IL MINISTRO DELLE INFRASTRUTTURE
di concerto con
IL MINISTRO DELL'INTERNO
e con
IL CAPO DEL DIPARTIMENTO DELLA PROTEZIONE CIVILE

Vista la legge 5 novembre 1971, n. 1086, recante norme per la disciplina delle opere
in conglomerato cementizio armato, normale e precompresso e da struttura metallica;

Vista la legge 2 febbraio 1974, n. 64, recante provvedimenti per le costruzioni con
particolari prescrizioni per le zone sismiche;

Vista la legge 21 giugno 1986, n. 317 recante “Procedura di informazione nel settore
delle norme e regolamentazioni tecniche delle regole relative ai servizi della societa
dell'informazione in attuazione della direttiva 98/34/CE del Parlamento europeo e del
Consiglio del 22 giugno 1998, modificata dalla direttiva 98/48/CE del Parlamento europeo e
del Consiglio del 20 luglio 1998”;

Visto il decreto del Presidente della Repubblica 21 aprile 1993, n. 246, recante
«Regolamento di attuazione della direttiva 89/106/CEE relativa ai prodotti da costruzione»;

Visto il decreto legislativo 31 marzo 1998, n. 112, recante conferimento di funzioni e
compiti amministrativi allo Stato, alle regioni e agli enti locali in attuazione del capo | della
legge 15 marzo 1997, n. 59;

Visto il decreto del Presidente della Repubblica 6 giugno 2001, n. 380, testo unico
delle disposizioni legislative e regolamentari in materia edilizia;

Vista la legge 17 luglio 2004, n. 186, di conversione del decreto-legge 28 maggio
2004, n. 136 ed in particolare l'art. 5, comma 1, che prevede la redazione, da parte del
Consiglio superiore dei lavori pubblici, di concerto con il Dipartimento della protezione
civile, di normative tecniche, anche per la verifica sismica ed idraulica, relative alle
costruzioni, nonché per la progettazione, la costruzione e I'adeguamento, anche sismico ed
idraulico, delle dighe di ritenuta, dei ponti e delle opere di fondazione e sostegno dei terreni,
per assicurare uniformi livelli di sicurezza;

Visto il decreto del Ministro delle infrastrutture e dei trasporti 14 settembre 2005, con
il quale sono state approvate le “Norme tecniche per le costruzioni”;

Visto I'art. 14-undevicies del decreto-legge 30 giugno 2005, n. 115, convertito, con
modificazioni, in legge 17 agosto 2005, n. 168, che inserisce il comma 2-bis all'art. 5 del
citato decreto-legge 28 maggio 2004, n. 136, convertito, con modificazioni, dalla legge 27
luglio 2004, n. 186, il quale prevede che “al fine di avviare una fase sperimentale di
applicazione delle norme tecniche di cui al comma 1, & consentita, per un periodo di diciotto
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mesi dalla data di entrata in vigore delle stesse, la possibilita di applicazione, in alternativa,
della normativa precedente sulla medesima materia, di cui alla legge 5 novembre 1971, n.
1086, e alla legge 2 febbraio 1974, n. 64, e relative norme di attuazione, fatto salvo,
comungue, quanto previsto dall'applicazione del regolamento di cui al decreto del

Presidente della Repubblica 21 aprile 1993, n. 246",

Considerata la necessita di procedere al previsto aggiornamento biennale delle
“Norme tecniche per le costruzioni” di cui al citato decreto ministeriale 14 settembre 2005;

Visto il voto n. 74 con il quale 'Assemblea generale del Consiglio superiore dei
lavori pubblici nelle adunanze del 13 e 27 luglio 2007 si & espresso favorevolmente in
ordine all’aggiornamento delle “Norme tecniche per le costruzioni”, di cui al citato decreto
ministeriale 14 settembre 2005;

Vista la nota del 7 agosto 2007, n. 2262, con la quale il Presidente del Consiglio
superiore dei lavori pubblici ha trasmesso all’'Ufficio legislativo del Ministero delle
infrastrutture il suddetto aggiornamento delle “Norme tecniche per le costruzioni” licenziato
dal’Assemblea generale del Consiglio superiore dei lavori pubblici;

Visto l'art. 52 del citato decreto del Presidente della Repubblica 6 giugno 2001, n.
380, che dispone che in tutti i comuni della Repubblica le costruzioni sia pubbliche sia
private debbono essere realizzate in osservanza delle norme tecniche riguardanti i vari
elementi costruttivi fissate con decreti del Ministro per le infrastrutture, di concerto con il
Ministro dell'interno qualora le norme tecniche riguardino costruzioni in zone sismiche;

Visti gli articoli 54 e 93 del citato decreto legislativo 31 marzo 1998, n. 112 e l'art.
83 del decreto del Presidente della Repubblica 6 giugno 2001, n. 380, i quali prevedono che
I'esercizio di alcune funzioni mantenute allo Stato, quali la predisposizione della normativa
tecnica nazionale per le opere in cemento armato e in acciaio e le costruzioni in zone
sismiche, nonché i criteri generali per l'individuazione delle zone sismiche, sia realizzato di
intesa con la Conferenza unificata, tramite decreti del Ministro delle infrastrutture, di
concerto con il Ministro dell'interno;

Visto il concerto espresso dal capo del Dipartimento della protezione civile, espresso
con nota prot. n. DPC/CG/75468 del 12 dicembre 2007, ai sensi del citato art. 5, comma 2,
della legge 17 luglio 2004, n. 186, di conversione del decreto-legge 28 maggio 2004, n. 136;

Visto il concerto espresso dal Ministro dell'interno con nota prot. n. 30-18/A - 4 bis
del 18 dicembre 2007, ai sensi dell'art. 1, comma 1, del citato art. 52 del decreto del
Presidente della Repubblica 6 giugno 2001, n. 380;

Vista l'intesa con la Conferenza unificata resa nella seduta del 20 dicembre 2007,
ai sensi dei citati articoli 54 e 93 del decreto legislativo n. 112/1998 e 83 del decreto del
Presidente della Repubblica n. 380/2001;

Vista la nota prot. n. 76703 del 21dicembre 2007, con la quale il Ministero dello
sviluppo economico ha comunicato la notifica 2007/0513/I, contenente il parere
circostanziato emesso dall’Austria ai sensi dell'articolo 9.2 della direttiva 98/34/CE,
secondo il quale la misura proposta presenterebbe aspetti che possono eventualmente crear
ostacoli alla libera circolazione dei servizi o alla liberta di stabilimento degli operatori di
servizi nellambito del mercato interno;



Considerato che I'emissione di un parere circostanziato da parte di uno Stato membro
determina il rinvio dell’adozione del provvedimento contenente le regole tecniche di quattro
mesi a decorrere dalla data in cui la Commissione ha ricevuto la comunicazione del progetto
di regola tecnica, termine fissato al 20 marzo 2008, e comporta I'obbligo di riferire alla
Commissione sul seguito che si intende dare al parere stesso;

Ritenuto, tuttavia, di procedere all’approvazione delle Norme tecniche per le
costruzioni, ad esclusione delle tabelle 4.4.111 e 4.4.1V e del Capitolo 11.7, concernenti il
legno, oggetto del parere circostanziato sopra citato, in considerazione dell’'urgente ed
indefettibile aggiornamento delle Norme tecniche di cui al decreto ministeriale 14 settembre
2005;

DECRETA

Art. 1

E’ approvato il testo aggiornato delle norme tecniche per le costruzioni, di cui alla
legge 5 novembre 1971, n. 1086, alla legge 2 febbraio 1974, n. 64, al decreto del Presidente
della Repubblica 6 giugno 2001, n. 380, ed alla legge 27 luglio 2004, n. 186, di conversione
del decreto-legge 28 maggio 2004, n. 136, allegato al presente decreto, ad eccezione delle
tabelle 4.4.111 e 4.4.1V e del Capitolo 11.7. Le presenti norme sostituiscono quelle approvate
con il decreto ministeriale 14 settembre 2005.

Art. 2

Le norme tecniche di cui allart. 1 entrano in vigore trenta giorni dopo la
pubblicazione del presente decreto nella Gazzetta Ufficiale della Repubblica italiana.

Il presente decreto ed i relativi allegati sono pubblicati nella Gazzetta Ufficiale della
Repubblica italiana

IL MINISTRO



INDICE GENERALE

PREMESSA ... oottt ettt e e e e ettt e e e e e ettt e e e e e et bete e e e e et Etteee e e et Ebetaee e e et haeaee e e et EaeeeeeeanEaeeaee e e Ebeeeeeeeanraeeaeeeanrees
1 1@ €11 i I I SRR RRR P
2 SICUREZZA E PRESTAZIONI ATTESE ...ttt ettt ettt e e sttt e e e st e e e e s ennntaeeaessnnsraeaee s
2.1 PRINCIPI FONDAMENTALI . ..ette ettt ettt ettt ettt e e sttt e e e s st e e e e e s st e e e e e s ansbaeeeeeeanstbeeaeeeennsreeas
2.2 STATI LIMITE ... ttiiie ettt ettt e ettt e e e e ettt e e e ettt a e e e e e e s sstbaeeaeesaasbaeeaee e s s bbeeaeeesastbaaaaeessnsbsaeeeeesnssenaeeeenanes
2.2. 1 Stati LIMite UIIMI (SLUY) .eeeiiiiiiieieeiei ittt ettt e e e e e e e e e e e e e et e s ettt eeeeeaaaaaaaaaesaasaaaannnnsnbbesbeneeeeeeaeas
2.2.2  Stati Limite di ESEICIZIO (SLE)......cccccueeiitiiiiiiiiiie st e e e e e e e e e e e e e e s e s s ae et e e e e e rraeaaaaaaaas
e T =1 11 ol = PP
2.3 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA ......cooi ittt ettt ettt e e e e s nnsta e e e e s annnaeeae s
2.4 VITA NOMINALE, CLASSI D'USO E PERIODO DI RIFERIMENTO ....ccciiiiiiiiieiiiiiiieee e
P Y 1 v- W (o 101110 = =P PRTT RO
P O 1= 1] o I U1~ PSPPI
2.4.3 Periodo di riferimento per 'aziONe SISMICA.........ccoiiiiiiiiiit et e e e e e e e e e aaaaaaaea e s
25 AZIONI SULLE COSTRUZIONI....eiiiiiiiiiiiite e e ittt e e e s etteee e e e s stteee e e e s sttaaaeaessssstseeeesssssssaeeaesansssseeeessassnseeeeens
2.5.1 Classificazione dellE AZIONi.........cooiiiiiiiiiiiiii e e s e e e e e e e e e e e ee e e e bbb e e e e aaaaaaaaeaan
2.5.2 Caratterizzazione delle AZIiONi ElEMENTATII.........ciiiii i e e e e
ST T Ofo 11 ¢ ] o[ aT= VA o] a1 Ie (=11 L= AV.4 o o | TSR
A B =T | = 1o [o T PP UPPRTRRTTI
2.6 AZIONI NELLE VERIFICHE AGLI STATI LIMITE ..cciiitiiiiie ettt eieeeee e s
P2 G TR R S = LI 0 11 (=1 o P PRTT P PPPT
P A S = L 0 T (= o Y=Y o7 4 o PR PRRR
2.7 VERIFICHE ALLE TENSIONI AMMISSIBILI ....cciiiiiiiiiiiie ittt e e sibeeee e e s snbneeeeeean
3 AZIONI SULLE COSTRUZIONI . ...uttittieiiitititte sttt e e s sttt e sttt e e e s sttt e e e s s anebbeeaesaanbbeeeeesaasbbeeeeeaantbeeeeessnnnnes
31 OPERE CIVILI E INDUSTRIALI ...ttt ettt sttt s st e e e st et e e s st e e e e e e sntbeaeaesssnstaaeaeeeennsees
0t O R €=l N[ =1 Y I NPT ST SRR
3.1.2  Pesipropri dei materiali STrUUIAl..........ooooiiiii i e e e e e e e e e e e e e e e
3.1.3  Carichi permanenti NON SITULIUIATI.........oooiiiii et e e e e e e e e e e e e s e e e e e e
T T R - V4 Tod o TR = T = o 1| PSRRI
3.2 AZIONE SISMICA ..ottt ettt et e e e s ettt e e e e ettt eeeee e s ettt e e eeeesaatbaeeeee e st baeeeeeesastbaeeeeesansbaeeeeessnstaeeaeeesnns
3.2.1 Stati limite e relative probabilitd di SUPEIraMENTO..........ccciiiiiiiiiiiee e e e e e e
3.2.2 Categorie di sottosuolo e condizioni topografiChe ...
3.2.3  Valutazione dell’azZiONe SISMICA.........uuuiiiiiiiiiiiie ettt e e s et e e e e s bbb e e e e e e ntbeeeeeeennsees
3.2.4 Combinazione dell’azione sismica coNn l€ @ltre @zZiONi...........cooiuiiiiiiiiiiiiiiie e
3.2.5 Effetti della variabilitd spaziale del MOLO .........ccuuuiiiiiiiiiiiiee e e e e e e
3.3 AZIONI DEL VENTO ...ttt ittt ettt e+ ettt e e e e ekttt e e e e e m b bt e e e e e e an b b e e e e e e e ansbbeeeeeeanbbeeeeeeennnnnes
R T T -1 o 11 - [ = OO PUPUPPTT
3.3.2  VeloCita di MEIMENTO ... ..ottt ettt e e e e e e e e e e e e e e e e et a s b b e b e e e e e eeaeeaaaaaaaaaaaaaan
3.3.3  AZIONi StAtICNE @QUIVAIENT .....ciii ittt ettt e e e e e e e e e e e e e e e e e s e anbeeeaeseeeeeeeas
I I A o (=X o[- N0 [ IR =T o (o T USRI
3.3.5  AZIONE tanNgENZIAIE TEI VENTO . .....uuuiiiiieiiiiiii ettt e e e e e e e e e bbb bbb ettt e e e e e aaaaaeaeeeaesaaaannnnnes
3.3.6  Pressione cinetica di FIfErMENTO. .......iiiuiiiiie e e et e e e st e e e e s s bbb ee e e e s snbbneeeeenns
R T A 00 1Y (ol 1T o (=0 [ =TS oL 1 4 o] g = PP
3.3.8  COEffiCIENIE TINAIMICO ... euiiiiieiiiiiiiie ettt e st e e e e s st e e e e e e st b be e e e e e s smbbeeeeeessnbbbeeeeesaanbaeeeeeenns
3.3.9 Particolari precauzioni ProgELIUAI ... ....ceiiiiiieee e e ie i e e e e e e e e s e e s e s e e e e e rraaaaaeaaaaaaanan
3.4 AZIONI DELLA NEWVE ... teieie ettt ettt ettt e ottt e e a4 sttt e e e e s st b b et e e e e s ambb e eeeeesanbbeeeeeesanbeeeeeeennn
I R O T ot o I == PP OTPRRT
3.4.2 Valore caratteristico del CariCO NEVE @l SUOIO .......uiiiiiii it e e e e e e e e ee e
3.4.3  CoeffiCiente di ESPOSIZIONE........coii ittt e oottt e ettt e et e e e e e e e e e e s e e e e aanbb et berbe et e e aeaaaaaaas
N A 0o = 1 T [=T | (= (=T 1 ] (o USRI
3.4.5  CariCO NEVE SUIE COPEITUIE ...ttt e e e e e e e e oo oo bbbt b ettt et e e et aeaaaaeaaasaesaa e e nnnsbbsbbssseeeeeaaaaeas
3.5 AZIONI DELLA TEMPERATURA ...ttt ettt e e e e ettt e e e e ettt e e e e e e s st eeaeessstaeeaeeeanntbeeaaeeennseees
R T =T o 1T - [ = OO PUPPPPRT
3.5.2  Temperatura dell'aria ©StEIMA . .......uuiieei i i e e e e et e e e e e e e et e s e s s st eeeeeeraeaaaeaeeeasesaaaannnnnsrrnannneeees
3.5.3  Temperatura dell'aria INtEINEA ........ccccuuiiiiiiieii et e e e e e e e e et r e e e e et aaaaeaeesassasssseneraereeaareeraeaaaaaeaeaees
3.5.4 Distribuzione della temperatura negli elementi strutturali.............ccccvvviiiiiiiiiiceee e
3.5.5  Azioni termiche SUQIi €QIfICi.......ccciiiiiiiii e e e e e e e e e e e e e e e rr e
3.5.6  Particolari precauzioni nel progetto di strutture soggette ad azioni termiche speciali...................cceeennnns
3.5.7  Effetti delle azioni tEIMICNE ........coiiiiiiiiiie et e et e e st e e e e s e s bbe e e e e s e annbaeeeeeeannees
3.6 F VA [ ] I = @ @8 74 (@ ]\ A N ORI



