metodi per
calcolare le prestazioni resistenti e le relative modalita e regole per la realizzazione dei vari tipi di
unione esaminati. Le tipologie di unione analizzate sono quelle realizzate tramite bulloni, chiodi,
perni e saldature.

Le sollecitazioni agenti nel collegamenti alo stato limite ultimo e alo stato limite di esercizio s
devono valutare con i criteri indicati in 8 4.2.2.

Le sollecitazioni cosi determinate possono essere distribuite, con criteri elastici oppure plastici, nei
singoli elementi costituenti i collegamenti strutturali trale membrature a condizione che:

- leazioni cosi ripartite fra gli elementi di unione elementari (unioni) del collegamento siano in
equilibrio con quelle applicate e soddisfino la condizione di resistenza imposta per ognuno di
essi;

- le deformazioni derivanti da tale distribuzione delle sollecitazioni all’interno degli elementi di
unione non superino laloro capacita di deformazione.

4.2.8.1 Unioni con bulloni, chiodi e perni soggetti a carichi statici
Le unioni realizzate con bulloni si distinguono in “non precaricate” e “precaricate’.

Le unioni realizzate con chiodi si considerano sempre “non precaricate” e i chiodi devono essere
preferibilmente impegnati ataglio.

| perni delle cerniere sono sollecitati ataglio e flessione.

42811 Unioni con bulloni echiodi

Nei collegamenti con bulloni “non precaricati” si possono impiegare viti delle class da 4.6 a 10.9
di cui al §11.3.4.6.
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Nei collegamenti con bulloni “precaricati” si devono impiegare viti delle classi 8.8 € 10.9 di cui a
§11.34.6.

Per il calcolo della resistenza a taglio delle viti e dei chiodi, per il rifollamento delle piastre
collegate e per il precarico dei bulloni, si adottano i fattori parziali yy indicati in Tab. 4.2.XI1.

Tabella 4.2. X11 Coefficienti di sicurezza per la verifica delle unioni.

Resistenza dei bulloni
Resistenzadei chiodi
Resistenza delle connessioni a perno =125
- - . vz =41,
Resistenza delle saldature a parzial e penetrazione e a cordone d’ angolo
Resistenza dei piatti a contatto
Resi stenza a scorrimento
per SLU vz = 1,25
per SLE vz = 1,10
Resistenza delle connessioni a perno allo stato limite di esercizio Ymeser = 1,0
Precarico di bulloni ad ataresistenza 7 = 1,10

Nei giunti con bulloni ad alta resistenza “precaricati” laresistenza ad attrito dipende dalle modalita
di preparazione delle superfici a contatto, dalle modalita di esecuzione e dal gioco foro-bullone. In
via semplificativa la resistenza di progetto alo scorrimento di un bullone ad attrito si calcolera
assumendo una forza di precarico pari a 70% della resistenza ultima a trazione del bullone.
valore dellaforza di “precarico” da assumere nelle unioni progettate ad attrito, per 1o stato limite di
servizio oppure per o stato limite ultimo & pari quindi a

1:tb : Ares
Tm7
dove A, € I’ area resistente della vite del bullone. Il coefficiente di attrito tra le piastre u a contatto

by

nelle unioni “pre-caricate” €in genere assunto pari a
- 0,45 quando le giunzioni siano sabbiate a metallo bianco e protette sino al serraggio dei bulloni,
- 0,30in tutti gli atri casi.

La posizione dei fori per le unioni bullonate o chiodate deve rispettare le limitazioni presentate
nellaTab. 4.2.XI11, che fariferimento agli schemi di unione riportati nellaFig. 4.2.3.

Tabella4.2.X111 Posizione dei fori per unioni bullonate e chiodate.

E

bcd =0, 7- (4.2.56)

Massimo
Distanze e interassi
(Fig. 4.2.3) Minimo Unioni esposte a Unioni non espostea | Unioni di elementi in acciaio
fenomeni corrosivi 0 fenomeni corrosivi o resistente alla corrosione
ambientali ambientali (EN10025-5)
e 1,2d 4t+40mm - max (8t;125mm)
e 1,2 dy 4t+40mm - max(8t;125mm)
p1 2,2dy min(14t;200mm) min(14t;200mm) min(14t;175mm)
P10 - min(14t;200mm) - -
Py - min(28t;400mm) - -
P2 2,4dy min(14t;200mm) min(14t;200mm) min(14t;175mm)

L’instabilita locale del piatto posto trai bulloni/chiodi non deve essere considerata se (p./t)<[9(235/fy)*%]: in caso
contrario si assumera una lunghezza di liberainflessione pari a 0.6-p;.
t € lo spessore minimo degli elementi esterni collegati.

| fori devono avere diametro uguale a quello del bullone maggiorato a massimo di 1 mm, per

95




bulloni sino a20 mm di diametro, e di 1,5mm per bulloni di diametro maggiore di 20 mm. Si puo
derogare datali limiti quando eventuali assestamenti sotto i carichi di servizio non comportino il
superamento dei limiti di deformabilita o di servizio. Quando necessario, € possibile adottare
“accoppiamenti di precisione” in cui il gioco foro-bullone non dovra superare 0,3 mm per bulloni
sino a 20 mm di diametro e 0,5 mm per bulloni di diametro superiore, o altri accorgimenti di

riconosciuta validita.
pl e, L p,=12d,
L=2,4 d0

’ FA A
P, ERAS T %;
¢ ¢ ’
P, Pio
e — B —
& & v b 1 o b
- 2 - T = Py T
& G & & S ©

Figura 4.2.3 - Disposizione dei fori per le realizzazione di unioni bullonate o chiodate
Unioni con bulloni o chiodi soggette a taglio /o a trazione

Laresistenza di calcolo ataglio dei bulloni e del chiodi F, rq, per ogni piano di taglio che interessa
il gambo dell’ elemento di connessione, pud essere assunta pari a

Fvrd = 0,6 fip Ares/ Ym2, bulloni classe 4.6, 5.6 € 8.8; (4.2.57)
Fvrd = 0,5 fip Ares/ Y2, bulloni classe 6.8 e 10.9; (4.2.58)
Fv,Rd =0,6 ftr Ao / Ym2, PEr i chiodi. (4259)

A indical’ area resistente della vite e si adotta quando il piano di taglio interessa la parte filettata
dellavite. Nei casi in cui il piano di taglio interessail gambo non filettato dellavite si ha

Fvrda = 0,6 fip Alymz2, bulloni - tutte le classi di resistenza, .(4.2.60)

dove A indica |’area nominale del gambo della vite e fy,, invece, indica la resistenza a rottura del
materiale impiegato per realizzare il bullone. Con f;; € indicata le resistenza del materiale utilizzato
per i chiodi, mentre Ao indicala sezione del foro.

Laresistenza di calcolo arifollamento F,rq del piatto dell’ unione, bullonata o chiodata, puo essere
assunta pari a

Fora =K afu dt/ ymz, (4.2.61)
dove:
d eil diametro nominale del gambo del bullone,
t &lo spessore della piastra collegata,
fi € laresistenza arottura del materiale della piastra collegata,
a=min{e/(3 dy) ; fuw/ft; 1} per bulloni di bordo nelladirezione del carico applicato,
a=min {p:/(3 do) — 0,25 ; f/f; ; 1} per bulloni interni nelladirezione del carico applicato,
k=min {2,8 ex/dy— 1,7 ; 2,5} per bulloni di bordo nella direzione perpendicolare a carico applicato,
k=min{1,4p,/do—1,7, 2,5} per bulloni interni nella direzione perpendicolare a carico applicato,
essendo e, &, p1 epeindicati in Fig. 4.2.3 e dp il diametro nominale del foro di alloggiamento del
bullone,

Laresistenzadi calcolo atrazione degli elementi di connessione F rq pUO essere assunta pari &
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Fird = 0,9 fip Ares/ ym2, per i bulloni; (4.2.62)
Firda = 0,6 fir Ares/ Y2, per i chiodi. (4.2.63)

Inoltre, nelle unioni bullonate soggette a trazione € necessario verificare la piastra a punzonamento;
Ci0 non erichiesto per le unioni chiodate. La resistenza a punzonamento del piatto collegato € pari a

dove dy, € il minimo tra il diametro del dado e il diametro medio della testa del bullone; t, € lo
spessore del piatto e fi € latensione di rotturadell’ acciaio del piatto.

Laresistenza complessiva della singola unione ataglio & percio data da min(F, rq; Ford), Mmentre la
resistenza della singola unione a trazione e ottenuta come min(Bp rd; Fira)-

Nel caso di presenza combinata di trazione e taglio si pud adottare laformuladi interazione lineare:

I:v,Ed I:t,Ed

TvEd y TURD o (4.2.65)
Fra L4Rgg

con la limitazione —£% <1, dove con Fveq €d Fieq S SONO indicate rispettivamente |le sollecitazioni
t,Rd

di taglio e di trazione agenti sull’ unione; per brevitd, le resistenze ataglio ed a trazione dell’ unione
sono state indicate con Fy rg €d Firq.

Unioni ataglio per attrito con bulloni ad alta resistenza

La resistenza di calcolo allo scorrimento Fsrq di un bullone di classe 8.8 0 10.9 precaricato puo
essere assunta pari a

Fsra = NpFpc/ yms. (4.2.66)
dove:
n éil numero delle superfici di attrito,

u  eil coefficientedi attrito di cui a §4.2.8.1.1,

Foc €laforzadi precarico del bullone che, in caso di serraggio controllato, pud essere assunta pari
a0,7 fip Ares, invece che pari a0,7 fip Ares/ Y7,

Nel caso un collegamento ad attrito con bulloni ad alta resistenza precaricati sia soggetto a trazione
Fieq (dlo stato limite ultimo) la resistenza di calcolo alo scorrimento Fsgg S riduce rispetto al
valore sopraindicato e pud essere assunta pari a

Fsra= Np ( Fp,C -0,8 Fieq )/Ymg . (4.2.67)

Nel caso di verifica alo scorrimento nello stato limite di esercizio, in modo analogo s pud
assumere:

Fsraeser = NI ( Fpc— 0,8 Fredeser )/ Y3, (4.2.68)
dove Fieqeser € 1a sOllecitazione di calcolo ottenuta dalla combinazione dei carichi per le verifichein
esercizio.

4.2.8.1.2 Collegamenti con perni
Laresistenzaataglio del perno € pari a
Furd = 0,6 fix A/ ymz, (4.2.69)
dove A e area della sezione del perno ed f,, € latensione arotturadel perno.
Laresistenza arifollamento dell’ elemento in acciaio connesso dal perno é pari a
Fora = 1,5t d fyx / Ymo, (4.2.70)
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dove t & lo spessore dell’elemento, d il diametro del perno e fy € la tensione di snervamento
dell’ acciaio usato per il perno.

Nella concezione delle connessioni con perni si deve aver cura di contenere le azioni flettenti. La
resistenzaaflessione del perno e data da

M Rd — 1,5 We| fyk / YMOs (4.2.71)
dove Wq €il modulo (resistente) elastico della sezione del perno.

Qualora s preveda la sostituzione del perno durante la vita della costruzione, bisogna limitare le
sollecitazioni di flessione e taglio sul perno e di compressione sul contorno dei fori. Per cui laforza
di taglio ed il momento agenti sul perno in esercizio, Fpegse € Megser, devono essere limitate
secondo le seguenti formula:

Fordser = 0,6 t d fyi / ymeser > FEd ser, (4.2.72)
M Raser = 0,8 We fy / Ymeser > MEdser (4.2.73)

Inoltre, affinché il perno possa essere sostituito, € necessario limitare le tensioni di contatto, ongq, &
valore limite, fheq = 2,5 fy / Ymeser. LE tensioni di contatto possono essere valutate con la formula
seguente

O ea =0, 591\/ E FEd'jz' (tdo —d) (4.2.74)
dove con dp si eindicato il diametro del foro di alloggiamento del perno, mentre Feq o € laforza di
taglio cheil perno trasferisce aservizio ed E € il modulo elastico dell’ acciaio.

4.2.8.2 Unioni saldate

Nel presente paragrafo sono considerate unioni saldate a piena penetrazione, a parziae
penetrazione, ed unioni realizzate con cordoni d’ angolo. Per i requisiti riguardanti i procedimenti di
saldatura, i materiali d apporto ei controlli idonei e necessari per larealizzazione di saldature dotate
di prestazioni meccaniche adeguate ai livelli di sicurezza 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 piena penetrazione sono generalmente realizzati con
materiali d’ apporto aventi resistenza uguale o maggiore a quella degli elementi collegati. Pertanto la
resistenza di calcolo dei collegamenti a piena penetrazione si assume eguale ala resistenza di
progetto del pit debole tragli elementi connessi. Una saldatura a piena penetrazione € caratterizzata
dalla piena fusione del metallo di base attraverso tutto lo spessore dell’elemento da unire con il
materiale di apporto.

4.2.8.2.2 Unioni con saldature a parziale penetrazione

| collegamenti testa atesta, a T e a croce a parziale penetrazione vengono verificati con gli stessi
criteri dei cordoni d’angolo (di cui a successivo § 4.2.8.2.4.).

L’ altezza di gola dei cordoni d' angolo da utilizzare nelle verifiche & quella teorica, corrispondente
alla preparazione adottata e specificata nei disegni di progetto, senza tenere conto della penetrazione
e del sovrametallo di saldatura, in conformita con lanorma UNI EN 1SO 9692-1:2005.

4.2.8.2.3 Unioni con saldature a cordoni d’ angolo

Laresistenza di progetto, per unita di lunghezza, dei cordoni d’angolo si determina con riferimento
al’'atezzadi gola“d’, cioe all’altezza“a’ del triangolo iscritto nella sezione trasversale del cordone
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stesso (Fig. 4.2.4).

S
s
%

x\'o; / v

Figura 4.2.4 - Definizione dell’ area di gola per le saldature a cordone d’ angolo.

La lunghezza di calcolo L e quella intera del cordone, purché questo non abbia estremita
pal esemente mancanti o difettose.

Eventuali tensioni o, definite al 8§ successivo agenti nella sezione trasversale del cordone, inteso
come parte della sezione resistente della membratura, non devono essere prese in considerazione ai
fini dellaverificadel cordone stesso.

Per il calcolo dellaresistenza delle saldature con cordoni d' angolo, qualora si faccia riferimento ai
modelli di calcolo presentati nel paragrafo seguente, si adottano i fattori parziali ym indicati in Tab.
4.2.XIl. E' possibile utilizzare modelli contenuti in normative di comprovata validita, adottando
fattori parziai ym che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.

Ai fini della durabilita delle costruzioni, le saldature correnti a cordoni intermittenti, realizzati in
modo non continuo lungo i lembi delle parti da unire, non sono ammesse in strutture non
sicuramente protette contro la corrosione.

Per le verifiche occorre riferirs alternativamente alla sezione di gola nella effettiva posizione o in
posizione ribaltata, come indicato nel paragrafo successivo.

4.2.8.2.4 Resistenza delle saldature a cordoni d’ angolo

Allo stato limite ultimo le azioni di calcolo sui cordoni d’angolo si distribuiscono uniformemente
sullasezione di gola (definitaal 8 4.2.8.2.3).

Nel seguito si indicano con 6, latensione normale e con 1, la tensione tangenziale perpendicolari
all’asse del cordone d’angolo, agenti nella sezione di gola nella sua posizione effettiva, e con o || la
tensione normale e con t|| la tensione tangenziale paralele all’asse del cordone d angolo. La
tensione normale ¢ || non influenza la resistenza del cordone.

Considerando la sezione di gola nella sua effettiva posizione, si pud assumere la seguente
condizione di resistenza

[o02+3 (1 2+1)12)] % <fu! (Bym2), (4.2.75)

dove

fi €laresistenzaarotturadel piu debole degli elementi collegati,

B = 0,80 per acciaio S235, 0,85 per acciaio S275, 0,90 per acciaio S355, 1,00 per acciaio $420 e
$460.

In aternativa, dettaal’ altezza di gola, si puo adottare cautelativamente il criterio semplificato

Foed/Fura <1, (4.2.76)

dove Fyeq €laforzadi calcolo che sollecitail cordone d’ angolo per unita di lunghezzae Fyrq €1a
resistenza di calcolo del cordone d’ angolo per unitadi lunghezza

Fure =8l o/ (V3145 ). (4.2.77)

Considerando la sezione di gola in posizione ribaltata, si indicano con n, e con t, la tensione
normale e latensione tangenzial e perpendicolari all’ asse del cordone.
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La verifica dei cordoni d'angolo s effettua controllando che siano soddisfatte simultaneamente le

due condizioni
Jni+i4t <Bof, (4.2.78)
In,|+[t | <B, fy. (4.2.79)

dove fy, €latensione di snervamento caratteristicaed i coefficienti 31 e B, sono dati, in funzione del
grado di acciaio, in Tab. 4.2.XIV.

Tabella4.2.XIV Valori dei coefficienti 31 € 32
S235 S275 - S355 420 - 460

B: 0,85 0,70 0,62

B2 1,0 0,85 0,75

4.2.8.3 Unioni soggette a carichi dafatica

La resistenza a fatica relativa ai vari dettagli dei collegamenti bullonati e saldati, con le relative
curve S-N, puo essere reperitain UNI EN 1993-1-9.

In ogni caso s adottano i coefficienti parziali indicati in Tab. 4.2.1X. In alternativa si possono
utilizzare modelli contenuti in normative di comprovata validita, adottando fattori parziali yw che
garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.

4.2.8.4 Unioni soggette a vibrazioni, urti €/o inversioni di carico

Ne collegamenti soggetti a taglio e dinamicamente sollecitati, a causa di vibrazioni indotte da
macchinari oppure a causa di improvvise variazioni delle sollecitazioni dovute a urti o altre azioni
dinamiche, devono adottarsi apposite soluzioni tecniche che impediscano efficacemente lo
scorrimento.

A tal proposito si consiglia I' utilizzo di giunzioni saldate, oppure, nel caso di unioni bullonate,
I"utilizzo di dispositivi anti-svitamento, bulloni precaricati, bulloni in fori calibrati o altri tipi di
bulloni idonei alimitare o eliminare lo scorrimento.

429 REQUISITI PER LA PROGETTAZIONE E L'ESECUZIONE

4.2.9.1 Spessori Limite
E vietato I’ uso di profilati con spessoret <4 mm .

Una deroga atale norma, fino ad uno spessore t = 3mm, € consentita per opere sicuramente protette
contro la corrosione, quali per esempio tubi chiusi ale estremita e profili zincati, od opere non
esposte agli agenti atmosferici.

Lelimitazioni di cui sopranon riguardano elementi e profili sagomati afreddo.

4.2.9.2 Acciaio incrudito

E proibito I'impiego di acciaio incrudito in ogni caso in cui si preveda la plasticizzazione del
materiale (analisi plastica, azioni sismiche o eccezionali, ecc.) o prevalgano i fenomeni di fatica.
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4.2.9.3 Giunti di tipo misto

In uno stesso giunto é vietato I'impiego di differenti metodi di collegamento di forza (ad esempio
saldatura e bullonatura), a meno che uno solo di sia in grado di sopportare I’intero sforzo,
ovvero sia dimostrato, per via sperimentale o teorica, che la disposizione costruttiva € esente dal
pericolo di collasso prematuro a catena.

4.2.9.4 Problematiche specifiche

Per tutto quanto non trattato nelle presenti norme, in relazione a:

- Preparazione del materiale,

- Tolleranze degli elementi strutturali di fabbricazione e di montaggio,
- Impiego dei ferri piatti,

- Variazioni di sezione,

- Intersezioni,

- Collegamenti ataglio con bulloni normali e chiodi,

- Tolleranze foro — bullone. Interassi dei bulloni e dei chiodi. Distanze dai margini,
- Collegamenti ad attrito con bulloni ad ataresistenza,

- Collegamenti saldati,

- Collegamenti per contatto,

si puo far riferimento a normative di comprovata validita.

4.2.9.5 Apparecchi di appoggio

La concezione strutturale deve prevedere facilita di sostituzione degli apparecchi di appoggio, nel
caso in cui questi abbiano vita nominale piu breve di quella della costruzione ala quale sono
CONNesSi.

4.2.9.6 Verniciatura e zincatura

Gli elementi delle strutture in acciaio, a meno che siano di comprovata resistenza alla corrosione,
devono essere adeguatamente protetti mediante verniciatura o zincatura, tenendo conto del tipo di
acciaio, della sua posizione nella struttura e dell’ambiente nel quale e collocato. Devono essere
particolarmente protetti i collegamenti bullonati (precaricati e non precaricati), in modo daimpedire
qualsias infiltrazione al’ interno del collegamento.

Anche per gli acciai con resistenza alla corrosione migliorata (per i quali puo farsi utile riferimento
ala norma UNI EN 10025-5:2005) devono prevedersi, ove necessario, protezioni mediante
verniciatura.

Nel caso di parti inaccessibili, o profili a sezione chiusa non ermeticamente chiusi alle estremita,
dovranno prevedersi adeguati Sovraspessori.

Gli elementi destinati ad essere incorporati in getti di calcestruzzo non devono essere verniciati:
pOSSONO0 essere invece zincati a caldo.

4.2.10 CRITERI DI DURABILITA

La durabilita deve assicurare il mantenimento nel tempo della geometria e delle caratteristiche dei
materiadi della struttura, affinché questa conservi indterate funzionalitd, aspetto estetico e
resistenza.

Al fine di garantire tale persistenza in fase di progetto devono essere pres in esame i dettagli
costruttivi, la eventuale necessita di adottare sovraspessori, le misure protettive e deve essere
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definito un piano di manutenzione (ispezioni, operazioni manutentive e programma di attuazione
delle stesse).

4.2.11 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza a fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1993-1-2,
utilizzando i coefficienti yv (v. 8 4.2.6) relativi alle combinazioni eccezionali.
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4.3 COSTRUZIONI COMPOSTE DI ACCIAIO - CALCESTRUZZO

Le presenti norme s applicano a costruzioni civili e industriali con strutture composte in acciaio e
calcestruzzo per quanto attiene ai requisiti di resistenza, funzionalita, durabilita, robustezza, ed
esecuzione.

Le strutture composte sono costituite da parti realizzate in acciaio per carpenteria e da parti
realizzate in calcestruzzo armato (normale o precompresso) rese collaboranti fraloro con un sistema
di connessione appropriatamente dimensionato.

Per tutto quanto non espressamente indicato nel presente capitolo, per la progettazione strutturale,
I"esecuzione, i controlli e la manutenzione deve farsi riferimento ai precedenti 88 4.1 e 4.2 relativi
alle costruzioni di calcestruzzo armato ed ale costruzioni di acciaio, rispettivamente.

431 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA
Lavalutazione della sicurezza & condotta secondo i principi fondamentali illustrati nel Cap. 2.

| requisiti richiesti di resistenza, funzionalita, durabilita e robustezza si garantiscono verificando il
rispetto degli stati limite ultimi e degli stati limite di esercizio della struttura, dei componenti
strutturali e dei collegamenti descritti nella presente norma

In aggiunta a quanto indicato in 88 4.1 e 4.2, la sicurezza strutturale deve essere controllata per gli
stati limite indicati nel seguito.

4.3.1.1 Stati limite ultimi

Sato limite di resistenza della connessione acciaio — calcestruzzo, a fine di evitare la crisi del
collegamento tra elementi in acciaio ed elementi in calcestruzzo con la conseguente perdita del
funzionamento composto della sezione.

4.3.1.2 Stati limitedi esercizio

Sato limite di esercizio della connessione acciaio — calcestruzzo, a fine di evitare eccessivi
scorrimenti fra I’'élemento in acciaio e I'elemento in calcestruzzo durante |'esercizio della
costruzione.

4.3.1.3 Fasl costr uttive

Le fas costruttive, quando rilevanti, devono essere considerate nella progettazione, nell’analisi e
nella verifica delle strutture composte.

4.3.2 ANALISI STRUTTURALE
Il metodo di analisi deve essere coerente con le ipotesi di progetto.

L’ analis deve essere basata su modelli strutturali di calcolo appropriati, a seconda dello stato limite
considerato.

Occorre considerare nell’analisi e nelle verifiche gli effetti del ritiro e della viscosita del
calcestruzzo e delle variazioni di temperatura.
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4.3.2.1 Classificazione delle sezioni

La classificazione delle sezioni composte e eseguita secondo |o schema introdotto per le sezioni in
acciaio in 8 4.2.3. Nel calcolo si possono adottare distribuzioni di tensioni plastiche o elastiche per
leclassi 1 e2, mentre per leclassi 3 e4 s debbono utilizzare distribuzioni di tensioni elastiche.

In particolare, per le sezioni di classe 1 e 2, I'armatura di trazione As in soletta, posta al’interno
della larghezza collaborante ed utilizzata per il calcolo del momento plastico, deve essere redlizzata
con acciaio B450C e rispettare la condizione

As2ps-Ac
235 fy \1+he/(22,) 235 fq

dove Ac € I'area della piattabanda di calcestruzzo, fum € la resistenza media di trazione del
calcestruzzo, fyx e fy sono la resistenza caratteristica a snervamento dell’ acciaio di struttura e di
guello d’ armatura rispettivamente, h. € o spessore della soletta di calcestruzzo, z, € la distanzatrail
baricentro della soletta di calcestruzzo non fessurata e il baricentro della sezione composta non
fessurata, 6 € pari ad 1 per le sezioni in classe 2 ea 1,1 per le sezioni in classe 1.

4.3.2.2 Metodi di analisi globale

Gli effetti delle azioni possono essere valutati mediante |I'analisi globale elastica anche quando s
consideri laresistenza plastica, 0 comunque in campo non-lineare delle sezioni trasversali.

L'analis elastica globale deve essere utilizzata per le verifiche agli stati limite di esercizio,
introducendo opportune correzioni per tenere conto degli effetti non-lineari quali la fessurazione del
calcestruzzo, e per le verifiche dello stato limite di fatica.

Per sezioni di classe 3 e 4 s debbono considerare esplicitamente gli effetti della sequenza di
costruzione e gli effetti dellaviscosita e del ritiro.

Gli effetti del trascinamento da taglio e dell’instabilita locale devono essere tenuti in debito conto
guando questi influenzino significativamente |’ analisi.

43221 Analis lineareeastica

In questo tipo di analis s devono tenere in conto, per quanto possibile, i fenomeni non-lineari,
quali laviscosita e lafessurazione, gli effetti dellatemperaturaelefas costruttive.

Per costruzioni poco sensibili ai fenomeni del secondo ordine e quindi non suscettibili di problemi
di stabilita globale, & possibile tenere in conto la viscosita nelle travi di impalcato sostituendo I’ area
delle porzione in calcestruzzo, A;, con aree equivaenti ridotte in ragione del coefficiente di
omogeneizzazione n calcolato per breve e lungo termine. Salvo piu precise valutazioni, il modulo di
elagticita del calcestruzzo per effetti a lungo termine pud essere considerato pari a 50% del suo
valore medio istantaneo, Ecn.

Per tenere in conto la fessurazione delle travi composte € possibile utilizzare due metodi.

Il primo consiste nell’ effettuare una prima analis “non fessurata” in cui I’inerzia omogeneizzata di
tutte le travi € pari a quella della sezione interamente reagente, EJ;. Individuate, alla conclusione
dell’analisi, le sezioni soggette a momento flettente negativo, nelle quali si hanno fenomeni di
fessurazione, si esegue una seconda analisi “fessurata’. In tale analisi la rigidezza EJ; € assegnata
alle porzioni di trave soggette a momento flettente positivo, mentre la rigidezza fessurata ottenuta
trascurando il calcestruzzo teso, EJ,, € assegnata ale porzioni di trave soggette a momento flettente
negativo. La nuova distribuzione delle rigidezze e delle sollecitazioni interne € utilizzata per le
verifiche agli stati limite di servizio ed ultimo.

Il secondo metodo, applicabile alle travi continue in telai controventati in cui le luci delle campate
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non differiscono traloro di pit del 60%, considera una estensione della zona fessurata all’ estremita
di ogni campata, caratterizzata da rigidezza EJ,, pari a 15% della luce della campata; la rigidezza
EJ; é assegnata a tutte le atre zone.

La rigidezza delle colonne deve essere assunta pari a valore indicato in § 4.3.5.2 della presente
norma.

Gli effetti della temperatura devono essere considerati nel calcolo quando influenti. Tali effetti
possono solitamente essere trascurati nella verifica allo stato limite ultimo, quando gli elementi
strutturali siano in classe 1 0 2 e quando non vi siano pericoli di instabilita flesso-torsionale.

Il momento flettente ottenuto dall’analisi elastica pud essere ridistribuito in modo da soddisfare
ancora I’ equilibrio tenendo in conto gli effetti del comportamento non-lineare dei materiali e tutti i
fenomeni di instabilita

Per le verifiche allo stato limite ultimo, ad eccezione delle verifiche a fatica, il momento e astico
puo essere ridistribuito quando la trave composta € continua o parte di un telaio controventato, e di
altezza costante, non vi € pericolo di fenomeni di instabilita.

Nel caso di travi composte parzialmente rivestite di calcestruzzo, occorre anche verificare che la
capacita rotazionale sia sufficiente per effettuare la ridistribuzione, trascurando il contributo del
calcestruzzo a compressione nel calcolo del momento resistente ridotto nella situazione ridistribuita.

La riduzione del massimo momento negativo non deve eccedere le percentuali indicate nella Tab.
4.3.1.

Tabella 4.3.1 Limiti dellaridistribuzione del momento negativo sugli appoggi.

Classe della sezione 1 2 3 4
Analis “non-fessurata’ 40 30 20 10
Analis “fessurata’ 25 15 10 0

Se s utilizzano profili di acciaio strutturale di grado S355 o superiore la ridistribuzione pud essere
fatta solo con sezioni di classe 1 e classe 2, e hon deve superare il 30% per le analisi “non fessurate’
ed il 15% per le “analisi fessurate”.

4.3.2.2.2 Analis plastica

L’analisi plastica puo essere utilizzata per eseguire le verifiche allo stato limite ultimo quando:

- tutti gli elementi sono in acciaio 0 composti acciai o-cal cestruzzo;

- quando i materiali soddisfanoi requisiti indicati in § 4.3.3.1,;

- guando le sezioni sono di classe 1;

- uando i collegamenti trave-colonna sono a completo ripristino di resistenza plastica e sono
dotati di adeguata capacitadi rotazione o di adeguata sovraresistenza.

Inoltre, nelle zone in cui & supposto o sviluppo delle deformazioni plastiche (cerniere plastiche), €

necessario

- chei profili in acciaio siano simmetrici rispetto a piano dell’ anima,

- chelapiattabanda compressa sia opportunamente vincol ata,

- chelacapacitarotazionale della cerniera plastica sia sufficiente.

4.3.2.2.3 Analisi nonlineare
L’analisi non lineare deve essere eseguita secondo leindicazioni in § 4.2.3.3.
| materiali devono essere modellati considerando tutte le loro non-linearita e deve essere tenuto in
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conto il comportamento della connessione ataglio tragli elementi delle travi composte.

L’'influenza delle deformazioni sulle sollecitazioni interne deve essere tenuta in conto,
rappresentando opportunamente le imperfezioni geometriche.

4.3.2.3 Larghezze efficaci

Ladistribuzione delle tensioni normali negli elementi composti, deve essere determinata o mediante
unaanalisi rigorosa o utilizzando nel calcolo lalarghezza efficace della sol etta.

La larghezza efficace, bes, di una soletta in calcestruzzo pud essere determinata mediante
I’ espressione

besi=bo+ber+be, (4.32)

dove by € la distanza tra gli ass dei connettori e bg=min (L¢/8, bi) € il valore della larghezza
collaborante da ciascun lato della sezione composta (vedi fig. 4.3.1).

b b b,
] ! . ! L ° N
§ | 5 7

Figura 4.3.1. - Definizione della larghezza efficace b € delle aliquote bg.

L. nelle travi semplicemente appoggiate € la luce della trave, nelle travi continue e la distanza
indicatain fig. 4.3.2.

Per gli appoggi di estremitalaformuladiviene
bes=00+B 10e1+B20eo, (4.3.3)

dove B, =(0,55+ 0,025~%J <10.

c]
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Le=0.25(Ls+L2) Le= 2L3
Tar bag e for benz

4l

Lg= 0,85L,
for balf,'1

Le=0,70L,
for bag 4 |

>

L4 Ls Ls
Lyfd) Lqf2 Ly Lafd Laf2 Lald

Figura 4.3.2 - Larghezza efficace, by, € luci equivalenti, L, per letravi continue

4.3.2.4 Effetti delle defor mazioni

In generale, € possibile effettuare:

- I'analisi del primo ordine, imponendo I’ equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura;

- l'analisi del secondo ordine, imponendo I'equilibrio sulla configurazione deformata della
struttura.

Gli effetti della geometria deformata (effetti del secondo ordine) devono essere considerati se
amplificano significativamente gli effetti delle azioni o modificano significativamente il
comportamento strutturale. L’analisi del primo ordine pud essere utilizzata quando I’incremento
delle sollecitazioni dovuto agli effetti del secondo ordine € inferiore a 10%. Tale condizione &
ritenuta soddisfatta se

0 210, (4.3.4)

dove o €il fattore amplificativo dei carichi di progetto necessario per causare fenomeni di perdita
della stabilita dell’ equilibrio elastico.

Per i telai il valore di o, pud essere calcolato utilizzando I’ espressione valida per le costruzioni in
acciaio di cui a punto 8 4.2.3.4.

4.3.2.5 Effetti delleimperfezioni
Nell’analis strutturale si deve tenere conto, per quanto possibile, degli effetti delle imperfezioni.

A tal fine possono adottarsi adeguate imperfezioni geometriche equivalenti, a meno che tali effetti
non siano inclusi implicitamente nel calcolo dellaresistenza degli elementi strutturali.

Si devono considerare nel calcolo:

- leimperfezioni globali per i telai o per i sistemi di controvento;

- leimperfezioni locali per i singoli elementi strutturali.

Nell’ambito dell’analisi globale della struttura, le imperfezioni degli elementi composti soggetti a
compressione possono essere trascurate durante |’esecuzione dell’analisi del primo ordine. Le

imperfezioni degli elementi strutturali possono essere trascurate anche nelle analisi al secondo
ordine se

— N
AL<0,5- |—2R (4.3.5)



dove ) & la snellezza adimensionale dell’ elemento, calcolata in § 4.3.5.2, Ny gy € la resistenza a
compressione caratteristica dell’elemento, ovvero ottenuta considerando tutte le resistenze dei
materiali senza coefficienti parziali di sicurezza e Ngq € 10 sforzo assiale di progetto.

Gli effetti delle imperfezioni globali devono essere tenuti in conto secondo quanto prescritto per le
strutture in acciaio a punto § 4.2.3.5 della presente norma.

Le imperfezioni, rappresentate da una curvatura iniziale delle colonne composte e delle membrature
composte in genere, sono gia considerate nelle curve della Tab. 4.3.111. Per le travi di impalcato le
imperfezioni sono riportate nellaformula di verificanel riguardi dell’instabilita flesso-torsionae.

Per gli elementi in acciaio le imperfezioni sono gia considerate nelle formule di verifica per
I"instabilitariportatein § 4.2.4.1.3 della presente norma.

4.3.3 RESISTENZE DI CALCOLO
Laresistenzadi calcolo dei materiali f, € definita mediante I’ espressione:

fotk (4.3.6)
Tm

dove fy elaresistenza caratteristica del materiale.

In particolare, nelle verifiche agli stati limite ultimi si assume

Yc (calcestruzzo) = 1,5;

Ya (acciaio da carpenteria) = 1,05;

vs(acciaio daarmatura) = 1,15 ;

W (connessioni) = 1,25.

Nelle verifiche agli stati limite di esercizio si assumeyy = 1.

Nelle verifiche in situazioni di progetto eccezionali si assumeyy = 1.

Si assumono per i differenti materiali (acciaio da carpenteria, lamiere grecate, acciaio da armatura,
calcestruzzo, ecc.) le resistenze caratteristiche fx definite nel Cap. 11 delle presenti norme. Nella
presente sezione s indicano con fy, fs, fo € fo, rispettivamente, le resistenze caratteristiche
dell’acciaio strutturale, delle barre d’ armatura, dellalamiera grecata e del cal cestruzzo.

4.3.3.1 Materiali

433.1.1 Acciaio

Per le caratteristiche degli acciai (strutturali, da lamiera grecata e da armatura) utilizzati nelle
strutture composte di acciaio e calcestruzzo si deve fareriferimento al § 11.3 delle presenti norme.

Le prescrizioni generali relative alle saldature, di cui al § 11.3 delle presenti norme, si applicano
integralmente. Particolari cautele dovranno adottarsi nella messa a punto del procedimenti di
saldatura degli acciai con resistenza migliorata alla corrosione atmosferica (per i quali puo farsi
utile riferimento allanorma UNI EN 10025-5:2005).

Per le procedure di saldatura dei connettori ed il relativo controllo s puo fare riferimento a
normative consolidate.

Nel caso s utilizzino connettori apiolo, I’ acciaio deve rispettare le prescrizioni di cui a § 11.3.4.7.

43.3.1.2 Calcestruzzo

L e caratteristiche meccaniche del calcestruzzo devono risultare da prove eseguite in conformita ale
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indicazioni delle presenti norme sulle strutture di cemento armato ordinario 0 precompresso.

Nei calcoli statici non puo essere considerata né una classe di resistenza del calcestruzzo inferiore a
C20/25 né una classe di resistenza superiore a C60/75; per i calcestruzzi con aggregati leggeri, la
cui densita non puo essere inferiore a 1800 kg/m?, le classi limite sono LC20/22 e LC55/60.

Per class di resistenza del calcestruzzo superiori a C45/55 e LC 40/44 si richiede che prima
dell’inizio dei lavori venga eseguito uno studio adeguato e che la produzione segua specifiche
procedure per il controllo qualita.

Qualora si preveda I’ utilizzo di calcestruzzi con aggregati leggeri, s deve considerare che i valori
sia del modulo di elasticita sia dei coefficienti di viscosita, ritiro e dilatazione termica dipendono
dalle proprieta degli aggregati utilizzati; pertanto i valori da utilizzare sono scelti in base alle
proprieta del materiale specifico.

Nel caso s utilizzino elementi prefabbricati, s rinvia alle indicazioni specifiche delle presenti
norme.

434 TRAVI CON SOLETTA COLLABORANTE

4.3.4.1 Tipologia delle sezioni

Le sezioni resistenti in acciaio delle travi composte, fig. 4.3.3, si classificano secondo i criteri di cui
in§84.2.3.1.

Qualora la trave di acciaio Sia rivestita dal calcestruzzo, le anime possono essere trattate come
vincolate trasversalmente ai fini della classificazione della sezione purché il calcestruzzo sia
armato, collegato meccanicamente ala sezione di acciaio e in grado di prevenire I'instabilita
dell’animae di ogni parte della piattabanda compressa nella direzione dell’ anima.

Figura 4.3.3 - Tipologie di sezione composte per travi..

4.3.4.2 Resistenza delle sezioni

Il presente paragrafo tratta sezioni composte realizzate con profili ad | o H e soletta collaborante.
Metodi e criteri di calcolo per la determinazione delle caratteristiche resistenti di sezione di travi
composte rivestite possono essere trovate nel § 6.3 della UNI EN1994-1-1.

In ogni caso, I’ applicazione di un metodo di analisi elasto-plastico basato su procedure numeriche
consente di definire la resistenza di sezioni di qualunque forma, a patto di tenere conto in modo
completo del comportamento di ogni parte della sezione composta.

43421 Resistenzaaflessione

Il momento resistente della sezione composta pud essere ricavato utilizzando differenti metodi:
elastico, applicabile a qualunque tipo di sezione e limitato al comportamento lineare dei materiali,
plastico, quando lasezione € di classe 1 0 2; elasto-plastico, applicabile a qualunque tipo di sezione.

La lamiera grecata utilizzata per la realizzazione del solai collaboranti e disposta con le greche
paralelamente all’ asse del profilo in acciaio non deve essere considerata nel calcolo del momento
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resistente.

4.3.4.2.1.1 Metodo €elastico

Il momento resistente elastico e calcolato sulla base di una distribuzione elastica delle tensioni nella
sezione. Si deve trascurare il contributo del calcestruzzo teso. || momento resistente elastico, Mg, €
cacolato limitando le deformazioni a limite elastico della resistenza dei materiali: foq per il
calcestruzzo, fyq per I’ acciaio strutturale e fs per le barre d’ armatura.

4.3.4.2.1.2 Metodo plastico

[l momento resistente, M rg, S Valuta nell’ipotesi di conservazione delle sezioni piane, assumendo
un configurazione delle tensioni nella sezione equilibrata. L’armatura longitudinale in soletta si
assume plasticizzata, cosi come la sezione di acciaio. A momento positivo, la sezione efficace del
calcestruzzo ha unatensione di compressione pari 0,85f.4, fornendo una risultante di compressione
che tiene conto del grado di connessione a taglio. La resistenza del calcestruzzo a trazione €
trascurata.

4.3.4.2.1.3 Metodo elasto-plastico

Il momento resistente della sezione € ricavato attraverso una analis non-lineare in cui sono
impiegate le curve tensioni-deformazioni dei materiali. E' assunta la conservazione delle sezioni
piane. Il metodo é applicabile a sezioni di qualunque classe; € necessario quindi tenere in conto tutte
le non linearita presenti, gli eventuali fenomeni di instabilitaeil grado di connessione ataglio.

Un tale metodo di calcolo, essendo generale, pud essere direttamente applicato anche a sezioni
composte rivestite, Fig. 4.3.3.

4.3.4.2.2 Resistenzaataglio

La resistenza a taglio verticale della trave metalica, V.grg, pUud essere determinata in via
semplificativa come indicato in § 4.2.4.1.2. Per la soletta in cemento armato dovranno comungue
eseguirsi le opportune verifiche.

4.3.4.3 Sistemi di connessione acciaio — calcestr uzzo

Nelle strutture composte si definiscono sistemi di connessione i dispositivi atti ad assicurare la
trasmissione delle forze di scorrimento tra acciaio e calcestruzzo.

Per le travi, sull’intera lunghezza devono essere previsti connettori a taglio ed armatura trasversale
in grado di trasmettere la forza di scorrimento tra soletta e trave di acciaio, trascurando |’ effetto
dell’ aderenzatrale due parti.

Il presente paragrafo s applica unicamente a connettori che possono essere classificati come
“duttili” cosi come esposto in § 4.3.4.3.1, caratterizzati da una capacita deformativa sufficiente per
consentire una distribuzione uniforme delle forze di scorrimento tra soletta e trave alo stato limite
ultimo.

Quando le sezioni di solo acciaio sono compatte (classe 1 e 2, secondo quanto definito ai 88 4.2.3.1.
e4.3.4.1.) e sono progettate utilizzando il metodo plastico, si pud utilizzare una connessione ataglio
aparziaderipristino di resistenza solo seil carico ultimo di progetto € minore di quello che potrebbe
essere sopportato dallo stesso elemento progettato con connessioni a completo ripristino di
resistenza. In questo caso il numero di connettori deve essere determinato mediante una teoria che
tenga conto sia del parziale ripristino sia della capacita deformativa dei connettori. |l grado di
connessione m € inteso, percio, come il rapporto tra il numero dei connettori che assicurano il
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completo sviluppo del momento resistente plastico della sezione composta, n;, ed il numero
effettivo di connessioni ataglio presenti, n.

Lediversetipologie dei connettori possono essere classificate secondo |e seguenti categorie:
- connessioni ataglio;

- connessioni a staffa;

- connessioni composte da connettori ataglio e a staffa;

- connessioni ad attrito.

Nel presente paragrafo sono esposti metodi di calcolo per connessioni a taglio che impiegano pioli
con testa in cui la trazione agente sul singolo connettore a taglio risulta minore di 1/10 della sua
resistenza ultima.

4.3.4.3.1 Connessioni ataglio con pioli

4.3.4.3.1.1 Disposizione e limitazioni

| connettori a piolo devono essere dulttili per consentire |’ adozione di un metodo di calcolo plastico;
talerequisito si ritiene soddisfatto se hanno una capacita deformativa a taglio superiore a6 mm.
Precisazioni e limitazioni ulteriori, in particolare relative ale travate da ponte e alla distanza tra i
pioli, possono essere ricavate da normative di comprovata validita.

4.3.4.3.1.2 Resistenza dei connettori

Laresistenza di calcolo ataglio di un piolo dotato di testa, saldato in modo automatico, con collare
di saldatura normale, posto in una soletta di cal cestruzzo piena puod essere assunta pari a minore dei
seguenti valori

Praa=08f (nd*/4) /. (4.3.7)
Prac = 0,29 o0 d? (o Ec )/ . (4.3.8)
dove
w €il fattore parziae definito a § 4.3.3.
f; € laresistenzaarottura dell’ acciaio del piolo (comunque f; < MPa),
f €laresistenzacilindricadel calcestruzzo della soletta,
d eil diametro del piolo, compreso tra 16 e 25 mm;
h €1’ atezza del piolo dopo la saldatura, non minore di 3 volteil diametro del gambo del piolo;
o0=02(hg/d+1)per 3<hg/d<4, (4.3949)
a=10 per he /d > 4. (4.39b)

Nel caso di solette con lamiera grecatalaresistenzadi calcolo dei connettori a piolo, calcolata per la
soletta piena, deve essere convenientemente ridotta.

Per lamiera disposta con le greche parallelamente al’asse del profilo, la resistenza della
connessione ataglio € moltiplicata per il fattore riduttivo

ki =0,6-by-(hg —h,)/h2<1,0, (4.3.10)

dove hg €1’ altezzadel connettore, minore di hy+75mm, e h , hy € by sono indicati in Fig.4.3.4(a).
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o o | ﬂ; — 7 J;Tllz hy & Tﬁr

Figura 4.3.4(a) Disposizione della lamiera grecata rispetto al profilo in acciaio.

Se |e greche sono orientate trasversalmente a profilo in acciaio (fig. 4.3.4(b)), il fattore riduttivo e
k,=0,7-by-(hg—h,)/h?/fn,, (4.3.11)

dove n; €il numero del pioli posti dentro ogni greca. Il valore di k; deve essere sempre inferiore al
valori riportati nella Tab. 4.3.11; I’ espressione di k; e valida se h,<85mm e by=h,, e con connettori di
diametro massimo pari a 20 mm nel caso di saldatura attraverso lalamiera e pari a 22 mm nel caso
di lamieraforata

Tabella. 4.3.11 Limiti superiori del coefficiente k;.

Numero di pioli Spessoredella | Connettori con $<20mm e saldati | Lamiera con fori e pioli saldati sul profilo
per greca lamiera attraverso lalamiera —diametro pioli 19 0 22 mm
Nr=1 <1,0 0,85 0,75
>1,0 1,0 0,75
Nr=2 <1,0 0,70 0,60
>1,0 0,8 0,60
b, b,
- [ — —

Figura 4.3.4(b) Disposizione della lamiera grecata rispetto al profilo in acciaio.

4.3.4.3.2 Altri tipi di connettori

Per altri tipi di connettori, quali connettori a pressione, uncini e cappi, connettori rigidi nelle solette
piene, laresistenzaataglio si deve valutare secondo normative di comprovata validita

4.3.4.3.3 Valutazione delle sollecitazioni di taglio agenti sul sistema di connessione

Ai fini della progettazione della connessione, la forza di scorrimento per unita di lunghezza pud
essere calcolata impiegando lateoria elastica 0, nel caso di connettori dulttili, la teoria plastica.

Nel caso di analisi elastica, |e verifiche devono essere condotte su ogni singolo connettore.

Per connessioni duttili a completo ripristino, la massimaforzatotale di scorrimento di progetto, Vid
che deve essere contrastata da connettori distribuiti tra le sezioni critiche, s determina con
equazioni di equilibrio plastico.
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Se s utilizza per le sezioni trasversali la teoria elastica, anche la forza di scorrimento per unita di
lunghezza deve essere calcolata utilizzando la teoria elastica, considerando I’ aliquota di taglio che
agisce dopo che la connessione s € attivata. Le proprieta statiche della sezione trasversale devono
essere uguali aquelle utilizzate nel calcolo delle tensioni normali.

4.3.4.3.4 Dettagli costruttivi della zona di connessione a taglio

Il copriferro a di sopra dei connettori a piolo deve essere almeno 20 mm. Lo spessore del piatto a
cui il connettore é saldato deve essere sufficiente per |’ esecuzione della saldatura e per una efficace
trasmissione delle azioni di taglio. La distanza minimatrail connettore e il bordo della piattabanda
cui € collegato deve essere almeno 20 mm.

L’ altezza complessiva del piolo dopo la saldatura deve essere almeno 3 volte il diametro del gambo
del piolo, d. Latestadel piolo deve avere diametro pari ad ameno 1,5 d e spessore pari ad aimeno
0,4 d. Quando i connettori a taglio sono soggetti ad azioni che inducono sollecitazioni di fatica, il
diametro del piolo non deve eccedere 1,5 volte lo spessore del piatto a cui € collegato. Quando i
connettori a piolo sono saldati sull’aa, in corrispondenza dell’anima del profilo in acciaio, il loro
diametro non deve essere superiore a 2,5 volte o spessore dell’ aa.

Quando i connettori sono utilizzati con le lamiere grecate per |a realizzazione degli impalcati negli
edifici, I’ altezza nominale del connettore deve sporgere non meno di 2 volte il diametro del gambo
al di sopra dellalamiera grecata. L’ altezza minima della greca che puo essere utilizzata negli edifici
e di 50 mm.

43435 Armaturatrasversale

L’ armaturatrasversale della soletta deve essere progettata in modo da prevenire la rottura prematura
per scorrimento o fessurazione longitudinale nelle sezioni critiche della soletta di calcestruzzo a
causa delle elevate sollecitazioni di taglio create dai connettori. L'armatura deve essere
dimensionata in modo da assorbire le tensioni di scorrimento agenti sulle superfici “critiche” di
potenziale rottura, a-a, b-b, c-c, d-d, esemplificate in Fig. 4.3.5.

b
[ e e

(b)
Figura 4.3.5 - Tipiche superfici di collasso a taglio nelle piattabande di cal cestruzzo.

La sollecitazione di taglio agente lungo le superfici critiche deve essere determinata coerentemente
con leipotes di calcolo assunte per la determinazione della resistenza della connessione.

L’area di armatura trasversale in una soletta piena non deve essere minore di 0,002 volte |’ area del
calcestruzzo e deve essere distribuita uniformemente. In solette con lamiera grecata aventi nervature
pardlele o perpendicolari al’asse della trave, I'area dell’armatura trasversale non deve essere
minore di 0,002 volte I’area del calcestruzzo della soletta posta a di sopra dell’ estradosso della
lamiera grecata e deve essere uniformemente distribuita.
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4.3.4.4 M odalita esecutive
Le modalita esecutive devono essere conformi alle indicazioni della normativa consolidata.

4.3.4.5 Spessori minimi
Per gli elementi di acciaio della struttura composta valgono le regole stabilite al § 4.2.9.1. delle
presenti norme.

Nelle travi composte da profilati metallici e soletta in c.a. |0 spessore della soletta collaborante non
deve essere inferiore a 50 mm e lo spessore della piattabanda della trave di acciaio cui e collegatala
soletta non deve essere inferiore a5 mm.

435 COLONNE COMPOSTE

4.3.5.1 Generalita etipologie

Si considerano colonne composte soggette a compressione centrata, presso-flessione e taglio,
costituite dall’ unione di profili metallici, armature metalliche e cal cestruzzo, con sezione costante:
(a) sezioni completamente rivestite di cal cestruzzo;

(b) sezioni parzialmente rivestite di calcestruzzo;

(c) sezioni scatolari rettangolari riempite di cal cestruzzo;

(d) sezioni circolari cave riempite di calcestruzzo.

be

Figura 4.3.6 - Tipi di sezioni per colonne composte, trattate nel presente paragrafo .

In generale & possibile concepire qualungue tipo di sezione trasversale, in cui gli elementi in acciaio
e in calcestruzzo sono assemblati in modo da realizzare qualunque tipo di forma. Il progetto e le
verifiche di tali elementi strutturali va eseguito utilizzando procedure numeriche affidabili che
tengano in conto le non-linearita dei materiai e dei sistemi di connessione, i fenomeni di ritiro e
viscosita, e non linearita legate ale imperfezioni.

Nel seguito vengono fornite indicazioni per verificare le colonne composte piu comuni, vedi fig.
4.3.6, che rispettano i seguenti requisiti:

1. lasezione é doppiamente sSimmetrica;

2. il contributo meccanico di armatura 9, definito in § 4.3.5.2, € compreso tra0,2 € 0,9;

3. lasnellezzaadimensionale A , definitain § 4.3.5.2, éinferiore a 2.0;
4

per le sezioni interamente rivestite, fig. 4.3.6 (), i copriferri massimi che si possono considerare
nel calcolo sono ¢,=0,4-b e ¢c,=0,3-h;

5. il rapporto tral’ atezza h; e lalarghezza b, della sezione deve essere 0,2< h_/b. <5,0.
Ne criteri di verifica, inoltre, si deve distinguere il caso in cui le sollecitazioni siano affidate
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interamente alla struttura composta dal caso in cui la costruzione venga realizzata costruendo prima
lapartein acciaio e poi completandola con il cal cestruzzo.

4.3.5.2 Rigidezza flessionale, snellezza e contributo meccanico dell’ acciaio
Il contributo meccanico del profilato in acciaio € definito dellaformula

gofafy 1 (4.3.12)
Ya NpI,Rd

dove con A, e indicata I'area del profilo in acciaio e con Ny ry la resistenza plastica a sforzo
normal e della sezione composta, definitain § 4.3.5.3.1.

Larigidezza flessionale istantanea della sezione composta, EJet, da utilizzarsi per la definizione del
carico critico euleriano é data dallaformula

(Ed)gs = Eoda + EeJs + KeEgm - g (4.3.13)

dove ke € un fattore correttivo pari a 0,6, mentre J,, Js € J. sono i momenti di inerzia rispettivamente
del profilo in acciaio, delle barre d’armature e del calcestruzzo ed E.,, € il modulo €eastico
istantaneo del cal cestruzzo. La snellezza adimensionale della colonna é definita come

— N
A= % (4.3.14)

dove N €il carico critico euleriano definito in base alla rigidezza flessional e efficace della colonna
compostae Ny ri €il valore caratteristico della resistenza a compressione dato da

Nyrc=A, f +0,85-A - fo +A 1y . (4.3.15)

In fase di verifica alo stato limite ultimo, invece, occorre tenere conto degli effetti del secondo
ordine, cosicché il valore dellarigidezza flessionale diventa

(Ederi =Ko (Ed, +EJ +K Eq-J;) s (4.3.16)

ell

dove ko vale 0,9 e ke, € assunto pari a0,5.

Quando una colonna e particolarmente snella, oppure quando la costruzione richiede particolari
livelli di sicurezza, € necessario considerare anche i fenomeni alungo termine.

4.3.5.3 Resistenza delle sezioni

4.35.3.1 Resistenza acompressione della sezione

La resistenza plastica della sezione composta a sforzo normale puod essere valutata, nell’ipotesi di
completa aderenzatrai materiali, secondo laformula

Aa'fyk +AC0,85f ck +ASfSk .
Ta Ve Ts
dove A, A, As sono, rispettivamente, le aree del profilo in acciaio, della parte in calcestruzzo e
delle barre d’armatura. Nel caso in cui si adottino sezione riempite rettangolari o quadrate, (fig.
4.3.6 ¢), € possibile tenere in conto I’ effetto del confinamento del calcestruzzo all’interno del tubo,

considerando o.=1. Per le colonne a sezione circolare riempite con calcestruzzo (fig.4.3.6 d) si puo
tenerein conto |’ effetto del confinamento del cal cestruzzo offerto dall’ acciaio.

NpI,Rd = (4317)
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4.35.3.2 Resistenza ataglio della sezione

La sollecitazione di taglio Vg agente sulla sezione deve essere distribuita trala porzione in acciaio
e la porzione in calcestruzzo in modo da risultare minore o uguale della resistenza di ognuna delle
due parti della sezione. In assenza di analisi piu accurate il taglio puo essere suddiviso utilizzando la
seguente formula

M pl,a,Rd

M Rd (4.3.18)

Vc,Ed =Vgq — a,Ed

Va,Ed =Vgq-

dove My rg € il momento resistente della sezione composta mentre My 4rq € il momento resistente
della sola sezione in acciaio. In generale la sollecitazione di taglio sulla parte in acciaio, Vagq, NON
deve eccedere il 50% del taglio resistente della sola sezione in acciaio, Vcrg (8 4.2.4.1.2), per
poterne cosi trascurare I’influenza sulla determinazione della curva di interazione N-M. In caso
contrario € possibile tenerne in conto gli effetti (interazione taglio e flessione) riducendo la tensione
di snervamento dell’anima (8 4.2.4.1.2). Per semplicita € possibile procedere assegnando tutta
I’azione di taglio Vgq dlasola partein acciaio.

4.3.5.4 Stabilita delle membrature

4.35.4.1 Colonne compresse
Laresistenza all’instabilita della colonna composta € data dalla formula

Npra =% Ny (4.3.19)

dove Ny rg € la resistenza definitain 8 4.3.5.3.1 e x é il coefficiente riduttivo che tiene conto dei

fenomeni di instabilita, definito in funzione della snellezza adimensionale dell’elemento A con la
formula

1 <10, (4.3.20)

A=—TFT——=°5
O+ D2 A2

dove ®=05[1+a(r-0.2)+22] e a &il fattore di imperfezione, ricavato dalla Tab. 4.3.111.

43542 Instabilitalocale

| fenomeni di instabilitalocale possono essere ignorati nel calcolo delle colonne se sono rispettate le
seguenti disuguaglianze:

d 235

n <90- o per colonne circolari cave riempite; (4.3.22)
y
d 235 : o
n <52. < per colonne rettangolari cave riempite; (4.3.22)
y
b 235 o o
™ <44. . per sezioni parzialmente rivestite; (4.3.23)
f y
c> max{40mm;%} per sezioni completamente rivestite; (4.3.24)

dove b e t; sono rispettivamente la larghezza e |o spessore delle ali del profiload | o H; d e t sono
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invece il diametro e o spessore della sezione dei profili cavi; ¢ eil copriferro esterno delle sezioni
interamente rivestite.

Tabella. 4.3.111 Curvedi instabilita e fattori di imperfezione

Curvadi 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. (As areaarmature, A area cal cestruzzo)
Curvadi instabilita a b c
Fattore di imperfezione o 0,21 0,34 0,49

4.35.4.3 Colonne pressoinflesse
Laverifica a presso-flessione della colonna composta e condotta controllando che
Meda<om-Mpi,rd(NEd), (4.3.25)

dove Mgqy, associato alo sforzo normale Ngg, € il massimo valore del momento flettente nella
colonna, calcolato considerando, serilevanti, i difetti di rettilineita della colonna, vedi Tab. 4.3. 111,
e gli effetti del secondo ordine e My rd(Neg) il momento resistente disponibile, funzione di Ngg.