G 35 700 RO 1 Tt o [ o 1S

G G = o] o T o P EEEEPPRRRRR
G TR T U 1 | B PSP TP PRTT P
4 COSTRUZIONI CIVILI E INDUSTRIALI ...ttt ettt ettt e e e et e e e e s st e e e e s snbeeeeaeeaa
4.1 COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO ...ttt ettt ettt ettt e e e sttt e e e e e s nbbe e e e e e e nnaneeas
4.1.1 Valutazione della sicurezza € metodi di @NAIISI .........coiiuuiiiiiiiiii e
4.1.2  Verifiche agli Stati IMITE.........ooi e ettt et e e e e e e e e e e e e ettt e et e e e e e aaaaaaaaaaaens
4.1.3 Verifiche per SitUazZioni trANSITOTIE ........oiiiee ettt e e et e e e e e e e e e e e e e e e e e bt en b e eeeeeeeeas
4.1.4 Verifiche per SItUAZIONT @CCEZIONEANI ... ....uuueeeiiiiieiii ettt e e e e e e e e e e e e et e e e e e eeaeaaaaaeans
4.1.5 Verifiche mediante prove su strutture campione € sumodelli ...
o L ST B = 1 = Yo | [ o0 11 1 11N PP UUUTRURPRRTR
A.1.7  ESECUZIONE .. ..ottt e et e et e e ettt e e e e e e e e e et eee e et e et et seeaeeeeeeeeeeesese st aa e seeeeeaaeeessssssssannnn e seeeeeaeeeeesnsrnrns
4.1.8 Norme ulteriori per il calcestruzzo armato PreCOMPIESSO ......cceeveiieiiieieirierrrtrererrrreereaaaaaeaeesaesaasannennrreenees
o e T N\ o 4 g oI W (T o) T 1= Yo 1= LS
4.1.10 Norme ulteriori per le strutture prefabbriCate........ ... —————
4.1.11 Calcestruzzo a bassa percentuale di armatura 0 NON ArMALO0...........cceeiiiiiiiiiiiiniirieeee e e e e e e e e e e
0 O A O%= 1 (o115 i (U 4o T o LIR= T [0 [ (=T o T= L N =T [T P PEEESUPR
I e T =Y 1S3 (T 2= U= L 0T Lo o PRSP
4.2 COSTRUZIONI DI ACCIAIOD ...ttt ettt ettt ettt e sttt e e e s ettt et e e e s e s tbe e e e e e e assbaeeeeeeanssbeeaeeeansstaeeeeseanssees
N R |V = 1 (= o - | OO RSP
4.2.2  ValutazionNe AEIIA SICUIBZZA.........uuuuiiie i e i e e e e et e e e e e e e e e e e e ee e e ae st et e e e eeeeeeaeeeeeestesrannnanns
B B N o T 1Y IS £ (01100 L= [P
Y Y 1ol o TP
4.2.5 Verifiche per situazioni progettuali tranSItOri©...........cccccuiiiiiiiii e e a e e e e e e e e e e e e
4.2.6 Verifiche per situazioni progettuali €CCEeZIONAIIL.........cuiiiiiiiieeeii i
4.2.7 Progettazione iNtEQrata Q@ PrOVE ......cccoeeiiii ittt e e e et e e e e e e e et e s s s s s eaeeeeeaetaeaeeaeesessasannssnsrenrnnereees
N < B U o o) o TP PRPROTPPPPRR
4.2.9 Requisiti per [a progettazione € 'E@SECUZIONE..........uuuuuiiriiiiiiiiiieieeee e e e e e se s s eeeeeeraaaaaaeaeaseesasannasnnnnne
4.2.10 Criteri di dUIADIIITA .......eeeiiie et e e e sttt e e e s et b e e e e e e et bbeeeeeesanbbeeeeeeeantbeeeeeeeane
4.2.11 RESISIENZA Al FUOCO. ... uuii it e e e e e e e e e e e et e ee e et e s e eeeeeeaeeeeeesetabbaa s e seaeeeaaeeeesessnrns
4.3 COSTRUZIONI COMPOSTE DI ACCIAIO - CALCESTRUZZO.......cccuuiiiiie it eeiiee e siaaeea s
4.3.1  Valutazione della SICUMBZZA ..........ccueiuiiueeieieeee ettt ettt ettt ettt et e et e s ae e st et e eaeebeereensesaesaeas
B N o T 1R IS 1 U100 ] = 1 PP PRPRTPRRRR
G T B =Y 1S (T A= 0 [ o= 1o o] [0 PP
4.3.4  Travi con Soletta COIADOTANTE ...........oiiiiie e e e st e e e e s st b e e e s s nneaeeeas
O TR T @70 [0 o T TN 4] 0o 1] 1= SRR
4.3.6 Solette cCOMPOSLE CON [AMIETA GIECALA .......ceii ittt e ettt e e e et e e e aaaaaaeaaeeaaaaannnnnneees
4.3.7 Verifiche per SitUazioni traNSITOIIE ........ooii ettt et e e e e e e e e e e e e e e e e s e nane b et e eeeeeeeeas
4.3.8 Verifiche per SitUaZiONT @CCEZIONEANI ... .....uuueiiiiiieeiie ettt e e e e e e e e e e e et e e e e e aaaaaaaeeas
4.3.9  RESISIENZA @l FUOCO. .. uuuiii it e e e e e e e e e e et e et e et seeeeeeeeaeeeeesetabbaa e e seeeaeaeeeeesnsrnrns
4.4 COSTRUZIONI DI LEGNO ....ciiiiitieitee sttt ettt e sttt e e e e s st e e e e s sntbaaeeaeesastaeeeeeesastbaeaeeessstseeaaessansaaeeaeenas
4.4.1 Lavalutazione della SICUMEZZA ..........ooiiiiiiiiiii ettt e e s ettt e e s sttt e e e e s anbb et e e e s anntneeeens
N N o T 1R IS 1 U100 ] = 1P PRRRTPRRRR
4.4.3 Le azioni € 1€ 10r0 COMDINAZIONI ... .uuuiiiieiiiiiiiit ettt e e e st e e e s sttt e e s e nnbb e e e e e s e nnnbaeeeeeeannees
v N O - 11Tl o [ 0 =1 = o 1= o= 4 oo F PP PRRRRPPPRR
I O - 11 o [T =T oY 4o B PP
446  RESISIENZA 0i CAICOI0......uuiiiiiiiiiiiie ettt e e ettt e e e s s bbbt e e e e s bt be e e e e e s anbbe e e e e e s abbaeeeeeeane
o S v Y (110 L (= Yo =TT (ol 4 o F U UUPPUPPPPRRt
S S v Y (LT 0L C =T 1 o P URTORRR
e T ©7o ]| =T =T o 1T o | PP UPRRUPRTR
T O I =T o =T o | (Y UL (U= PSSO
R ST 1) (=T ¢ TR (U (0] 1 U UUPPUPPPPNt
O {0 o TN 1S (=4 N PP PPPUPPRPR
G T D TU | = 1 1 - NP PP PRRT
O A Y 1) (T 4= U= 0T Lo o PP
O R = To (o] SN o 1= g =TS =T o U4 o ) = PSR
4.4.16 COoNtrolli € Prove di CANCO .....oiuvuiiiiie ittt e e e ettt e e e e sttt e e e e e e sabbbeeeeeesanbbeeeeeesannbaeeeeeeanns
4.5 COSTRUZIONI DI MURATURA .ttt e e e e ettt e e e e e ettt e e e e e anbbb e e e e e e annbbeeaeeesnnnees
N A 1= {1 4T | TR U TP RPP P
4.5.2 Materiali e caratteristiche tipOIOGICNE. ..........o e
4.5.3 Caratteristiche meccaniche delle MUIALUIE .........ciii i e
4.5.4  Organizzazione SITULIUIAIE . ..........uuuiiiiieieiii ittt ettt e e e e e e e e e e e e e s e e s e aaabbebbesaeeeeeaeaaaaeaaaaesaaaaaaannnns



Y T A =Y ST IR £ (011 U= 1=

O I 1 o o 1= PP
S T A\ [ = (1] = =T 0T L PP PP
4.5.8 Verifiche per SitUazioni traNSItONIE .........cccciciiiie e e e e e e e e e e e e eeeeas e s s s s ennnsasrenbennneeeeeees
4.5.9 Verifiche per SitUazioni €CCEZIONANI........uuuuuiiieiiiiiiei i e e e e e e e e e e e e e s e e s e s ar e ar e rrrrraaeaaaeeeas
4.5.10 RESISIENZA Al TUOCO. .. .eiiiiiiiiiiiii ettt s ettt e e s ettt et e e s e st b et e e e s e nbt et e e e e s nbb et eeeesanbbeneeeessnnneeeeas
4.6 COSTRUZIONI DI ALTRI MATERIALL ...ttt ettt ettt e e e itee e e e e e entbae e e e e e snnnaeeaeeeennnees
[ N O I PP ERR
5.1 L@ NN WIS I AN 7 USRS
L0 0 R @ To [ [ =] 1 (o I PP RT SRR
N I o (Tt ol (4 o] oo =T =T = | PP PPPRTR
N R T 44 o T IR T oL oL ()1 = To = | TSSOSO
5.1.4  VerifiCNE di SICUMBZZA ... .cccci ittt e e e e ettt e e e e s a b b et e e e e e sttt e e e e e s nbbeeeeeeennnreeas
LN I S 1 (UL (0= o o = 1 | SRR
S I TV oo o U TP PRPRO
LN A O 01T (T Voo 1o 0] 1RSSR
5.2 PONTI FERROWVIARI ...ttt ettt ettt ettt e ekttt e e e e ettt e e e e amt b et e e e e e st bbe e e e e e anbbeeeeeeeanbbeeeeeeennnnes
5.2.1 Principali criteri progettuali € ManUIENTIVI ..........uuuiiiiiiiiiiiiieee e e e e e e e e e e s e e s e e s s eeaneees
5.2.2  AZIONI SUIIE OPEIE.....iiiiiiiii ettt et e e oo oo oo oo oo oo e ettt bttt ettt e et e e aaeaeaeeeaaeaa e na s babb ettt et e e e e e aaaaaaaaaaeaans
5.2.3  Particolari prescrizioni Per 1€ VEIfICNE.......... e e
PROGETTAZIONE GEOTECNICA ..ottt ettt e et e e e e sttt e e e e e s sttt e e e e e e s as s baeeeae e st baeeeeeeaastbaeeeeesansbaeeaaeaans
6.1 DISPOSIZIONI GENERALL ...ceiieeiteie ettt ettt e e s sttt et e e s eat bt et e e s sttt e e e e e s sasssaeeeeesansssaeeaesansnneeeas
L0 I @ To To T 1 (o o (=11 [N (N o1 o1 TR PRSPPI
[0 = €YYol 4 o] T e =T =1 = | LSRR
6.2 ARTICOLAZIONE DEL PROGETTO ... .uttiiiiee ittt e ettt e e sttt e e sttt e e e s sttt e e e s s ansateeaaessnsttbeeaessannnneeaeens
6.2.1 Caratterizzazione e modellazione geologica del SIHO.........uiviiiiieeeei i
6.2.2 Indagini, caratterizzazione € modellazione gEOECNICA ........ccccuuviiiiiiiiiiiiii e e e e e e e
6.2.3 Verifiche della sicurezza € delle PreStazioni...........uueeeiiiiiiiiie e e e e e e e
6.2.4 Impiego del Metodo OSSEIVAZIONAIE.........uuuuiiiiiiiiieiee e e e e e e ee e e e e et e e e e e e e s e s s s s s et aererraraaaaaaaeees
6.2.5 Monitoraggio del COMPIESSO OPEIa -LEITENO.......cciiiiiiiiiee ettt e e e e et e e e e e e aaaaaaaaeaeeaaaannns
6.3 STABILITA DEI PENDIH NATURALL ..ottt ettt ettt neete et eteneene e
(SR T R o (=T Tod (4 o] oo =T =T = | PP PPPPRR
6.3.2 Modellazione geologiCa el PENTIO ......... i e ittt e e e e e e e et e e e e e e e aaaaaaaaaeas
6.3.3 Modellazione geotecniCa del PENTIO.........ooi ittt e e e e e e e e e e e e e e e e e s e e e aaannnneaes
6.3.4  VErfiCNE di SICUIBZZA .......ueiieeeieeeie ettt ettt e e e e e aaaaaaaesaaeaaaannnennrenes
6.3.5 Interventi di StAbIliZZAZIONE ..........ooiiiiiiii e e a e e e ane
(SRR I ST OTo T a1 o) | TI= 100 0 0T a1 (o] = Ve o | o U EEEEUURPRR
6.4 OPERE DI FONDAZIONE ...ttt ittt ettt ettt e e e e sttt e e e e e s a b bt e e e e e et baeeeeeeasbbeeeeeeaanbbeeeeeesnnnnes
6.4.1 CRITERI GENERALI DI PROGETTO ..ccoiiiitiiiieiiiiiiit ettt ettt sttt ee e e e e st e e e e e s snsbnea e e e e nnnnaeas
(S w0 g Vo - V4 To ) TS0 o 1= o3 - 1 PSSR
L T =0 3T - V4 To ) T 1= U I o - |
6.5 OPERE DI SOSTEGNO.....ciiiiiitiiiiee ettt e e e e ettt e e e e s sttt e e e e s sttt e e e e e st baetaaeeaastbeeaeeaaastbaeaeeeasssbaeeaeessnssbeeeesesnsssnes
6.5.1  Criteri generali di PrOgETIO........ooi ettt ettt e e e e e e e e e e e e e s e e bbb r e et e e e e e aaaaaaaaaaaas
ST V4 o T o | PP UPURPRRTT
6.5.3  Verifiche agli STati IMITE..........e i et e e ettt et e e e e e e aaaaaaeeaaeaaaaannnenes
6.6 TIRANTI DI ANCORAGGIO ...oeiiieiiiiitiit ettt e e e s ettt e e e s et e e e e s s nata e e e e e eanstbeeaeeaenssbaeeeeesannees
LSS0 T O 11 =Y 1o [ o] o o =1 1 (o SRRSO
6.6.2  Verifiche di SICUTEZZA (SLU) ..iiiiiiiiii ittt et e e et r e et e e e e e e e e e e e e e s s s s annanarnaannnnneeeees
(ST T = o 1Y (1 o0 ] 0 U111 EEERRUPR
G A o (o) V= o [ o= o o P EET TP PRPR
6.7 OPERE IN SOTTERRANEOD.......ceiiiiiiiiiitie ettt ettt e sttt e e e s sttt e e e e s e bb et e e e e e anbbeeeeeesanbbeeeeeeannnees
LA N = (=T Yol 4 o] T o = =1 = | SRR
(VR OF- 1 - 11 (=1 V4= VA o] g L=l o [=To] (oo | Tox- P PUUPPRRUTRR
6.7.3 Caratterizzazione € modellazioNe GEOTECNICA .........coiciuuiiiii ettt e e e e e e e e e e e e e e e e e e e anans
S A O 11 (=Y ¢ e [ o] oo = £ (o R TR PRSPPI
ST |V = (o T [ o T o= (oo ] o NSRRI
S I e g o) | (o NN 4 aToT a1 (o] =T o o TR U TP PRSPPI
6.8 OPERE DI MATERIALI SCIOLTI E FRONTI DI SCAVO .......uuiiiiiiiiiiiiiet et seitee e et e e snnnnenae s
6.8.1  Criteri generali di PrOgEO.........ccii it e e e r e e e e et e e e e e e e e e e s e a e — it e rrraaaaaaaaaeaaan
6.8.2  Verifiche di SICUITEZZA (SLU) ...cciiii it e e e e s e e e e e e et aeaaeaeaee s s e s sannnnsrnnannreneeeees
6.8.3  Verifiche in condizioni di @SErCIZIO (SLE).......uuuuiiiiiiiiiiiiiiiie e r e e e e e e e e e e e e s ereeeeees
(SRS = o 1Y 1 o0 ] 0 U 11U