Il coefficiente o € assunto pari a 0,9 per gli acciai compresi trale classi S235 ed S355, mentre per
I’S420 el’ S460 e posto pari a0,8.

Gli effetti dei fenomeni del secondo ordine possono essere tenuti in conto incrementando i momenti
ottenuti dall’analisi elasticatramiteil coefficiente amplificativo

kee B 510, (4.3.26)
1_%

cr

in cui Ng € il carico critico euleriano e B € un coefficiente che dipende dalla distribuzione del
momento flettente lungo I’ asse dell’ elemento.
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Il coefficiente B & assunto pari ad 1, quando I’andamento del momento flettente € parabolico o
triangolare con valori nulli alle estremita della colonna, ed € dato da

B=0,66+0, 44~'\|\j'|max > 0,44 (4.3.27)

min

guando I’andamento € lineare, con Mmax € Mpin i momenti alle estremita della colonna, concordi se
tendono le fibre poste dalla stessa parte dell’ elemento (se M & costante M max=Mmin € B=1,1).

4.3.5.5 Trasferimento degli sforzi tra componente in acciaio e componente in calcestr uzzo

La lunghezza di trasferimento degli sforzi tra acciaio e calcestruzzo non deve superare il doppio
della dimensione maggiore della sezione trasversale oppure, se minore, un terzo dell’ atezza della
colonna.

Qualora, nel trasferimento degli sforzi, si faccia affidamento sulla resistenza dovuta all’ aderenza ed
all’ attrito, il valore puntuale della tensione tangenziae puo calcolarsi mediante un’analisi elasticain
fase non fessurata. 1l valore puntuale massimo non deve superare le tensioni tangenziali limite di
aderenzafornite nel paragrafo successivo.

Se s realizza un collegamento meccanico, utilizzando connettori duttili di cui a § 4.3.4.3.1, s puo
effettuare una valutazione in campo plastico degli sforzi trasferiti, ripartendoli in modo uniforme fra
I connettori.

Nelle sezioni parzialmente rivestite composte con profili metallici a doppio T, il calcestruzzo trale
ali deve essere collegato all’anima mediante staffe individuando un chiaro meccanismo di
trasferimento tra il calcestruzzo e I’anima; in particolare le staffe devono essere passanti o saldate,
oppure si devono inserire connettori.

4.355.1 Resistenza allo scorrimento frai componenti

Laresistenza allo scorrimento fra profili in acciaio e calcestruzzo é dovuta alle tensioni di aderenza,
all’attrito al’ interfaccia acciai o-calcestruzzo nonché al collegamento meccanico; la resistenza deve
essere tale da evitare scorrimenti rilevanti che possano inficiare i modelli di calcolo considerati.

Nell’ambito del metodo di verifica agli stati limiti s pud assumere una tensione tangenziale di
progetto dovuta al’ aderenza ed al’ attrito, fino ai seguenti limiti:

- 0,3 MPa, per sezioni completamente rivestite;

- 0,55 MPa, per sezioni circolari riempite di calcestruzzo;

- 0,40 MPa, per sezioni rettangolari riempite di cal cestruzzo;

- 0,2 MPa, per le di delle sezioni parzialmente rivestite;

- 0 (zero), per I'animadelle sezioni parzialmente rivestite.

Setali limiti vengono superati, I’ intero sforzo va affidato a collegamenti meccanici. Il collegamento
meccanico tra il profilo in acciaio a doppio T ed il calcestruzzo pud essere realizzato mediante
staffe saldate all’ anima del profilo oppure passanti; un altro meccanismo di connessione puo essere

realizzato con pioli ataglio. In ogni caso € necessario definire un sistema di connessione dal chiaro
funzionamento meccanico per il trasferimento delle sollecitazioni.

Qualora vi siano connettori a piolo sull’anima di sezioni in acciaio a doppio T o similari, le ali
limitano I’ espansione laterale del cal cestruzzo incrementando la resistenza a taglio dei pioli. Questa
resistenza aggiuntivasi puo assumere pari a WPrd/2, vedi Fig. 4.3.7, su ogni aa per ogni filadi pioli,
essendo Prq laresistenza del singolo connettore. Si puo assumere u =0,5. Tali valori delle resistenze
meccaniche sono considerati validi seladistanzatrale ali rispettale 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 connettori per fila.
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Figura 4.3.7 - Disposizione dei pioli per la connessione meccanica acciaio-cal cestruzzo.

4.3.5.6 Copriferro e minimi di armatura

Si devono rispettare le seguenti limitazioni:

- il copriferro dell’aa deve essere non minore di 40 mm, né minore di 1/6 della larghezza
dell’ala;

- il copriferro delle armature deve essere in accordo con le disposizioni relative alle strutture in
cemento armato ordinario.

Le armature devono essere realizzate rispettando le seguenti indicazioni:

- I’armatura longitudinale, nel caso che venga considerata nel calcolo, non deve essere inferiore
alo 0,3% della sezione in cal cestruzzo;

- l'armatura trasversale deve essere progettata seguendo le regole delle strutture in cemento
armato ordinario;

- ladistanza tra le barre ed il profilo puo essere inferiore a quella tra le barre oppure nulla; in
guesti casi il perimetro efficace per |’ aderenza acciaio-cal cestruzzo deve essere ridotto alla meta
0 aun quarto, rispettivamente;

- le reti elettrosaldate possono essere utilizzate come staffe nelle colonne rivestite ma non
possono sostituire I’ armatura longitudinale.

Nelle sezioni riempite di cal cestruzzo generalmente |’ armatura non & necessaria.

436 SOLETTE COMPOSTE CONLAMIERA GRECATA

Si definisce come composta una soletta in calcestruzzo gettata su una lamiera grecata, in cui
guest’ultima, ad avvenuto indurimento del calcestruzzo, partecipa ala resistenza dell’insieme
costituendo interamente o in parte I’ armaturainferiore.

La trasmissione delle forze di scorrimento all’interfaccia fra lamiera e calcestruzzo non puo essere
affidata alla sola aderenza, ma s devono adottare sistemi specifici che possono essere:

- aingranamento meccanico fornito dalla deformazione del profilo metallico o ingranamento ad
attrito nel caso di profili sagomati con forme rientranti, (a) e (b), Fig. 4.3.8;

- ancoraggi di estremita cogtituiti da pioli saldati o altri tipi di connettori, purché combinati a
sistemi ad ingranamento (c), Fig. 4.3.8;

- ancoraggi di estremita ottenuti con deformazione della lamiera, purche combinati con sistemi a
ingranamento per attrito, (d) Fig. 4.3.8.

Occorre in ogni caso verificare I’ efficacia e la sicurezza del collegamento tra lamiera grecata e
calcestruzzo.
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Figura 4.3.8 - Tipiche forme di connessione per ingranamento delle solette composte.
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4.3.6.1 Analisi per il calcolo delle sollecitazioni

Nel caso in cui le solette siano calcolate come travi continue si possono utilizzare i seguenti metodi

di analisi, gia presentati nel paragrafo § 4.3.2.2:

() andisi lineare con o senzaridistribuzione;

(b) analisi globale plastica, a condizione che, dove vi sono richieste di rotazione plastica, le sezioni
abbiano sufficiente capacita rotazionale;

(c) andlisi elasto-plastica che tenga conto del comportamento non lineare dei materiali.

I metodi lineari di analisi sono idonei sia per gli stati limite ultimi, sia per gli stati limite di
esercizio. | metodi plastici devono essere utilizzati solo nello stato limite ultimo.
Si puo utilizzare, per lo stato limite ultimo, I'analis plastica senza alcuna verifica diretta della

capacita rotazionale se si utilizza acciaio da armatura B450C (di cui a § 11.3.2.1) e se le campate
hanno luce minore di 3 m.

Se nell’analisi s trascurano gli effetti della fessurazione del calcestruzzo, i momenti flettenti
negativi in corrispondenza degli appoggi interni possono essere ridotti fino a 30%, considerando i
corrispondenti aumenti dei momenti flettenti positivi nelle campate adiacenti.

Una soletta continua pud essere progettata come una serie di campate semplicemente appoggiate; in
corrispondenza degli appoggi intermedi si raccomanda di disporre 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 parallela alle nervature della lamiera possono essere
considerate ripartite su una larghezza bm operando una diffusione a 45° sino a lembo superiore
dellalamiera, vedi Fig. 4.3.9, secondo laformula

b =b, +2(h.+hy) (4.3.27)

dove b, élalarghezzasu cui agisceil carico, h € 10 spessore della soletta sopralanervaturae by €lo
spessore delle finiture. Per stese di carico lineari disposte trasversalmente all’ asse della greca si puo
utilizzare la medesima formula considerando come b, I’ estensione della linea di carico. Possono
assumers differenti larghezze efficaci by, in presenza di differenti dettagli di armatura nella soletta
cosi comeindicato in § 7.3.2 della CNR10016/2000.

by

i finitura = armatura
Livid | {h

""""" Hd-. "'\T_' .'1 i
T = l'l. h,

= 1 1 4
! \_ r,f ‘15—-‘-"; .;_\__J.«v % Jf | .h“

|

‘ : . F

Bem

Figura 4.3.9 - Diffusione del carico concentrato.
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4.3.6.2 Verifichedi resistenza allo stato limite ultimo

Si considereranno di regola le seguenti verifiche:
- resistenza aflessione;

- resistenza allo scorrimento;

- resistenza a punzonamento ed al taglio.

Ai fini della verifica allo scorrimento occorre conoscere la resistenza a taglio longitudinale di
progetto t,rg tipica della lamiera grecata prevista, determinata secondo i criteri di cui a Cap. 11
delle presenti norme.

Laresistenza di una soletta composta ale sollecitazioni di taglio-punzonamento € di regola valutata
sulla base di una adeguata sperimentazione, condotta in modo da riprodurre le effettive condizioni
della superficie di contatto tralamiere e getto in cal cestruzzo riscontrabili in cantiere.

Qualora si consideri efficace la sola lamiera grecata, attribuendo al calcestruzzo esclusivamente la
funzione di contrasto al’imbozzamento locale, |a resistenza pud essere verificata in accordo con le
indicazioni di normative di comprovata validita sui profilati sottili di acciaio formati afreddo.

4.3.6.3 Verifiche agli stati limitedi esercizio

43.6.3.1 Verificheafessurazione

L’ampiezza delle fessure del calcestruzzo nelle regioni di momento negativo di solette continue
deve essere calcolatain accordo col §4.1.2.2.4.

Qualora le solette continue siano progettate come semplicemente appoggiate in accordo con il
precedente § 4.3.6.1, la sezione trasversale dell’ armatura di controllo della fessurazione non deve
essere minore di 0,2% dell’area della sezione trasversale del calcestruzzo posta a di sopra delle
nervature nelle costruzioni non puntellate in fase di getto, e di 0,4% dell’area della sezione
trasversale del calcestruzzo posta al di sopra delle nervature per le costruzioni puntellate in fase di
getto.

4.3.6.3.2 Verifichedi deformabilita

L’ effetto dello scorrimento di estremita pud essere trascurato se nel risultati sperimentali il carico
che causa uno scorrimento di 0,5 mm €& maggiore di 1,2 volte il carico della combinazione
caratteristica considerata, oppure se la tensione tangenziale di scorrimento al’interfaccia e inferiore
al 30% dellatensione limite di aderenza 1, rg.

Il calcolo delle frecce puo essere omesso seil rapporto traluce ed altezza non superai limiti indicati
nel precedente 8§ 4.1 relativo ale strutture di c.a. e risulta trascurabile I’ effetto dello scorrimento di
estremita.

4.3.6.4 Verifichededllalamiera grecata nella fase di getto

4.3.6.4.1 Veificadi resistenza

La verifica della lamiera grecata deve essere svolta in accordo con le indicazioni della normativa
UNI EN1993-1-3 in materia di profilati sottili di acciaio formati a freddo. Gli effetti delle
dentellature o delle bugnature devono essere opportunamente considerati nella valutazione della
resistenza.
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4.3.6.4.2 Verificheagli stati limite di esercizio

L’inflessione della lamiera sotto il peso proprio ed il peso del calcestruzzo fresco, escludendo i
carichi di costruzione, non deve essere maggiore di L/180 o 20 mm, essendo L laluce effettiva della
campata fra due appoggi definitivi o provvisori.

Tali limiti possono essere aumentati qualora inflessioni maggiori non inficino la resistenza o
I’ efficienza del solaio e sia considerato nella progettazione del solaio e della struttura di supporto il
peso addizionale dovuto all’ accumulo del calcestruzzo. Nel caso in cui I’inflessione dell’ estradosso
possa condurre a problemi legati ai requisiti di funzionalita della struttura, i limiti deformativi
debbono essere ridotti.

4.3.6.5 Dettagli costruttivi

4.3.6.5.1 Spessore minimo delle lamiere grecate

Lo spessore delle lamiere grecate impiegate nelle solette composte non deve essere inferiore a 0,8
mm. Lo spessore della lamiera potra essere ridotto a 0,7 mm quando in fase costruttiva vengano
studiati idonei provvedimenti atti a consentireil transito in sicurezza di mezzi d’ opera e personale.

4.3.6.5.2 Spessore della soletta

L’ altezza complessiva h del solaio composto non deve essere minore di 80 mm. Lo spessore del
calcestruzzo h; a di sopra dell’ estradosso delle nervature della lamiera non deve essere minore di
40 mm.

Se la soletta realizza con la trave una membratura composta, oppure € utilizzata come diaframma
orizzontale, I’ altezza complessiva non deve essere minore di 90 mm ed he non deve essere minore di
50 mm.

4.3.6.53 Inerti

La dimensione nominale dell’ inerte dipende dalla piu piccola dimensione dell’ elemento strutturale
nel qualeil calcestruzzo é gettato.

4.3.6.5.4 Appoggi

Le solette composte sostenute da elementi di acciaio o0 calcestruzzo devono avere una larghezza di
appoggio minima di 75 mm, con una dimensione di appoggio del bordo della lamiera grecata di
almeno 50 mm.

Nel caso di solette composte sostenute da elementi in diverso materiale, tali valori devono essere
portati rispettivamente a 100 mm e 70 mm.

Nel caso di lamiere sovrapposte o continue che poggiano su elementi di acciaio o calcestruzzo,
I" appoggio minimo deve essere 75 mm e per elementi in altro materiale 100 mm.

| vaori minimi delle larghezze di appoggio riportati in precedenza possono essere ridotti, in
presenza di adeguate specifiche di progetto circa tolleranze, carichi, campate, altezza dell’ appoggio
erequisiti di continuita per le armature.

4.3.7 VERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE

Per |le situazioni costruttive transitorie, come quelle che si hanno durante le fasi della costruzione,
dovranno adottarsi tecnologie costruttive e programmi di lavoro che non possano provocare danni

122



permanenti alla struttura o agli elementi strutturali e che comunque non possano riverberarsi sulla
sicurezza dell’ opera.

Le entita delle azioni ambientali da prendere in conto saranno determinate in relazione ala durata
della situazione transitoria e della tecnol ogia esecutiva

4.3.8 VERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI

Per situazioni progettuali eccezionali, il progetto dovra dimostrare la robustezza della costruzione
mediante procedure di scenari di danno per i quali i fattori parziai yy dei materiali possono essere
assunti pari ai valori precisati per il calcestruzzo nel 8 4.1.4 e per I’ acciaio nel § 4.2.6.

439 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1994-1-2,
utilizzando i coefficienti yv (v. 8 4.3.8) relativi alle combinazioni eccezionali.
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4.4 COSTRUZIONI DI LEGNO

Formano oggetto delle presenti norme le opere costituite da strutture portanti realizzate con
elementi di legno strutturale (legno massiccio, segato, squadrato oppure tondo) o con prodotti
strutturali abase di legno (legno lamellare incollato, pannelli a base di legno) assemblati con adesivi
oppure con mezzi di unione meccanici, eccettuate quelle oggetto di una regol amentazione apposita
a carattere particolare.

La presente norma puo essere usata anche per le verifiche di strutture in legno esistenti purché s
provveda ad una corretta val utazione delle caratteristiche del legno e, in particolare, degli eventuali
stati di degrado.

| materiali ei prodotti devono rispondere ai requisiti indicati nel § 11.7.

Tutto il legno per impieghi strutturali deve essere classificato secondo la resistenza, prima della sua
messa in opera.

441 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA

La valutazione della sicurezza deve essere condotta secondo i principi fondamentali illustrati nel
Cap. 2.

Lavalutazione della sicurezza deve essere svolta secondo il metodo degli stati limite.

| requisiti richiesti di resistenza, funzionalita e robustezza si garantiscono verificando gli stati limite
ultimi e gli stati limite di esercizio della struttura, dei singoli componenti strutturali e dei
collegamenti.

44.2 ANALISI STRUTTURALE

Nell’analisi globale della struttura, in quella dei sistemi di controvento e nel calcolo delle
membrature si deve tener conto delle imperfezioni geometriche e strutturali.

A tal fine possono adottarsi adeguate imperfezioni geometriche equivalenti, il valore delle quali pud
essere reperito in normative di comprovata validita

L’analis della struttura si puo effettuare assumendo un comportamento elastico lineare dei materiali
e dei collegamenti considerando i valori pertinenti (medi o caratteristici) del modulo €elastico dei
materiali e della rigidezza delle unioni, in funzione dello stato limite e del tipo di verifica
considerati.

| calcoli devono essere svolti usando appropriate schematizzazioni e, se necessario, supportati da
prove. Lo schema adottato deve essere sufficientemente accurato per simulare con ragionevole
precisione il comportamento strutturale della costruzione, anche in relazione ale modalita
costruttive previste.

Per quelle tipologie strutturali in grado di ridistribuire le azioni interne, anche grazie alla presenza
di giunti di adeguata duttilitd, si puo far uso di metodi di analisi non lineari.

In presenza di giunti meccanici si deve, di regola, considerare I'influenza della deformabilita degli
stessi.

Per tutte le strutture, in particolare per quelle composte da parti con diverso comportamento
reologico, le verifiche, per gli stati limite ultimi e di esercizio, devono essere effettuate con
riferimento, oltre che alle condizioni iniziali, anche ale condizioni finali (atempo infinito).
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443 AZIONI ELORO COMBINAZIONI

Le azioni caratteristiche devono essere definite in accordo con quanto indicato nel Capp. 3 e5 delle
presenti norme.

Per costruzioni civili o industriali di tipo corrente e per le quali non esistano regolamentazioni
specifiche, le azioni di calcolo si devono determinare secondo quanto indicato nel Cap. 2.

Lapresenzadi stati di precompressione deve essere considerata con cautela e, se possibile, evitata a
causa dei fenomeni viscosi del materiale molto pronunciati per tali stati di sollecitazione, sia nel
caso di compressione parallela ala fibratura sia, soprattutto, per quello di compressione ortogonale
alafibratura.

444 CLASSI DI DURATA DEL CARICO

Le azioni di calcolo devono essere assegnate ad una delle classi di durata del carico elencate nella
Tab. 4.4.1

Tabella4.4.] - Class di durata del carico

Classe di durata del carico Durata del carico
Permanente pitdi 10 anni
Lunga durata 6 mesi -10 anni
Media durata 1 settimana— 6 mesi
Breve durata meno di 1 settimana
| stantaneo -

Leclass di duratadel carico s riferiscono a un carico costante attivo per un certo periodo di tempo
nella vita della struttura. Per un’azione variabile la classe appropriata deve essere determinata in
funzione dell’interazione fra la variazione temporale tipica del carico nel tempo e le proprieta
reologiche dei materiali.

Ai fini del calcolo in genere si pud assumere quanto segue:

- il peso proprio e i carichi non rimovibili durante il normale esercizio della struttura,
appartengono alla classe di durata permanente;

- 1 carichi permanenti suscettibili di cambiamenti durante il normale esercizio della struttura e i
carichi variabili relativi a magazzini e depositi, appartengono alla classe di lunga durata;

- 1 carichi variabili degli edifici, ad eccezione di quelli relativi a magazzini e depositi,
appartengono alla classe di media durata;

- il sovraccarico da neve riferito a suolo q«, calcolato in uno specifico sito ad una certa
altitudine, € da considerare in relazione alle caratteristiche del sito;

- l'azione del vento e le azioni eccezionali in genere, appartengono ala classe di durata
istantanea.

445 CLASSI DI SERVIZIO

Le strutture (o parti di esse) devono essere assegnate ad una delle 3 class di servizio elencate nella
Tab. 4.4.11.

44.6 RESISTENZA DI CALCOLO
Laduratadel carico e I’umiditadel legno influiscono sulle proprieta resistenti del legno.

125



Tabella4.4.11 -Class di servizio

E caratterizzata da un’umiditd del materiale in equilibrio con I’ambiente a una
Classe di servizio 1 temperatura di 20°C e un’umidita relativa dell’ aria circostante che non superi il 65%, se
non per poche settimane all’ anno.

E caratterizzata da un’umiditd del materiale in equilibrio con I’ambiente a una

Classe di servizio 2 temperatura di 20°C e un’umidita relativa dell’ aria circostante che superi I'85% solo per
poche settimane all’ anno.
Classe di servizio 3 E caratterizzata da umidita piv elevata di quelladellaclasse di servizio 2.

| vaori di calcolo per le proprieta del materiale a partire dai valori caratteristici si assegnano quindi
con riferimento combinato alle classi di servizio e ale classi di duratadel carico.

Il valore di calcolo Xq4 di una proprieta del materiale (o della resistenza di un collegamento) viene
calcolato mediante larelazione:

kmoka
Tm

Xg= (4.4.1)

dove:

Xk € il valore caratteristico della proprieta del materiale, come specificato a 8§ 11.7, o della
resistenza del collegamento. Il valore caratteristico Xy pud anche essere determinato mediante
prove sperimentali sulla base di prove svolte in condizioni definite dalle norme europee
applicabili;

v €il coefficiente parziale di sicurezzarelativo al materiale, i cui valori sono riportati nella Tab.
4.4.111;

kmod € un coefficiente correttivo che tiene conto dell’ effetto, sui parametri di resistenza, sia della
durata del carico sia dell’umidita della struttura. | valori di kyneg SONO forniti nella Tab. 4.4.1V.
Se una combinazione di carico comprende azioni appartenenti a differenti class di durata del
carico si dovra scegliere un valore di kmog che corrisponde all’ azione di minor durata.

Tabella4.4.111 -Coefficienti parziali yy per le proprieta dei materiali

Stati limite ultimi T
- 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

44.7 STATILIMITE DI ESERCIZIO

Le deformazioni di una struttura, dovute agli effetti delle azioni applicate, degli stati di coazione,
delle variazioni di umidita e degli scorrimenti nelle unioni, devono essere contenute entro limiti
accettabili, sia in relazione ai danni che possono essere indotti ai materiali di rivestimento, ai
pavimenti, alle tramezzature e, piu in generale, alle finiture, siain relazione ai requisiti estetici ed
alafunzionalitadell’ opera.

In generale nella valutazione delle deformazioni delle strutture s deve tener conto della
deformabilitadei collegamenti.

Considerando il particolare comportamento reologico del legno e dei materiali derivati dal legno, si
devono valutare siala deformazione istantanea sia la deformazione a lungo termine.
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La deformazione istantanea s calcola usando i valori medi dei moduli elastici per le membrature e
il valore istantaneo del modulo di scorrimento dei collegamenti.

Tabella4.4.1V -Valori di knog 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 0,60 070 | 080 | 090 1,00
Legno lamellare incollato EN 14080 2 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00
3 0,50 055 | 065 | 070 0,90
Parti 1,2, 3 1 0,60 070 | o8 | 09 1,00
Compensato EN 636 Parti 2,3 2 0,60 070 | 08 | 09 1,00
Parte 3 3 0,50 055 | o065 | o070 0,90
0sB/2 1 030 045 | o065 | 085 1,00
(ng’ée)”o di scaglie orientate | o 55, 1 0,40 050 | 070 | o020 1,00
OSB/3 - 0SB/4

2 0,30 040 | os5 | 070 0,90
Parti 4, 5 1 0,30 045 | o065 | 085 1,00
Pannello di particelle EN 312 Parte 5 2 0,20 0,30 0,45 0,60 0,80
(truciolare) Parti 6, 7 1 0,40 050 | o70 | 090 1,00
Parte 7 2 0,30 040 | os5 | 070 0,90
Pannello di fibre, EN 622-2 HB.LA,HB.HLA 102 1 0,30 0,45 0,65 0,85 1,00
altadensita HB.HLA 102 2 0,20 030 | o045 | o060 0,80
MBH.LAL 02 1 0,20 040 | 060 | 080 1,00
EN 6223 1 0,20 040 | 060 | 080 1,00
Pannello di fibre, MBHHLSL02 > - - " Tox | oo

media densita (MDF) i .
MDF.LA, MDF.HLS 1 0,20 040 | o060 | o080 1,00

EN 6225

MDF.HLS 2 ) ) ; 045 0,80

La deformazione a lungo termine puo essere calcolata utilizzando i valori medi dei moduli elastici
ridotti opportunamente mediante il fattore 1/(1+ kqe), per le membrature, e utilizzando un valore
ridotto nello stesso modo del modulo di scorrimento dei collegamenti.

Il coefficiente kg tiene conto dell’aumento di deformabilita con il tempo causato dall’ effetto
combinato dellaviscosita e dell’ umidita del materiale. | valori di kg SONo riportati nellaTab. 4.4.V.

448 STATILIMITEULTIMI

4.4.8.1 Verifichedi resistenza

Le tensioni interne si possono calcolare nell’ipotesi di conservazione delle sezioni piane e di una
relazione lineare tra tensioni e deformazioni fino allarottura.

Leresistenze di calcolo dei materiali X4 sono quelle definite al 8 4.4.6

Le prescrizioni del presente paragrafo si riferiscono ala verifica di resistenza di elementi strutturali
in legno massiccio o di prodotti derivati dal legno aventi direzione della fibratura coincidente
sostanzialmente con il proprio asse longitudinale e sezione trasversale costante, soggetti a sforzi
agenti prevalentemente lungo uno o piu assi principali dell’ elemento stesso (Fig. 4.4.1).

A causa dell’ anisotropia del materiale, le verifiche degli stati tensionali di trazione e compressione
si devono eseguire tenendo conto dell’ angolo tra direzione della fibratura e direzione della tensione.
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Tabella4.4.V -Valori di ke 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 Parte 1 0,80 - -
Compensato 636 Parte 2 0,80 1,00 -
Parte 3 0,80 1,00 2,50
EN 300 0OSB/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 -
- HB.LA 2,25 - -
Pannelli di fibre, altadensita EN 622-2
HB.HLA1, HB.HLA2 2,25 3,00 -
EN 622-3 MBH.LA1, MBH.LA2 3,00 - -
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 umidita prossima al punto di saturazione, e che possa essere soggetto a essiccazione sotto carico, il
valore di ke dovra, in assenza di idonei provvedimenti, essere aumentato a seguito di opportune valutazioni, sommando ai termini della
tabella un valore comunque non inferiore a 2,0.

Figura4.4.1 - Assi dell’ elemento

44811 Trazioneparallelaallafibratura
Deve essere soddisfatta la seguente condizione:

6t0d= frod (4.4.2)
dove:

ciod €latensionedi calcolo atrazione parallela adlafibratura calcolata sulla sezione netta;

fioa € lacorrispondente resistenza di calcolo, determinata tenendo conto anche delle dimensioni
della sezione trasversale mediante il coefficiente ki, come definito al §11.7.1.1.

Nelle giunzioni di estremita s dovra tener conto dell’eventuale azione flettente indotta
dall’ eccentricita dell’ azione di trazione attraverso il giunto: tali azioni secondarie potranno essere
computate, in via approssimata, attraverso una opportuna riduzione della resistenza di calcolo a
trazione.
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4.4.8.1.2 Trazione perpendicolare alla fibratura

Nella verifica degli elementi s dovra opportunamente tener conto del volume effettivamente
sollecitato atrazione. Per tale verificas dovrafar riferimento a normative di comprovata validita.

Particolare attenzione dovra essere posta nella verifica degli elementi soggetti a forze trasversali
applicate in prossimita del bordo

4.4.8.1.3 Compressione parallelaallafibratura
Deve essere soddisfatta la seguente condizione:

Ocod < fC,O,d (4.4.3)
dove: Gc0d élatensione di calcolo a compressione parallelaallafibratura;
feod e la corrispondente resistenza di calcolo.

Deve essere inoltre effettuata la verifica di instabilita per gli elementi compressi, come definitaal §
4.4822.

4.4.8.1.4 Compressione perpendicolare allafibratura
Deve essere soddisfatta la seguente condizione:
Oc90d < feo0d (4.4.9)
dove: Geood €latensione di calcolo a compressione ortogonale alafibratura;
fcooa €lacorrispondente resistenzadi calcolo.

Nellavalutazione di .04 € possibile tenere conto dellaripartizione del carico nella direzione della
fibratura lungo I’ altezza della sezione trasversale dell’elemento. E possibile, con riferimento a
normative di comprovata validita, tener conto di una larghezza efficace maggiore di quella di
carico.