(SR T T OTo T a1 i o) | TI= 10 0 o] a1 (o] = Ve o | T U EEEEUURRRR

R L I (o]0 (1 [T 1Yo OO OUPR PRSPPI
6.9 MIGLIORAMENTO E RINFORZO DE| TERRENI E DELLE ROCCE .......cocciiiiiiiiiiiieeeee e
6.9.1 Scelta del tipo di intervento e criteri generali di Progetto.........c..uuviiiiiiiiiiiiieeee e e e e e e
(SR 72 |V o 11 (o Vo [ [ o SRR
6.10 CONSOLIDAMENTO GEOTECNICO DI OPERE ESISTENTI ....ovtiiiiiiiiieeiee e
6.10.1 Criteri generali di PrOgETIO........oi ittt ettt e e e e e e e e e e e e e s e e anbb st esae e e e e e eaaaaaaaaaaaaaan
6.10.2 Indagini geotecniche e caratterizzazione gEOLECIICA. ... ..uurtreiiiiiieiia ettt e e et e e e e e e e e e e e e e e eneaes
6.10.3 Tipi di cONSOlAAMENTO GEOLECIICO ... .ottt ettt e e e e e e e oottt et e et e e e aaaaaeaaaaesaaaaannnnrebbneneeeeeeas
(SR O e gl go) | = e ol 11 o] = Vo o o NP EPRRURRPRRRR
6.11 DISCARICHE CONTROLLATE DI RIFIUTI E DEPOSITI DI INERT..ccciiiiiiiiiieiiie e
6.11.1 DISCANCNE CONIOIALE ......oeiiiiiiieiiiii ettt oottt ettt e e e e aaaaeaaaeaaaeaaaannnnbenbenseeeeeeeeeeas
L0 =Y o o 1 1 (1 L1 = P
6.12  FATTIBILITA DI OPERE SU GRANDI AREE .......ccooiiiiiiiititiiieieietee ettt
L0 2200 A [ o =T [ TS o =T T o - S
PROGETTAZIONE PER AZIONI SISMICHE .......oiiiiiiiie ittt
7.1 REQUISITI NEI CONFRONTI DEGLI STATI LIMITE ...ttt
7.2 CRITERI GENERALI DI PROGETTAZIONE E MODELLAZIONE .......ooviiiiiiieiiiee e
7.2.1  Criteri generali di PrOgetaZIONE .......cooiiiiiii ettt et e e e e e e e e e e e e e e e e nb e e reeeee e
7.2.2 Caratteristiche generali delle COSITUZIONI..........ooiiiiii et e e e e e e e
7.2.3 Criteri di progettazione di elementi strutturali “secondari” ed elementi non strutturali............................
7.2.4  Criteri di progettazione degli IMPIANTT .........cooiiiiii e r e e e e e aaaaaaaaea e s
7.2.5 Requisiti strutturali degli elementi di fONAAZIONE ...........ooiiiii e
7.2.6  Criteri di modellazione della Struttura € aziONe SISMICA ........eveiirriiiiiiie it
7.3 METODI DI ANALISI E CRITERI DI VERIFICA ..ottt
7.3.1  Analisi [INEAre 0 NON lINEAIE........cociiiiiiiii ittt ss e e st e s e e e s nnneeesanreeena
7.3.2  ANalisi StAtiCA O AINAMICA. .......vei ittt et e st et e et e e s n e e e as et e e nnne e e s anneeenanes
7.3.3  Analisi lineare diNamiCa O SEALICA ... ....cvviiiireieiiiiie et e e e et e e e snre e e snnee e
7.3.4  Analisi non lineare StatiCa 0 AINAMICAL..........cveieiiiiieiiiie e et e e nnre e e snree s
7.3.5 Risposta alle diverse componenti dell’azione sismica ed alla variabilita spaziale del moto........................
7.3.6  Criteri di verifica agli stati limite URIMI ... e
7.3.7  Criteri di verifica agli stati limite di @SErCIZIO ...........uuuuiiiiiiiii et
7.4 COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO ....coiiitiiietite ettt ettt sttt e st e e ettt e e s ambe e e snbaeaesbeaaesnbeeaaans
A R 1= s 1= 1 - PRSP
7.4.2  Caratteristiche dei MAteriali.........ccceeiiiiiiee et e e e e e e e e e e e e bbbt e e e e e e e aaaaaaaaans
7.4.3 Tipologie strutturali @ fattori di SULIUA ..........uuiiiiiiiiiiiir e e e e e e e e e e s e s s e aaeeees
7.4.4 Dimensionamento e verifica degli elementi strutturali..............cccviiiiiiiiiiiiee e
7.4.5 Costruzioni con struttura prefabbriCata ...
A T =Y 1 Vo | (o013 1 1Y R SOTP
7.5 COSTRUZIONI D’ACCIAIO ...ttt ettt ettt et e e n et e st e e aann e e e s e e e e nnneeennreeees
7.5.1 Caratteristiche dei MALETIALI.........c.eviiiiiie e e e e e e e
7.5.2 Tipologie strutturali @ fattori di SEUTTUA .........uueiiiiiieie e
7.5.3 Regole di progetto generali per elementi strutturali diSSIPAtIV ........coeviiiiiiiiiiiiiiieee e
7.5.4 Regole di progetto specifiche per strutture intelaiate ..o
7.5.5 Regole di progetto specifiche per strutture con controventi CONCENIIICH ...........ooeeeiiiiiiiiiiiiiiiiieeieeeeeeee e
7.5.6 Regole di progetto specifiche per strutture con controventi @CCEeNtriCi ............oooviiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeeeee e
7.6 COSTRUZIONI COMPOSTE DI ACCIAIO-CALCESTRUZZO ......coviiiiiiieiiiie et
7.6.1 Caratteristiche dei MALETIALI.........c.evii i e e e e s e e
7.6.2 Tipologie strutturali @ fattori di SIULTUIA ..........uuiiiiiiiiieiir e e e e e e e e e e s e e s e aeeees
7.6.3 Rigidezza della sezione trasversale COMPOSIA .........ccoiiiiiiiiiiiiiieiieie e e e e e e e e e e e e e s e s s s e e rrereaaaaaeaaeasans
7.6.4  Criteri di progetto e dettagli per strutture diSSIPAtIVE ........ccvviiiieiieei e
7.6.5 Regole specifiche per 1€ MEMDBIatUre............uuuiiiiiiiiiiiii e e e e e e e e e e e s e s s e aereereees
7.6.6 Regole specifiche per Strutture INTEIAIALE ............oooi i a e e e e
7.6.7 Regole specifiche per strutture con conNtroventi CONCENTIICI...........oii it
7.6.8 Regole specifiche per strutture con CONrOVENti @CCENTIICH ........uuiiiiiiiiiiiiiieeeee e
7.7 COSTRUZIONI DI LEGNO ....ciiiitiiiiittee ettt ettt sttt te e e 4 ettt e e st b e e e aabe e e s sabe e e aabbeeeambeeaeanbaeeaabbeaesanneaaas
7.7.1  Aspetti concettuali della progettazione...........ooii it e e e e e e e e e e e
7.7.2 Materiali e proprieta delle ZONE diSSIPALIVE. ..........uuuiiiiiiiiiiie et e e e e e e s e e e e s anneaees
7.7.3 Tipologie strutturali @ fattori di SULTUIA ..........uuiiiiiiiiiiiir e e e e e e e e s e e e aeeees
T.7.4  ANAIISE SITUITUIAIE ...ttt e et e e st e e a et e e e e e e s n e e e s r e e e e nsneeenanneeena
T7.7.5  DiSPOSIZIONI COSIIUIIVE ... .uuuuuiiiiiieeieiiietieeee e e et e s s e s sse et e e e e e eeraeaeeeaeaessasaaasssstasbesteeeeeeaeaaaaaaeaeessessnnannsnnnnnnes
T7.7.6  VerifiCNe 0i SICUMBZZA .......cuieiiiiiiee ettt et s et e s r e e s ann e e s nnneeees
A A A = =T o 1= 3o 1o 1= 1 =T |1 TR



7.8 COSTRUZIONI DI MURATURA . ...ttt ettt e e e e e ettt e e e s sttt e e e e e s bbb e e e e e e s nnbbeeeeeeennneees
4= 5 T = L= o] 1= 0 1= g =T - PSS ERPRRRR
7.8.2  CoOStruzioni in MUIALUIA OFOINAITA .. ..eeiieei ittt e st e e e e sttt e e e e s nbb e e e e e e anbbbeaeeeeanneeeas
7.8.3  COStruZiONT iN MUIALUIA BITNALA .......eeeeiiee ittt st e e e s ettt e e e s s s bbb e e e e s s asnbbeeeeeeanbbeeeeeeeannbbeeeeeeannees
7.8.4  Strutture miste con pareti in muratura ordinaria 0 ArMAtA..........c.uuviviiiiiiiiiieeiee e raaaeee s
4= RS T = = o] 1= o [0 1= 1 7= Vo |

7.9 [ N I PRSP
A B =T o g o To Jo L= o] o] [[ox= V4 o] o= S0P PPPRPRT
7.9.2  Criteri generali di ProgettaZIONE .......cooiiiiiiie ettt et e e e e e e e e e e e e e e e e e e nana b e b e neeeeeeas
S IR T |V oo L= | Fo TS (U LU= 1= TP
A N T LR IS (0 (U] = 1= TP
7.9.5 Dimensionamento degli EMIENTI......... .. i et e e a e e e e e e e e e e aas
7.9.6 Dettagli costruttivi per elementi in CalCESIIUZZO armMato ........cccuurvriiiiiiiiiieiieeee e e e e aee e

7.10 COSTRUZIONI E PONTI CON ISOLAMENTO E/O DISSIPAZIONE ........cctiiiiiiiiiiieeiiiieee e
4200 T 0t T oo T o o
7.10.2 Requisiti generali e criteri per il [0ro soddiSfaCimeENtO ........ccviviieiieiiii e
7.10.3 Caratteristiche e criteri di accettazione dei diSPOSItIVI .......ccceeeiiiiiiiici e
4% L0 I S [ o 1=V o T T o] (oo =1 1 (10T || USSP
7.10.5 Modellazione € analiSi SLIUITUIAIE .........ooii ittt e et e e e e e e e e e e e e e e s aaaannnnnneenes
A L I =T 4 {Tod o = PR UPRPP
7.10.7 Aspetti costruttivi, manutenzione, SOSHEUIDIITA ............oooiiiiiieii e
7.10.8 Accorgimenti specifici in fase di CONAUAOD ...........oooi i

7.11  OPERE E SISTEMI GEOTECNIC.....ciiiiiiiiiiiiie ettt e ettt e e et eieee e e e s atttaeeaeesasssaeaeaesssssaaeaessanssseeeaesasssneeas
7.11.1 Requisiti nei confronti degli Stati MITE ..........uuieiiiiiiiiie e e e aaeaees
7.11.2 Caratterizzazione geotecnica ai fini SISIMICH ......uuuurriiiiiiiiieie e e e e e e e e e e s e e eeeeees
7.11.3 Risposta sismica € Stabilitd del SITO ..........uuuiiiiiiiiiiiiieii e e e e e e e raaaaaas
7.11.4 Fronti di SCAVO € FIBVALI......c.iiuuiiiiieei ittt ettt e e e e sttt e e e e s sabb et e e e e s sabbeeeeeesabbbeeeeessanbbneeaeesannes
4 N T o] oo F= AT | PP PP PR
A0 G @ 01T (o R0 1) 1T | o P EPEEERR

8 COSTRUZIONI ESISTENTI .ottt ettt e et e et e e e e e e e e e e e se s s e eee e

8.1 (@] CTC] =N I KO TR
8.2 CRITERI GENERALL. ...ttt e e e et et e e e e e e e et et e e e e e s et seesee b s eesestaseeeseanaseeaens
8.3 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA ... ..ot e et e e e e e e e e et e e e e e aes
8.4 CLASSIFICAZIONE DEGLI INTERVENTI ...ttt et e e et e e e et e e e e e et e e e e eenans
8.4.1  INtervento di A0EGUAIMENTO .......coiiii ittt e e e e e e e e e s e e e e e e aa b et ee e et e eeeeeeaaaaaaaaaeaaaaaaannnnnnbenbeenneees
2 [ (=1 V=T g (o3 [ a1 {o ][] r= a0 =] g1 (oSS P
8.4.3 RIparazione 0 iNtErVENTO [OCAIE ..........uuiiiiiiiiii e e e e e e e e e e e s e s s e r e e e e e eaaaaaaeaeaaaas
8.5 PROCEDURE PER LA VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA E LA REDAZIONE DEI PROGETTI.....
S T T Y N o b 1 [T ) (o] oo o 1 [
ST T = 115 VZo T
8.5.3 Caratterizzazione meccaniCa dei MALEIAII.............uuiiiiiiiie e e e e e e s e e e s e e e eeeee
8.5.4 Livelli di conoscenza e fattori di CONFIAENZA...........coouuniiii et e e et e e eaaas
TSR T VA To ] | T
8.6 [ AN I =3 TR
8.7 VALUTAZIONE E PROGETTAZIONE IN PRESENZA DI AZIONI SISMICHE ........coviiiiiiieieeeeeiee e
I R Oro 1y 1 U A oY TR | T 0 4101 = LU | = PP
8.7.2 Costruzioni in CeMENtO AarmMato O iN ACCIAND ....u.iiiirrreieieeiie e ee et e e e e e e e e s e e e e s esb e essebaeessesaaseeseesaneeeees
TR T o 111 1] I 1 11 ([
A N O 41 (=Y =T ] o Yo T 0] (=T V7= ) (o PSSR
T T = (o To =Y 1 (o 3o [ T (=1 /=T | (o S

9 COLLAUDO STATICO ...ttt ettt ettt e ettt e e ettt e e okttt e e s e e et e e s e s nn e e e e e s et rnn e e e e s ennnneeee s

9.1 PRESCRIZIONI GENERALL ....uui ittt e et e e e e st e e e s e b s e e s e et e e e s eabaa e e e s eebaa e eeesaaaeeeeeenaanss

9.2 PROVE DI CARICO ...ttt e e e et e e e et e e e e et e e e e et eeeeeat e e et ea b s eesesaan s eeeensaaaaeaees
0.2.1  Strutture PrefabbhIiCALE. ... ..cooei ettt e e e e e e e e e e ettt e e e e e aaaaaaaaaa s
LS I =0T 4 (=) 1= Vo = | T
L I T = o T4 | (1R (=] (0 AVA L= I

10 REDAZIONE DEI PROGETTI STRUTTURALI ESECUTIVI E DELLE RELAZIONI DI CALCOLO......

10.1 CARATTERISTICHE GENERALI .....oitiiiiiiei it e e e e e s e
10.2  ANALISI E VERIFICHE SVOLTE CON L’AUSILIO DI CODICI DI CALCOLO .....cccoiiiiiiiieeeiiiieeeeee s

11 MATERIALI E PRODOTTI PER USO STRUTTURALE ...t
\Y



I R 1 =1 | = =¥ W RSOOSR

N 07 A\ W01 S I 2 (U 74 @ LT PPPPRURPRRPR
11.2.1 Specifiche Per il CAICESIIUZZO.......ccc ettt e e et e e e e e e et e e s e s s et e aerereaeaaaaeeaeaes
11.2.2 Controlli di qualitd del CAICESITUZZO .......uuuiiiiiiiiiieiiie e e e e e e e e e e e e r e e e e e aaaaeaaeaees
11.2.3 Valutazione preliminare della rE@SISIENZA. ........uuuuiiiiiiiiieee e e e e e e e e e e e e s e s e eeeeeeeees
2 R e Y 1= F T [T =T o oo oSSR
11.2.5 CoNtrollo di ACCELEAZIONE .......oiiiiiie ettt e e e e e e oo ettt e et e e e e aaaeaeaeasaaaaaannnabebbssneeeeeeeeaeas
11.2.6 Controllo della resistenza del CalCESITUZZO IN OPEIA ......c..uuuuiiiiiiiiieeie et a e e e e e e
3 A o (o AVl oo g ] o] (=10 0= o] = U UUTUUPPURR R
11.2.8 Prescrizioni relative al calcestruzzo confezionato con processo industrializzato .............ccccvvvviiiiiiieenienn.n.
11.2.9 ComMPONENt AEI CAICESIIUZZO .. ..ttt et et e e e e e e e e e e e e e e e bbbt e e s e e e eeeaeaaaaaaaeaasaaaanns
11.2.10 CaratteristiChe del CAICESITUZZO........oo ittt et e et e e e e e e e e e e e e e e e e nnneeneeeeeeees
2 0 T = o1 = P PPT PP

O T X X 0 1 AN [ PRSPPI
11.3.1 Prescrizioni comuni a tutte le tipologie di aCCIAIO ..........cciieiiiiie e
5 B N oo = (o I o 1= G o110 L= g (0 3= U 14T (TSSO
11.3.3 Acciaio per cemento armato PrECOMPIESSO. ....uuuuururrrrrrrrrrrrreereaaaaaaesasiaaaassrssrsnrrererrrrrrtaataeeeaeetina .
11.3.4 Acciai per strutture metalliche e per Strutture COMPOSIE .........uuvuiiiiiiiiiiiiiee e e e e e e e aaeaeaeas

11.4 MATERIALI DIVERSI DALL’ACCIAIO UTILIZZATI CON FUNZIONE DI ARMATURA IN

STRUTTURE DI CALCESTRUZZO ARMATO ... .cctiiiie ettt e e e ettt e e e e s sitaee e e e s s nstbee e e e e s nnsbaeaaeesnnsnnes

11.5 SISTEMI DI PRECOMPRESSIONE A CAVI POST-TESI E TIRANTI DI ANCORAGGIO.........ccccvvveenne
11.5.1 Sistemi di precompresSioNe @ CAVI POST-EESI. .. .uuuuuiiiieiiiiiiee ettt e e e e e e e e e e e e e e eeeeeeeaeas
R T T = 1o 1 (o [T g (ele T = To o o H SRR

11.6  APPOGGI STRUTTURALLL ...ttt ettt ettt ettt e e e e sttt e e e e s s tbe e e e e e e aatbbeeeeeesanbbeeeeeessnbbaeeeeesanes

11.7 MATERIALI E PRODOTTI A BASE DI LEGNO.......uuitiiiiiiiiiiee ettt iiee et e e s a e e e
O T 1= =T =1 = PSPPSR
5 7 I =T [ o I 4= U o o [ 1P
11.7.3 Legno strutturale Con QiUNti @ QIta ........uuuiiiiiiiiiriiiee e e e e e e e e e e s e s e e s e r e e e e e e eaaaaees
11.7.4 Legno [amellare INCOIALO ..ot e e et e e e e e e e e e e s s e s s s sb e et a e e e anrarraaaaaaaaaeeenas
11.7.5 Pannelli @ Dase di I@0N0.......oo ettt et et e e e e e e e e e e e e e et e e aeaaaaaeas
11.7.6 Altri prodotti derivati dal legno per USO SIIULLUIAIE ........oooiiiiiiie e
8 A A Ao (=2 PP PEUPPUPURPTR R
11.7.8 Elementi meccanicCi di COIEGAMENTO.........coii ittt et et e e e e e e e e e e e e e e e e nnnneneeeeeeees
11.7.9 Durabilita del 18gN0 € AEIVALI........uuiiiiiiiiiiiie ettt e e e e e e e e s et ae et e e s snsseaeeaessanssaeeeeesassteeeaess
11.7.10 Procedure di qualificazione @ aCCELLAZIONE .........oiiiiii it ee e e e e e aaaaa s

11.8 COMPONENTI PREFABBRICATI IN C.A. E C.AP. ettt st
IR T 1= =T =1 = TP PPPR PRSP
11.8.2 Requisiti minimi degli stabilimenti e degli impianti di produzione............cccccciiiiiiiiiiieiiie s
50 S 0 T @0 o (o (o T 11N o] o 7o 11 4T} o =SSP
11.8.4 Procedure di QUAIITICAZIONE ..........uuiiiiieiiiiii ettt e e et e e e e e e e e e e s e s ae s s e e ta e e e e e eeeaaaaaeaaeesesannanns
11.8.5 Documenti di @CCOMPAGNAMENTO.......cccciiiiiiiiiettittite et ereereeaeeeesassaasaaaaasteereaaaerareertaaaaaaeaeeseesasanaansnnrrnsersneees

11.9  DISPOSITIVI ANTISISMICH ...ciiiiiiiiiiie ettt ettt s ettt e e e sttt e e e e s sstbaa et e e s assaaeeaessasssaeeaeesansssseeaesannssnaeeens
50 TR R T o T (o o 1o T 115 o0 ] 11/ PP PPT PP T UUR PRI
11.9.2 Procedura di QUAIITICAZIONE. ........ooi ittt ettt e e e e e e e e e e e e e e e e s e nanebeb b e s aeeeeeees
11.9.3 Procedura di ACCEIIAZIONE ......cciiiiiii ittt e oo oo oottt ettt e e eeaaaaaaeaassasaa e nnnnbbbbesbeeeeeeeeaeas
11.9.4 Dispositivi @ COMPOrtaAmMENTO HNEAIE .........eiiiiiiiiiieeae ettt e e e e e e e e e e bbbt e e e e e eeaaaaaaaaaaaaaas
11.9.5 Dispositivi a comportamento NON lINEAIE ..........ceieeeeeeiii et e e e e e e e e e e s e s s s ar e arrrrrraraeaaaaeeees
11.9.6 Dispositivi @ COMPOrtamMENTO VISCOSO.......ccccuuuuurrrrieereeertrrtereeeeaeassesiaaaasssssenreerererrrrraeaaeeeeeesansinannrenrerrrrerre
e Ty A (o) b= L (o =T T3 (o 0 = o PP PRPT PP
11.9.8 1SOIAtOrT @ SCOMIMEINTO .....vvieiiie ettt ee ettt e sttt et e e s ettt e e e s s bbbttt e e s s s bbbt e e e e s anebt e e e e e s aasbbeeeeessnbbeeeeeesannnbneeeens
11.9.9 Dispositivi a vincolo rigido del tipo @ “TUSIDIIE”........coeeie e
11.9.10 Dispositivi (dinamici) di VINCOIO PrOVVISOFIO ........coiiiiiiiiiiiiiiiieeeee e e e e e e e e e e e e s s s s s e e e e e e e e e aeeeaeeeseeaannnnns

11,10 MURATURA PORTANTE . ... .uttiiteiiiitette e s eittttt e e e sttt e ae e s asttae e e e s s sstteeaeesasstaeeaesaassbbeeaesaanssbeeeaeeaansbaeeaeesasnnees
11.10.1 EIEMENLE PEI MUFBLUIGL.....cceieeiiie ittt ettt e et e e e e e e et e e e o e o e aaabbebbe e et e e ee et e aaaaaaeaaesaesaa e nanbbbbbbbbeeseeeeeaaaaaaaaeaaans
11.00.2 MAIE PO MUIALIUIA. ...ceeeeeiieieeeeee e ittt bttt ettt e et e e e e e e e e e e e aa s e e aaabbe bbbt be e et e e e e e e aaaaeaaasaeaaaaannsnabbebbesseeeaaaaaaaaans
11.10.3 Determinazione dei parametri meccanici della MUIAtUIA .........oooiii i

12 RIFERIMENTI TECNICH ..uiiiiiiiiiiiiiiit ettt ettt e s sttt e e e e s sttt e e e e s s st e e e e e e s sst e e e e e e s ansbteeeaesanssbaeeaeesssbbeeneesansseneeas
ALLEGATO A ALLE NORME TECNICHE PER LE COSTRUZIONI: P ERICOLOSITA' SISMICA.............
ALLEGATO B ALLE NORME TECNICHE PER LE COSTRUZIONI: TABELLE DEI PARAMETRI

CHE DEFINISCONO L'AZIONE SISMICA. ...ttt e e e e et e e e

VI



PREMESSA

Le presenti Norme tecniche perdestruzioni sono emesse ai sensi delle leggi 05971,1In. 1086,

e 02.02.1974, n. 64, cosi come riunite nel Testo Unico per I'Edilizia di cui al 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 della legge 27.07.2004, n. 186 e ss. mm. ii.. Esse raccolgono in un unico organico testo le
norme prima distribuite in diversi decreti ministeriali.

1 OGGETTO

Le presenti Norme tecniche per le costruzioni definiscono i principi per il progetto, I'esecuzione e il
collaudo delle costruzioni, nei riguardi delle prestazioni loro richieste in termini di requisiti
essenziali di resistenza meccanica e stabilita, anche in 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 generale,
trattano gli aspetti attinenti alla sicurezza strutturale delle opere.

Circa le indicazioni applicative per l'ottenimento delle prescritte prestazioni, per quanto non
espressamente specificato nel presente documento, ci si puo riferire a normative di comprovata
validita e ad altri 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 & la condizione
superata la quale I'opera non soddisfa piu le esigenze per le quali é stata progettata.

In particolare, secondo quanto stabilito nei capitoli specifici, le opere e le varie tipologie strutturali
devono possedere i seguenti requisiti:

- sicurezza nei confronti di stati limite ultimi (SL@ppacita 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 nei confronti di stati limite di esercizio (SLE3pacita di garantire le prestazioni
previste per le condizioni di esercizio;

- robustezza nei confronti @dizioni eccezionalicapacita di evitare danni sproporzionati rispetto
all'entita delle cause innescanti quali 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 a livelli 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 durabilita, definita come conservazione delle caratteristiche fisiche e meccaniche dei materiali 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 € 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 sicurezza e
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, si dovra fare ricorso ad
opportune indagini, eventualmente anche sperimentali, 0 a normative di comprovata validita.



2.2 STATILIMITE

2.2.1 STATI LIMITE ULTIMI (SLU)

| principali Stati Limite Ultimi, di cui al 8 2.1, sono elencati nel seguito:
a) perdita di 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;
e) raggiungimento di meccanismi di collasso nei terreni;

f) rottura di membrature e collegamenti per fatica;

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

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

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

2.2.2 STATILIMITE DI ESERCIZIO (SLE)

| principali Stati Limite di Esercizio, di cui al 8 2.1, sono elencati nel seguito:

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

b) spostamenti eleformazioni che possano limitare 'uso della castme, la sua efficienza e |l
Suo aspetto;

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

d) vibrazioni che possano compromettere I'uso della costruzione;
e) danni per fatica che possano compromettere la durabilita;
f) corrosione e/o eccessivo degrado dei materiali in funzione dellambiente 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.

2.2.3 VERIFICHE

Le opere strutturali devono essere verificate:

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

Le verifiche di sicurezza delle opere devono essere contenute nei documenti di progetto, con
riferimento alle prescritte caratteristiche meccaniche dei materiali e alla caratterizzazione
geotecnica del terreno, dedotta in base a specifiche indagini. La struttura deve essere verificata nelle
fasi intermedie, tenuto conto del processo costruttivo; le verifiche per queste situazioni transitorie
sono generalmente condotte nei confronti dei 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 relative necessarie verifiche.



2.3 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA

Per la valutazione della sicurezza delle costruzioni si 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 si 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 l'effetto delle azioni. Per la sicurezza strutturale, la resistenza dei
materiali e le azioni sono rappresentate dai valori caratterigticie 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 § 6.2.2.

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

Ry = Ey4 (2.2.1)
dove

Ry € laresistenza di progetto, valutata in base ai valori di progetto della resistenza dei materiali e
ai valori nominali delle grandezze geometriche interessate;

Es € il valore di progetto dell’effetto delle azioni, valutato in base ai valori di proggtoHg; -
Y delle azioni come indicato nel § 2.5.3, o direttatedf; = Eye;.

| coefficienti parziali di sicurezzayw € Yr , associati rispettivamente al materiale i-esimo e
all'azione j-esima, tengono in conto la variabilita delle rispettive grandezze e le incertezze relative
alle tolleranze geometriche e alla affidabilitd del modello di calcolo.

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

2.4 VITANOMINALE, CLASSI D'USO E PERIODO DI RIFERIMENTO

241 VITANOMINALE

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

Tabella 2.4.1 —Vita nominaleVy per diversi tipi di opere

Vita Nominale

TIPI DI COSTRUZIONE : i
Vy (in anni)

1| Opere prowvisorie — Opere provvisionali - Strutture in fase costrtittiva <10

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

>50
normale

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

! Le verifiche sismiche di opere prowvisorie o strutture in fase costruttiva possono omettersi quando le relative durate
previste in progetto siano inferiori a 2 anni.
4



2.4.2 CLASSIDUSO

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

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

Classe II: 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 'ambiente. Ponti, opere infrastrutturali, reti viarie non ricadenti in Classe
d’'usolll o in Classe d'ustV, reti ferroviarie la cui interruzione non provochi situazioni
di emergenza. Dighe il cui collasso non provochi conseguenze rilevanti.

Classe lll: Costruzioni il cui uso preveda affollamenti significativi. Industrie con attivita pericolose
per I'ambiente. Reti viarie extraurbane non ricadenti in Classe dWs@onti e reti
ferroviarie la cui interruzione provochi situazioni di emergenza. Dighe rilevanti per le
conseguenze di un loro eventuale 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 'ambiente. Reti viarie di tipo A o B, di cui al D.M. 5 novembre 2001, n.
6792, “Norme funzionali e geometriche per la costruzione delle strade”, e di tipo C
quando appartenenti ad itinerari di collegamenta&@oluoghi 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 al 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 Vi che si ricava, per ciascun tipo di costruzione, moltiplicandone la vita nomigale
per il coefficiente d'uscaC, :

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

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

Se \k <35 anni si pone comunque& ¥ 35 anni.