4.4.8.1.5 Compressioneinclinatarispetto alla fibratura

Nel caso di tensioni di compressione agenti lungo una direzione inclinata rispetto ala fibratura si
deve opportunamente tener conto della sua influenza sulla resistenza, con riferimento a normative di
comprovata validita.

4.48.1.6 Flessione
Devono essere soddisfatte entrambe |e condizioni seguenti:

o
myd | Omzd <1 (4.4.59)
fm,y,d mz,d
km Omy.d + Omzd <1 (445b)
fm,y,d fm,z,d
dove:
Grmy.d € Omzd sono le tensioni di calcolo massime per flessione rispettivamente nei piani xz

e Xy determinate assumendo una distribuzione elastico lineare delle tensioni
sullasezione (vedi Fig. 4.4.1);
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fry.d €fmzd sono le corrispondenti resistenze di calcolo a flessione, determinate tenendo
conto anche delle dimensioni della sezione trasversde mediante il
coefficiente kn, come definito al § 11.7.1.1.

| valori da adottare per il coefficiente ky, che tiene conto convenzionalmente della ridistribuzione
delletensioni e della disomogeneita del materiale nella sezione trasversale, sono:

- km = 0,7 per sezioni trasversali rettangolari;
- km = 1,0 per altre sezioni trasversali.

Deve essere inoltre effettuata la verifica di instabilita allo svergolamento (flesso-torsionale) per gli
elementi inflessi, come definitaa §4.4.8.2.1.

44817 Tensoflessione

Nel caso di sforzo normale di trazione accompagnato da sollecitazioni di flessione attorno ai due
assi principali dell’ elemento strutturale, devono essere soddisfatte entrambe e seguenti condizioni:

Otod | Omyd |} Omad g (4.4.68)
ft,O,d fm,y,d fm,z,d
Otod | Omyd | Omad g (4.4.6b)
ft,O,d fm,y,d fm,z,d

| valori di ky, da utilizzare sono quelli riportati al § 4.4.8.1.6.

Deve essere inoltre effettuata la verifica di instabilita allo svergolamento (flesso-torsionale) per gli
elementi inflessi, come definitaal § 4.4.8.2.1.

44818 Pressoflessione

Nel caso di sforzo normale di compressione accompagnato da sollecitazioni di flessione attorno ai
due assi principali dell’elemento strutturale, devono essere soddisfatte entrambe le seguenti
condizioni:

2
[Gc,o,d j " Omyd +k,, Omgzd <1, (4.4.79)
fc,O,d f my,d m,zd
2
{Gm J 1k, Omye , Omaa g (4.4.7b)
fc,O,d fm,y,d m,z,d

| valori di ky, da utilizzare sono quelli riportati al precedente § 4.4.8.1.6.
Devono essere inoltre effettuate le verifiche di instabilita, come definite al § 4.4.8.2.2.

44819 Taglio

Deve essere soddisfatta la condizione:
Tg < fv,d, (448)

dove: 14 e latensione massimatangenziale di calcolo, valutata secondo lateoria di Jourawski;
fua  €lacorrispondente resistenza di calcolo ataglio.

Alle estremita della trave si potra effettuare la verifica sopra indicata valutando in modo
convenzionale 14, considerando nullo, ai fini del calcolo dello sforzo di taglio di estremita, il
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contributo di eventuali forze agenti all’interno del tratto di lunghezza pari al’ adtezza h della trave,
misurato a partire dal bordo interno dell’ appoggio, o al’ altezza effettiva ridotta he; nel caso di travi
con intagli.

Per la verifica di travi con intagli o rastremazioni di estremita si fara riferimento a normative di
comprovata validita.

La resistenza a taglio per rotolamento delle fibre (rolling shear) si pud assumere non maggiore di
due volte laresistenza atrazione in direzione ortogonal e alla fibratura.

4.4.81.10 Torsione
Deve essere soddisfatta la condizione:

Ttord < Ken fv,d, (4.4.9)

dove: Tiorg e latensione massimatangenziale di calcolo per torsione;

Ksh € un coefficiente che tiene conto della forma della sezione trasversale

fud elaresistenzadi calcolo ataglio.
Per il coefficiente kg, Si possono assumere i valori:

ken=1,2 per sezioni circolari piene;

ke =1+ 0,15h/b <2 per sezioni rettangolari piene, di lati beh, b< h;

ken =1 per altri tipi di sezione.

4.4.8.1.11 TaglioeTorsione

Nel caso di torsione accompagnata da taglio si pud eseguire una verifica combinata adottando la
formula di interazione:

kshfv,d fv,d

2
Trord +(T_dj <1, (4.4.10)

oveil significato dei simboli € quello riportato nel paragrafi corrispondenti ale verifiche ataglio ea
torsione.

4.4.8.2 Verifichedi stabilita

Oltre dle verifiche di resistenza devono essere eseguite le verifiche necessarie ad accertare la
sicurezza della struttura o delle singole membrature nei confronti di possibili fenomeni di
instabilita, quali o svergolamento delle travi inflesse (instabilita flesso-torsionale) e lo shandamento
laterale degli elementi compressi 0 pressoinflessi.

Nella valutazione della sicurezza al’ instabilita occorre tener conto, per il calcolo delle tensioni per
flessione, anche della curvatura iniziale dell’elemento, dell’ eccentricita del carico assiale e delle
eventuali deformazioni (frecce o controfrecce) imposte.

Per queste verifiche si devono utilizzare i valori caratteristici al frattile 5% per i moduli elastici del
materiali.

44821 Elementi infless (instabilita di trave)

Nel caso di flessione semplice, con momento flettente agente attorno all’ asse forte y della sezione
(cioe nel piano ortogonale a quello di possibile svergolamento), con riferimento alla tensione dovuta
al massimo momento agente nel tratto di trave compreso tra due successivi ritegni torsionali, deve
essere soddisfatta la relazione:

131



Gm,d

<1, (4.4.11)

kcrit,m fm,d
Omd tensionedi calcolo massima per flessione;

kaitm CO€fficiente riduttivo di tensione critica per instabilita di trave, per tener conto della
riduzione di resistenza dovuta allo sbandamento laterae;

fmd resistenza di calcolo a flessione, determinata tenendo conto anche delle dimensioni della
sezione trasversale mediante il coefficiente ki,

Per travi aventi una deviazione laterale iniziale rispetto alarettilineita nei limiti di accettabilita del
prodotto, si possono assumere i seguenti valori del coefficiente di tensione critica Keritm

1 per Agm<0,75
kCI’il,I’T‘I = 1, 56 - O, 75}\,re|'m pa 0,75 < }"rel,m S :L 4 (4412)
YNy m per  1,4<Agm

Aiam =+/Tmk / Omeir SNellezzarelativa di trave;

fmk  resistenzacaratteristicaaflessione,

Omcit tensione critica per flessione calcolata secondo |a teoria classica della stabilita, con i valori
dei moduli elastici caratteristici (frattile 5%) Eq gs.

4.4.8.2.2 Elementi compress (instabilita di colonna)
Nel caso di asta soggetta solo a sforzo normale deve essere soddisfatta la condizione:

_Ocod g, (4.4.13)
kcrit,cfc,o,d
Ccod tensione di compressione di calcolo per sforzo normale;
feod resistenza di calcolo a compressione;
Kerit.c coefficiente riduttivo di tensione critica per instabilita di colonna valutato per il piano in
cui assumeil valore minimo.

Il coefficiente riduttivo Keit,c S calcolain funzione della snellezzarelativa di colonna A ¢, che vale:

Aretc = \/f—k A \/f—k , (4.4.14)
' Gc,crit T EO,OS
feok resistenza caratteristica a compressione parallela alafibratura;
Ccait  tensione critica calcolata secondo la teoria classica della stabilita, con i valori dei moduli
elastici caratteristici (frattile 5%);
A snellezza dell’elemento strutturale valutata per il piano in cui essa assume il valore
massimo.

Quando Ag ¢ < 0,3 s deve porre Kgitc = 1, atrimenti
1

kcri R (4415)
C kK22,
con
k= o,5(1+ Be (Arac —0,3)+ xfe.yc) (4.4.16)
Be coefficiente di imperfezione, che, se gli elementi rientrano nei limiti di rettilineita definiti

al §4.4.15, pud assumere i seguenti valori:
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- per legno massiccio B¢ = 0,2;
- per legno lamellare B.=0,1.

449 COLLEGAMENTI

Le capacita portanti e le deformabilita dei mezzi di unione utilizzati nei collegamenti devono essere
determinate sulla base di prove meccaniche, per il cui svolgimento puo farsi utile riferimento alle
norme UNI EN 1075:2002, UNI EN 1380:2001, UNI EN 1381:2001, UNI EN 26891: 1991, UNI
EN 28970: 1991, e alle pertinenti norme europee.

La capacita portante e la deformabilita dei mezzi di unione possono essere val utate con riferimento
anormative di comprovata validita.

Nel calcolo della capacita portante del collegamento realizzato con mezzi di unione del tipo a
gambo cilindrico, si dovratener conto, tral’atro, dellatipologia e della capacita portante ultima del
singolo mezzo d’ unione, del tipo di unione (legno-legno, pannelli-legno, acciaio-legno), del numero
di sezioni resistenti e, nel caso di collegamento organizzato con piu unioni elementari,
dell’ allineamento dei singoli mezzi di unione.

E ammesso I’uso di sistemi di unione di tipo speciale purché il comportamento degli stessi sia
chiaramente individuato su base teorica e/o sperimentale e purché sia comunque garantito un livello
di sicurezza non inferiore a quanto previsto nella presente norma tecnica.

4.4.10 ELEMENTI STRUTTURALI

Ogni elemento strutturale, in legno massiccio o in materiali derivati dal legno, prevalentemente
compresso, inflesso, teso 0 sottoposto a combinazioni del precedenti stati di sollecitazione, puo
essere caratterizzato da un’unica sezione o da una sezione composta da piu elementi, incollati o
assemblati meccanicamente.

Le verifiche dell’elemento composto dovranno tener conto degli scorrimenti nelle unioni. A tale
SCcopo € ammesso adottare per le unioni un legame lineare tra sforzo e scorrimento.

Nel caso di utilizzo del legno accoppiato anche a materiali diversi tramite connessioni o incollaggi,
la verifica complessiva dell’elemento composto dovra tenere conto dell’ effettivo comportamento
dell’ unione, definito con riferimento a normativa tecnica di comprovata validita ed eventualmente
per via sperimentale. In ogni caso le sollecitazioni nei singoli elementi componenti dovranno essere
confrontate con quelle specificate ai 88 4.1, 4.2 pertinenti per ciascun singolo materiale.

4411 SISTEMI STRUTTURALI

Le strutture reticolari costituite da elementi lignei assemblati tramite collegamenti metallici, di
carpenteria 0 adesivi dovranno essere in genere analizzate come sistemi di travi, considerando la
deformabilita e le effettive eccentricitadei collegamenti.

La stabilita delle singole membrature nelle strutture intelaiate deve essere verificata, in generale,
tenendo conto anche della deformabilita dei nodi e della presenza di eventuali sistemi di
controventamento, oltre che delle effettive condizioni dei vincoli.

La instabilita delle strutture intelaiate deve essere verificata considerando, oltre agli effetti
instabilizzanti dei carichi verticali, anche le imperfezioni geometriche e strutturali, inquadrando le
corrispondenti azioni convenzionali nella stessa classe di duratadei carichi che le hanno provocate.

Nei casi in cui la stabilita laterale € assicurata dal contrasto di controventamenti adeguati, la
lunghezza di liberainflessione dei piedritti, in mancanza di un’analisi rigorosa, si puo assumere pari
all’ altezza d’ interpiano.

Per gli archi, oltre alle usuali verifiche, vanno sempre eseguite le verifiche nei confronti
dell’instabilita anche a di fuori del piano.
133



Per gli archi, come per tutte le strutture spingenti, i vincoli devono essere idonei ad assorbire le
componenti orizzontali delle reazioni.

Le azioni di progetto sui controventi e/o diaframmi devono essere determinate tenendo conto anche
delle imperfezioni geometriche strutturali, nonché delle deformazioni indotte dai carichi applicati,
se significative.

Qualora le strutture dei tetti e del solai svolgano anche funzioni di controventamento nel loro piano
(diaframmi per tetti e solai), la capacita di esplicare tale funzione con un comportamento a lastra

deve essere opportunamente verificata, tenendo conto delle modalita di realizzazione e delle
caratteristiche dei mezzi di unione.

Qualora gli elementi di parete svolgano anche funzioni di controventamento nel loro piano
(diaframma per pareti), la capacita di esplicare tale funzione con un comportamento a mensola
verticale deve essere opportunamente verificata, tenendo conto delle modalita di realizzazione e
delle caratteristiche dei mezzi di unione.

4.4.12 ROBUSTEZZA

| requisiti di robustezza strutturale di cui ai 88 2.1 e 3.1.1 possono essere raggiunti anche mediante

I"adozione di opportune scelte progettuali e di adeguati provvedimenti costruttivi che, per gli

elementi lignei, devono riguardare almeno:

- laprotezione della struttura e dei suoi elementi componenti nei confronti dell’ umidita;

- I'utilizzazione di mezzi di collegamento intrinsecamente duttili o di sistemi di collegamento a
comportamento duttile;

- I'utilizzazione di elementi composti a comportamento global mente duttile;

- la limitazione delle zone di materiale legnoso sollecitate a trazione perpendicolarmente alla
fibratura, soprattutto nei cas in cui tali stati di sollecitazione s accompagnino a tensioni
tangenziali (come nel caso degli intagli) e, in genere, quando siano da prevedere elevati gradienti
di umidita nell’elemento durante la suavita utile.

4.4.13 DURABILITA

In relazione alla classe di servizio della struttura e ale condizioni di carico, dovra essere
predisposto in sede progettuale un programma delle operazioni di manutenzione e di controllo da
effettuarsi durante I’ esercizio della struttura.

4.4.14 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza a fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1995-1-2,
utilizzando i coefficienti yu (v. 8 4.4.6, Tab. 4.4.111) relativi alle combinazioni eccezionali.

4.4.15 REGOLE PER L’ESECUZIONE

In assenza di specifiche prescrizioni contenute nelle pertinenti norme di prodotto, le tolleranze di
lavorazione cosi come quelle di esecuzione devono essere definite in fase progettuale.

In assenza di specifiche prescrizioni contenute nelle pertinenti norme di prodotto, a fine di limitare
la variazione dell’umidita del materide e dei suoi effetti sul comportamento strutturae, le
condizioni di stoccaggio, montaggio e le fasi di carico parziali, devono essere definite in fase
progettuale.

Per tutte le membrature per le quali sia significativo il problema della instabilita, 10 scostamento
dalla configurazione geometrica teorica non dovra superare 1/500 della distanza tra due vincoli
successivi, nel caso di elementi lamellari incollati, e 1/300 della medesima distanza, nel caso di
elementi di legno massiccio.
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Quanto sopra deve essere comunque verificato, anche indipendentemente dalle regole di
classificazione del legname.

Il legno, i componenti derivati dal legno e gli elementi strutturali non dovranno di regola essere
esposti a condizioni atmosferiche piu severe di quelle previste per la struttura finita e che comunque
producano effetti che ne compromettano I’ efficienza strutturale.

Prima della costruzione o comungue prima della messa in carico, il legno dovra essere portato ad
una umidita il pit vicino possibile a quella appropriata alle condizioni ambientali in cui si trovera
nell’ opera finita.

Qualora si operi con elementi lignel per i quali assumano importanza trascurabile gli effetti del
ritiro, o comunque della variazione della umidita, si potra accettare durante la posa in opera una
maggiore umidita del materiale, purché sia assicurata al legno la possibilita di un successivo
asciugamento, fino a raggiungere I'umidita prevista in fase progettuale senza che ne venga
compromessa |’ efficienza strutturale.

4.4.16 CONTROLLI E PROVE DI CARICO

In aggiunta a quanto previsto a Cap. 9, I’esecuzione delle prove di carico per le strutture con
elementi portanti di legno o con materiali derivati dal legno, dovra tener conto della temperatura
ambientale e dell’ umidita del materiale.

L’ applicazione del carico dovraesserein grado di evidenziare la dipendenza del comportamento del
materiale dalla durata e dalla velocita di applicazione del carico.

A tal fine, si possono adottare metodi e protocolli di prova riportati in normative di comprovata
validita
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4.5COSTRUZIONI DI MURATURA

451 DEFINIZIONI

Formano oggetto delle presenti norme le costruzioni con struttura portante verticale realizzata con
sistemi di muratura in grado di sopportare azioni verticali ed orizzontali, collegati tra di loro da
strutture di impalcato, orizzontali a piani ed eventualmente inclinate in copertura, e da opere di
fondazione.

452 MATERIALI E CARATTERISTICHE TIPOLOGICHE

45.2.1 Malte
Le prescrizioni riguardanti le malte per muratura sono contenute nel § 11.10.2.

45.2.2 Elementi resistenti in muratura
Elementi artificiali

Per gli elementi resistenti artificiali daimpiegare con funzione resistente si applicano le prescrizioni
riportate al § 11.10.1.

Gli elementi resistenti artificiali possono essere dotati di fori in direzione normale a piano di posa
(foratura verticale) oppure in direzione parallela (foratura orizzontale) con caratteristiche di cui al §
11.10. Gli elementi possono essere rettificati sulla superficie di posa.

Per I'impiego nelle opere trattate dalla presente norma, gli elementi sono classificati in base alla
percentuale di foratura ¢ ed all’ area media della sezione normale di ogni singolo foro f.

| fori sono di regoladistribuiti pressoché uniformemente sulla faccia dell’ elemento.
La percentuale di foratura e espressa dalla relazione ¢ = 100 F/A dove:

F el’areacomplessivade fori passanti e profondi non passanti;

A éel'arealordadellafacciadell’ elemento di muratura delimitata dal suo perimetro.

Nel caso del blocchi in laterizio estrusi |a percentuale di foratura ¢ coincide con la percentuale in
volume dei vuoti come definita dallanorma UNI EN 772-9:2001.

Le Tab. 4.5.ab riportano la classificazione per gli elementi in laterizio e calcestruzzo
rispettivamente.

Tabella 4.5.1a - Classificazione elementi in laterizio

Elementi Percentuale di foratura ¢ ':éf:}lgledf;lafoizione
Pieni 0 <15% f<9cm?

Semipieni 15% < ¢ < 45% f<12cm?

Forati 45% < ¢ < 55% f<15cm2

Gli elementi possono avere incavi di limitata profondita destinati ad essere riempiti dal letto di
malta

Elementi di laterizio di arealorda A maggiore di 300 cm? possono essere dotati di un foro di presa

di area massima pari a 35 cm?, da computare nella percentuale complessiva della foratura, avente o

scopo di agevolare la presa manuale; per A superiore a 580 cm? sono ammessi due fori, ciascuno di
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area massima pari a 35 cm?, oppure un foro di presa o per I’ eventuale alloggiamento della armatura
lacui areanon superi 70 cm?.

Tabella 4.5.1b - Classificazione e ementi in cal cestruzzo

. . Areaf della sezione normale del foro
Elementi Per centuale di foratura ¢ 2 2
A <900cm A >900cm
Pieni ¢ <15% f<0,10A f<0,15A
Semipieni 15% < @ < 45% f<0,10A f<0,15A
Forati 45% < ¢ < 55% f<0,10A f<0,15A

Non sono soggetti a limitazione i fori degli elementi in laterizio e calcestruzzo destinati ad essere
riempiti di calcestruzzo o malta.

Per i valori di adesivita malta/elemento resistente si puo fare riferimento aindicazioni di normative
di riconosciuta validita.

L'utilizzo di materiali o tipologie murarie diverse rispetto a quanto specificato deve essere
autorizzato preventivamente dal Servizio Tecnico Centrale su parere del Consiglio Superiore dei
Lavori Pubblici sulla base di adeguata sperimentazione, modellazione teorica e modaita di
controllo nellafase produttiva.

Elementi naturali

Gli elementi naturali sono ricavati da materiale lapideo non friabile o sfaldabile, e resistente al gelo;
non devono contenere in misura sensibile sostanze solubili, o residui organici e devono essere
integri, senza zone aterate o rimovibili.

Gli elementi devono possedere i requisiti di resistenza meccanica ed adesivita alle malte determinati
secondo |e modalita descritte nel § 11.10.3.

45.2.3Murature

Le murature costituite dall’ assemblaggio organizzato ed efficace di elementi e malta possono essere
a singolo paramento, se la parete € senza cavita o giunti verticali continui nel suo piano, o a
paramento doppio. In questo ultimo caso, se non € possibile considerare un comportamento
monolitico si fara riferimento a normative di riconosciuta validita od a specifiche approvazioni del
Servizio Tecnico Centrale su parere del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici.

Nel caso di elementi naturali, le pietre di geometria pressoché parallelepipeda, poste in opera in
strati regolari, formano le murature di pietra sguadrata. L’'impiego di materiale di cava
grossolanamente lavorato € consentito per le nuove costruzioni, purché posto in opera in strati
pressoché regolari: in tal caso si parladi muratura di pietra non squadrata; se la muraturain pietra
non sgquadrata € intercalata, ad interasse non superiore a 1,6 m e per tutta la lunghezza e |o spessore
del muro, da fasce di calcestruzzo semplice o armato oppure da ricorsi orizzontali costituiti da
almeno duefilari di laterizio pieno, si parladi muratura listata.

453 CARATTERISTICHE MECCANICHE DELLE MURATURE

Le proprieta fondamentai in base ale quali s classifica una muratura sono la resistenza
caratteristica a compressione f,, laresistenza caratteristica ataglio in assenza di azione assiale f;, il
modulo di elasticita normale secante E, il modulo di elasticitatangenziale secante G.

Laresistenze caratteristiche f, e f,,, Sono determinate o per via sperimentale su campioni di muro o,
con acune limitazioni, in funzione delle proprieta dei componenti. Le modalita per determinare le
resistenze caratteristiche sono indicate nel § 11.10.5, dove sono anche riportate le modalita per la
valutazione dei moduli di elasticita

In ogni caso i valori delle caratteristiche meccaniche utilizzate per le verifiche devono essere
indicati nel progetto delle opere.
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In ogni caso, quando é richiesto un valore di f, maggiore o uguale a 8 MPa si deve controllare il
valore di f,, mediante prove sperimentali come indicato nel § 11.10.

454 ORGANIZZAZIONE STRUTTURALE

L’ edificio a muratura portante deve essere concepito come una struttura tridimensionale. | sistemi
resistenti di pareti di muratura, gli orizzontamenti e le fondazioni devono essere collegati tra di loro
in modo daresistere alle azioni verticali ed orizzontali.

| pannelli murari sono considerati resistenti anche alle azioni orizzontali quando hanno una
lunghezza non inferiore a 0,3 volte I altezza di interpiano; svolgono funzione portante, quando
sono sollecitati prevalentemente da azioni verticali, e svolgono funzione di controvento, quando
sollecitati prevalentemente da azioni orizzontali. Ai fini di un adeguato comportamento statico e
dinamico dell’ edificio, tutti le pareti devono assolvere, per quanto possibile, sia la funzione portante
sialafunzione di controventamento.

Gli orizzontamenti sono generalmente solai piani, o con falde inclinate in copertura, che devono
assicurare, per resistenza e rigidezza, la ripartizione delle azioni orizzontali fra i muri di
controventamento.

L’ organizzazione dell’intera struttura e I'interazione ed il collegamento tra le sue parti devono
essere tali da assicurare appropriata resistenza e stabilitd, ed un comportamento d’insieme
“scatolare’.

Per garantire un comportamento scatolare, muri ed orizzontamenti devono essere opportunamente
collegati fra loro. Tutte le pareti devono essere collegate al livello dei solai mediante cordoli di
piano di calcestruzzo armato e, tra di loro, mediante ammorsamenti lungo le intersezioni verticali. |
cordoli di piano devono avere adeguata sezione ed armatura.

Devono inoltre essere previsti opportuni incatenamenti al livello del solai, aventi lo scopo di
collegare traloro i muri paralleli della scatola muraria. Tali incatenamenti devono essere readlizzati
per mezzo di armature metalliche o altro materiale resistente a trazione, le cui estremita devono
essere efficacemente ancorate ai cordoli. Per il collegamento nella direzione di tessitura del solaio
possono essere omessi gli incatenamenti quando il collegamento € assicurato dal solaio stesso. Per il
collegamento in direzione normale alla tessitura del solaio, si possono adottare opportuni
accorgimenti che sostituiscano efficacemente gli incatenamenti costituiti datiranti estranel al solaio.

Il collegamento fra la fondazione e la struttura in elevazione & generalmente realizzato mediante
cordolo in calcestruzzo armato disposto alla base di tutte le murature verticali resistenti. E possibile
realizzare la prima elevazione con pareti di calcestruzzo armato; in tal caso la disposizione delle
fondazioni e delle murature sovrastanti deve essere tale da garantire un adeguato centraggio dei
carichi trasmessi alle pareti della prima elevazione ed allafondazione.

Lo spessore dei muri portanti non puo essere inferiore ai seguenti valori:

- muraturain elementi resistenti artificiali pieni 150 mm
- muraturain elementi resistenti artificiali semipieni 200 mm
- muraturain elementi resistenti artificiali forati 240 mm
- muraturadi pietra squadrata 240 mm
- muraturadi pietralistata 400 mm
- muraturadi pietranon squadrata 500 mm

| fenomeni del secondo ordine possono essere controllati mediante la snellezza convenzionale della
parete, definita dal rapporto:

A=ho!t (4.5.1)

dove hp € lalunghezza libera di inflessione della parete valutata in base alle condizioni di vincolo ai
bordi espresse dalla (4.5.6) et e lo spessore della parete.
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Il valore della snellezza A non deve risultare superiore a 20.

455 ANALISI STRUTTURALE

Larisposta strutturale é cal colata usando:

- anais semplificate.

- andisi lineari, assumendo i valori secanti dei moduli di elasticita

- andlisi non lineari

Per lavalutazione di effetti locali € consentito I'impiego di modelli di calcolo relativi a parti isolate
della struttura.

Per il calcolo dei carichi trasmessi dai solai alle pareti e per la valutazione su queste ultime degli
effetti delle azioni fuori dal piano, &€ consentito I'impiego di modelli semplificati, basati sullo
schema dell’ articolazione completa alle estremita degli elementi strutturali.

456 VERIFICHE

Le verifiche sono condotte con I'ipotesi di conservazione delle sezioni piane e trascurando la
resistenza atrazione per flessione della muratura.

Oltre ale verifiche sulle pareti portanti, si deve eseguire anche la verificadi travi di accoppiamento
in muratura ordinaria, quando prese in considerazione dal modello della struttura. Tali verifiche s
eseguono in analogia a quanto previsto per i pannelli murari verticali.

4.5.6.1 Resistenze di progetto

Le resistenze di progetto da impiegare, rispettivamente, per le verifiche a compressione,
pressoflessione e a carichi concentrati (fy) , e ataglio (fug) valgono:

fd = fk /’YM (452)
fua = fu / ym (4.5.3)
dove
fi e laresistenza caratteristica a compressione della muratura;

fuk e la resistenza caratteristica a taglio della muratura in presenza delle effettive tensioni di
compressione, valutata con

fu=fuo + 0,4 0 (459
in cui
fuo € definita al § 4.5.3 e 6, € la tensione normale media dovuta ai carichi verticali agenti sulla
sezione di verifica;
v € il coefficiente parziale di sicurezza sulla resistenza a compressione della muratura,
comprensivo delle incertezze di modello e di geometria, fornito dalla Tab. 4.5.11, in funzione delle
classi di esecuzione pit avanti precisate, e a seconda che gli elementi resistenti utilizzati siano di
categorial o di categoriall (vedi § 11.10.1).

Tabella4.5.11. Valori del coefficiente vy in funzione della classe di esecuzione e della categoria degli elementi
resistenti

Materiale Classe di esecuzione

1 2
Muratura con elementi resistenti di categorial, maltaa 2,0 2,5
prestazione garantita
Muratura con elementi resistenti di categorial, maltaa 2,2 2,7
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COMpOSiZione prescritta

Muratura con elementi resistenti di categoriall, ogni tipo 25 3,0
di malta

L’ attribuzione delle Classi di esecuzione 1 e 2 viene effettuata adottando quanto di seguito indicato.

In ogni caso occorre (Classe 2):

- disponibilita di specifico personae qualificato e con esperienza, dipendente dell’impresa
esecutrice, per la supervisione del lavoro (capocantiere);

- disponibilita di specifico personale qualificato e con esperienza, indipendente dall’impresa
esecutrice, per il controllo ispettivo del lavoro (direttore dei lavori).

La Classe 1 € attribuita qualora siano previsti, oltre ai controlli di cui sopra, le seguenti operazioni

di controllo:

- controllo e valutazione in loco delle proprieta della malta e del cal cestruzzo;

- dosaggio dei componenti della malta “a volume” con I’ uso di opportuni contenitori di misura e
controllo delle operazioni di miscelazione o uso di malta premiscelata certificata dal produttore.

4.5.6.2 Verifiche agli stati limite ultimi

Gli stati limite ultimi da verificare sono:

- presso flessione per carichi laterali (resistenza e stabilitafuori dal piano),

- presso flessione nel piano del muro,

- taglio per azioni nel piano del muro,

- carichi concentrati.

- flessione etaglio di travi di accoppiamento

Le verifiche vanno condotte con riferimento a normative di comprovata validita.

Per la verifica a presso flessione per carichi laterali, nel caso di adozione dell’ipotesi di
articolazione completa delle estremita della parete (v. § 4.5.5), & consentito far riferimento al
metodo semplificato di seguito riportato.

Laresistenzaunitariadi progetto ridottafyiq riferitaal’ elemento strutturale si assume pari a
faria =@ fq (4.5.5)

in cui @ e il coefficiente di riduzione della resistenza del materiale, riportato in Tab. 4.5.111 in
funzione della snellezza convenzionale 1 e del coefficiente di eccentricita m definito piu avanti
(equazione 4.5.7).

Per valori non contemplati in tabella € anmessa |I’interpolazione lineare; in nessun caso Sono
ammesse estrapol azioni.

Tabella4.5.111 - Valori del coefficiente ®@ con I'ipotesi della articolazione (a cerniera)

Snellezza ), | Coefficiente di eccentricita m=6 e/t

0 0,5 1,0 15 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 convenzionale 1 della parete secondo I’ espressione (4.5.1) la
lunghezza libera d' inflessione del muro hg € data dalla relazione

ho = ph (4.5.6)

in cui il fattore p tiene conto dell’ efficacia del vincolo fornito dai muri ortogonali e h é I’ altezza
interna di piano; p assume il valore 1 per muro isolato, ei valori indicati nella Tab. 4.5.1V, quando
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il muro non ha aperture ed e irrigidito con efficace vincolo da due muri trasversali di spessore non
inferiore a 200 mm, e di lunghezzal non inferiore a 0,3 h, posti ad interasse a.

Tabella4.5.1V - Fattore laterale di vincolo

h/a p
h/a<0,5 1
0,5<ha<1,0 3/2—hla
1,0<h/a U[1+(Wa)?F

Se un muro trasversale ha aperture, s ritiene convenzionalmente che la sua funzione di
irrigidimento possa essere espletata quando lo stipite delle aperture disti dalla superficie del muro
irrigidito ameno 1/5 dell’ altezza del muro stesso; in caso contrario si assume p = 1.

Nellalunghezzal del muro di irrigidimento si intende compresa anche meta dello spessore del muro
irrigidito.
Il coefficiente di eccentricita m e definito dallarelazione:

m =6 et (4.5.7)
essendo e |’ eccentricitatotale et 1o spessore del muro.

Le eccentricitadel carichi verticali sullo spessore della muratura sono dovute alle eccentricita totali
dei carichi verticali, alle tolleranze di esecuzione ed ale azioni orizzontali. Esse possono essere
determinate convenzional mente con i criteri che seguono.

a) eccentricitatotale dei carichi verticali: e, =ey +ey;
N,d; 2 Nd,
- ; — 272 45.8
= N+ N, = N+ N, (458)
dove:

eq. eccentricitadellarisultante dei carichi trasmessi dai muri dei piani superiori rispetto al piano
medio del muro da verificare;

ep: eccentricitadelle reazioni di appoggio del solai soprastanti la sezione di verifica;

N;: carico trasmesso dal muro sovrastante supposto centrato rispetto a muro stesso;

N2: reazionedi appoggio dei solai sovrastanti il muro da verificare;

di:  eccentricitadi N, rispetto a piano medio del muro da verificare;

dx:  eccentricitadi N, rispetto a piano medio del muro daverificare;

tali eccentricita possono essere positive o negative,
b) eccentricita dovutaatolleranze di esecuzione, €.

Considerate |e tolleranze morfologiche e dimensionali connesse alle tecnologie di esecuzione degli
edifici in muraturasi deve tener conto di una eccentricita e, che e assunta almeno uguale a
h

=05 (4.5.9)

€a

con h altezzainternadi piano.

C) eccentricita e, dovuta alle azioni orizzontali considerate agenti in direzione normale a piano
dellamuratura,

e, =My (4.5.10)



dove M, ed N sono, rispettivamente, il massimo momento flettente dovuto ale azioni orizzontali e
lo sforzo normale nella relativa sezione di verifica. 11 muro e supposto incernierato a livello del
piani e, in mancanza di aperture, anche in corrispondenza dei muri trasversali, se questi hanno
interasse minore di 6 metri.

Le eccentricita e;, e, e , vanno convenzionalmente combinate tra di loro secondo le due
espressioni:

& =lef+ex & =%+|ev|- (4.5.11)

Il valore di e=e, e adottato per laverificadei muri nelle loro sezioni di estremita; il valore di e=e; &
adottato per la verifica della sezione ove € massimo il valore di M,,. L’ eccentricita di calcolo e non
pud comungue essere assunta inferiore ad e,.

In ogni caso dove risultare:
e<033t; e,<0,33t. (4.5.12)

4.5.6.3 Verifiche agli stati limitedi esercizio

Non e generalmente necessario eseguire verifiche nei confronti di stati limite di esercizio di
strutture di muratura, quando siano soddisfatte le verifiche nei confronti degli stati limite ultimi.

Nel caso della muratura armata, e per particolari situazioni della muratura non armata, si fara
riferimento a norme tecniche di comprovata validita.

45.6.4 Verifiche alletensioni ammissibili

Per edifici semplici & consentito eseguire le verifiche, in via semplificativa, con il metodo delle
tensioni anmissibili, adottando le azioni previste nelle presenti Norme Tecniche, con resistenza del
materiale di cui a 8§ 4.5.6.1, ponendo il coefficiente y» = 4,2 ed utilizzando il dimensionamento
semplificato di seguito riportato con le corrispondenti limitazioni:

a) lepareti strutturali della costruzione siano continue dalle fondazioni alla sommita;
b) nessunaaltezzainterpiano siasuperiorea3,5;

¢) il numero di piani hon sia superiore a 3 (entro e fuori terra) per costruzioni in muratura ordinaria
ed a4 per costruzioni in muratura armata;

d) la planimetria dell’ edificio sia inscrivibile in un rettangolo con rapporti fra lato minore e lato
maggiore non inferiore a 1/3;

e) lasnellezzadellamuratura, secondo I’ espressione (4.5.1), non siain nessun caso superiore a 12;
f) il carico variabile per i solai non sia superiore a 3,00 kN/m?.

Laverificas intende soddisfatta se risulta:
6 =N/(0,65A) < fi /ywm (4.5.13)

in cui N e il carico verticale totale alla base di ciascun piano dell’edificio corrispondente alla
somma dei carichi permanenti e variabili (valutati ponendo yz=yo=1) della combinazione
caratteristicae A €1’ areatotale dei muri portanti allo stesso piano.

457 MURATURA ARMATA

La muratura armata € costituita da elementi resistenti artificiali pieni e semipieni idonel ala
realizzazione di pareti murarie incorporanti apposite armature metalliche verticali e orizzontali,
annegate nellamalta o nel conglomerato cementizio.
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Le barre di armatura possono essere costituite da acciaio a carbonio, o da acciaio inossidabile o da
acciaio con rivestimento speciale, conformi ale pertinenti indicazioni di cui al § 11.3.

E ammesso, per le armature orizzontali, I'impiego di armature a traliccio elettrosaldato o I'impiego
di atre armature conformate in modo da garantire adeguata aderenza ed ancoraggio, nel rispetto
delle pertinenti normative di comprovata vaidita

In ogni caso dovra essere garantita una adeguata protezione dell’armatura nei confronti della
corrosione.

Le barre di armatura devono avere un diametro minimo di 5 mm. Nelle pareti che incorporano
armatura nel letti di malta al fine di fornire un aumento della resistenza ai carichi fuori piano, per
contribuire a controllo della fessurazione o per fornire duttilita, I’ area totale dell’ armatura non deve
essere minore dello 0,03% dell’ area lorda della sezione trasversale della parete (cioe 0,015% per
ogni faccia nel caso dellaresistenzafuori piano).

Qualora I’armatura sia utilizzata negli elementi di muratura armata per aumentare la resistenza nel
piano, o quando sia richiesta armatura a taglio, la percentuale di armatura orizzontale, calcolata
rispetto al’ area lorda della muratura, non potra essere inferiore allo 0,04 % né superiore alo 0,5%,
e non potra avere interasse superiore a 60 cm. La percentuale di armatura verticale, calcolata
rispetto all’ area lorda della muratura, non potra essere inferiore alo 0,05 %, né superiore alo 1,0%.
In tal caso, armature verticali con sezione complessiva non inferiore a 2 cm? dovranno essere
collocate a ciascuna estremita di ogni parete portante, ad ogni intersezione tra pareti portanti, in
corrispondenza di ogni apertura e comunque ad interasse non superiore a4 m.

La lunghezza d ancoraggio, idonea a garantire la trasmissione degli sforzi ala mata o a
calcestruzzo di riempimento, deve in ogni caso essere in grado di evitare la fessurazione
longitudinale o lo sfaldamento della muratura. L’ ancoraggio deve essere ottenuto mediante una
barra rettilinea, mediante ganci, piegature o forcelle o, in alternativa, mediante opportuni dispositivi
meccanici di comprovata efficacia.

La lunghezza di ancoraggio richiesta per barre dritte pud essere calcolata in analogia a quanto
usualmente fatto per e strutture di calcestruzzo armato.

L’ ancoraggio dell’armatura a taglio, staffe incluse, deve essere ottenuto mediante ganci o piegature,
con una barra d’armatura longitudinale inserita nel gancio o nella piegatura. Le sovrapposizioni
devono garantire la continuita nella trasmissione degli sforzi di trazione, in modo che lo
snervamento dell’armatura abbia luogo prima che venga meno la resistenza della giunzione. In
mancanza di dati sperimentali relativi alla tecnologia usata, la lunghezza di sovrapposizione deve
essere di almeno 60 diametri.

La malta o il conglomerato di riempimento dei vani o degli alloggi delle armature deve avvolgere
completamente I’ armatura. Lo spessore di ricoprimento deve essere tale da garantire la trasmissione
degli sforzi tra la muratura e I’armatura e tale da costituire un idoneo copriferro a fini della
durabilita degli acciai. L’armatura verticale dovra essere collocata in apposite cavita o recessi, di
dimensioni tali che in ciascuno di risulti inscrivibile un cilindro di ameno 6 cm di diametro.

La resistenza a compressione minima richiesta per la malta e di 10 MPa, mentre la classe minima
richiesta per il conglomerato cementizio € C12/15. Per i vaori di resistenza di aderenza
caratteristica dell’armatura si puo fare riferimento a risultati di prove sperimentali o a indicazioni
normative di comprovata validita.

La resistenza di progetto della muratura da impiegare per le verifiche a taglio (fiq), puod essere
calcolata ignorando il contributo di qualsiasi armatura a taglio incorporata nell’ elemento, qualora
non sia fornita I’area minima di armatura sopra specificata per elementi di muratura armata atti ad
aumentare la resistenza nel piano, oppure prendendo in considerazione il contributo dell’ armatura a
taglio, qualora sia presente almeno I’ area minima prevista, secondo quanto riportato in normative di
riconosciuta validita.

Le verifiche di sicurezzavanno condotte assumendo per I’ acciaio ys= 1,15
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458 VERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE

Per le situazioni costruttive transitorie, come quelle che si hanno durante le fasi della costruzione,
dovranno adottarsi tecnologie costruttive e programmi di lavoro che non possano provocare danni
permanenti alla struttura o agli elementi strutturali e che comungue non possano riverberarsi sulla
sicurezza dell’ opera.

Le entita delle azioni ambientali da prendere in conto saranno determinate in relazione a tempo
della situazione transitoria e della tecnologia esecutiva.

459 VERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI

Per situazioni progettuali eccezional, il progetto dovra dimostrare la robustezza della costruzione
mediante procedure di scenari di danno per i quali i fattori parziai yy dei materiali possono essere
assunti pari a¥2di quelli delle situazioni ordinarie (v. tab. 4.5.11).

4.5.10 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza a fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1996-1-2,
utilizzando i coefficienti yv (v. 8 4.5.9) relativi alle combinazioni eccezionali.
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4.6 COSTRUZIONI DI ALTRI MATERIALI

| materiali non tradizionali o non trattati nelle presenti norme tecniche potranno essere utilizzati per
larealizzazione di elementi strutturali od opere, previa autorizzazione del Servizio Tecnico Centrale
su parere del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici, autorizzazione che riguardera I’ utilizzo del
materiale nelle specifiche tipologie strutturali proposte sulla base di procedure definite dal Servizio
Tecnico Centrale.

Si intende qui riferirsi a materiali quali calcestruzzi di classe di resistenza superiore a C70/85,
calcestruzzi fibrorinforzati, acciai da costruzione non previsti in 8 4.2, leghe di alluminio, leghe di
rame, travi tralicciate in acciaio conglobate nel getto di calcestruzzo collaborante, materiali
polimerici fibrorinforzati, pannelli con poliuretano o polistirolo collaborante, materiali murari non
tradizionali, vetro strutturale, materiali diversi dall’ acciaio con funzione di armaturadac.a
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5 PONTI

5.1 PONTI STRADALI

511 OGGETTO

Le norme contengono i criteri generali e le indicazioni tecniche per la progettazione e I’ esecuzione
dei ponti stradali.

Nel seguito col termine “ponti” s intendono anche tutte quelle opere che, in relazione alle loro
diverse destinazioni, vengono normalmente indicate con nomi particolari, quali: viadotti, sottovia o
cavalcavia, sovrappassi, sottopassi, strade soprael evate, ecc.

Le presenti norme, per quanto applicabili, riguardano anche i ponti mobili.
512 PRESCRIZIONI GENERALI

5121 Premesse

In sede di progetto vanno definite le caratteristiche generali del ponte, ovvero la sua localizzazione,
la destinazione e la tipologia, le dimensioni principali, il tipo e le caratteristiche dei materiali
strutturali impiegati ed il tipo delle azioni considerate ai fini del suo dimensionamento.

In sede di redizzazione s accertera che le modalita tecnico esecutive adottate nell’ esecuzione
dell’ opera siano rispondenti alle assunzioni ed alle prescrizioni di Progetto ed alle specifiche di
Capitolato.

5122 Geometria della sede stradale

Ai fini della presente normativa, per larghezza della sede stradale del ponte si intende la distanza
misurata ortogonalmente all’ asse stradale trai punti pit interni dei parapetti.

La sede stradale sul ponte € composta da una o piu carreggiate, eventualmente divise da uno
gpartitraffico, da banchine o da marciapiedi secondo |'importanza, la funzione e le caratteristiche
della strada.

51.2.3 Altezzalibera

Nel caso di un ponte che scavalchi una strada ordinaria, |’ altezza libera a di sotto del ponte non
deve essere in acun punto minore di 5 m, tenendo conto anche delle pendenze della strada
sottostante.

Nei casi di strada a traffico selezionato € ammesso, per motivi validi e comprovati, derogare da
quanto sopra, purché |’ altezza minimanon siaminore di 4 m.

Eccezionalmente, ove I’ esistenza di vincoli non eliminabili imponesse di scendere a di sotto di tale
valore, si potra adottare un’altezza minima, in ogni caso non inferiore a 3,20 m. Tale deroga e
vincolata al parere favorevole dei Comandi Militare edei Vigili del Fuoco competenti per territorio.

| ponti sui corsi d’'acqua classificati navigabili dovranno avere il tirante corrispondente alla classe
dei natanti previsti.
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Per tutti i cas in deroga al’altezza minima prescritta di 5 m, si debbono adottare opportuni
dispositivi segnaletici di sicurezza (ad es. controsagome), collocati a conveniente distanza
dall’imbocco dell’ opera.

Nel caso di sottopassaggi pedondli I’ altezza libera non deve essere inferiore a 2,50 m.

5124 Compatibilitaidraulica

Quando il ponte interessa un corso d’ acqua naturale o artificiale, il progetto dovra essere corredato
da una relazione idrologica e da una relazione idraulica riguardante le scelte progettuali, la
costruzione e |’ esercizio del ponte.

L’ampiezza e |"approfondimento della relazione e delle indagini che ne costituiscono la base
saranno commisurati al’importanza del problema

Di norma il manufatto non dovra interessare con spalle, pile e rilevati il corso d’acqua attivo e, se
arginato, i corpi arginali. Qualora eccezionalmente fosse necessario realizzare pile in aveo, laluce
minima tra pile contigue, misurata ortogonalmente a filone principale della corrente, non dovra
essere inferiore a 40 metri. Soluzioni con luci inferiori potranno essere autorizzate dall’ Autorita
competente, previo parere del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici.

Nel caso di pile /o spalle in alveo cura particolare e da dedicare a problema delle escavazioni
dell’alveo e dla protezione delle fondazioni delle pile e delle spalle.

La quota idrometrica ed il franco dovranno essere posti in correlazione con la piena di progetto
riferitaad un periodo di ritorno non inferiore a 200 anni.

Il franco di sottotrave e la distanza tra il fondo alveo e la quota di sottotrave dovranno essere
assunte tenendo conto del trasporto solido di fondo e del trasporto di materiale galleggiante.

Il franco idraulico necessario non pud essere ottenuto con il sollevamento del ponte durante la
piena.

513 AZIONI SUI PONTI STRADALI

Le azioni da considerare nella progettazione dei ponti stradali sono:
— leazioni permanenti;

— le distorsioni, ivi comprese quelle dovute a presollecitazioni di progetto e quelle di origine
termica;

— leazioni variabili datraffico;

— leazioni variabili di vento e neve;
— leazioni eccezionali;

— leazioni sismiche.

Laviscosita deve essere considerata associata a quelle azioni per le quali da effetto.

5131 Azioni per manenti
1. Peso proprio degli elementi strutturali e non strutturali: g;

2. Carichi permanenti portati: g, (pavimentazione stradale, marciapiedi, Sicurvia, parapetti,
attrezzature stradali, rinfianchi e simili).

3. Altre azioni permanenti: g; (spintadelle terre, spinte idrauliche, ecc.).
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5.13.2
1.

Defor mazioni impr esse
Distorsioni e presollecitazioni di progetto: €.

Ai fini delle verifiche si devono considerare gli effetti delle distorsioni e delle presollecitazioni
eventualmente previste in progetto.

2. Effetti reologici: ritiro e viscosita e,; Variazioni termiche €.
Il calcolo degli effetti del ritiro del calcestruzzo, delle variazioni termiche e della viscosita deve
essere effettuato in accordo a carattere ed all’intensita di tali distorsioni definiti nelle relative
sezioni delle presenti Norme Tecniche.

3. Cedimenti vincolari: €4
Dovranno considerarsi gli effetti di cedimenti vincolari quando, sulla base delle indagini e delle
valutazioni geotecniche, questi risultino significativi per le strutture.

5133 Azioni Variabili da Traffico

51331 Premessa

| carichi variabili da traffico sono definiti dagli Schemi di Carico descritti nel 8 5.1.3.3.3, disposti
su corsie convenzionali.

51332

Le larghezze w, delle corsie convenzionali su una carreggiata ed il massmo numero (intero)
possibile di tali corsie su di essa sono indicati nel prospetto seguente (Fig. 5.1.1 e Tab. 5.1.1).

Definizione delle corsie convenzionali

Se non diversamente specificato, qualora la carreggiata di un impalcato da ponte sia divisa in due
parti separate da una zona spartitraffico centrale, si distinguono i casi seguenti:

a) sele parti sono separate da una barriera di sicurezza fissa, ciascuna parte, incluse tutte le corsie
di emergenza e le banchine, &€ autonomamente divisain corsie convenzionali.

b) sele parti sono separate da barriere di sicurezza mobili o da altro dispositivo di ritenuta, I’ intera
carreggiata, inclusala zona spartitraffico centrale, e divisain corsie convenzionali.

Parte rimanente
Vo d s /./‘_,/ A _/ A A A /////',,//
Corsia convenzionale numero 1 7 e
PO IS OOIIN //,
Parte rimanente

Vi

.,
,

s //f

Sy
v

S
e

A A A
~ r L

LLLLLLLLL L
Parte rimanente

Figura5.1.1 — Esempio di numerazione delle corsie

Tabella5.1.1 - Numero e Larghezza delle corsie

Larghezza di carreggiata
oy

Numero di corsie
convenzionali

Larghezzadi unacorsia | Larghezzadellazona

convenzionale [m]

rimanente [m]

w<540m n=1 3,00 (w-3,00)
54<w<6,0m n=2 w/2 0
6,0m<w n = Int(w/3) 3,00 w - (3,00 x ny)

La disposizione e la numerazione delle corsie va determinata in modo da indurre le piu sfavorevoli
condizioni di progetto. Per ogni singola verifica il numero di corsie da considerare caricate, laloro

148



disposizione sulla carreggiata e la loro numerazione vanno scelte in modo che gli effetti della
disposizione dei carichi risultino i piu sfavorevoli. La corsia che, caricata, da |’effetto piu
sfavorevole € numerata come corsia Numero 1; la corsia che dail successivo effetto piu sfavorevole
€ numerata come corsia Numero 2, ecc.

Quando la carreggiata & costituita da due parti separate portate da uno stesso impalcato, le corsie
sono numerate considerando I’intera carreggiata, cosicché vi € solo una corsia 1, solo una corsia 2
ecc, che possono appartenere aternativamente ad una delle due parti.

Quando la carreggiata consiste di due parti separate portate da due impalcati indipendenti, per il
progetto di ciascun impalcato si adottano numerazioni indipendenti. Quando, invece, gli impalcati
indipendenti sono portati da una singola pila o da una singola spalla, per il progetto della pila o
dellaspallas adotta un’ unica numerazione per le due parti.

Per ciascuna singola verifica e per ciascuna corsia convenzionale, si applicano gli Schemi di Carico
definiti nel seguito per una lunghezza e per una disposizione longitudinale, tali da ottenere I’ effetto
piu sfavorevole.

5.1.3.33 Schemi di Carico

Le azioni variabili del traffico, comprensive degli effetti dinamici, sono definite dai seguenti
Schemi di Carico:

Schema di Carico 1: € costituito da carichi concentrati su due assi in tandem, applicati su impronte
di pneumatico di forma quadrata e lato 0,40 m, e da carichi uniformemente
distribuiti come mostrato in Fig. 5.1.2. Questo schema €& da assumere a
riferimento sia per le verifiche globali, siaper le verifiche locali, considerando
un solo carico tandem per corsia, disposto in asse alla corsia stessa. |l carico
tandem, se presente, va considerato per intero.

Schema di Carico 2: € costituito da un singolo asse applicato su specifiche impronte di pneumatico
di forma rettangolare, di larghezza 0,60 m ed altezza 0,35 m, come mostrato
in Fig. 5.1.2. Questo schema va considerato autonomamente con asse
longitudinale nella posizione piu gravosa ed e da assumere a riferimento solo
per verifiche locali. Qualora sia piu gravoso s considerera il peso di una
singolaruotadi 200 kN.

Schema di Carico 3: € costituito da un carico isolato da 150kN con impronta quadrata di lato
0,40m. Si utilizza per verifiche locali su marciapiedi non protetti da sicurvia.

Schema di Carico 4: e costituito da un carico isolato da 10 kN con impronta quadrata di 1ato 0,10m.
Si utilizza per verifiche locali su marciapiedi protetti da sicurvia e sulle
passerelle pedonali.

Schema di Carico 5: costituito dalla folla compatta, agente con intensita nominale, comprensiva
degli effetti dinamici, di 5,0 kKN/m*. Il valore di combinazione e invece di 2,5
kN/m?. 1l carico folla deve essere applicato su tutte le zone significative della
superficie di influenza, inclusa |'area dello spartitraffico centrale, ove
rilevante.

Schemi di Carico 6.a, b, ¢ In assenza di studi specifici ed in aternativa a modello di carico
principale, generalmente cautelativo, per opere di luce maggiore di 300 m, ai
fini della statica complessiva del ponte, si puo far riferimento ai seguenti
carichi g a Qb €0Lc

107

J... =128, QS(EJ [KN/m]; (5.11)
1%

qup =88, 71(E] [KN/m]; (5.1.2
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1 0,38

essendo L lalunghezza della zona caricatain m.

51334 Categorie Stradali

Sulla base dei carichi mobili ammess al transito, i ponti stradali s suddividono nelle tre seguenti
categorie:

1% Categoria: ponti per il transito dei carichi mobili sopraindicati conil loro intero valore;
2% Categoria: come sopra, macon valori ridotti dei carichi come specificato nel seguito;
3%Categoria: ponti per il transito dei soli carichi associati allo Schema5 (passerelle pedonali).

Sul manufatto dovra essere applicato un contrassegno permanente, chiaramente visibile, indicante la
categoria e |’anno di costruzione del ponte.

L’ accesso ai ponti di 3* Categoriadi carichi diversi da quelli di progetto deve essere materialmente
impedito.

Il transito di carichi eccezionali, il cui peso, sia totale che per asse, ecceda quelli previsti per la
relativa categoria di progettazione, dovra essere autorizzato dall’Ente proprietario della strada,
secondo le vigenti norme sulla disciplina della circolazione stradale. Se necessario, il progetto potra
specificatamente considerare uno o piu veicoli speciali rappresentativi per geometria e carichi-asse
dei veicoli eccezionali previsti sul ponte. Detti veicoli speciai e le relative regole di combinazione
possono essere appositamente specificati caso per caso o dedotti da normative di comprovata
validita.

51335 Disposizione dei carichi mobili per realizzare le condizioni di carico piu gravose

Il numero delle colonne di carichi mobili da considerare nel calcolo dei ponti di 1% e 2% Categoria &
guello massimo compatibile con la larghezza della carreggiata, comprese le eventuali banchine di
rispetto e per sosta di emergenza, nonché gli eventuali marciapiedi non protetti e di altezza inferiore
a 20 cm, tenuto conto che la larghezza di ingombro convenzionale € stabilita per ciascuna colonna
in 3,00 m.
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Figura5.1.2 - Schemi di Carico 1-5 Dimensioni in [m]

In ogni caso il humero delle colonne non deve essere inferiore a 2, a meno che la larghezza della

sede stradale siainferiore a 5,40 m.

La disposizione dei carichi ed il numero delle colonne sulla carreggiata saranno volta per volta
quelli che determinano le condizioni piu sfavorevoli di sollecitazione per la struttura, membratura o

sezione considerata.

Per i ponti di 1% Categoria s devono considerare, compatibilmente con le larghezze

precedentemente definite, le seguenti intensita dei carichi (Tab. 5.1.11):

Tabella5.1.11 - Intensita dei carichi Qi e gk per le diverse corsie

Posizione Carico asse Qy [kN] i [KN/m?]
CorsiaNumero 1 300 9,00
Corsia Numero 2 200 2,50
CorsiaNumero 3 100 2,50
Altre corsie 0,00 2,50
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Per i pontl di 2° Categoria si devono consderare sulla Corsia N.1 un Carico asse Qix = 240 kN ed
un carico distribuito g = 7,20 [kN/m?. Sulle altre corsie vanno applicati i carichi associati ai ponti
di 1° Categoria.

Per i ponti di 3% Categoria si considera il carico associato allo Schema 5 (folla compatta) applicato
con la disposizione piu gravosa per le singole verifiche.

Ai fini della verifiche globali di opere singole di luce maggiore di 300 m, in assenza di studi
specifici ed in alternativa a modello di carico principale, si disporra sulla corsian. 1 un carico gy a,
sulla corsia n. 2 un carico q.p, sulla corsia n. 3 un carico g, e sulle altre corsie e sull’area
rimanente un carico distribuito di intensita 2,5 kN/m?.

| carichi qLa qLp eqLcS dispongono in asse alle rispettive corsie.

5.1.3.3.6 Strutture Secondarie di | mpalcato
Diffusione dei carichi locali

| carichi concentrati da considerarsi ai fini delle verifiche locali ed associati agli Schemi di Carico
1, 2, 3 e 4 s assumono uniformemente distribuiti sulla superficie della rispettiva impronta. La
diffusione attraverso la pavimentazione e |0 spessore della soletta si considera avvenire secondo un
angolo di 45°, fino al piano medio della struttura della soletta sottostante (Fig. 5.1.3.8). Nél caso di
piastra ortotropa la diffusione va considerata fino a 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 dell’impalcato (solette, marciapiedi, traversi, ecc.) s
devono prendere in considerazione i carichi gia definiti in precedenza, nelle posizioni di volta in
volta piu gravose per I’elemento considerato. In alternativa si considera, se piu gravoso, il carico
associato allo Schema 2 , disposto nel modo piu sfavorevole e supposto viaggiante in direzione
longitudinale.

Per i marciapiedi non protetti dasicurviasi considerail carico associato allo Schema 3.

Per i marciapiedi protetti dasicurviae per i ponti di 3° Categoriasi considerail carico associato allo
Schema 4.

Nella determinazione delle combinazioni di carico s indica come carico q; la disposizione dei
carichi mobili che, caso per caso, risultapiu gravosaai fini delle verifiche.

a : [ Pavimentozione 5 [lrrlhll
= — o ARG
h\_? — — — —
h/2 !
- = Soletto
h/2 | _Zothtb 3
Figura 5.1.3a— Diffusione dei carichi concentrati Figura 5.1.3b — Diffusione dei carichi concentrati
nelle solette negli impalcati a piastra ortotropa
5134 Incremento Dinamico addizionale in presenza di discontinuita strutturali: g,

| carichi mobili includono gli effetti dinamici per pavimentazioni di media rugosita. In casi
particolari, come ad esempio, in prossimita di interruzioni della continuita strutturale della soletta,
puo essere necessario considerare un coefficiente dinamico addizionale g, da valutare in
riferimento alla specifica situazione considerata.
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5.1.35 Azionelongitudinale di frenamento o di accelerazione: gz

Laforzadi frenamento o di accelerazione g; € funzione del carico verticale totale agente sulla corsia
convenzionalen. 1 ed euguale a

180 kN < @5 = 0,6(2Qy ) +0,100, - - L < 900 kN (5.1.4)
per i ponti di 1% categoriaed a
144 kN < g3 =0,6(2Qw ) +0,10- gy - W, - L <900 kN (5.1.5)

per i ponti di 2° categoria, essendo w; la larghezza della corsia e L la lunghezza della zona caricata.
La forza, applicata a livello della pavimentazione ed agente lungo I'asse della corsia, € assunta
uniformemente distribuita sulla lunghezza caricata e include gli effetti di interazione.