2.5 AZIONI SULLE COSTRUZIONI

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

25.1.1 Classificazione delle azioni in base al modo di esplicarsi

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



spostamenti impressi, variazioni di temperatura e di umidita, ritiro, precompressione, cedimenti

di vincolo, ecc.

degrado:

- endogeno: alterazione naturale del materiale di cui € composta I'opera strutturale;

- esogeno: alterazione delle caratteristiche dei materiali costituenti 'opera strutturale, a seguito
di agenti esterni.

25.1.2 Classificazione delle azioni secondo la risposta strutturale

a)

b)
c)

statiche azioni applicate alla struttura che non provocano accelerazioni significative della
stessa o di alcune sue parti;

pseudo staticheazioni dinamiche rappresentabili mediante un’azione statica equivalente;
dinamiche azioni che causano significative accelerazioni della struttura o dei suoi componenti.

25.1.3 Classificazione delle azioni secondo la variazione della loro intensita nel tempo

a)

b)

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

- peso proprio di tutti gli elementi strutturappeso proprio del terreno, quando pertinente;
forze indotte dal terreno (esclusi gli effetti di carichi variabili applicati al terreno); forze
risultanti dalla pressione dell'acqua (quando si configurino costanti nel tei@pp) (

- peso proprio di tutti gli elementi non strutturaBy);

- spostamenti e deformazioni imposti, previsti dal progetto e realizzati all'atto della
costruzione;

- pretensione e precompressiom;(

- ritiro e viscosita;

- spostamenti differenziali;

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

- dilunga 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 alla vita
nominale della struttura;

eccezionali(A): azioni che si verificano solo eccezionalmente nel corso della vita nominale

della struttura;

- incendi;

- esplosioni;

- urti ed impatti;

d) sismiche E): azioni derivanti dai terremoti.



2.5.2 CARATTERIZZAZIONE DELLE AZIONI ELEMENTARI

Si definisce valore caratteristia@, di un’azione variabil@ valore corrispondente ad un frattile pari
al 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
Qy rappresentano le azioni variabili della combinazione, cgra@one variabile dominante &£

Qks, ... azioni variabili che possono agire contemporaneamente a quella dominante. Le azioni
variabili Q4 vengono combinate con i coefficienti di combinazidng Y1 e Yy, i cui valori sono

forniti nel 8 2.5.3, Tab. 2.5.1, per edifici civili e industriali correnti.

Con riferimento alla durata percentuale relativa ai livelli di intensita dell'azione variabile, si
definiscono:
- valore quasi permanendg;@,;: la media della distribuzione temporale dell'intensita;

- valore frequenteyy;[@: il valore corrispondente al frattile 95 % della distribuzione temporale
dell'intensita e cioe che e superato per una limitata frazione del periodo di riferimento;

- valore raro (o di combinazionely[@j: 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 puo
assumere il valore nominale. Nel seguito sono indicati con pédic&alori caratteristici; senza
pedicek i valori nominali.

2.5.3 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):
Yo1B1 + Yool B2 + WP + ¥halka + Yoo @k + Yo3lPosl@us + ... (2.5.1)

— Combinazione caratteristica (rara), generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio
(SLE) irreversibili, da utilizzarsi nelle verifiche alle tensioni ammissibili di cui al 8 2.7:

G+ G+ P+ Qq+ Yoo + Wosl@yat ... (2.5.2)
— Combinazione frequente, generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio (SLE)
reversibili:
G1+ G +P+ Un[Qxs + Uno[@iz + Yra@us + .. (2.5.3)
— Combinazione quasi permanente (SLE), generalmente impiegata per gli effetti a lungo
termine:
G1+ G+ P+ b1 Qs + UnolQiz + Y3z + ... (2.5.4)

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

E+G+ G+ P+ UplQu + W2 + ... (2.5.5)

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

G+ G+ P+ Ay + Yo [ + P 5,00Q 0+ . (2.5.6)

Nelle combinazioni per SLE, si intende che vengono omessi i capichihe danno un contributo
favorevole ai fini delle verifiche e, se del caso, i carichi G

7



Altre combinazioni sono da considerare in funzione di specifici aspetti (p. es. fatica, ecc.).
Nelle formule sopra riportate il simbolowiol dire combinato con.
| valori dei coefficienti parziali di sicurezzg; ey, sono datiin § 2.6.1, Tab. 2.6.

Tabella 2.5.1-Valori dei coefficienti di combinazione

Categoria/Azione variabile Yo | Wy | Wy
Categoria A Ambienti ad uso residenziale 0,7| 05| 0,3
Categoria B Uffici 0,7| 05| 0,3
Categoria C Ambienti suscettibili di affollamento 0,7| 0,7| 0,6
Categoria D Ambienti ad uso commerciale 0,7| 0,7| 0,6
Categoria E Biblioteche, archivi, magazzini e ambienti ad uso industriale 1,0| 0,9/ 0,8
Categoria F Rimesse e parcheggi (per autoveicoli di p&§okN) 0,7| 0,7| 0,6
Categoria G Rimesse e parcheggi (per autoveicoli di peso > 30 kN) 0,7 05| 03
Categoria H Coperture 00| 0,0|] 0,0
Vento 06| 0,2| 00
Neve (a quots 1000 m s.I.m.) 05| 0,2| 0,0
Neve (a quota > 1000 ms.l.m.) 0,7| 05| 0,2
Variazioni termiche 06| 05| 0,0

2.5.4 DEGRADO

La struttura deve essere progettata cosi che il degrado nel corso della sua vita nominale, purché si
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 dei
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.

2.6 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.

2.6.1 STATILIMITE ULTIMI
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 fondazior&TR
— 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 nei confronti dello stato limite ultimo di equilibrio come corpo rigido (EQU) si
utilizzano i coefficienti parzialy: relativi alle azioni riportati nella colonna EQU delle Tabelle
sopra citate.



Nelle verifiche nei confronti degli stati limite ultimi strutturali (STR) e geotecnici (GEO) si possono
adottare, in alternativa, due diversi approcci progettuali.

Nell’ Approccio 1 si impiegano due diverse combinazioni di gruppi di coefficienti parziali,
rispettivamente definiti per le azioni (A), per la resistenza dei materiali (M) e, eventualmente, per
la resistenza globale del sistema (R). Né&llambinazione 1 delpproccio 1, per le azioni si
impiegano i coefficientiye riportati nella colonna Al delle Tabelle sopra citate. Nella
Combinazione 2 delpproccio 1, si impiegano invece i coefficiergirjportati nella colonna A2.

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

| coefficienti parzialiyy per i parametri geotecnici e i coefficiegti 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
Ve EQU STR GEO
I . favorevoli 0,9 1,0 1,0
Carichi permanenti _ Yo1
sfavorevoli 11 1,3 1,0
i 0,0
Carichi permanenti non struttur&li favorevoh_ Yoz 0.0 0.0
sfavorevoli 15 15 1,3
i 0,0
Carichi variabili favorevoli | 0.0 0.0
sfavorevoli 15 15 1,3
WNel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es. carichi permanenti portati)| siano
compiutamente definiti si potranno adottare per essi gli stessi coefficienti validi per le |azioni
permanenti.
Nella Tab. 2.6.1 il significato dei simboli e il seguente:
Yo1 coefficiente parziale del peso proprio della struttura, nonché del peso proprio del terreno e
dell’acqua, quando pertinenti;
Yo2 coefficiente parziale dei pesi propri degli elementi non strutturali;
Yai coefficiente parziale delle azioni variabili.

Nel caso in cui I'azione sia costituita dalla spinta del terreno, per la scelta dei coefficienti parziali di
sicurezza valgono le indicazioni riportate nel Cap. 6.

Il coefficiente parziale della precompressione si assume parEa, 0.

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

2.6.2 STATI LIMITE DI ESERCIZIO
Le verifiche agli stati limite di esercizio riguardano le voci riportate al § 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 al § 2.6.

Per le costruzioni di tipo 1 e 2 e Classe d'uso | e Il, limitatamente a siti ricadenti in Zona 4, e
ammesso il Metodo di verifica alle tensioni ammissibili. Per tali verifiche si deve fare riferimento
alle norme tecniche di cui al D.M. LL. PP. 14.02.92, per le strutture in calcestruzzo e in acciaio, al
D.M. LL. PP. 20.11.87, per le strutture in muratura e al 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
definito al 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. e relativi allegati.
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3 AZIONI SULLE COSTRUZIONI

3.1 OPERE CIVILI E INDUSTRIALI

3.1.1 GENERALITA

Nel presente paragrafo vengono definiti i carichi, nominali e/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 al § 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
dalle indicazioni dei 88 3.1.2 e 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 valori 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, si
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 altre azioni esplicite (non sismiche e da vento), applicate secondo
due direzioni orizzontali ortogonali e consistenti in una frazione dei carichi pari all'1%, al fine di
verificare il comportamento complessivo.

3.1.2 PESI PROPRI DEI MATERIALI STRUTTURALI

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

3.1.3 CARICHI PERMANENTI NON STRUTTURALI

Sono considerati carichi permanenti non strutturali 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 essi 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 massima, 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
valutarne le effettive distribuzioni.

| tramezzi e gli impianti leggeri di edifici per abitazioni e uffici possono assumersi, in genere, come
carichi equivalenti distribuiti, purché i solai abbiano adeguata capacita di ripartizione trasversale.
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3.1.3.1 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 distsibyitoche
vengano adottate le misure costruttive atte ad assicurare una adeguata ripartizione del carico. Il
carico uniformemente distribuitoygora definito dipende dal peso proprio per unita di lunghezza
Gk delle partizioni nel modo seguente:

- per elementi divisori con G, <1,00KkN/m: g, = 0,40 kN/nt;
- per elementi divisori coft, 00< G, < 2,00 kN/n: g, = 0,80 kN/nf;
- per elementi divisori cor2,00< G, < 3,00 kN/n: g, =1,20 kN/nf;
- per elementi divisori coi3, 00< G, < 4,00 kN/m: g, =1,60 kKN/nf;
- per elementi divisori cod,00< G, < 5,00 kN/n: g, = 2,00 KN/t .

Elementi divisori interni con peso proprio maggiore devono essere considerati in fase di
progettazione, tenendo conto del loro effettivo posizionamento sul solaio.

Tabella 3.1.1- Pesi dell’ unita di volume dei principali materiali strutturali

PESO UNITA DI
MATERIALI VOLUME [kN/mY]
Calcestruzzi cementizi e malte
Calcestruzzo ordinario 24,0
Calcestruzzo armato (e/o precompresso) 25,0
Calcestruzzi “leggeri”: da determinarsi caso per caso 14,0+20,0
Calcestruzzi “pesanti”: da determinarsi caso per caso 28,0+—50,0
Malta di calce 18,0
Malta di cemento 21,0
Calce in polvere 10,0
Cemento in polvere 14,0
Sabbia 17,0
Metalli e leghe
Acciaio 78,5
Ghisa 72,5
Alluminio 27,0
Materiale lapideo
Tufo vulcanico 17,0
Calcare compatto 26,0
Calcare tenero 22,0
Gesso 13,0
Granito 27,0
Laterizio (pieno) 18,0
Legnami
Conifere e pioppo 4,0+6,0
Latifoglie (escluso pioppo) 6,0+—8,0
Sostanze varie

Acqua dolce (chiara) 9,81
Acqua di mare (chiara) 10,1
Carta 10,0
Vetro 25,0
Per materiali non compresi nella tabella si potra far riferimento a specifiche indagini
sperimentali o a normative di comprovata validita assumendo i valori nominalijcome
valori caratteristici.

3.1.4 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 distribuitj, [kN/m?],
- carichi verticali concentra®, [kN].
12



- carichi orizzontali linearH, [KN/m]

| valori nominali e/o caratteristiciyg Q« ed H, sono riportati nella Tab. 3.1.Il. Tali valori sono
comprensivi degli effetti dinamici ordinari, purché non vi sia rischio di risonanza delle strutture.

| carichi verticali concentratiQ, formano oggetto di verifiche locali distinte e non vanno
sovrapposti ai corrispondenti carichi verticali ripartiti; essi devono essere applicati su impronte di
carico appropriate all'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 si applicano su due impronte di 200 x 200 mm,

distanti assialmente di 1,80 m.

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

ra

I H
Cat. Ambienti [kN%n 2 [Ig\lI(] kN /i;n]
Ambienti ad uso residenziale
A Sonq _compr_e_si in_questa categoria i Ioca_\li di abitazione eZ,OO 2.00 1,00
relativi servizi, gli alberghi. (ad esclusione delle gree
suscettibili di affollamento)
Uffici.
B Cat. B1 Uffici non aperti al pubblico 2,00 2,00 1,00
Cat. B2 Uffici aperti al pubblico 3,00 2,00 1,00
Ambienti suscettibili di affollamento
Cat. C1 Ospedali, ristoranti, caffe, banche, scuole 3,00 2,00 1,00
Cat. C2 Balconi, ballatoi e scale comuni, sale convegni,4v00 4,00 2,00
cinema, teatri, chiese, tribune con posti fissi
c Cat. C3 Ambienti privi di ostacoli per il libero 5,00 5,00 3,00
movimento delle persone, quali musei, sale|per
esposizioni, stazioni ferroviarie, sale da bdllo,
palestre, tribune libere, edifici per eventi
pubblici, sale da concerto, palazzetti per lo sport
e relative tribune
Ambienti ad uso commerciale
D Cat. D1 Negozi 4,00 4,00 2,00
Cat. D2 Centri commerciali, mercati, grandi magazzini, 5,00 5,00 2,00
librerie...
Biblioteche, archivi, magazzini e ambienti ad usp
industriale.
E Cat. E1 Biblioteche, archivi, magazzini, depositi,> 6,00 6,00 1,00*
laboratori manifatturieri
Cat. E2 Ambienti ad uso industriale, da valutarsi ¢aso [ O 0
per caso
Rimesse e parcheggi
Cat. F Rimesse_ e parch(_eggi per i! transito di2,50 2x10,00| 1,00%
FG automezzi di peso a pieno carico fino a 30 kN
Cat. G Rimesse e parcheggi per transito di automezziD 0 -
di peso a pieno carico superiore a 30 kN da
valutarsi caso per caso
Coperture e sottotetti
Cat. H1 Coperture e sottotetti accessibili per 50la0,50 1,20 1,00
H manutenzione
Cat. H2 Coperture praticabili secondo categoria di appartenen
Cat. H3 Coperture speciali (impianti, eliporti, altri) |[da 0 0 0
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
automezzi dovranno essere valutate caso per caso

dagli
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| valori riportati nella Tab. 3.1.11 sono riferiti@ndizioni di uso corrente delle rispettive categori
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.

3.14.1 Carichi variabili orizzontali

| carichi variabili orizzontali (lineari) indicati nella Tab. 3.1.1I, devono essere utilizzati per verifiche
locali e non si sommano ai carichi utilizzati nelle verifiche dell’edificio nel suo insieme.

| carichi orizzontali lineariH, 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, comunque
realizzati, con esclusione di divisori mobili (che comunque devono garantire sufficiente stabilita in
esercizio).

Il soddisfacimento della prescrizione puo 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 alle quali valutare il rispetto dei diversi 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 e definita in termini di accelerazione orizzontale massima att@sa
condizioni di campo libero su sito di riferimento rigido con superficie topografica orizzontale (di
categoriaA quale definita al 8 3.2.2), nonché di ordinate dello spettro di risposta elastico in
accelerazione ad essa corrispondefit€r), con riferimento a prefissate probabilita di eccedenza
R, ,» come definite nel § 3.2.1, nel periodo di riferimeitg, come definito nel § 2.4. In alternativa

€ ammesso l'uso di accelerogrammi, purché correttamente commisurpérattzlosita sismica del

sito.

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

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

In allegato alla presente norma, per tutti i sithsiderati, sono forniti i valori diay,F et
necessari per la determinazione delle azioni sismiche.

3.2.1 STATILIMITE E RELATIVE 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 alla 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 alla 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 Limite di 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 dei
componenti strutturali; 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 riferimeRj, 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 superament®?,, al variare dello stato limite considerato

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

Qualora la protezione nei confronti degli 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.

3.2.2 CATEGORIE DI SOTTOSUOLO E CONDIZIONI TOPOGRAFICHE

Categorie di sottosuolo

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

Tabella 3.2.11 —Categorie di sottosuolo

Categoria | Descrizione

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

B Rocce tenere e depositi di terreni a grana grossa molto addensati o terreni a grana fina molto copsistenti

con spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprieta meccapiche con
la profondita e da valori di M, compresi tra 360 m/s e 800 m/s (ovvergNo> 50 nei terreni a grana
grossa e gz > 250 kPa nei terreni a grana fina).

C Depositi di terreni a grana grossa mediamente addensati o terreni a grana fina mediamente copsistenti

con spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprieta meccapiche con
la profondita e da valori di M compresi tra 180 m/s e 360 m/s (ovvero 15ssthh< 50 nei terreni a
grana grossa e 70 5.4 < 250 kPa nei terreni a grana fina).

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

E Terreni dei sottosuoli di tipo C o D per spessore non superiore a @sti,sul substrato di riferimento
(con V5 > 800 m/s).

Fatta salva la necessita della caratterizzazione geotecnica dei terreni nel volume sighjfaiativo
fini della identificazione della categoria di sottosuolo, la classificazione si effettua in base ai valori
della velocita equivalentg, 5, di propagazione delle onde di taglio (definita successivamente) entro

! Pervolume significativadi terreno si 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 & riferita al piano di
imposta delle stesse, mentre per le fondazioni su pali € riferita alla testa dei pali. Nel caso di opere
di sostegno di terreni naturali, la profondita e riferita alla testa dell’opera. Per muri di sostegno di
terrapieni, la profondita é riferita al piano di imposta della fondazione.

La misura diretta della velocita di propagazione delle onde di taglio e fortemente raccomandata. Nei
casi in cui tale determinazione non sia disponibile, la classificazione puo essere effettuata in base ai
valori del numero equivalente di colpi della prova penetrometrica dina®iaadard Penetration

Tes) Ngprge (definito successivamente) nei terreni prevalentemente a grana grossa e della
resistenza non drenata equivalentg, (definita successivamente) nei terreni prevalentemente a
grana fina.

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

Per sottosuoli appartenenti alle ulteriori categ@ite edS2 di seguito indicate (Tab. 3.2.111), é
necessario predisporre specifiche analisi per la definizione delle azioni sismiche, particolarmente
nei casi 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 3 inferiori a 100 m/s (ovvero 10 s &< 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.

S2 Depositi di terreni suscettibili di liquefazione, di argille sensitive o qualsiasi altra categoria di sottosuolo
non classificabile nei tipi precedenti.

La velocita equivalente delle onde di taglig,, € definita dall’espressione
30

Vs 30 :—hi [m/s]. (3.2.1)
i:Zl,:N VS,i
La resistenza penetrometrica dinamica equivalente 5, € definita dall’espressione
2 h
Nsm,gf%. (3.2.2)
i=1,M NSPT,i

La resistenza non drenata equivalegitg € definita dall’'espressione
20
Cugo =K, (3.2.3)

>

i=Lk Cu,|

Nelle precedenti espressioni si indica con:

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

Ngpri numero di colpiNger nell’i-esimo strato;

Cui resistenza non drenata nell’i-esimo strato;

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

M numero di strati di terreni a grana grossa compresi nei primi 30 m di profondita;
K numero di strati di terreni a grana fina compresi 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 profonditéadenti nelle categorie daadE, quando
non si disponga di misure dirette della velocita delle onde di taglio si pud procedere come segue:

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

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

- individuare le categorie corrispondenti singolarmente ai paramgtfiz,e c, so;
- riferire il sottosuolo alla categoria peggiore tra quelle individuate al punto precedente.
Condizioni topografiche

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

Tabella 3.2.1V —Categorie topografiche

Categoria Caratteristiche della superficie topografica
T1 Superficie pianeggiante, pendii e rilievi isolati con inclinazione medibb®
T2 Pendii con inclinazione media i > 15°
T3 Rilievi con larghezza in cresta molto minore che alla base e inclinazione media<130°
T4 Rilievi con larghezza in cresta molto minore che alla base e inclinazione media i > 30°

Le suesposte categorie topografiche si 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.

3.2.3 VALUTAZIONE DELL'AZIONE SISMICA

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

Ai fini delle presenti norme l'azione sismica e caratterizzata da 3 componenti traslazionali, due
orizzontali contrassegnate da X ed Y ed una verticale contrassegnata da Z, da considerare tra di 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 sia in 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 sismica locale si pud poi passare dai valori in superficie ai

valori sui piani di riferimento definiti nel § 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 accelerometrica 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 alle componenti accelerometriche orizzontali del moto sismico.

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

3.2.3.2 Spettro di risposta elastico in accelerazione

Lo spettro di risposta elastico in accelerazione e espresso da una forma spettrale (spettro
normalizzato) riferita ad uno smorzamento convenzionale del 5%, moltiplicata per il valore della
accelerazione orizzontale massinag su sito di riferimento rigido orizzontale. Sia la forma
spettrale che il valore da, variano al variare della probabilita di superamento nel periodo di
riferimento R, (v.82.4 e §3.2.1).

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 lo spettro deve essere definito da
apposite analisi ovvero l'azione sismica deve essere descritta mediante accelerogrammi.
Analogamente si opera in presenza di sottosuoli di categoria S1 o S2.

32321 Spettro di risposta elastico in accelerazione delle componenti orizzontali

Quale che sia la probabilita di superamento nel periodo di riferim@ntmnsiderata, lo spettro di
risposta elastico della componente orizzontale € definito dalle espressioni seguenti:

_ SLEE N PR
0<sT<Tg Se(T)—ag[S]]DEEETB+nEFO(1 Tsﬂ
To<T<T. S.(T)=a, (S 0F
T (3.2.4)
T.<T<T, Se(T)=ag[S]‘]D|§[€?CJ
T, T Se(T)=ag[S]]DE[€T_CI_IDJ

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

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

s=s 05, (3.2.5)

essendds; il coefficiente di amplificazione stratigrafica (vedi Tab. 3.2.\3:eil coefficiente di
amplificazione topografica (vedi Tab. 3.2.VI);

n € il fattore che altera lo spettro elastico per coefficienti di smorzamento viscosi convergionali
diversi dal 5%, mediante la relazione

n=+10/(5+£)= 0,5, (3.2.6)

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

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

Tab. 3.2.V);
T € il periodo corrispondente all'inizio del tratto dello spettro ad accelerazione costante,

T =T /3, (3.2.8)

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

T, =4,ogagi+ 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 nel32.2, la forma spettrale su sottosuolo di categAria
modificata attraverso il coefficiente stratigrafi€g, il coefficiente topograficas; e il coefficiente

C. che modifica il valore del periodt..

Amplificazione stratigrafica
Per sottosuolo di categoriai&oefficienti Sse C. valgono 1.

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

Tabella 3.2.V —Espressioni ds e diC¢

Categoria
sottosuolo Ss Cc
A 1,00 1,00
0,20
B 1,00< 1,40- 0,40 f% < 1,2 1100(%)
9
0,33
c 1,00< 1,70- 0,601 3% < 1,5 1,050 )
g
-0,50
D 0,90< 2,40- 1,501 ff% < 1.8 1,250 )
g
-0,40
E 1,00< 2,00- LI F2 < 1,6 1150(% )
9
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Amplificazione topografica

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

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

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

La variazione spaziale del coefficiente di amplificazione topografica € definita da un decremento
lineare con l'altezza del pendio o rilievo, dalla sommita o cresta fino alla base f@agsune
valore unitario.

32322 Spettro di risposta elastico in accelerazione della componente verticale

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

_ T 1 _l
0<T<T, S\,e(T)—agES]]DEEET—B+nEFV[1 TB]:|
Te<T<Te S, (T)= a, 0SHOF
. (3.2.10)
TcsT<Tp S\,e(T)zagES]‘]Dlﬁtﬁ?Cj
To<T SVe(T)=agDSMEE€TCTErD]

nelle quali T e @ sono, rispettivamente, periodo di vibrazione ed accelerazione spettrale verticale e
F, € il fattore che quantifica I'amplificazione spettrale massima, in terminacdelerazione
orizzontale massima del terrengsa sito di riferimento rigido orizzontale, mediante la relazione:

0,5
F, =1,350F [E%J (3.2.11)

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

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

Categoria di sottosuolo Ss Ts Tc T

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

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

Lo spettro di risposta elastico in spostamento delle componenti orizzogpd@l) Si ricava dalla
corrispondente risposta in acceleraziog@ Bmediante la seguente espressione:

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

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

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

B 5,0 10,0

C,D,E 6,0 10,0

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

perTe <T<Te

Soe (T)=0,02573 08 70 EEEE F+( 2 ﬂ)%} (3.2.13)
perT > T
Spe (T)=d (3.2.14)

dove tutti i simboli sono gia stati definiti, ad ecceziond,ddefinito nel paragrafo successivo.

3.2.3.3 Spostamento orizzontale e velocita orizzontale del terreno

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

dg =0,02503 OSIE O F 5215
vy =0,1603 OSIE o

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

3.2.34 Spettri di progetto per gli stati limite di esercizio

Per gli stati limite di esercizio lo spettro di proge8gT) da utilizzare, sia per le componenti
orizzontali che per la componente verticale, € lo spettro elastico corrispondente, riferito alla
probabilita di superamento nel periodo di riferimeRjoconsiderata (v. 88 2.4 e 3.2.1).

3.2.3.5  Spettri di progetto per gli stati limite ultimi

Qualora le verifiche agli stati limite ultimi non vengano effettuate tramite I'uso di opportuni
accelerogrammi ed analisi dinamiche al 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, dellincremento del suo periodo proprio a seguito delle
plasticizzazioni. In tal caso, lo spettro di progeggT) 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 riferime considerata (v. 88 2.4 e 3.2.1), con le
ordinate ridotte sostituendo nelle formule 3.2.don 1/q, dove g ¢ il fattore di struttura definikel
capitolo 7.

Si assumera comunqueg(®) = 0,23,

3.2.3.6 Impiego di accelerogrammi

Gli stati limite, ultimi e di esercizio, possono essere verificati mediante I'uso di accelerogrammi, 0

artificiali o simulati o naturali. Ciascun accelerogramma descrive una componente, orizzontale o
verticale, dell’azione sismica; I'insieme delle tre componenti (due orizzontali, tra loro ortogonali ed

una verticale) 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 scelta del valoi®g didiSs. 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 ¢
decrescente a zero, di modo che la durata complessiva dell’accelerogramma sia non inferiore a 25 s.

Gli accelerogrammi artificiali devono avere uno spettro di risposta elastico coerente con lo spettro
di risposta adottato nella progettazione. La coerenza con lo spettro elastico € da verificare in base
alla media delle ordinate spettrali ottenute con i diversi accelerogrammi, per un coefficiente di
smorzamento viscoso equivaleritedel 5%. L'ordinata spettrale media non deve presentare uno
scarto in difetto superiore ab%, rispetto alla corrispondente componente dello spettro elastico, in
alcun punto del maggiore tra gli intervalil5s + 2,8 €0,15s + 2T in cui T e il periodo
fondamentale di vibrazione della struttura in campo elastico, per le verifiche agli stati limite ultimi,
e 0,15 s + 1,5 Tper le verifiche agli stati limite di esercizio. Nel caso di costruzioni con isolamento
sismico, il limite superiore dell'intervallo di coerenza e assunto pag &, essendd; 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 analisi 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 ipotesi relative alle
caratteristiche sismogenetiche della sorgente e del mezzo di propagazione.

L’'uso di accelerogrammi registrati € ammesso, a condizione che la loro scelta sia rappresentativa della
sismicita del sito e sia adeguatamente giustificata in base alle caratteristiche sismogenetiche della
sorgente, alle condizioni del sito di registrazione, alla magnitudo, alla distanza dalla sorgente e alla
massima accelerazione orizzontale attesa al sito.

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

3.2.4 COMBINAZIONE DELL’AZIONE SISMICA CON LE ALTRE AZIONI

Nel caso delle costruzioni civili e industriali le verifiche agli stati limite ultimi o di esercizio devono
essere effettuate per la combinazione dell’azione sismica con le altre azioni gia fornita in § 2.5.3 e
che qui si riporta:

G+ G, + P+ E+Y U5 Q (3.2.16)

Gli effetti dell'azione sismica saranno valutati tenendo conto delle masse associate ai seguenti
carichi gravitazionali:
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G+ Gy + D WyQy. (3.2.17)

| valori dei coefficientiy,; sono riportati nella Tabella 2.5.1

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

3.2.5 EFFETTI DELLA VARIABILITA SPAZIALE DEL MOTO

3.25.1 Variabilita spaziale del moto

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

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

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 l'opera sia suddivisa in porzioni, ciascuna fondata su sottosuolo di caratteristiche
ragionevolmente omogenee, per ciascuna di esse si adottera I'appropriata azione sismica.

3.25.2 Spostamento assoluto e relativo del terreno

Il valore dello spostamento assoluto orizzontale massimo del siplpu@® ottenersi utilizzando
'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 dueipaiptcaratterizzati dalle
proprieta stratigrafiche del rispettivo sottosuolo ed il cui moto possa considerarsi indipendente, puo
essere stimato secondo I'espressione seguente:

dimax =128/ ¢ + ¢ (3.2.18)

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

Il moto di due punti del terreno puo 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
orografiche tra i punti.

In assenza di forti discontinuita orografiche, lo spostamento relativo tra punti a distanza x si puo
valutare con 'espressione:

24



dij (X)=djp * (dmax — Go )[1— é1'25<X"€f’7] (3.2.19)

dovevs € la velocita di propagazione delle onde di taglio in nifs espostamento relativo tra due
punti a piccola distanza, e dato dall’espressione

dio (X)=1,28d; - ¢j|. (3.2.20)

Per punti a distanza inferiore a 20 m lo spostamento relativo, se i punti ricadono su sottosuoli
differenti, € rappresentato df, ; se i punti ricadono su sottosuolo dello stesso tipo, lo spostamento
relativo puo essere stimato, anziché con I'espressione 3.2.19, con le espressioni

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

(3.2.21)

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

S
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3.3 AZIONI DEL VENTO

3.3.1 GENERALITA

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

Per le costruzioni usuali tali azioni sono convenzionalmente ricondotte alle azioni statiche
equivalenti definite al 8§ 3.3.3. Peraltro, per le costruzioni di forma o tipologia inusuale, oppure di
grande altezza o lunghezza, o di rilevante snellezza e leggerezza, o di notevole flessibilita e ridotte
capacita dissipative, il vento puo dare luogo ad effetti la cui valutazione richiede l'uso di
metodologie di calcolo e sperimentali adeguate allo stato dell’arte e che tengano conto della
dinamica del sistema.