5.1.3.6 Azione centrifuga: Qq

Nei ponti con asse curvo di raggio R (in metri) |’ azione centrifuga corrispondente ad ogni colonna
di carico s valuta convenzionalmente come indicato in Tab. 5.1.111, essendo Q, :Ziz'Qik il

carico totale dovuto agli assi tandem dello schemadi carico 1 agenti sul ponte.

Il carico concentrato Q,, applicato a livello della pavimentazione, agisce in direzione normale
all’ asse del ponte.

Tabella5.1.111 - Valori caratteristici delle forze centrifughe

Raggio di curvatura[m] Q4 [KN]
R <200 0,2-Q,
200 <R £ 1500 40-Q,/R
1500 <R 0

5.1.3.7 Azioni di Neve, Vento: Qs
Per le azioni da neve e vento vale quanto specificato a Cap. 3.

L’ azione del vento pud essere convenziona mente assimilata ad un carico orizzontale statico, diretto
ortogonalmente all’asse del ponte e/o diretto nelle direzioni piu sfavorevoli per acuni dei suoi
elementi (ad es. le pile). Tae azione si considera agente sulla proiezione nel piano verticale delle
superfici direttamente investite. L’azione del vento pud essere valutata come azione dinamica
mediante una analisi dell’interazione vento-struttura.

La superficie dei carichi transitanti sul ponte esposta a vento si assimila ad una parete rettangolare
continuadell’ altezza di 3 m a partire dal piano stradale.

L’azione del vento si puo valutare come sopra specificato nel casi in cui essa non possa destare
fenomeni dinamici nelle strutture del ponte o quando I’ orografia non possa dar luogo ad azioni
anomale del vento.

Per i ponti particolarmente sensibili all’ eccitazione dinamica del vento si deve procedere ala
valutazione della risposta strutturale in galleria del vento e, se necessario, ala formulazione di un
modello matematico dell’ azione del vento dedotto da misure sperimentali.

Il carico neve si considera non concomitante con i carichi datraffico, salvo che per ponti coperti.

5.1.3.8 Azioni sismiche gs
Per le azioni sismiche si devono rispettare le prescrizioni di cui a 8§ 3.2.

Per la determinazione degli effetti di tali azioni s fara di regola riferimento alle sole masse
corrispondenti ai pesi propri ed a sovraccarichi permanenti, considerando nullo il valore quasi
permanente delle masse corrispondenti ai carichi datraffico.

153



Ove necessario, per esempio per ponti in zona urbana di intenso traffico, si dovra considerare un
valore non nullo di dette masse in accordo con il § 3.2.4.

5.1.3.9 Resistenze passive dei vincoli: g7

Nel calcolo delle pile, delle spalle, delle fondazioni, degli stessi apparecchi di appoggio e, se del
caso, dell’impalcato, s devono considerare le forze che derivano dalle resistenze parassite dei
vincoli.

Nel caso di appoggi in gomma dette forze andranno valutate sulla base delle caratteristiche
dell’ appoggio e degli spostamenti previsti.

5.1.3.10 Azioni sui parapetti. Urto di veicolo in svio: Qs

L’ altezza dei parapetti non potra essere inferiore a 1,10 m. | parapetti devono essere calcolati in
base ad un’ azione orizzontale di 1,5 kN/m applicataal corrimano.

| sicurvia e gli elementi strutturali ai quali sono collegati devono essere dimensionati in funzione
della classe di contenimento richiesta per I'impiego specifico (vedi D.M. 21-06-04 n.2367). Se non
diversamente indicato, la forza deve essere considerata distribuita su 0,50 m ed applicata ad una
guota h, misurata dal piano viario, pari alla minore delle dimensioni hy, h,, dove h; = (altezza della
barriera- 0,10m) , h, = 1,00m.

Nel progetto dell’impalcato deve essere considerata una condizione di carico eccezionae nella
guale ala forza orizzontale d'urto su sicurvia Si associa un carico verticale isolato sulla sede
stradale codtituito dal Secondo Schema di Carico, posizionato in adiacenza a sicurvia stesso e
disposto nella posizione piu gravosa.

Per atri elementi si puo fareriferimento a § 3.6.3.3.2.

51311 Altreazioni variabili (azioni idrauliche, urto di un veicolo, urto di ghiacci e natanti
su pile): go
Azioni idrauliche.

Le azioni idrauliche sulle pile poste nell’ alveo dei fiumi andranno calcolate secondo |e prescrizioni
del §5.1.2.5 tenendo conto, oltre che dell’ orientamento e della forma della pila, anche degli effetti
di modificazioni locali dell’alveo, dovute, per esempio, allo scalzamento atteso.

Urto di un veicolo contro le strutture.

| piedritti dei ponti ubicati a distanza < 5,0 m dalla sede stradale, dovranno essere protetti contro il
pericolo di urti di veicoli stradali, mediante adeguate opere chiaramente destinate alla protezione dei
piedritti stessi.

In ogni caso, gli impalcati sovrapassanti strade con franco inferiorea6 m e gli elementi di sostegno
verticale dovranno essere progettati in modo da resistere all’ azione delle forze statiche indicate al 8§
3.6.3.3.1.

Urto di ghiacci e natanti su pile.

L’intensita e le modalita di applicazione delle azioni derivanti da pressione del ghiacci ed altre
cause eccezionali, vanno definite facendo riferimento a norme specifiche o attraverso specifiche
analisi di rischio. Per quanto riguarda gli urti da natanti si pud fare riferimento al § 3.6.3.5.

5.1.3.12 Combinazioni di Carico

Le combinazioni di carico da considerare ai fini delle verifiche devono essere stabilite in modo da
garantire la sicurezzain conformita a quanto prescritto al Cap. 2.

154



Ai fini della determinazione dei valori caratteristici delle azioni dovute a traffico, s dovranno
considerare, generalmente, le combinazioni riportatein Tab. 5.1.1V.

Tabella5.1.1V — Valori caratteristici delle azioni dovute al traffico

Carichi sulla carreggiata Carichi su
marciapiedi e
piste ciclabili
Carichi verticali Carichi orizzontali Carichi
verticali
Gruppo di | Modello principale | Veicoli Folla Frenaturags | Forza Carico
azioni (Schemi di carico | specidi (Schemadi centrifugaq, | uniformemente.
1,2,34,6) carico 5) distribuito
1 Valore Schemadi
caratteristico carico 5 con
valore di
combinazione
2,5 kN/m?
2a Valore frequente Valore
caratteristico
2b Valore frequente Valore
caratteristico
30 Schema di
carico 5 con
valore
caratteristico
5,0 kN/m?
4 Schema di Schema di
carico 5 con carico 5 con
valore valore
caratteristico caratteristico
5,0 kN/m? 5,0 kN/m?
50 Dadefinirsi peril |Valore
singol o progetto caratteristico
o nominae
) Ponti di 3? categoria
) Daconsiderare solo se richiesto dal particolare progetto (ad es. ponti in zona urbana)
") Da considerare solo se si considerano veicoli speciali

La Tab. 5.1.V fornisce i vaori dei coefficienti parziali delle azioni da assumere nell’ analisi per la
determinazione degli effetti delle azioni nelle verifiche agli stati limite ultimi.

NellaTab. 5.1.V il significato dei simboli eil seguente:

Yo1 coefficiente parziale del peso proprio della struttura, del terreno e dell’ acqua, quando
pertinente;

Yo2 coefficiente parziale dei pesi propri degli elementi non strutturali;

Yo coefficiente parziale delle azioni variabili datraffico;

Yoi coefficiente parziae delle azioni variabili.

Il coefficiente parziale della precompressione si assume pari ayp=1

Altri valori di coefficienti parziali sono riportati nel Cap. 4 con riferimento a particolari azioni
specifiche dei diversi materiali.

| valori dei coefficienti yoj, Wi € yo per le diverse categorie di azioni sono riportati nella Tab.
5.1.VI.
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Tabella5.1.V — Coefficienti parziali di sicurezza per le combinazioni di carico agli SLU

. o Al A2
Coefficiente | EQU STR GEO
L . favorevoli 0,90 1,00 1,00
Carichi permanenti ) Yo1
sfavorevoli 1,10 1,35 1,00
; 0,00
Carichi permanenti non strutturali®® favorevoll. Yoz 0,00 0,00
sfavorevoli 1,50 1,50 1,30
; 0,00
Carichi varibili da traffico favorevoli y 0,00 0,00
sfavorevoli Q 1,35 1,35 1,15
; 0,00
Carichi variabili favorevohl Yo 0,00 0,00
sfavorevali Qi 1,50 1,50 1,30
L N favorevoli 0,90 1,00 1,00
Distorsioni e presollecitazioni di progetto ' '
P preg sfavorevoli Ter 1,009 | 1,004 1,00
Ritiro e viscosita, Variazioni termiche, favorevoli 0,00 0,00 0,00
Cedimenti vincolari favorevoli | 1e2 Te3 Yea | 1 o9 1.20 1,00

W Equilibrio che non coinvolgai parametri di deformabilita e resistenza del terreno; atrimenti si applicano i
valori di GEO.

@ Nel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es. carichi permanenti portati) siano compiutamente
definiti si potranno adottare gli stessi coefficienti validi per le azioni permanenti.

®) 1,30 per instabilitain strutture con precompressione esterna

“) 1,20 per effetti locali

Tabella5.1.VI - Coefficienti  per le azioni variabili per ponti stradali e pedonali

Coefficiente | Coefficientey; | Coefficiente y,
Azoni 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 distribuiti 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
(Tabella5.1.1V) |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

SLUeSLE 0,6 0,2 0,0
vento gs Esecuzione 0,8 0,0

Vento a ponte carico 0,6
SLUeSLE 0,0 0,0 0,0

Neve gs

esecuzione 0,8 0,6 05
Temperatura Tk 0,6 0,6 0,5

Per le opere di luce maggiore di 300 m € possibile modificare i coefficienti indicati in tabella previa
autorizzazione del Servizio Tecnico Centrale del Ministero delle Infrastrutture, sentito il Consiglio
Superiore dei lavori pubblici.
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514 VERIFICHE DI SICUREZZA

Le verifiche di sicurezza sulle varie parti dell’ opera devono essere effettuate sulla base dei criteri
definiti dalle presenti norme tecniche.

In particolare devono essere effettuate le verifiche allo stato limite ultimo, ivi compresa la verifica
alo stato limite di fatica, ed agli stati limite di servizio riguardanti gli stati di fessurazione e di
deformazione.

Le combinazioni di carico da considerare ai fini delle verifiche devono essere stabilite in modo da
garantire la sicurezza secondo quanto definito nei criteri generali enunciati a Cap. 2 delle presenti
norme tecniche.

5141 Verifiche agli Stati Limite Ultimi

Si dovraverificarechesia Eq< Ry, dove Eq €il valore di progetto degli effetti delle azioni ed Ry e
la corrispondente resistenza di progetto.

5142 Stati Limitedi Esercizio

Per gli Stati Limitedi Esercizio s dovraverificare chesia: Eq4< Cq4, dove Cq € un valore nominae
o unafunzione di certe proprieta materiali legate agli effetti progettuali delle azioni considerate, E4
eil valore di progetto dell’ effetto dell’ azione determinato sulla base delle combinazioni di carico.

5.1.4.3 Verificheallo stato limitedi fatica

Per strutture, elementi strutturali e dettagli sensibili a fenomeni di fatica vanno eseguite opportune
verifiche.

Le verifiche saranno condotte considerando spettri di carico differenziati, a seconda che s conduca
una verifica per vita illimitata o una verifica a danneggiamento. In assenza di studi specifici, volti
alla determinazione dell’ effettivo spettro di carico che interessa il ponte, si potra far riferimento ai
modelli descritti nel seguito.

Verifiche per vitaillimitata

Le verifiche a fatica per vitaillimitata potranno essere condotte, per dettagli caratterizzati da limite
di fatica ad ampiezza costante, controllando che il massimo delta di tensione AGmax=(Gmax-Omin)
indotto nel dettaglio stesso dallo spettro di carico significativo risulti minore del limite di fatica del
dettaglio stesso. Ai fini del calcolo del AGmax SI possono impiegare, in aternativa, i modelli di carico
di fatical e 2, disposti sul ponte nelle due configurazioni che determinano la tensione massima e
minima, rispettivamente, nel dettaglio considerato.

Il modello di carico di fatica 1 € costituito dallo schema di carico 1 con valore dei carichi
concentrati ridotti del 30% e valori dei carichi distribuiti ridotti del 70% (vedi fig. 5.1.4).

Per verifiche locali si deve considerare, se piu gravoso, il modello costituito dall’ asse singolo dello
schema di carico 2, considerato autonomamente, con valore del carico ridotto del 30% (vedi fig.
5.1.4).

Quando siano necessarie valutazioni piu precise, in alternativa a modello semplificato n. 1, derivato
dal modello di carico principale, si puo impiegare il modello di carico a fatica n. 2, rappresentato
nellaTab. 5.1.VII, applicato sulla corsialenta.

Nel caso in cui siano da prevedere significativi effetti di interazione tra veicoli, per I’ applicazione
nel modello 2 si dovrafar riferimento a studi specifici 0 a metodologie consolidate.
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Figura5.1.4 —Modello di carico di fatican. 1
Tabella5.1.VIlI —Modello di carico a fatica n. 2 — veicoli frequenti
SAGOMA del VEICOLO Distanzatra Carico Tipo di ruota
gli ass frequente per (Tab. 5.1.1X)
(m) asse
(kN)
45 90 A
190 B
® L]
4,20 80 A
| 1,30 140 B
E‘ I 140 B
-2 00
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
o 0" 0 0C 1,30 110 C
110 C

Verifiche a danneggiamento

Le verifiche a danneggiamento consistono nel verificare che nel dettaglio considerato lo spettro di
carico produca un danneggiamento D<1.

Il danneggiamento D sara valutato mediante lalegge di Palmgren-Miner, considerando la curva S-N
caratteristicadel dettaglio e lavitanominale dell’ opera.

Le verifiche saranno condotte considerando lo spettro di tensione indotto nel dettaglio dal modello
di fatica semplificato n. 3, riportato in Fig. 5.1.5, costituito da un veicolo di fatica smmetrico a 4
assi, ciascuno di peso 120 kN, o, in alternativa, quando siano necessarie valutazioni piu precise,
dallo spettro di carico equivalente costituente il modello di fatica n. 4, riportato in Tab. 5.1.VIII, ,
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ove € rappresentata anche la percentuale di veicoli da considerare, in funzione del traffico
interessante la strada servitadal ponte.

| tipi di pneumatico da considerare per i diversi veicoli e le dimensioni delle relative impronte sono

riportati nellaTab. 5.1.1X.

In assenza di studi specifici, per verifiche di danneggiamento, si considerera sulla corsia lenta il
flusso annuo di veicoli superiori a 100 kN, rilevanti a fini della verifica a fatica dedotto dalla

Tabella5.1.X.

Nel caso in cui siano da prevedere significativi effetti di interazione tra veicoli, s dovra far
riferimento a studi specifici 0 a metodol ogie consolidate.

-+
40

Al

160 200

..

+40 +—80 —f40

4—120

Asse longitudi na‘e;

del ponte

40 +—80 —ta0 +

120 —+

Figura5.1.5—Modello di carico afatican. 3

Tabella5.1.VII1 —Modello di carico a fatica n. 4 — veicoli equivalenti

T

200

Composizione del traffico

. Tipo di Interassi | Valori equivalenti Lunga Media Traffico
Sagoma def veicolo pneu?naiico [m] dei caric(;(iq asse [kN] ) locale
(Tab.5.1- percorrenza| percorrenza
1X)

A 70
B 4,50 130

; 20,0 40,0 80,0
A 70
B 4,20 120

%1 B 1,30 120 5,0 10,0 50
A 70
B 3,20 150

%] C 5,20 90 50,0 30,0 5,0
0o C 1,30 90
C 1,30 90
A 70
B 3,40 140

%Q B 6,00 90 15,0 15,0 5,0
(-] (-] B 1,80 20
A 70
B 4,80 130

C 3,60 90 10,0 50 5,0
%L/ . ] C 4,40 80
C 1,30 80
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Tabella5.1.1 X — Dimensioni degli assi e delle impronte per i veicoli equivalenti

Tipo di pneumatico Dimensioni dell’ asse e delle impronte
| 2,00m
Asse della corsia
A
2,00m
|
0,54 m Asse della corsia
B
0,32m 032 m I
022m 0,22m
i 2,00 m i
Asse della corsia
C
0,27 m

Tabella 5.1.X — Flusso annuo di veicoli pesanti sulla corsia lenta

Categorie di traffico Flusso annuo di veicoli di peso
€9 superiorea 100 kN sulla corsia lenta
1 - Strade ed autostrade con 2 o piui corsie per senso di 5
) . ; . 2,0x10
marcia, caratterizzate da intenso traffico pesante
2 - Strade ed autostrade caratterizzate da traffico pesante di 6
. s 0,5x10
mediaintensita
3 - Strade princi pa!| \caratten zzate datraffico pesante di 0.125x10°
modesta intensita
4 - Strade locali caratterizzate da traffico pesante di intensita 5
. 0,05x10
molto ridotta

5144 Verificheallo stato limite di fessurazione

Per assicurare la funziondita e la durata delle strutture viene prefissato uno stato limite di
fessurazione, commisurato alle condizioni ambientali e di sollecitazione, nonché ala sensibilita

delle armature alla corrosione.

Strutture in cal cestruzzo armato ordinario. Per le strutture in calcestruzzo armato ordinario, devono

essere rigpettate le limitazioni di cui allaTab. 4.1.VI per armatura poco sensibile.

Srutture in calcestruzzo armato precompresso. Valgono le limitazioni della Tab. 4.1.VI per

armature sensibili.

5.14.5

Verificheallo stato limite di defor mazione

L’ assetto di una struttura, da valutarsi in base alle combinazioni di carico precedentemente indicate,
deve risultare compatibile con la geometria della struttura stessa in relazione alle esigenze del

traffico, nonché con i vincoli ed i dispositivi di giunto previsti in progetto.
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Le deformazioni della struttura non devono arrecare disturbo a transito del carichi mobili ale
velocita di progetto della strada.

5146 Verifichedele azioni sismiche

Le verifiche nei riguardi delle azioni sismiche vanno svolte secondo i criteri ed i metodi esposti nel
relativo 8 3.2.

5147 Verifichein fase di costruzione

Le verifiche di sicurezza vanno svolte anche per le singole fasi di costruzione dell’ opera, tenendo
conto dell’ evoluzione dello schema statico e dell’ influenza degli effetti differiti nel tempo.

Vanno verificate anche le eventuali centine e le altre attrezzature provvisionali previste per la
realizzazione dell’ opera.

5.1.4.8 Verifiche alle tensioni ammissibili
Per i ponti stradali non e ammesso il metodo di verificaale tensioni ammissibili di cui a 8§ 2.7.

515 STRUTTURE PORTANTI

5151 Impalcato

51511 Spessori minimi

Gli spessori minimi delle diverse parti costituenti I'impalcato devono tener conto dell’ influenza dei
fattori ambientali sulla durabilitd dell’opera e rispettare le prescrizioni delle norme relative ai
singoli elementi strutturali.

5.15.1.2 Strutture ad elementi prefabbricati

Nelle strutture costruite in tutto o in parte con elementi prefabbricati, a fine di evitare
sovratensioni, distorsioni o danneggiamenti dovuti a difetti esecutivi o di montaggio, deve essere
assicurata la compatibilita geometrica tra le diverse parti assemblate, tenendo anche conto delle
tolleranze costruttive.

Gli elementi di connessione tra le parti collegate devono essere conformati in modo da garantire la
corretta trasmissione degli sforzi.

Nel caso di elementi in cemento armato normale e precompresso e di strutture miste acciaio-
calcestruzzo vanno considerate le redistribuzioni di sforzo differite nel tempo che si manifestano
tra parti realizzate o sottoposte a carico in tempi successivi e le analoghe redistribuzioni che
derivano davariazioni dei vincoli.

5.15.2 Pile

51521 Spessori minimi
Vale quanto giaindicato al comma precedente per le strutture dell’ impal cato.
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5.15.22 Schematizzazione e calcolo

Nella verifica delle pile snelle, particolare attenzione deve essere rivolta alla valutazione delle
effettive condizioni di vincolo, specialmente riguardo I’ interazione con le opere di fondazione.

Le sommita delle pile deve essere verificata nei confronti degli effetti locali derivanti dalle azioni
concentrate trasmesse dagli apparecchi di appoggio.

Si deve verificare che gli spostamenti consentiti dagli apparecchi di appoggio siano compatibili con
gli spostamenti massimi alla sommita delle pile, provocati dalle combinazioni delle azioni piu
sfavorevoli e, nelle pile ate, dalla differenza di temperaturatrale facce delle pile stesse.

516 VINCOLI

| dispositivi di vincolo dell’impalcato alle sottostrutture (pile, spalle, fondazioni) devono possedere
le caratteristiche previste dallo schema statico e cinematico assunto in sede di progetto, sia con
riferimento alle azioni, sia con riferimento alle distorsioni.

Per strutture realizzate in piu fasi, i vincoli devono assicurare un corretto comportamento statico e
cinematico in ogni fase dell’evoluzione dello schema strutturale, adeguandosi, se del caso, ai
cambiamenti di schema

Le singole parti del dispositivo di vincolo ed i relativi ancoraggi devono essere dimensionati in base
alleforze vincolari trasmesse.

| dispositivi di vincolo devono essere tali da consentire tutti gli spostamenti previsti con un margine
di sicurezza maggiore rispetto a quello assunto per gli altri elementi strutturali.

Particolare attenzione va rivolta a funzionamento dei vincoli in direzione trasversae rispetto
al’asse longitudinale dell’impalcato, la cui configurazione deve corrispondere ad uno schema
statico e cinematico ben definito.

La scelta e la disposizione dei vincoli nei ponti a pianta speciale (ponti in curva, ponti in obliquo,
ponti con geometriain piantairregolare) devono derivare da un adeguato studio di capacita statica e
di compatibilita cinematica.

516.1 Protezione dei vincoli

Le varie parti dei dispositivi di vincolo devono essere adeguatamente protette, al fine di garantirneil
regolare funzionamento per il periodo di esercizio previsto.

5.1.6.2 Controllo, manutenzione e sostituzione

I vincoli del ponte devono essere accessibili a fine di consentirne il controllo, la manutenzione e
I’ eventual e sostituzione senza eccessiva difficolta

5.1.6.3 Vincoli in zona sismica
Per i ponti in zona sismica, i vincoli devono essere progettati in modo che, tenendo conto del
comportamento dinamico dell’ opera, risultino idonei:

atrasmettere le forze conseguenti ale azioni sismiche

ad evitare sconnessioni tragli elementi componenti il dispositivo di vincolo

ad evitare lafuoriuscitadel vincoli dalle loro sedi.
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5.1.7 OPERE ACCESSORIE

Le opere di impermeabilizzazione e di pavimentazione, i giunti e tutte le opere accessorie, devono
essere eseguiti con materiali di qualita e con cura esecutivatali da garantire la massima durata e tali
daridurre interventi di manutenzione e rifacimenti.

5171 I mper meabilizzazione

Le opere di impermeabilizzazione devono essere tali da evitare che infiltrazioni d’ acqua possano
arrecare danno alle strutture portanti.

51.7.2 Pavimentazioni

La pavimentazione stradale deve essere tale da sottrarre all’ usura ed alla diretta azione del traffico
I’ estradosso del ponte e gli strati di impermeabilizzazione che proteggono le strutture portanti.

5173 Giunti

In corrispondenza delle interruzioni strutturali s devono adottare dispositivi di giunto atti ad
assicurare la continuita del piano viabile. Le caratteristiche dei giunti e le modalita del loro
collegamento alla struttura devono essere tali da ridurre il piu possibile le sovrasollecitazioni di
natura dinamica dovute ad irregolaritalocali e da assicurare lamigliore qualita del transiti.

In corrispondenza dei giunti si deve impedire |a percolazione delle acque meteoriche o di lavaggio
attraverso i giunti stessi. Nel caso di giunti che consentano il passaggio delle acque, queste devono
confluire in appositi dispositivi di raccolta, collocati immediatamente sotto il giunto, e devono
essere convogliate a scaricarsi senza possibilitadi ristagni o dilavamenti che interessino le strutture.

51.7.4 Smaltimento del liquidi provenienti dall’impalcato

Lo smaltimento dei liquidi provenienti dall’impalcato deve effettuarsi in modo da non arrecare
danni o pregiudizio all’opera stessa, alla sicurezza del traffico e ad eventuai opere ed esercizi
sottostanti il ponte. A tale scopo il progetto del ponte deve essere corredato dallo schema delle
opere di convogliamento e di scarico. Per opere di particolare importanza, o per la natura dell’ opera
stessa 0 per la natura dell’ ambiente circostante, s deve prevedere la realizzazione di un apposito
impianto di depurazione e/o di decantazione.

5.1.75 Dispositivi per I'ispezionabilita e la manutenzione delle opere

In sede di progettazione e di esecuzione devono essere previste opere di  camminamento
(piattaforme, scale, passi d'uomo, ecc.) commisurate all’importanza del ponte e tali da consentire
I"accesso alle parti piu importanti siaai fini ispettivi, siaa fini manutentivi. Le zone nell’ intorno di
parti destinate alla sostituzione periodica, quali ad esempio gli appoggi, devono essere corredate di
punti di forza, chiaramente individuabili e tali da consentire le operazioni di sollevamento e di
vincolamento provvisorio.

5.1.7.6 Vani per condotte e cavidotti

La struttura del ponte dovra comunque prevedere la possibilita di passaggio di cavi e di una
condotta di acquedotto; le dimensioni dei vani dovranno essere rapportate alle prevedibili esigenze
davalutare con riferimento a quanto presente in prossimita del ponte.

Nel caso in cui siano da prevedere significativi effetti di interazione tra veicoli, s dovra far
riferimento a studi specifici 0 a metodol ogie consolidate.
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52 PONTI FERROVIARI
Le presenti norme si applicano per la progettazione e |’ esecuzione dei nuovi ponti ferroviari.

Il Gestore dell’ Infrastruttura in base ale caratteristiche funzionali e strategiche delle diverse
infrastrutture ferroviarie stabilisce i parametri indicati al Cap. 2: vitanominale, classe d’ uso.

521 PRINCIPALI CRITERI PROGETTUALI E MANUTENTIVI

La progettazione dei manufatti sotto binario deve essere eseguita in modo da conseguire il migliore
risultato globale dal punto di vista tecnico-economico, con particolare riguardo ala durabilita
dell’ opera stessa.

5211 | spezionabilita e manutenzione

Fin dalla fase di progettazione deve essere posta la massima cura nella concezione generale
dell’opera e nella definizione delle geometrie e dei particolari costruttivi in modo da rendere
possibile |’ accessibilita e I” ispezionabilita, nel rispetto delle norme di sicurezza, di tutti gli elementi
strutturali. Deve essere garantita la piena ispezionabilita degli apparecchi d appoggio e degli
eventuali organi di ritegno. Deve inoltre essere prevista la possibilita di sostituire questi elementi
con la minima interferenza con |’ esercizio ferroviario; a tale scopo i disegni di progetto devono
fornire tutte le indicazioni a riguardo (numero, posizione e portata dei martinetti per il
sollevamento degli impalcati, procedure da seguire anche per la sostituzione degli stessi
apparecchi, ecc.).

5212 Compatibilitaidraulica

Quando il ponte interessa un corso d’ acqua naturale o artificiale, il progetto dovra essere corredato
da una relazione idrologica e da una relazione idraulica riguardante le scelte progettuali, la
costruzione e |’ esercizio del ponte.

L’ampiezza e |"approfondimento della relazione e delle indagini che ne costituiscono la base
saranno commisurati al’importanza del problema.

Di norma il manufatto non dovra interessare con spalle, pile e rilevati il corso d’'acqua attivo e, se
arginato, i corpi arginali. Qualora ecceziona mente fosse necessario realizzare pile in alveo, laluce
minima tra pile contigue, misurata ortogonalmente a filone principale della corrente, non dovra
essere inferiore a 40 metri. Soluzioni con luci inferiori potranno essere autorizzate dall’ Autorita
competente, previo parere del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici.

Nel caso di pile /o spalle in alveo cura particolare € da dedicare a problema delle escavazioni
dell’ alveo e dla protezione delle fondazioni delle pile e delle spalle.

La quota idrometrica ed il franco dovranno essere posti in correlazione con la piena di progetto
riferitaad un periodo di ritorno non inferiore a 200 anni.

Il franco di sottotrave e la distanza tra il fondo alveo e la quota di sottotrave dovranno essere
assunte tenendo conto del trasporto solido di fondo e del trasporto di materiale galleggiante.