3.3.2 VELOCITA DI RIFERIMENTO

La velocita di riferiment(\yID e il valore caratteristico della velocita del vento a 10 m dal suolo su un
terreno di categoria di esposizione Il (vedi Tab. 3.3.1), mediata su 10 minuti e riferita ad un periodo
di ritorno di 50 anni.

In mancanza di specifiche ed adeguate indagini statistjchelata dall’'espressione:

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

Vbo, &, ka SONO parametri forniti nella Tab. 3.3.1 e legati alla regione in cui sorge la costruzione in
esame, in funzione delle zone definite in Fig. 3.3.1;

as e laltitudine sul livello del mare (in m) del sito ove sorge la costruzione.
Tabella 3.3.1 -Valori dei parametrivy o, &, Ka

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

1 Va_lllg d Aosta, Piemonte, L,ombar_dla, Trentino A_Ito _Adl_ge,_Veneto, o5 1000 0,010
Friuli Venezia Giulia (con I'eccezione della provincia di Trieste)

2 Emilia Romagna 25 750 0,015

3 Toscana, Marche, Umbria, Lazio, Abruzzo, Molise, Puglia, Campania, 27 500 0,020

Basilicata, Calabria (esclusa la provincia di Reggio Calabria)
4 | Sicilia e provincia di Reggio Calabria 28 500 0,020
Sardegna (zona a oriente della retta congiungente Capo Teulada cpn

5 I'lsola di Maddalena) 28 750 0,015
6 ﬁzg?:%?iﬂggg;:nggcidente della retta congiungente Capo Teulada con, g 500 0,020
7 | Liguria 28 1000 0,015

Provincia di Trieste 30 1500 0,010
9 Isole (con I'eccezione di Sicilia e Sardegna) 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, comunque raccomandate in prossimita di vette e crinali, i valori utilizzati non
dovranno essere minori di quelli previsti per 1500 m di altitudine.
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Capo Teulada

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

3.3.3 AZIONI STATICHE EQUIVALENTI

Le azioni statiche del vento sono costituite da pressioni e depressioni agenti normalmente 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 l'ipotesi di vento spirante secondo la direzione di
una delle diagonali.

3.3.4 PRESSIONE DEL VENTO

La pressione del vento e data dall’espressione:

pP=qc, ¢ ¢ (3.3.2)
dove
q, € la pressione cinetica di riferimento di cui al § 3.3.6;

c, e il coefficiente di esposizione di cui al § 3.3.7;

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

geometria della costruzione e del suo orientamento rispetto alla direzione del vento. Il suo
valore puo essere ricavato da dati suffragati da opportuna documentazione o da prove
sperimentali in galleria del vento;

e il coefficiente dinamico con cui si 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 § 3.3.8.

27



3.3.5 AZIONE TANGENZIALE DEL VENTO
L’azione tangente per unita di superficie parallela alla direzione del vento e data dall’espressione:
Pr=¢qCC (3.3.3)

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

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

'azione tangente. Il suo valore pud essere ricavato da dati suffragati da opportuna
documentazione o da prove sperimentali in galleria del vento.

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

1
Qb =EPVt2) (3.3.4)

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

p & la densita dell'aria assunta convenzionalmente costante e pari a 1,25 kg/m

3.3.7 COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE

Il coefficiente di esposizioneedipende 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 l'effettiva
scabrezza e topografia del terreno che circonda la costruzione, per altezze sul suolo non maggiori di
z =200 m, esso e dato dalla formula:

Ce (2) = k? ¢ In (2/2) [7+ ¢ In (2/2)] Per z2 Zpp, (3.3.5)

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

dove

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

c. e il coefficiente di topografia.

Tabella 3.3.11 —Parametri per la definizione del coefficiente di esposizione

Categoria di esposizione del sito K, Zy [m] | Z,, [m]
I 0,17 0,01 2
I 0,19 0,05 4
I 0,20 0,10 5
\% 0,22 0,30 8
\% 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 definita in Tab. 3.3.11l. Nelle fasce entro i 40 km dalla costa delle zone 1, 2, 3, 4,5 e 6, la
categoria di esposizione e indipendente dall’altitudine del sito.
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Il coefficiente di topografia, € posto generalmente pari a 1, sia per le zone pianeggianti sia per
guelle ondulate, collinose e montane. In questo caso, la Fig. 3.3.3 riporta le leggi di variazione di
per le diverse categorie di esposizione.

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

Tabella 3.3.111 - Classi di rugosita del terreno

Classe di rugosita del terreno

Descrizione

Aree urbane in cui almeno il 15% della superficie sia coperto da edifici la cui

sfavorevole.

A . .
altezza media superii 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 alle classi A, B, D
D Aree prive di ostacoli (aperta campagna, aeroporti, aree agricole, pascolj, zone
paludose o sabbiose, superfici innevate o ghiacciate, mare, laghi,....)
L'assegnazione della classe di rugosita non dipende dalla conformazione orografica e topografica del terrenq. Affinché
una costruzione possa dirsi ubicata in classe A o B & necessario che la situazione che contraddistingug la classe
permanga intorno alla costruzione per non meno di 1 km e comunque non meno di 20 volte I'altezza della cgstruzione.
Laddove sussistano dubbi sulla scelta della classe di rugosita, a meno di analisi dettagliate, verra assegnata |a classe pit

ZONE 1,2,3,4,5 ZONA 9
750m costa
costa 500m V7/ mare /
mare &/_v?
2km |10 km |30 km AT o |
A -- v v Vv v Vv B -- I
B | -- 1T M v v v Cl -- '
C .- * 1 1 Y, Y, D ' '
D | I 1 1 1 o

*

Categoria Il in zona 1,2,3,4
Categoria lll in zona 5

** Categoria lll in zona 2,3,4,5
Categoria IV in zona 1

ZONE 7.8

1.5km | 0.5 km

costa
/ mare /

00w >

ZONA 6
costa 500m
=
mare g Wy /
2km [10 km |30 km
A - - 11 v \Y \Y%
B - - Il 1] \Y \
C - - Il Il 1 v
D | | Il Il 11

*

= Categoria Il in zona 8

Categoria lll in zona 7

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

3.3.8 COEFFICIENTE DINAMICO

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

Esso puo essere assunto cautelativamente pari ad 1 nelle costruzioni di tipologia ricorrente, quali gli
edifici di forma regolare non eccedenti 80 m di altezza ed i capannoni industriali, oppure puo essere
determinato mediante analisi specifiche o facendo riferimento a dati di comprovata affidabilita.

3.3.9 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 nei
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 presenza in uno stesso sito di piu
corpi strutturali. Nel progetto di strutture non usuali per forma, tipologia, dimensione e collocazione
urbanistica, si dovra procedere ad una valutazione accurata della risposta al 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 le 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 valutati, quando rilevanti, mediante analisi specifiche o facendo
riferimento a dati di comprovata affidabilita.
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3.3.9.2 Distacco di vortici

Per strutture o elementi strutturali snelli di forma cilindrica, quali ciminiere, torri per
lilluminazione, elementi di travi reticolari, ponti ed edifici alti, si deve tener conto dell’effetto
dinamico dovuto al distacco alternato dei vortici da un lato e dall’altro del corpo investito dal vento.
Esso produce una forza ciclica ortogonale alla direzione del vento e all’asse del corpo cilindrico, la
cui frequenzd; é data dalla formula di Strouhal:

f,=S,v/b (3.3.6)

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

S € il numero di Strouhal, funzione della forma della sezione e del suo orientamento rispetto alla
direzione del vento. Il suo valore puo essere ricavato da dati suffragati da opportuna
documentazione o da prove sperimentali in galleria del vento. A titolo indic&ivo),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 da temersi 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.

3.3.93 Fenomeni di natura aeroelastica

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 é dovuta al moto relativo fra la
struttura e il 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 e/o
labile la struttura. La prima situazione da luogo a fenomeni aeroelastici comunemente chiamati
galloping, tipico di elementi strutturali non circolariflatter, 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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3.4 AZIONI DELLA NEVE

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

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

ge € il valore caratteristico di riferimento del carico neve al suolo [KNfwrnito al successivo §
3.4.2 per un periodo di ritorno di 50 anni;

Ce e il coefficiente di esposizione di cui al § 3.4.3;
C. e il coefficiente termico di cui al § 3.4.4.

Si ipotizza che il carico agisca in direzione verticale e lo si riferisce alla proiezione orizzontale della
superficie della copertura.

3.4.2 VALORE CARATTERISTICO DEL CARICO NEVE AL SUOLO

Il carico neve al 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 densita, 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). Va richiamato il fatto che tale zonazione non
puo tenere conto di aspetti specifici e locali che, se necessario, dovranno essere definiti
singolarmente.

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

Per altitudini 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 minimiel carico della neve al suolo sono quelli riportati nel seguito.
Zona | - Alpina

Aosta, Belluno, Bergamo, Biella, Bolzano, Brescia, Como, Cuneo, Lecco, Pordenone, Sondrio,
Torino, Trento, Udine, Verbania, Vercelli, Vicenza:

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

Zona | — Mediterranea

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

0s= 1,50 kKN/mi <200 m (3.3.9)
0sc= 1,35 [1 + (8602Y] kN/m? a>200m
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Zona ll

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:

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

Zona lll

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:

0s= 0,60 kN/mi a<200m (3.3.11)
0sc= 0,51 [1 + (8481Y] kN/m? a,>200 m

Zone di carico da neve Kt

. v’a'g
1 1,50 sl
] 2 100 PR Y
L1 3 ps0 T o

Figura 3.4.1— Zone di carico da neve

3.4.3 COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE

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

Tabella 3.4.1- Valori di Gz per diverse classi di topografia

Topografia Descrizione Ce
Battuta dai venti| Aree pianeggianti non ostruite esposte su tutti i lati, senza costruzioni o alberi piujalti. 0,9
Aree in cui non € presente una significativa rimozione di neve sulla costruzione prd doita
Normale ,

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

Aree in cui la costruzione considerata € sensibilmente piu bassa del circostante terretlolo
circondata da costruzioni o alberi piu alti '

Riparata

3.4.4 COEFFICIENTE TERMICO

Il coefficiente termico pud 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 utilizzatt.

3.45 CARICO NEVE SULLE COPERTURE

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

3.45.1 Coefficiente di forma per le coperture

In generale verranno usati i coefficienti di forma per il carico neve contenuti nel presente paragrafo,
dove vengono indicati i relativi valori nominali essenrg@spresso in gradi sessagesimali, 'angolo
formato dalla falda con I'orizzontale.

| valori del coefficiente di formay, riportati in Tab. 3.4.1 si riferiscono alle coperture ad una o due
falde.

Tabella 3.4.11 — Valori del coefficiente di forma

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

Per coperture a piu falde, per coperture con forme diverse, cosi come per coperture contigue a
edifici piu alti o per accumulo di neve contro parapetti o piu in generale per altre situazioni ritenute
significative dal progettista si deve fare riferimento a normative di comprovata validita.

3.45.2 Copertura ad una falda

Si assume che la neve non sia impedita di scivolare. Se I'estremita piu bassa della falda termina con
un parapetto, una barriera od altre ostruzioni, allora il coefficiente di forma non potra essere assunto
inferiore a 0,8 indipendentemente dall’angelo

Si deve considerare la condizione riportata in Fig. 3.4.2, la quale deve essere utilizzata per entrambi
i casi di carico con 0 senza vento.
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Figura 3.4.2 —Condizioni di carico per coperture ad una falda

3.45.3 Copertura a due falde

Si assume che la neve non sia impedita di scivolare. Se I'estremita piu bassa della falda termina con
un parapetto, una barriera od altre ostruzioni, allora il coefficiente di forma non potra essere assunto
inferiore a 0,8 indipendentemente dall’angalo

Per il caso di carico da neve senza vento si deve considerare la condizione denGasnata
riportata in Fig. 3.4.3.

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

Casol 0.50,(e) I 1(c)
caso i Hi(e) [N I 051:(c)

oy )

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

3.5.1 GENERALITA

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

bY

La severita delle azioni termiche €& in generale 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.

3.5.2 TEMPERATURA DELL’ARIA ESTERNA

La temperatura dell’'aria esterrikyg, pud assumere il valorg,,, 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 o= 45 °C; T,y = -15 °C (3.5.1)

3.5.3 TEMPERATURA DELL’ARIA INTERNA

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

3.5.4 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 uniform@T, =T -T, pari alla differenza tra la temperatura media attiia&
guella iniziale alla data della costruziong

b) le componenti variabili con legge lineare secondo gli assi principali y e z della sexigpe,e
ATy, -

Nel caso di strutture soggette ad elevati gradienti termici si dovra tener conto degli effetti indotti
dall'andamento non lineare della temperatura all'interno delle sezioni.

La temperatura media attualepuo essere valutata come media tra la temperatura della superficie
esterndl s, e€ quella della superficie interna dell’elemento considenaioy:

Le temperature della superficie esterng, . € quella della superficie interita,,i» dell’elemento
considerato vengono valutate a partire dalla temperatura dell’aria eStgfna,di quella interna,

T, tenendo conto del trasferimento di calore per irraggiamento e per convezione all’interfaccia
aria-costruzione e della eventuale presenza di materiale isolante (vedi Fig. 3.5.1).

In mancanza di determinazioni piu precise, la temperatura iniziale puo essere Bsdsfta
Per la valutazione del contributo dell'irraggiamento solare si puo fare riferimento alla Tab. 3.5.1.
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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 Slg\?erg?o%sgﬁi%stjrc'
Superficie riflettente 0°C 18°C
Estate Superficie chiara 2°C 30°C
Superficie scura 4°C 42°C
Inverno 0°C 0°C

3.5.5 AZIONI TERMICHE SUGLI EDIFICI

Nel caso in cui la temperatura non costituisca 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. 3.5.1I.

Nel caso in cui la temperatura costituisca, invece, azione fondamentale per la sicurezza o per la
efficienza funzionale della struttura, 'andamento della temperaturalle sezioni degli elementi
strutturali deve essere valutato piu approfonditamente studiando il problema della trasmissione del
calore.

Tabella 3.5.11 —Valori di AT, per gli edifici

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

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

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

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

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-calcestruzzo 12
Calcestruzzo alleggerito 7
Muratura 6+10
Legno (parallelo alle fibre) 5
Legno (ortogonale alle fibre) 30+70
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3.6 AZIONI ECCEZIONALI

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

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

Quando non si effettuano verifiche specifiche nei 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 all:
causa.

3.6.1 INCENDIO

3.6.1.1 Definizioni

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

Ai fini della presente norma si fa riferimento ad imeendio convenzionale di progetto definito

attraverso unecurva di incendio che rappresenta I'andamento, in funzione del tempo, della

temperatura dei gas di combustione nell’'intorno della superficie degli elementi strutturali.

La curva di incendio di progetto puo essere:

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

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

La resistenza al fuoc@ la capacita di una costruzione, di una parte di essa o di un elemento
costruttivo di mantenere, per un tempo prefissat@ajzacita portantel’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 al fuoco.

Percarico d’incendio specifico si intende il potenziale termico netto che puo essere prodotto nel
corso della combustione completa di tutti i materiali combustibili contenuti icompartimento,
riferito all’'unita di superficie. | valori del carico d'incendio specifico di progetg)(sono
determinati mediante la relazione:

qf,d =G [Bql E5q2 |:6n [M'Jlmz]’ (361)

dove:

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

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

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

(sistemi automatici di estinzione, rivelatori, rete idranti, squadre antincendio, ecc.)
k e il valore nominale del carico d’incendio [MJ]m
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Qualora nel compartimento siano presenti elevate dissimmetrie nella distribuzione dei materiali
combustibili il valore nominalegy del carico d'incendio € calcolato anche con riferimento
all'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.