Il franco idraulico necessario non puo essere ottenuto con il sollevamento del ponte durante la
piena

5213 Altezzalibera

Nel caso di un ponte che scavalchi una strada ordinaria, I’ altezza libera al di sotto del ponte non
deve essere in acun punto minore di 5 m, tenendo conto anche delle pendenze della strada

sottostante.
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Nei casi di strada a traffico selezionato € ammesso, per motivi validi e comprovati, derogare da
guanto sopra, purché |’ altezza minimanon siaminore di 4 m.

Eccezionalmente, ove I’ esistenza di vincoli non eliminabili imponesse di scendere a di sotto di tale
valore, si potra adottare un’altezza minima, in ogni caso non inferiore a 3,20 m. Tale deroga e
vincolata a parere favorevole dei Comandi Militare e dei Vigili del Fuoco competenti per territorio.

| ponti sui corsi d’acqua classificati navigabili dovranno avere il tirante corrispondente ala classe
dei natanti previsti.

Per tutti i cas in deroga al’atezza minima prescritta di 5 m, s debbono adottare opportuni
dispositivi segnaletici di sicurezza (ad es. controsagome), collocati a conveniente distanza
dall’imbocco dell’ opera.

Nel caso di sottopassaggi pedonali I’ altezza libera non deve essere inferiore a 2,50 m.

522 AZIONI SULLE OPERE

Nell’ambito della presente norma sono indicate tutte le azioni che devono essere considerate nella
progettazione dei ponti ferroviari, secondo le combinazioni indicate nei successivi paragrafi.

Le azioni definite in questo documento si applicano alle linee ferroviarie a scartamento normale e
ridotto.

5221 Azioni Per manenti

Le azioni permanenti che andranno considerate sono: pesi propri, carichi permanenti portati, spinta
delleterre, spinte idrauliche, ecc.

52211 Carichi permanenti portati

Ove non s eseguano valutazioni piu dettagliate, la determinazione dei carichi permanenti portati
relativi a peso della massicciata, dell’armamento e della impermeabilizzazione (inclusa la
protezione) potra effettuars assumendo, convenzionalmente, per linea in rettifilo, un peso di
volume pari a 18,0 kN/m? applicato su tutta la larghezza media compresa fra i muretti paraballast,
per una atezza media fra piano del ferro (P.F.) ed estradosso impalcato pari a 0,80 m. Per ponti su
linee in curva, oltre al peso convenzionale sopraindicato va aggiunto il peso di tutte le parti di
massi cciata hecessarie per realizzare il sovralzo, valutato con la sua reale distribuzione geometrica e
con un peso di volume pari a 20 kN/m°.

Nel caso di armamento senza massicciata andranno valutati i pesi dei singoli componenti e le
relative distribuzioni.

Nella progettazione di nuovi ponti ferroviari dovranno essere sempre considerati i pesi, le azioni e
gli ingombri associati all’introduzione delle barriere antirumore, anche nei casi in cui hon sia
originariamente prevista larealizzazione di questo genere di elementi.

52212 Altre azioni variabili (azioni idrauliche, urto di un veicolo, urto di ghiacci e natanti
su pile)

Azioni idrauliche.

Le azioni idrauliche sulle pile poste nell’ alveo dei fiumi andranno calcolate secondo |e prescrizioni
del § 5.1.2.5 tenendo conto, oltre che dell’ orientamento e della forma della pila, anche degli effetti
di modificazioni locali dell’ alveo, dovute, per esempio, allo scalzamento atteso.

Urto di un veicolo contro le strutture.
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| piedritti dei ponti ubicati a distanza < 5,0 m dalla sede stradale, dovranno essere protetti contro il
pericolo di urti di veicoli stradali, mediante adeguate opere chiaramente destinate alla protezione dei
piedritti stessi.

In ogni caso, gli impalcati sovrapassanti strade con franco inferiorea6 m e gli elementi di sostegno
verticale dovranno essere progettati in modo da resistere all’ azione delle forze statiche indicate a §
3.6.33.1

Urto di ghiacci e natanti su pile.

L’intensita e le modalita di applicazione delle azioni derivanti da pressione del ghiacci ed altre
cause eccezionali, vanno definite facendo riferimento a norme specifiche o attraverso specifiche
analisi di rischio. Per quanto riguarda gli urti da natanti si pud fare riferimento al § 3.6.3.5.

5222 Smaltimento del liquidi provenienti dall’impalcato

Lo smaltimento dei liquidi provenienti dall’impalcato deve effettuars in modo da non arrecare
danni o pregiudizio all’ opera stessa e ad eventuali opere ed esercizi sottostanti il ponte.

A tale scopo il progetto del ponte deve essere corredato dallo schema delle opere di convogliamento
e di scarico. Per opere di particolare importanza, o per la natura dell’ opera stessa o per la natura
dell’ambiente circostante, si deve prevedere larealizzazione di un apposito impianto di depurazione
e/o di decantazione.

5223 Azioni variabili verticali

52231 Treni di carico

| carichi verticali sono definiti per mezzo di modelli di carico; in particolare, sono forniti due treni
di carico distinti: il primo rappresentativo del traffico normale (Treno di carico LM 71), il secondo
rappresentativo del traffico pesante (Treno di carico SW).

| valori dei suddetti carichi dovranno essere moltiplicati per un coefficiente di adattamento “o”,
variabile in ragione della tipologia dell’Infrastruttura (ferrovie ordinarie, ferrovie leggere,
metropolitane, ecc.). Sono considerate tre tipologie di carico i cui valori caratteristici sono definiti
nel seguito Nel seguito, i riferimenti a modelli di carico LM 71, SW/0 e SW/2 ed ale loro
componenti si intendono, in effetti, pari a prodotto dei coefficienti o per i carichi indicati nelle Fig.
521eFig.52.2.

522311 Treno di carico LM 71

Questo treno di carico schematizza gli effetti statici prodotti dal traffico ferroviario normale come
mostrato nellaFig. 5.2.1 erisulta costituito da:

ka ka ka ka
qv]k l l l qvk
LT l AT,
ILLIMITATO |0~8| 1~6|1~6 | 1.8 0~8| ILLIMITATO
1
1 1 | T
Qi = 250 kN () = 80 kN/m

Figura5.2.1 - Trenodi carico LM 71
- quattro assi da 250 kN disposti ad interasse di 1,60 m;
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- carico distribuito di 80 KN/m in entrambe le direzioni, a partire da 0,8 m dagli assi d’ estremitae
per unalunghezzaillimitata

Per questo modello di carico € prevista una eccentricita del carico rispetto all’asse del binario,
dipendente dallo scartamento s, per tenere conto dello spostamento dei carichi; pertanto, essa e
indipendente dal tipo di struttura e di armamento. Tale eccentricita € calcolata sulla base del
rapporto massimo frai carichi afferenti a due ruote appartenenti al medesimo asse

Quv2/Qv1=1,25 (5.2.1)

essendo Qvi e Qvz i carichi verticali delle ruote di un medesimo asse, e risulta quindi pari a /18
con s= 1435 mm; questa eccentricita deve essere considerata nella direzione piu sfavorevole.

Il carico distribuito presente ale estremita del treno tipo LM 71 deve segmentarsi a di sopra
dell’ opera andando a caricare solo quelle parti che forniscono un incremento del contributo ai fini
della verifica dell’elemento per I’ effetto considerato Questa operazione di segmentazione non va
effettuata per i successivi modelli di carico SW che devono essere considerati sempre agenti per
tuttalaloro estensione.

522312 Treno di carico SW
qvk qvk
RN ARRRRRRRA AR RARRREA
aA C a

Figura5.2.2 - Treno di carico SW
Tale carico schematizza gli effetti statici prodotti dal traffico ferroviario pesante.

L’ articolazione del carico € mostratain Fig. 5.2.2 e, per tale modello di carico, sono considerate due
distinte configurazioni denominate SW/0 ed SW/2 (I’'SW/0 andra utilizzato solo per le travi
continue qualora piu sfavorevole dell’LM71). Le caratterizzazioni di entrambe queste
configurazioni sono indicate in Tab. 5.2.1.

Tabella5.2.1 - Caratteristiche Treni di Carico SW

Tipo di Carico | qyK [KN/m] a[m] c[m]
SW/0 133 15,0 5,3
SW/2 150 25,0 7.0
522313 Treno scarico

Per acune particolari verifiche € utilizzato un particolare treno di carico chiamato “Treno Scarico”
rappresentato da un carico uniformemente distribuito pari 210,0 kKN/m.

522314 Ripartizione locale dei carichi
Distribuzione longitudinale del carico per mezzo del binario

Un carico asside Q,; pud essere distribuito su tre traverse consecutive poste ad interasse uniforme
“d’, ripartendolo fra la traversa che la precede, quella su cui insiste e quella successiva, nelle
seguenti proporzioni 25%, 50%, 25% (Fig. 5.2.3).
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Figura 5.2.3 - Distribuzione longitudinale dei carichi assiali
Distribuzione longitudinale del carico per mezzo delle traverse e del ballast

In generale, i carichi assiali del modello di carico LM 71 possono essere distribuiti uniformemente
nel senso longitudinale.

Carico su una traversa

! \
4:1 \ 401

/ . AL
1 Superficie diiriferimento
h \

FITIIIT
b

T
\

Figura 5.2.4 - Distribuzione longitudinale dei carichi attraverso il ballast.

Tuttavia, per il progetto di particolari elementi strutturali quali le solette degli impalcati da ponte, la
distribuzione longitudinale del carico assiale a di sotto delle traverse € indicata in Fig. 5.2.4 ove,
per superficie di riferimento e daintendersi la superficie di appoggio del ballast.

Per laripartizione nella struttura sottostante valgono gli usuali criteri progettuali.

In particolare, per le solette, salvo diverse e piu accurate determinazioni, potra considerars una
ripartizione a45° dalla superficie di estradosso fino a piano medio delle stesse.

Distribuzione trasversale delle azioni per mezzo delle traverse e del ballast

Salvo piu accurate determinazioni, per ponti con armamento su ballast in rettifilo, le azioni possono
distribuirs trasversalmente secondo lo schemadi Fig. 5.2.5.
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Figura5.2.5 - Distribuzione trasversalein rettifilo delle azioni per mezzo delle traverse e del ballast

Per ponti con armamento su ballast in curva, con sovralzo, le azioni possono distribuirs
trasversalmente secondo lo schemadi Fig. 5.2.6.

Qy o
7
Q Q _
bl
Q H
|I |
T }
e T ——t
:1 . :'_.!_ . Lll
/ je) 0 suped, di riferimento
A R[ T'm B
}I’T-"fTTJV'r‘lTI'[]T 'fr'rF
% | Ou g,

Figura5.2.6 - Distribuzione trasversalein curva delle azioni per mezzo delle traverse e del ballast

522315 Distribuzione dei carichi verticali per i rilevati atergo delle spalle

In assenza di calcoli piu accurati, il carico verticale alivello del piano di regolamento (posto a circa
0,70 m a di sotto del piano del ferro) su rilevato a tergo della spalla pud essere assunto
uniformemente distribuito su unalarghezzadi 3,0 m.

Per questo tipo di carico distribuito non deve applicarsi I’incremento dinamico.

52232 Carichi sui marciapiedi
I marciapiedi non aperti a pubblico sono utilizzati solo dal personal e autorizzato.

| carichi accidentali sono schematizzati da un carico uniformemente ripartito del valore di 10
kN/m2. Questo carico non deve considerarsi contemporaneo a transito dei convogli ferroviari e
deve essere applicato soprai marciapiedi in modo da dare luogo agli effetti locali piu sfavorevoli.

Per questo tipo di carico distribuito non deve applicarsi I’incremento dinamico.
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52233 Effetti dinamici

Le sollecitazioni e gli spostamenti determinati sulle strutture del ponte dall’ applicazione statica dei
treni di carico debbono essere incrementati per tenere conto della natura dinamica del transito dei
convogli.

Nella progettazione dei ponti ferroviari gli effetti di amplificazione dinamica dovranno vautarsi nel
modo seguente:

- per le usudli tipologie di ponti e per velocita di percorrenza non superiore a 200 km/h, quando
la frequenza propria della struttura ricade al’interno del fuso indicato in Fig. 5.2.7, e sufficiente
utilizzarei coefficienti dinamici ® definiti nel presente paragrafo;

- per leusudi tipologie di ponti, ove lavelocita di percorrenza sia superiore a 200 km/h e quando
la frequenza propria della struttura non ricade all’interno del fuso indicato in Fig. 5.2.7 e
comunque per le tipologie non convenzionali (ponti strallati, ponti sospesi, ponti di grande luce,
ponti metallici difformi dalle tipologie in uso in ambito ferroviario, ecc.) dovra effettuarsi una
analis dinamica adottando convogli reali e parametri di controllo specifici dell’ infrastruttura e
del tipo di traffico ivi previsto.

100

Vi

Frequenza propria [Hz]
=

1

1 10 100
Luce campata L [m]

Figura5.2.7 - Limiti delle frequenze proprie no in Hz in funzione della luce della campata
InFig. 5.2.7 il “fuso” é caratterizzato da:
un limite superiore pari a

no= 94,76.L.-0,748 (5.2.2)

un limiteinferiore pari a
No=80/L per 4m<L< 20m (5.2.3)
no= 23,58 L-0592 per20m< L <100m (5.2.4)

Per una trave semplicemente appoggiata, sottoposta a flessione, la prima frequenza flessionale puo
valutarsi con laformula:

_ 17,75
75,

dove: 9y rappresenta la freccia, espressa in mm, valutata in mezzeria e dovuta alle azioni
permanenti.

No [HZ] (5.2.5)

Per ponti in calcestruzzo §, deve calcolarsi impiegando il modulo elastico secante, in accordo con la
breve durata del passaggio del treno.
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Per travi continue, salvo piu precise determinazioni, L € da assumersi pari ala Lo definita come di
seguito.
| coefficienti di incremento dinamico ® che aumentano I’'intensita dei modelli di carico teorici si
assumono pari a ®p 0 @3, in dipendenza del livello di manutenzione della linea. In particolare, si
assumera
(&) per linee con elevato standard manutentivo:

1,44

®2=——"—+0,82 conlalimitazione 1,00 < ®, < 1,67 (5.2.6)
JL,-0,2
(b) per linee con ridotto standard manutentivo:
2,16

+0,73 con lalimitazione 1,00 < ®; < 2,00 (5.2.7)

dove:
L, rappresentalalunghezza*caratteristica’ in metri, cosi come definitain Tab. 5.2.11.

Tab. 5.2.11 - Lunghezza caratteristica L, (continua)

Caso Elemento strutturale Lunghezza L,

IMPALCATO DI PONTE IN ACCIAIO CON BALLAST (LASTRA ORTOTROPA O STRUTTURA EQUIVALENTE)

1 Piastra con nervaturelongitudinali etrasversali, o solo
longitudinali:

1.1 Piastra (in entrambe le direzioni) 3 voltel’interasse delle travi trasversali

1.2 Nervature longitudinali (comprese mensole fino a0,50 m)"; | 3 volte I’interasse delle travi trasversali

1.3 Travi trasversali: intermedie e di estremita. 2 voltelaluce delle travi trasversali.
2 Piastre con sole nervature trasversali
2.1 Piastra (per entrambe |e direzioni) 2 volteI'interasse delle travi trasversali + 3 m
2.2 Travi trasversdli intermedie 2 voltelaluce delletravi trasversali
2.3 Travi trasversali d’ estremita luce dellatrave trasversale

IMPALCATO DI PONTE IN ACCIAIO SENZA BALLAST (PER TENSIONI LOCALI)

3 3.1 Sostegni per rotaie (Longherine)
- come elemento di un grigliato 3 voltel’interasse delle travi trasversali
- come elemento semplicemente appoggiato distanzafraletravi trasversali + 3 m

3.2 Sostegni per rotaie a mensola (longherine a mensola) per | d3= 2,0, ove non meglio specificato
travi trasversali di estremita

3.3 Travi trasversali intermedie 2 voltelaluce delletravi trasversali

3.4 Travi trasversali d estremita luce dellatrave trasversale

IMPALCATO DI PONTE IN CLSCON BALLAST (PER IL CALCOLO DEGLI EFFETTI LOCALI E TRASVERSALI)
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4.1 Solette superiori e traversi di impalcati a sezione scatolare o
agraticcio di travi.
- nella direzione trasversale alle travi principali

- nelladirezione longitudinale

- mensole trasversali supportanti carichi ferroviari: se €>0,50 m,
essendo e ladistanza fral’asse dellarotaiapiu esternaeil filo
esterno dell’anima pitu esterna della struttura principale
longitudinale, occorre uno studio specifico.

4.2 Soletta continua su travi trasversali (nelladirezione delle
travi principali)
4.3 Solette per ponti aviainferiore:
- ordite perpendicolarmente alle travi principali
- ordite parallelamente alle travi principali

4.4 Impalcati atravi incorporate tessute ortogona mente all’ asse
del binario

4.5 Mensole longitudinali supportanti carichi ferroviari (per le
azioni in direzione longitudinale)

3voltelaluce della soletta

3 volte la luce della soletta d’impalcato o, se
minore, la lunghezza caratteristica della trave
principale

3 volte la distanza fra le anime della struttura
principale longitudinale

2 voltel'interasse delle travi trasversali

2 voltelaluce della soletta

2 volte la luce della soletta 0, se minore, |la
lunghezza caratteristica delle travi principali;

2 volte lalunghezza caratteristicain direzione
longitudinale

s e<0,5: m ®»=1,67, per e>0,5mv.(4.1)
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Tab. 5.2.11 - Lunghezza caratteristica L,

Caso Elemento strutturale

Lunghezza L,

TRAVI PRINCIPALI

5 5.1 Travi e solette semplicemente appoggiate (compresi

solettoni atravi incorporate)

Lm=2Un- (Ly+tlot....+Lp)

5.3 Portali:

- alucesingola

- aluci multiple

Luce nelladirezione delle travi principali

5.2 Travi e solette continue su n luci, indicando con: L 0= k-Ly, dove:

2 -3-4-25
12-13-14- 15

n
k

da considerare come trave continua a tre luci
(usando la 5.2 considerando le atezze dei
piedritti e lalunghezza del traverso)

da considerare come trave continua a pit luci
(usando la 5.2 considerando le altezze dei
piedritti terminai e la lunghezza di tutti i

travers)

5.4 Solette ed altri elementi di scatolari per uno o piu binari | d, =1,20; d3=1,35
(sottoviadi atezzalibera< 5,0 melucelibera < 8,0 m);
Per gli scatolari che non rispettano i precedenti limiti vale il
punto 5.3, trascurando la presenza della soletta inferiore e
considerando un coefficiente riduttivo del @ pari a 0,9, da
applicare al coefficiente ©

5.5 Travi ad asse curvilineo, archi a spinta eliminata, archi senza| metadellaluce libera

riempimento.
5.6 Archi e serie di archi con riempimento due volte laluce libera
5.7 Strutture di sospensione (di collegamento atravi di 4 volte la distanza longitudinde fra le
irrigidimento) strutture di sospensione.
SUPPORTI STRUTTURALI
6 6.1 Pile con snellezza A>30 Somma delle lunghezze delle campate

adiacenti lapila

6.2 Appoggi, cacolo delle tensioni di contatto a di sotto degli | Lunghezza degli elementi sostenuti
stessi etiranti di sospensione

| coefficienti di incremento dinamico sono stabiliti con riferimento a travi semplicemente
appoggiate. La lunghezza L, permette di estendere I'uso di questi coefficienti anche ad altre
tipologie strutturali.

Ove le sollecitazioni agenti in un elemento strutturale dipendessero da diversi termini ciascuno dei
quali afferente a componenti strutturali distinti, ognuno di questi termini dovra calcolars
utilizzando la lunghezza caratteristica L, appropriata.

Questo coefficiente dinamico @ non dovra essere usato con i seguenti carichi:

= {reno scarico;

= treni redi;

= treni per laverificaafatica.

Per i ponti metallici con armamento diretto occorrera considerare un ulteriore coefficiente di
adattamento dell’incremento dinamico B (inserito per tener conto del maggiore incremento
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dinamico dovuto a particolare tipo di armamento), variabile esclusivamente in funzione della
lunghezza caratteristica L, dell’ elemento, dato da:

B =1,0 per Ly <8med L, > 90m,
B=11per 8m <L¢S90m.

Nei casi di ponti ad arco o scatolari, con 0 senza solettone di fondo, aventi copertura “h” maggiore
di 1,0 m, il coefficiente dinamico puo essere ridotto nella seguente maniera:

Diy=D — h—l,OO
10

>1,0 (5.2.8)
dove h, in metri, eI’ altezza della copertura dall’ estradosso della struttura alla faccia superiore delle
traverse.

Per le strutture dotate di una copertura maggiore di 2,50 m pud assumersi un coefficiente di
incremento dinamico unitario.

Pile con snellezza A < 30, spalle, fondazioni, muri di sostegno e spinte del terreno possono essere
calcolate assumendo coefficienti dinamici unitari.

Qualora debbano eseguirsi verifiche con treni reali, agli stessi dovranno essere associati coefficienti
dinamici reali.

5224 Azioni variabili orizzontali

52241 Forza centrifuga

Nei ponti ferroviari a di sopra dei quali il binario presenta un tracciato in curva deve essere
consideratalaforza centrifuga agente su tutta |’ estensione del tratto in curva.

La forza centrifuga si considera agente verso I'esterno della curva, in direzione orizzontale ed
applicataallaquotadi 1,80 m al di sopradel P.F..

| calcoli s basano sulla massima velocita compatibile con il tracciato della linea. Ove siano
considerati gli effetti del modelli di carico SW, si assumeraunavelocitadi 100 km/h.

Il valore caratteristico dellaforza centrifuga si determinerain accordo con la seguente espressione:

V2 V2
= f-Qu)= f-Q,
Qu g‘r( Qu) 127'r( Quw) (5.2.9.9)
v v?
=—(f-g.)=——(f -q,
Cluc g_r( w) 127_r( Ow) (5.2.9.b)
dove:
Qu~ G = valore caratteristico della forza centrifuga [KN - kN/m];
Quk- Ok = valore caratteristico dei carichi verticali [KN - KN/m];

v =velocitadi progetto espressain m/s;

V =velocitadi progetto espressain km/h;

f =fattoredi riduzione (definito in seguito);

g =acceerazionedi gravitain m/s;

r =eil raggiodi curvaturain m.

Nel caso di curva policentrica come valore del raggio r dovra essere assunto un valore pari a piu
piccolo raggio di curvaturareae che interessala campata in esame.
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La forza centrifuga sara sempre combinata con i carichi verticali supposti agenti nella generica
configurazione di carico, e non sara incrementata dai coefficienti dinamici.

V -120( 814 ’2,88
f—{l— 1000 (74‘1-.75)'(1— L, J} (5.2.10)

f @un fattore di riduzione dato in funzione dellavelocita V e dellalunghezza L di binario carico.

dove:

L; =lunghezza di influenza, in metri, della parte curva di binario carico sul ponte, che € la piu
sfavorevole per il progetto del generico elemento strutturale;

f=1perV< 120km/hoL;<2,88m,

f<1per120<V <300km/he L;>2,88m,;

f(V) =f(300) per V > 300 km/h.

Per il modello di carico LM 71 e per velocita di progetto superiori ai 120 km/h, saranno considerati

due casi:

(8 Modello di carico LM 71 e forza centrifuga per V= 120 km/h in accordo con le formule
precedenti dove f =1,

(b) Modello di carico LM 71 e forza centrifuga calcolata secondo le precedenti espressioni per la
massimavelocita di progetto.

Inoltre, per ponti situati in curva, dovra essere considerato anche il caso di assenza di forza
centrifuga (convogli fermi).

52242 Azione |laterale (Serpeggio)

La forza lateradle indotta dal serpeggio s considera come una forza concentrata agente
orizzontalmente, applicata alla sommita della rotaia piu alta, perpendicolarmente al’asse del
binario. Tale azione si applicherasiain rettifilo chein curva

Il valore caratteristico di tale forza sara assunto pari a Qg=100 kN. Tale valore deve essere
moltiplicato per o, (se a>1), manon per il coefficiente ®.

Questaforzalaterale deve essere sempre combinata con i carichi verticali.

52243 Azioni di avwiamento e frenatura

Le forze di frenatura e di avviamento agiscono sulla sommita del binario, nella direzione
longitudinale dello stesso. Dette forze sono da considerarsi uniformemente distribuite su una
lunghezza di binario L determinata per ottenere |’effetto piu gravoso sull’elemento strutturae
considerato.

| valori caratteristici da considerare sono i seguenti:
avviamento: Qiax = 33 [KN/m] - L[m] <1000 kN  per modelli di carico LM 71, SW/0, SW/2
frenaturas  Qipk = 20 [KN/m] - L[m] < 6000 kN  per modelli di carico LM 71, SW/0

Qibk =35 [KN/m] - L[m] per modelli di carico SW/2

Questi valori caratteristici sono applicabili a tutti i tipi di binario, sia con rotaie saldate che con
rotaie giuntate, con o senza dispositivi di espansione.

Le azioni di frenatura ed avviamento saranno combinate con i relativi carichi verticali (Per modelli
di carico SW/0 e SW/2 saranno tenute in conto solo le parti di struttura che sono caricate in accordo
conlaFig5.2.2econlaTab5.2.1).
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Quando larotaia & continua ad una o ad entrambe |e estremita del ponte solo una parte delle forze di
frenatura ed avviamento é trasferita, attraverso I'impalcato, agli apparecchi di appoggio, la parte
rimanente di queste forze e trasmessa, attraverso le rotaie, a rilevati a tergo delle spale. La
percentuale di forze trasferite attraverso I’impalcato agli apparecchi di appoggio e vautabile con le
modalitariportate nel paragrafo relativo agli effetti di interazione statica.

Nel caso di ponti adoppio binario si devono considerare due treni in transito in versi opposti, uno in
fase di avviamento, I’ altro in fase di frenatura.

Nel caso di ponti apiu di due binari, s deve considerare:

- un primo binario con lamassimaforzadi frenatura;

- un secondo binario con la massima forza di avviamento nello stesso verso della forza di
frenatura;

- unterzo ed un quarto binario con il 50% dellaforzadi frenatura, concorde con le precedenti;
- dtri eventuali binari privi di forze orizzontali.
Per il treno scarico lafrenatura e I’ avviamento possono essere trascurate.

Per lunghezze di carico superiori a 300 metri dovranno essere eseguiti appositi studi per valutare i
requisiti aggiuntivi datenerein conto ai fini degli effetti di frenatura ed avviamento.

Per la determinazione delle azioni di frenatura e avviamento relative a ferrovie diverse da quelle
ordinarie (ferrovie leggere, metropolitane, a scartamento ridotto, ecc.) dovranno essere eseguiti
appositi studi in relazione alla singolatipologia di infrastruttura.

5225 Azioni variabili ambientali

52251 Azione del vento
Le azioni del vento sono definite al 8 3.3 delle presenti Norme Tecniche.

Nelle stesse norme sono individuate le metodologie per valutare |’ effetto dell’azione sia come
effetto statico che dinamico. Le strutture andranno progettate e verificate nel rispetto di queste
azioni.

Nei cas ordinari il treno viene individuato come una superficie piana continua convenziona mente
alta4 m dal P.F., indipendentemente dal numero dei convogli presenti sul ponte.

Nel caso in cui si consideri il ponte scarico, I'azione del vento dovra considerarsi agente sulle
barriere antirumore presenti, cosi daindividuare la situazione piu gravosa.

52252 Temperatura
Le azioni dellatemperatura sono definite al § 3.5 delle presenti Norme Tecniche.

Nelle stesse norme sono individuate le metodologie per valutare I’ effetto dell’ azione. Le strutture
andranno progettate e verificate nel rispetto di queste azioni.

Qualora non si reputi di eseguire uno studio termodinamico degli effetti della temperatura, in via
approssimata, essenzialmente per la valutazione delle deformazioni €/o degli stati tensionali delle
strutture correnti, possono assumersi i seguenti campi di variazione termica per la struttura.

a) variazione termica uniforme volumetrica

Le variazioni termiche uniformi da considerare per le opere direttamente esposte ale azioni
atmosferiche, rispetto ala temperatura media dal sito, in mancanza di studi approfonditi sono da
assumersi pari &

= Impalcato in calcestruzzo, c.a. e c.ap. AT =+ 15°C

= Impalcato in struttura mista acciaio - calcestruzzo AT =+15°C
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= Impalcato con strutture in acciaio ed armamento su ballast AT =£20°C
= Impalcato con strutture in acciaio ed armamento diretto AT =+ 25°C
= Strutture in calcestruzzo AT =+15°C

Esclusivamente per il calcolo delle escursioni dei giunti e degli apparecchi d’ appoggio lavariazione
di temperatura di cui a precedente capoverso dovra essere incrementata del 50 % per tutte le
tipologie di impal cato.

b) variazione termica non uniforme.

In aggiunta alla variazione termica uniforme, andra considerato un gradiente di temperatura di 5°C
fra estradosso ed intradosso di impal cato con verso da determinare caso per caso.

Nel caso di impalcati a cassone in calcestruzzo, andra considerata una differenza di temperatura di
5°C con andamento lineare nello spessore delle pareti e nel due casi di temperatura interna
maggiore/minore dell’ esterna.

Nei ponti a struttura mista acciaio-calcestruzzo, andra considerata anche una differenza di
temperatura di 5°C trala solettain calcestruzzo e latrave in acciaio.

Anche per le pile si dovra tenere conto degli effetti dovuti ai fenomeni termici e di ritiro
differenziale.

Per le usuali tipologie di pile cave, salvo piu accurate determinazioni, si potranno adottare le ipotesi
approssimate di seguito descritte:

- differenza di temperatura trainterno ed esterno pari a 10 °C (con interno piu caldo dell’ esterno
0 viceversa), considerando un modulo elastico E non ridotto;

- ritiro differenziale fusto-fondazione (fusto-pulvino), considerando un plinto (pulvino)
parzialmente stagionato, che non ha, quindi, ancora esaurito la relativa deformazione da ritiro.
Conseguentemente a tale situazione si potra considerare un valore di ritiro differenziae pari al
50% di quello a lungo termine, considerando un valore convenzionale del modulo di elasticita
pari ad 1/3 di quello misurato;

- variazione termica uniforme tra fusto, pila e zatterainterrata pari a5 °C (zattera pit fredda della
pila e viceversa) con variazione lineare tra |’ estradosso zattera di fondazione ed una altezza da
assumersi, in mancanza di determinazioni piu precise, pari a 5 volte lo spessore della parete
dellapila

Per la verifica delle deformazioni orizzontai e verticali degli impalcati, con |’esclusione delle
andis di comfort, dovranno considerarsi delle differenze di temperatura fra estradosso ed
intradosso e fra le superfici laterali piu esterne degli impalcati di 10°C. Per tali differenze di
temperatura potra assumersi un andamento lineare fra i detti estremi, considerando gli stess
gradienti termici diretti siain un verso che nell’ atro.

Per il calcolo degli effetti di interazione statica binario-struttura, si potranno considerare i seguenti
effetti termici sul binario:

- in assenza di apparecchi di dilatazione del binario, s potra considerare nulla la variazione
termica nel binario, essendo essa ininfluente a fini della valutazione delle reazioni nei vincoli
fiss e delle tensioni aggiuntive nelle rotaie e non generando essa scorrimenti relativi binario-
impal cato;

- in presenza di apparecchi di dilatazione del binario, s assumeranno variazioni termiche del
binario pari a +30°C e -40°C rispetto alla temperatura di regolazione del binario stesso. Nel
caso di impalcato in acciaio esse dovranno essere applicate contemporaneamente alle variazioni
termiche dell’impalcato e con |o stesso segno. Nel caso di impalcati in c.ap. o misti in acciaio-
calcestruzzo, occorrera considerare, tra le due seguenti, la condizione piu sfavorevole nella
combinazione con le altre azioni: nella prima e nulla la variazione termica nell’impalcato e
massima (positiva o negativa) quella nella rotaia, nella seconda € nulla la variazione termica
nellarotaia e massima (positiva o negativa) quella nell’impal cato.
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Ai fini delle verifiche di interazione, le massime variazioni termiche dell’impalcato rispetto ala
temperatura dello stesso all’ atto della regolazione del binario, possono essere assunte pari a quelle
indicate in precedenza, in funzione dei materiali costituenti I’ opera e della tipologia di armamento.
Beninteso, quanto innanzi esplicitato trova applicazione quando la regolazione del binario viene
eseguita nei periodi stagionali nei quali il ponte viene atrovarsi approssimativamente in condizioni
di temperatura media. In generadle si possono ritenere trascurabili, e comunque in favore di
sicurezza, gli effetti del gradiente termico lungo I’ altezza dell’ impal cato.

5226 Effetti di interazione statica Treno-Binario-Struttura

Nei casi in cui si abbia continuita delle rotaie trail ponte ed il rilevato atergo delle spalle ad una o
ad entrambe | e estremita del ponte (ipotesi di assenza, ad uno o ad entrambi gli estremi del ponte, di
apparecchi di dilatazione del binario) si dovra tenere conto degli effetti di interazione tra binario e
struttura che inducono forze longitudinali nella rotaia e nella sottostruttura del ponte (sistemi
fondazione - pila - apparecchio di appoggio, fondazione - spalla - apparecchio di appoggio) e
scorrimenti longitudinali tra binario e impalcato che interessano il mezzo di collegamento (ballast
elo attacco).

L e suddette azioni dovranno essere portate in conto nel progetto di tutti gli elementi della struttura
(impalcati, apparecchi d'appoggio, pile, spalle, fondazioni, ecc.) e dovranno essere tali da non
compromettere le condizioni di servizio del binario (tensioni nella rotaia, scorrimenti binario-
impal cato).

Devono essere considerati gli effetti di interazione binario-struttura prodotti da:
- frenaturaed avviamento dei treni;

- variazioni termiche della struttura e del binario;

- deformazioni dovute ai carichi verticali.

Gli effetti di interazione prodotti da viscosita e ritiro nelle strutture in c.a. e c.ap. dovranno essere
presi in conto, ove rilevanti.

La rigidezza del sistema appoggio/pile/fondazioni, da considerare per la valutazione degli effetti
delle interazioni statiche, dovra essere calcolata trascurando |o scalzamento nel caso di pilein alveo.

Al fine di garantire la sicurezza del binario rispetto a fenomeni di instabilita per compressione e
rottura per trazione della rotaia, nonché rispetto ad eccessivi scorrimenti nel ballast, causa di un suo
rapido deterioramento, occorre che vengano rispettati i limiti sull’incremento delle tensioni nel
binario e sugli spostamenti relativi tra binario ed estradosso dell’impalcato o del rilevato forniti dal
Gestore dell’ Infrastruttura che specifichera modalita e parametri di controllo in funzione delle
caratteristiche dell’infrastruttura e della tipologia di armamento (rotaie, traverse, attacchi) e della
presenza o meno del ballast.

La verifica di sicurezza del binario andra condotta considerando la combinazione caratteristica
(SLE), adottando per le azioni termiche coefficienti yq=1,0.

5227 Effetti aerodinamici associati al passaggio dei convogli ferroviari

Il passaggio dei convogli ferroviari induce sulle superfici situate in prossimita della lineaferroviaria
(per esempio barriere antirumore) onde di pressione e depressione secondo gli schemi riportati nel
seguito.

Le azioni possono essere schematizzate mediante carichi equivalenti agenti nelle zone prossime ala
testa ed alla coda del treno nei casi in cui, in ragione della velocita della linea, non s instaurino
amplificazioni dinamiche significative per il comportamento degli elementi strutturali investiti dalle

azioni aerodinamiche. Esse dovranno essere utilizzate per il progetto delle barriere e delle relative
strutture di sostegno (cordoli, solette, fondazioni, ecc.).

| carichi equivaenti sono considerati valori caratteristici delle azioni.
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In ogni caso le azioni aerodinamiche dovranno essere cumulate con |'azione del vento come
indicato al punto 5.2.3.3.2.

52271 Superfici verticali parallele al binario

| valori caratteristici dell’ azione + q,, relativi a superfici verticali parallele a binario sono forniti in
Fig. 5.2.8 in funzione della distanza a; dall’ asse del binario piu vicino.
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Figura5.2.8 - Valori caratteristici delle azioni gy per superfici verticali parallele al binario

| suddetti valori sono relativi a treni con forme aerodinamiche sfavorevoli; per i cas di forme
aerodinamiche favorevoli, questi valori dovranno essere corretti per mezzo del fattore k,, ove:

k, = 0,85 per convogli formati da carrozze con sagoma arrotondata;
k, = 0,60 per treni aerodinamici.

Se I’altezza di un elemento strutturale (o parte della sua superficie di influenza) e< 1,0 mo sela
larghezza €< 2,50 m, |’ azione q,, deve essere incrementata del fattore k, =1,3.

52272 Superfici orizzontali al di sopra del binario

| valori caratteristici dell’azione * qp, relativi a superfici orizzontali al di sopra del binario, sono
forniti in Fig. 5.2.9 in funzione della distanza hg della superficie inferiore della struttura dal PF.

La larghezza d applicazione del carico per gli elementi strutturali da considerare si estende sino a
10 m daciascun lato a partire dalla mezzeria del binario.

Per convogli transitanti in due direzioni opposte le azioni saranno sommate. Nel caso di presenza di
piu binari andranno considerati solo due binari.

Anche |'azione g, andra ridotta del fattore k;, in accordo a quanto previsto nel precedente §
5.2.2.6.1.

Le azioni agenti sul bordo di elementi nastriformi che attraversano i binari, come ad esempio le
passerelle, possono essere ridotte con un fattore pari a 0,75 per unalarghezzafino a 1,50 m.

52273 Superfici orizzontali adiacenti il binario

| valori caratteristici dell’azione + qg, , relativi a superfici orizzontali adiacenti il binario, sono
forniti in Fig. 5.2.10 e si applicano indipendentemente dalla forma aerodinamico del treno.
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Figura5.2.9 - Valori caratteristici delle azioni g2k per superfici orizzontali al di sopra del binario
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Figura5.2.10 - Valori caratteristici delle azioni qgy per superfici orizzontali adiacenti il binario

Per tutte le posizioni lungo le superfici da progettare, g, S determinera come una funzione della
distanza a, dall’asse del binario piu vicino. Le azioni saranno sommate, se ci sono binari su
entrambi i lati dell’ elemento strutturale da calcolare.

Seladistanza h, superai 3,80 m I’ azione g, puo essere ridotta del fattore k:
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_ (7’5_ hg)

3,7
ky=0 perhy>75m,
dove h, rappresentala distanzadal P.F. alasuperficieinferiore della struttura.

K per3.8m<h,<7,5m;

52274 Strutture con superfici multiple a fianco del binario sia verticali che orizzontali o
inclinate

| valori caratteristici dell’ azione £ q,,, sono forniti in Fig. 5.2.11 e si applicano ortogonalmente alla
superficie considerata. Le azioni sono determinate secondo quanto detto nel precedente § 5.2.2.6.1
adottando una distanzafittiziadal binario pari a

d y=0,6 mina,+ 0,4 max g, (5.2.10)
Le distanze min g; Max @, sono indicatein Fig. 5.2.11.
| Q4 (a4
i ////
VA
. =g 4 (=94)
! min ag
!< max & g =

Figura5.2.11 - Definizione della distanzamaxag eminag dal’ asse del binario
Nei casi in cui max a,> 6 m si adotteramax a, = 6,0 m

| coefficienti k, ek, sono gli stessi definiti a precedente § 5.2.2.6.1.

52275 Superfici che circondano integralmente il binario per lunghezzeinferiori a20 m
In questo caso, tutte le azioni si applicheranno indipendentemente dalla forma aerodinamica del
treno nel modo seguente:
- sullesuperfici verticali £ k, - gy, per tuttal’ altezza dell’ elemento, con:

g, determinato in accordo con il punto 5.2.2.6.1 ek, = 2
- sullasuperficie orizzontale + ks - g, con:

0, determinato in accordo conil punto 5.2.2.6.2;

ks = 2,5 se la struttura racchiude un solo binario;

ks = 3,5 sela struttura racchiude due binari.

5.2.2.8 Azioni sismiche
Per le azioni sismiche si devono rispettare le prescrizioni di cui al §3.2. ea §7.9.

181



Per la determinazione degli effetti di tali azioni s fara di regola riferimento alle sole masse
corrispondenti a pesi propri ed ai sovraccarichi permanenti, considerando con un coefficiente vy, =
0,2 il valore quasi permanente delle masse corrispondenti ai carichi datraffico.

5229 Azioni eccezionali

52291 Rottura della catenaria

Si dovra considerare I’ eventualita che si verifichi larottura della catenaria nel punto piu sfavorevole
per la struttura del ponte. La forza trasmessa ala struttura in conseguenza di un simile evento s
considerera come una forza di natura statica agente in direzione paralela al’asse dei binari, di
intensita pari a+ 20 kN e applicata sui sostegni ala quotadel filo.

In funzione del numero di binari presenti sull’ operasi assumeralarottura simultaneadi:

1 catenaria  per ponti con un binario;

2 catenarie  per ponti con un numero di binari compreso fra2 e 6;

3catenarie  per ponti con piu di sei binari.

Nelle verifiche saranno considerate rotte |le catenarie che determinano |’ effetto piu sfavorevole.

5.2.29.2 Deragliamento al di sopra del ponte

Oltre a considerare i modelli di carico verticale da traffico ferroviario, ai fini della verifica della
struttura si dovra tenere conto della possibilita alternativa che un locomotore o un carro pesante
deragli, esaminando separatamente e due seguenti situazioni di progetto:

Caso 1. S considerano due carichi verticali lineari g..= 60 kN/m (comprensivo dell’ effetto
dinamico) ciascuno.

Trasversamente i carichi distano fraloro di S (scartamento del binario) e possono assumere tutte le
posizioni comprese entro i limiti indicati in Fig. 5.2.12.

Per questa condizione sono tollerati danni locali, purché possano essere facilmente riparati, mentre
sono da evitare danneggiamenti delle strutture portanti principali.

Caso 2: Si considera un unico carico lineare ga2q=80 kN/m-1,4 esteso per 20 m e disposto con una
eccentricita massima, lato esterno, di 1,5 s rispetto all’asse del binario (Fig. 5.2.13). Per questa
condizione convenzionale di carico andra verificata la stabilita globale dell’opera, come il
ribaltamento d’'impalcato, il collasso della soletta, ecc.

Per impalcati metallici con armamento diretto, il caso 2 dovra essere considerato solo per le
verifiche globali.

ffffffffffff

Popasm i ceartamants § ; DA% m
- - - = = - -~ -

Figura5.2.12-Caso 1

182



Figura5.2.13 - Caso 2

5.2.2.9.3 Deragliamento al di sotto del ponte

Nel posizionamento degli elementi strutturali in adiacenza della ferrovia, ad eccezione delle
gdlerie artificiali a parete continua, occorre tenere conto che per una zona di larghezza di 3,5 m
misurata perpendicolarmente dall’ asse del binario piti vicino, vigeil divieto di edificabilita

A distanze superiori di 450 m & consentita la realizzazione di pilastri isolati. Per distanze
intermedie dovranno essere previsti elementi strutturali aventi rigidezza via via crescenti con il
diminuire delladistanza dal binario.

Le azioni prodotte dal treno deragliato sugli elementi verticali di sostegno adiacenti la sede
ferroviariasonoindicate al § 3.6.3.4.

5.2.2.10 Azoni indirette

522101 Distorsioni

Le distorsioni, quali ad esempio i cedimenti vincolari artificialmente provocati e non, sono da
considerarsi azioni permanenti. Nei ponti in c.a, c.ap. 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 viscositafinali, salvo sperimentazione diretta, sono quelli indicati nel § 11.1.

Qualora s debba provvedere a calcolo dell’ampiezza del giunti e della corsa degli apparecchi di
appoggio, gli effetti del ritiro e della viscosita dovranno essere valutati incrementando del 50% i
valori di cui a precedente capoverso.

5.2.2.10.3 Resistenze parassite nei vincoli

Nel calcolo delle pile, delle spalle, delle fondazioni, degli stessi apparecchi d appoggio e, se del
caso, dell’impalcato, s devono considerare le forze che derivano dalle resistenze parassite dei
vincoli. Le forze indotte dalla resistenza parassita nei vincoli saranno da esprimere in funzione del
tipo di appoggio e del sistema di vincolo dell’impal cato.

183



523 PARTICOLARI PRESCRIZIONI PER LE VERIFICHE
5231 Combinazione dei treni di carico e delle azioni da essi derivate per piu binari

52311 Numero di binari

Salvo diversa prescrizione progettuale ciascun ponte dovra essere progettato per il maggior numero
di binari geometricamente compatibile con la larghezza dell’impal cato, a prescindere dal numero di
binari effettivamente presenti.

52312 Numero di treni contemporanei

Nella progettazione dei ponti andra considerata I’ eventuale contemporaneita di piu treni, secondo
guanto previsto nella Tab. 5.2.111. Considerando, in genere, sia il traffico normale che il traffico
pesante.

Tabella5.2.111 - Carichi mobili in funzione del numero di binari presenti sul ponte
Numero | Binari Traffico normale Traffico
di binari | Carichi caso a(l) caso b(1) pesante(2)
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/Q")
Primo 1,0 (LM 71"+"SW/0") 0,75 (LM 71"+"SW/0") 1,0 SW/2
>3 secondo 1,0 (LM 71"+"SW/0") 0,75 (LM 71" +"SW/Q") 1,0 (LM 71"+"SW/Q")
Altri - 0,75 (LM 71"+"SW/Q")

@) LM71“+" SW/0 significaconsiderareil piu sfavorevole frai treni LM 71, SW/0
@)Salvoi casi in cui sia esplicitamente escluso

Per strutture con 3 o piu binari dovranno considerarsi due distinte condizioni:

- laprimache prevede caricati solo due binari (primo e secondo) considerando gli effetti peggiori
trail caso “a” ed il traffico pesante;

- la seconda che prevede tutti i binari caricati con I’entita del carico corrispondente a quello
fissato nel caso “b”.

Come “primo” binario si intende quello su cui disporre il treno piu pesante per avere i massimi
effetti sulla struttura. Per “secondo” binario si intende quello su cui viene disposto il secondo treno
per avere, congiuntamente con il primo, i massimi effetti sulla struttura; pertanto, il “primo” e il
“secondo” binario possono anche non essere contigui nel caso di ponti con 3 0 pit binari.

Qualora la presenza del secondo treno o, eventualmente, dei successivi, riduca I’ effetto in esame,
non vanno considerati presenti.

Tutti gli effetti delle azioni dovranno determinarsi con i carichi e le forze disposti nelle posizioni
piu sfavorevoli. Azioni che producano effetti favorevoli saranno trascurate (ad eccezione dei casi in
cui si considerino i treni di carico SW i quali debbono considerarsi applicati per I’ intera estensione
del carico).

52313 Simultaneita delle azioni da traffico - valori caratteristici delle azioni combinate in
gruppi di carichi

Gli effetti dei carichi verticali dovuti alla presenza dei convogli vanno sempre combinati con le altre
azioni derivanti dal traffico ferroviario, adottando i coefficienti indicati in Tab. 5.2.1V.
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Il carico verticale, nel caso di ponti con piu binari, € quello che si ottiene con i treni specificati nella
Tab. 5.2.111.

Nella valutazione degli effetti di interazione, alle azioni conseguenti all’ applicazione dei carichi da
traffico ferroviario si adotteranno gli stessi coefficienti parziali dei carichi cheli generano.

Tabella5.2.1V - 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
D avviamento
Gruppo 1 massima azione
PP 1,00 - 05(0,0 | 1,000 | 1,0(0,0) verticale e
@)
laterale
G“J(%)OQ ; 1,00 0,00 1,0(00) | 1,000 | stabilitalaterale
Gruppo 3 ) massima azione
@) 1,0 (0,5) 1,00 0,5(0,0) 0,5 (0,0) longitudinale
0,8 (0,6; 0,8 (0,6; 0,8 (0,6; 0,8 (0,6; .
Gruppo 4 0(4) - 0(4) 0(4) 0(4) fessurazione
[] Azione dominante
(D Includendo tutti i fattori ad essi relativi (®,o, ecc..)
(@ Lasmultaneitadi due o trevalori caratteristici interi (assunzione di diversi coefficienti pari ad 1), sebbene improbabile, € stata
considerata come semplificazione per i gruppi di carico 1, 2, 3 senza che cio abbia significative conseguenze
progettudi.

| valori fra parentesi indicati nella Tab. 5.2.1V vanno assunti quando I’ azione risulta favorevole nei
riguardi dellaverificache s sta svolgendo.

Il gruppo 4 e da considerarsi esclusivamente per le verifiche a fessurazione. | valori indicati fra
parentesi si assumeranno pari a (0,6) per impalcati con 2 binari caricati e (0,4) per impalcati con tre
0 piu binari caricati.

52314 Valori rari e frequenti delle azioni da traffico ferroviario

Le azioni derivanti da ciascuno dei gruppi di carico definiti nella Tab. 5.2.1V sono da intendersi
come un’ unica azione caratteristicada utilizzarsi nella definizione dei valori rari e frequenti.

52315 Valori quasi-permanenti delle azioni da traffico ferroviario

| valori quasi permanenti delle azioni da traffico ferroviario possono assumersi uguali a O, fatta
eccezione per e combinazioni eccezionali e sismiche.

5.2.3.1.6 Azioni datraffico ferroviario in situazioni transitorie

Nelle verifiche di progetto per situazioni transitorie dovute alla manutenzione dei binari o del ponte,
i valori caratteristici delle azioni da traffico, caso per caso, sono da concordarsi con |'autorita
ferroviaria.

5.2.3.2 Verifichealletensioni ammissibili
Per i ponti ferroviari non € ammesso il metodo di verifica alle tensioni ammissibili di cui a §2.7.
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5.2.3.3

52331

Verificheagli SLU eSLE

Requisiti concernenti gli SLU

Per le verifiche agli stati limite ultimi si adottano i valori del coefficienti parziali in Tab. 5.2.V ei
coefficienti di combinazione y in Tab. 5.2.VI.

Tabella5.2.V — Coefficienti parziali di sicurezza per le combinazioni di carico agli S.U, eccezionali e sismica

- | Al A2 | Combinazione | Combinazione
Coefficiente | EQU STR | GEO eccezionale Sismica
- : favorevoli 09 | 1,00 | 100 1,00 1,00
Carichi permanenti ) Yot
sfavorevoli 1,10 1,35 1,00 1,00 1,00
Carichi permanenti non | favorevoli 0,00 0,00 0,00 1,00 1,00
(2
strutturali® sfavorevoli Te2 150 | 1,50 | 1,30 1,00 1,00
i 1,00 1,00 1,00
Ballat® favorevoll. ' 0,90 1,00
sfavorevoli 1,50 1,50 1,30 1,00 1,00
Carichi variabilida | favorevoli 000 | 000 | 000 0,00 0,00
s A4
traffico sfavorevoli T 145 | 145 | 1,25 0,209 0,209
T favorevoli 000 | 000 | 000 0,00 0,00
Carichi variabili ] Yo
sfavorevoli Q 150 | 1,50 | 1,30 1,00 0,00
. favorevole 0,90 1,00 1,00 1,00 1,00
Precompressione Yo © o
sfavorevole 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00
@ Equilibrio che non coinvolgai parametri di deformabilita e resistenza del terreno; atrimenti si applicano i valori
di GEO.
@ Nel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es. carichi permanenti portati) siano compiutamente
definiti si potranno adottare gli stessi coefficienti validi per le azioni permanenti.
@ Quando si prevedano variazioni significative del carico dovuto al ballast, se ne dovra tener conto esplicitamente
nelle verifiche.
@ e componenti delle azioni da traffico sono introdotte in combinazione considerando uno dei gruppi di carico gr
dellaTab. 5.2.1V.
® Aliquotadi carico datraffico da considerare.
) 1,30 per instabilita in strutture con precompressione esterna
() 1,20 per effetti locali

NelaTab. 5.2.V il significato dei simboli eil seguente:

Ye1

Vo2
A
Q
Yai

52332

coefficiente parziale del peso proprio della struttura, del terreno e dell’ acqua, quando
pertinente;

coefficiente parziale dei pesi propri degli elementi non strutturali;

coefficiente parziale del peso proprio del ballast;

coefficiente parziale delle azioni variabili datraffico;

coefficiente parziale delle azioni variabili.

Requisiti concernenti gli SLE

L’ assetto di una struttura, da valutarsi in base alle combinazioni di carico previste dala presente
norma, deve risultare compatibile con la geometria della struttura stessa in relazione alle esigenze
dei convogli ferroviari.

Per le verifiche agli stati limite d'esercizio s adottano i valori dei coefficienti parziali in Tab.

5.2.VI.
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Ove necessario in luogo dei gruppi delle azioni da traffico ferroviario definiti in Tab. 5.2.1V
possono considerarsi le singole azioni con i coefficienti di combinazioneindicati in Tab. 5.2.VII.

Tabella5.2.VI - Coefficienti di combinazione w delle azioni.

Azioni

VYo V1 Y2
Azioni Carico sul rilevato atergo delle spalle 0,80 0,50 0,0
singole
datraffico | Azioni aerodinamiche generate dal transito 0,80 0,50 0,0
dei convogli
orq 0,80@ 0,80(1) 0,0
Gruppi di | grp 0,80@ 0,80(1) -
carico | or3 0,80@ 0, 80” 0.0
o4 1,00 1,00" 0,0
Azioni del | Fyyk 0,60 0,50 0,0
vento
Azioni da |infasedi esecuzione 0,80 0,0 0,0
neve SLUeSLE 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 sono carichi due binari e 0,40 se sono carichi tre o pit binari.

@) Quando come azione di base venga assunta quella del vento, i coefficienti y, relativi ai gruppi di carico delle azioni
da traffico vanno assunti pari a0,0.

Tabella5.2.VII - Ulteriori coefficienti di combinazone y delle azioni.

Azioni

Yo V1 y2

Treno di carico LM 71 080" @ 0,0

Azioni Treno di carico SW /0 0,80(3) 0,80 0,0

singole | Treno di carico SW/2 0,0 0,80 0,0
da Treno scarico 1’00(3) - -
traffico | Centrifuga @® @ @

Azione laterale (serpeggio) 1,00” 0,80 0,0

(1) 0,80 se e carico solo un hinario, 0,60 se sono carichi due binari e 0,40 se sono carichi tre o piu binari.

(2) Si usano gli stessi coefficienti y adottati per i carichi che provocano dette azioni.

(3) Quando come azione di base venga assunta quella del vento, i coefficienti yo relativi ai gruppi di carico delle azioni
da traffico vanno assunti pari a0,0.

Per la valutazione degli effetti dell’interazione si usano gli stessi coefficienti y adottati per le azioni
che provocano dette interazioni e cioé: temperatura, carichi verticali da traffico ferroviario,
frenatura.

In ogni caso le azioni aerodinamiche devono essere cumulate con |’azione del vento. L’azione
risultante dovra essere maggiore di un valore minimo, funzione della velocita della linea e
comunque di 1,5 kN/m? sia nella verifica agli SLE (combinazione caratteristica) sia nella verifica
agli SLU con yq= 1,00 e y5=1,00.

523321
Accelerazioni verticali dell’impalcato

Sati limite di esercizio per la sicurezza del traffico ferroviario

Questa verifica € richiesta per opere sulle quali la velocita di esercizio € superiore ai 200 km/h o
quando la frequenza propria della struttura non &€ compresa nei limiti indicati nella Fig. 5.2.7. La
verifica, qguando necessaria, dovra essere condotta considerando convogli reali.
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In mancanza di ulteriori specificazioni, per ponti con armamento su ballast, non devono registrars
accelerazioni verticali superiori a3,5 m/s? nel campo di frequenze da 0 a 20 Hz.

Deformazioni torsionali dell’impalcato

Latorsione dell’impalcato del ponte é calcolata considerando il treno di carico LM 71 incrementato
con il corrispondente coefficiente dinamico.
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Figura5.2.14 - Sghembo ammissibile

Il massimo sghembo, misurato su una lunghezza di 3 m e considerando le rotaie solidali
al’impalcato (Fig. 5.2.14), non deve eccedere i seguenti valori:

per V<120 km/h;  t<4,5mm/3m
per 120<V< 200 km/h;  t < 3,0 mm/3m
per V >200km/h; t<1,5mm/3m

Per velocita V > 200 km/h si deve inoltre verificare che per convogli reali, moltiplicati per il
relativo incremento dinamico, risulti t < 1,2 mm/3m.

In mancanza di ulteriori specifiche, 1o sghembo complessivo dovuto alla geometria del binario
(curve di transizione) e quello dovuto alla deformazione dell’impalcato, non deve comunque
eccederei 6 mm/3 m.

Inflessione nel piano orizzontale dell’impalcato

Considerando la presenzadel treno di carico LM 71, incrementato con il corrispondente coefficiente
dinamico, I’azione del vento, la forza laterale (serpeggio), la forza centrifuga e gli effetti della
variazione di temperatura lineare frai due lati dell’impalcato stabilita a 8§ 5.2.2.4, I'inflessione nel
piano orizzontale dell’impal cato non deve produrre:

unavariazione angolare maggiore di quellafornita nella successiva Tab. 5.2.VIII;
- unraggio di curvatura orizzontale minore dei valori di cui alacitatatabella.

Tabella5.2.VIII - Massima variazione angolare e minimo raggio di curvatura

Velocita Variazione Raggio minimo di curvatura
[km/h] Ango_lare Singolacampata| Piu campate
massima
V <120 0,0035 rd 1700 m 3500 m
120 <V <200 0,0020 rd 6000 m 9500 m
200<V 0,0015rd 14000 m 17500 m

Il raggio di curvatura, nel caso di impalcati a semplice appoggio, e dato dalla seguente espressione:

L2
R= (5.2.11)
890y,

dove §,, rappresenta la freccia orizzontale.

La freccia orizzontale deve includere anche I’ effetto della deformazione della sottostruttura del
ponte (pile, spalle e fondazioni), qualora siasfavorevole alla verifica
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5.23.3.3 Verifiche allo stato limite di fatica

Per strutture e elementi strutturali che presentano dettagli sensibili a fenomeni di fatica vanno
effettuate opportune verifiche nei confronti di questo fenomeno.

Le verifiche saranno condotte considerando idonei spettri di carico. La determinazione dell’ effettivo
spettro di carico da considerare nella verifica del ponte dovra essere effettuata in base alle
caratteristiche funzionali e d’'uso dellainfrastrutturaferroviaria cui I’ opera appartiene.

52334 Verifiche allo stato limite di fessurazione

Per assicurare la funzionalita e la durabilita delle strutture viene prefissato uno stato limite di
fessurazione commisurato alle condizioni ambientali, di sollecitazione e di ispezionabilita, nonché
alla sensibilita delle armature. Tali verifiche vengono condotte per le azioni da traffico gruppo 4
Tab. 5.2.1V.
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