Perincendio 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 al focolaio o immediatamente adiacenti.

3.6.1.2 Richieste di prestazione

Al fine di limitare i 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 I'adozione di misure e sistemi di protezione attiva e
passiva. Tutti i sistemi di protezione dovranno essere adeguatamente mantenuti.

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

Tabella 3.5.1V —Livelli di prestazione in caso di incendi

. Nessun requisito specifico di resistenza al fuoco dove le conseguenze del collasso delle struture siano
Livello | o e -t o
accettabili o dove il rischio di incendio sia trascurabile;
Livello 11 Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per un periodo sufficiente a garantire
I'evacuazione degli occupanti in luogo sicuro all’esterno della costruzione;
Livello 11l Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per un periodo congruo con la gestione
dell'emergenza;
Livello IV Requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per garantire, dopo la fine dell'incendio, un limitato
danneggiamento delle strutture stesse;
. Requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per garantire, dopo la fine dell'incendio, il mantenimento
Livello V . s
della totale funzionalita delle strutture stesse.

| livelli di prestazione comportano classi di resistenza al fuoco, stabilite per i diversi 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 al fuoco sono stabiliti
dalle disposizioni emanate dal Ministero dell’interno ai sensi del decreto del Presidente della
Repubblica del 29 luglio 1982, n. 577 e successive modificazioni e integrazioni.

3.6.1.3 Classi di resistenza al fuoco

Le classidi resistenza al fuoco sono: 15, 20, 30, 45, 60, 90, 120, 180, 240ex Z&primono |l
tempo, in minuti primi, durante il quale la resistenza al fuoco deve essere garantita.

Le classi di resistenza al 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 si determina sulla base della resistenza al
fuoco dei singoli elementi strutturali, di porzioni di struttura o dell'intero sistema costruttivo.

3.6.15 Procedura di analisi della resistenza al fuoco

L’analisi della resistenza al fuoco puo essere cosi articolata:

- individuazione dell’incendio di progetto appropriato alla costruzione in esame;
- analisi della evoluzione della temperatura all'interno degli elementi strutturali;
- analisi del comportamento meccanico delle strutture esposte al fuoco;

- verifiche di sicurezza.

3.6.151 Incendio di progetto

Secondo lincendio convenzionale di progetto adottato, 'andamento delle temperature viene
valutato con riferimento a

- una curva di incendio nominale, oppure

- una curva di incendio naturale.

Nel caso di incendio di materiali combustibili 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, e la temperatura dei gas caldi e t & il 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 puo essere sostituitaccovalaominale
degli idrocarburi seguente:

0, =108(( 1- 0,3256 %" - 0,678 >)+ z[°C] (3.6.3)

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

0, =660( 1- 0,6872°°*' - 0,31@°%)+ 2[°C] (3.6.4)

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

3.6.1.5.2 Analisi dell evoluzione della temperatura

I campo termico allinterno dei componenti della struttura viene valutato risolvendo il
corrispondente problema di propagazione del calore, tenendo conto del trasferimento di calore per
irraggiamento e convezione dai gas di combustione alla superficie esterna degli elementi e
considerando I'eventuale 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 dei componenti dovuta al danneggiamento dei materiali per effetto
dell’aumento di temperatura.

L’'analisi del comportamento meccanico deve essere effettuata per lo stesso periodo di tempo usato
nell’analisi dell’evoluzione della temperatura.
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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 si prende in considerazione la possibilita di concomitanza dell’incendio con altre azioni
eccezionali e con le azioni sismiche.

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

- e riconoscibile a priori che esse sono trascurabili o favorevoli;

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

3.6.1.54 Verifichedi sicurezza

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

Nel caso in cui si faccia riferimento a una curva naturale d’'incendio, le analisi e le verifiche devono
essere estese all'intera durata dell'incendio, inclusa la fase di raffreddamento.

3.6.2 ESPLOSIONI

3.6.2.1 Generalita

Gli effetti delle esplosioni possono essere tenuti in conto nella progettazione di quelle costruzioni in
Cui sono possono presentarsi miscele esplosive do polveri o 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 alle esplosioni sono classificate, sulla base degli effetti che possono
produrre sulle costruzioni, in tre categorie, come indicate in Tab. 3.6.1.

Tabella 3.6.1— Categorie di azione dovute alle esplosioni

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

Le azioni dovute alle esplosioni possono 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, espresséjmlaté/m
dal maggiore fra:
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pa =3+p (3.6.5a)
pa=3+p/2+0,04/(AIV)? (3.6.5h)

dove:

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

A, & l'area delle aperture di sfogo, if;m
V & il volume dell’lambiente, in fn

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

0,05 m'<A,/V<0,15m (3.6.6)
Le espressioni sono valide in ambienti o zone di edifici fino ad un volume totale di 2000 m

La pressione di esplosione € intesa agire simultaneamente su tutte le pareti del’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 proggtt20 kN/nf, applicata da ogni direzione,
insieme con la reazione che ci si attende venga trasmessa direttamente alle membrature
dell’elemento chiave da ogni elemento costruttivo, ad esso collegato, altresi soggetto alla stessa
pressione.

Per esplosioni di Categoria 3 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 cid non esponga al pericolo l'intera struttura o che la capacita portante sia
mantenuta per un tempo sufficiente affinché siano prese le necessarie misure di emergenza.
Possono essere adottate, nella progettazione, opportune misure di protezione quali:

- la introduzione di superfici in grado di collassare sotto sovrapressioni prestabilite;

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

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

3.6.3.1 Generalita

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

- collisioni da treni;

- collisioni da imbarcazioni;

- collisioni da aeromobili.

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

Le azioni di progetto dovute agli urti sono 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 ai loro sistemi di
protezione, per i quali le relative conseguenze appartengono alle categorie 2 e 3.

3.6.3.3 Urti da traffico veicolare

3.6.33.1 Traffico veicolare sotto ponti o altre strutture

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

I:d,y: OaSOEi,x- (367)

In assenza di determinazioni piu accurate e trascurando la capacita dissipativa della struttura, si
possono adottare le 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 Fyx [KN]

Autostrade, strade extraurbane - 1000

Strade locali - 750

Strade urbane - 500

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

Per urti di automobili su membrature verticali, la forza risultante di collisordeve 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 la larghezza della membratura
(larghezza).

Per urti sulle membrature verticali, la forza risultante di collisiBraeve essere applicata sulla
struttura 1,25 m al di sopra della superficie di marcia. L'area di applicazione della forza é pari a 0,5
m (altezza) per il valore piu piccolo tra 1,50 m e la larghezza della membratura (larghezza).

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

F=r Fy, (3.6.8)

dove il fattorer € pari ad 1,0 per altezze del sottovia fino a 5 m, decresce linearmente da 1,0 a O per
altezze comprese fra 5 e 6 m ed e pari a O per altezze superiori a 6 m. La forza F & applicata sulle
superfici verticali (prospetto dell’elemento strutturale).
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Sull'intradosso dell’'elemento strutturale si devono considerare gli stessi carichi da dirtcui
sopra, con un’inclinazione verso I'alto di 10°.

L’area di applicazione della forza & assunta pari a 0,25 per 0,25 m.

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

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

3.6.3.3.2 Traffico veicolare soprai ponti

In assenza di specifiche prescrizioni, nel progetto strutturale dei ponti si puo 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 trasversalmente ed
orizzontalmente 100 mm sotto la sommita dell’elemento o 1,0 m sopra il livello del piano di marcia,

a seconda di quale valore sia piu piccolo.

Questa forza deve essere applicata su una linea lunga 0,5 m.

3.6.3.4 Urti da traffico ferroviario

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

Dette azioni devono determinarsi sulla base di una specifica analisi di rischio, tenendo conto della
presenza di eventuali elementi protettivi o sacrificali (respingenti) ovvero di condizioni di impianto
che possano ridurre il 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 parallela alla direzione di marcia dei convogli ferroviari;

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

- 2000 kN in direzione parallela alla direzione di marcia dei convogli ferroviari;

- 750 kN in direzione perpendicolare alla direzione di marcia dei convogli ferroviari;
* per d> 15 mpari a zero in 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 imbarcazioni

Nelle verifiche si possono considerare agenti, non simultaneamente, due azioni nelle direzioni
parallela E4,) e ortogonaleHy,) alla direzione del moto dell'imbarcazione, con:

I:d,y = 01505,)(- (3610)
L’azione tangenziale dovuta all’attritBg, agente simultaneamente alla foFzg vale:
Fr=0,40 R,. (3.6.11)
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In assenza di determinazioni piu 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 imbarcazioni

Classe imbarcazione Lunghezza[m] Massa a pieno caricqt] Forza Fyx [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 le forze di collisione possono essere ridotte del 50 %.
Il punto di impatto dipende dalla geometria della struttura e dalle dimensioni dellimbarcazione.

Detta L la lunghezza della imbarcazione, il punto di impatto piu sfavorevole puo essere preso
nell'intervallo compreso fra,05 L sotto €0,05 L sopra il livello dell'acqua assunto in sede di
progetto. L’area di impatto € @i05 L in verticale pe0,1 L in orizzontale, a meno che I'elemento
strutturale non sia piu piccolo.

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

3.6.3.6

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

Urti di elicotteri

La forza statica verticale equivalente di progetto, espressa in kN, & uguale a
F, =100/ m,

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

(3.6.12)

Si deve considerare che le azioni dell’urto 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’area di impatto pu0 essere assunta paria2 m x 2 m.
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4 COSTRUZIONI CIVILI E INDUSTRIALI

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 a bassa percentuale di armatura o 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 calcestruzzo, 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, espressa in MPa (§ 11.2).

Per le classi di resistenza normalizzate per calcestruzzo normale si 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.

Tabella 4.1.1 —Classi di resistenza

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

C90/105

| calcestruzzi delle diverse classi di 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 a C70/85 si rinvia al § 4.6.

Per le classi 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.

Tabella 4.1.11 —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

41.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA E METODI DI ANALISI

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

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

a)analisi elastica lineare;

b)analisi 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 analisi 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:

- in prossimita degli appoggi;

- in corrispondenza di carichi concentrati;

- alle intersezioni travi-colonne;

- nelle zone di ancoraggio;

- in corrispondenza di variazioni della sezione trasversale.

411.1 Analisi elastica lineare

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

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

- sezioni interamente reagenti con rigidezze valutate riferendosi al solo calcestruzzo;

- relazioni tensione deformazione lineari;

- valori medi del modulo d’elasticita.

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 valutate ipotizzando che le sezioni siano fessurate (in
assenza di valutazioni piu precise la rigidezza delle sezioni fessurate potra essere assunta pari
alla meta della rigidezza delle sezioni interamente reagenti);

- per gli 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’analisi elastica possono essere modificati
con una ridistribuzione dei momenti, nel rispetto dell’equilibrio e delle capacita di rotazione plastica
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delle sezioni dove si localizza la ridistribuzione. 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'intervallo 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
o tra il momento dopo la ridistribuzione ed il momento prima della ridistribuzione risaiti Q. 70.

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

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

4.1.1.2 Analisi plastica

L’analisi plastica pu0 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 si assume un incremento
monotono dell'intensita delle azioni e la costanza del rapporto tra le loro intensita cosi da pervenire
ad un unico moltiplicatore di collasso. L'analisi puo essere del primo o del secondo ordine.

4113 Analisi non lineare

L’analisi non lineare puo 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 materiale si puo attribuire un diagramma tensioni-deformazioni che ne rappresenti
adeguatamente il comportamento reale, verificando che le sezioni dove si 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 si trascurano gli effetti di precedenti applicazioni del carico e si assume un incremento
monotono dell’intensita delle azioni e la costanza del rapporto tra le loro intensita. L'analisi puo
essere del primo o del secondo ordine.

41.1.4 Effetti delle deformazioni

In generale, & possibile effettuare:

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

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

L’analisi globale puo 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 altro rilevante parametro di risposta della struttura.

Gli effetti del secondo ordine possono essere trascurati se sono inferiori al 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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4.1.2 VERIFICHE AGLI STATI LIMITE

41.2.1 Verifiche agli stati limite ultimi

41211 Resistenze di calcolo dei materiali

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

fq=f/Yum (4.1.3)
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 verifica in esame.

41.2.1.1.1 Resistenza di calcolo a compressione del calcestruzzo
Per il calcestruzzo la resistenza di calcolo a compressigne;:

fcd :accf ck/ Yc (414)
dove:
a.. e il coefficiente riduttivo per le resistenze di lunga durata;

yec € il coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo;

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

Il coefficiente a..€ pari a 0,85.

Nel caso di elementi piani (solette, pareti, ...) gettati in opera con calcestruzzi ordinari e con
spessori minori di 50 mm, la resistenza di calcolo a compressione va rido3ef.a

Il coefficiente y. pud 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 al 10%. Le
suddette produzioni devono essere inserite in un sistema di qualita di cui al § 11.8.3.

41.2.1.1.2 Resistenza di calcolo a trazione del calcestruzzo
La resistenza di calcolo a traziorig, , vale:
1:ctd =f ctk/ yC (415)
dove:
Yo e il coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo gia definito al § 4.1.2.1.1.1;
fa € laresistenza caratteristica a trazione del calcestruzzo (8 11.2.10.2).
Il coefficiente y. assume il valore 1,5.

Nel caso di elementi piani (solette, pareti, ...) gettati in opera con calcestruzzi ordinari e con
spessori minori di 50 mm, la resistenza di calcolo a trazione va rido{&dfg,, .

Il coefficiente y pud essere ridotto, da 1,5 a 1,4 nei casi specificati al § 4.1.2.1.1.1.

50



412113 Resistenza di calcolo dell’acciaio

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

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

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

veda in proposito la Tab. 11.3.VII.

yk

Il coefficiente ¥ assume sempre, per tutti i tipi di acciaio, il valore 1,15.

41.2.1.1.4 Tensione tangenziale di aderenza acciaio-calcestruzzo

La resistenza tangenziale di aderenza di caltgloale:

dove:
yc € il coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo, pari a 1,5;

fo« € laresistenza tangenziale caratteristica di aderenza data da:

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

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

412.1.2 Resistenza a sforzo normale e flessione (elementi monodimensionali)

41.2.1.2.1 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, si
adotteranno le seguenti ipotesi:

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

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

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

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

Le tensioni nel calcestruzzo e nell’armatura si dedurraammpartire dalle deformazignitilizzando
i rispettivi diagrammi tensione-deformazione;
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41.2.1.2.2 Diagrammi di calcolo tensione-deformazione del calcestruzzo

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
calcolof., ed alla deformazione ultima,, .

A A

fcd 1Ecd 1Ecd 1

» » »
T Ll T Ll Lagl

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

Figura 4.1.1 —Modelli o-¢ per il calcestruzzo

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

€., =0,20% €., =0,35%

€03 =0,175% €.4=0,07%

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

€2 =0,20%+ 0,0085%(f - 50 &, =0,26%+ 3,5% (96 § )/1oﬁ
€:3=0,175%+ 0,055% (f - 50)/4( €., =0,2%,,

purché si adottino opportune limitazioni quando si usa il modello ( ¢ ).

Per sezioni o parti di sezioni soggette a distribuzioni di tensione di compressione
approssimativamente uniformi, si assume per la deformazione ultima a rottura il ialanziché

€+

41.2.1.2.3 Diagrammi di calcolo tensione-deformazione dell’acciaio

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

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

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

(a) (b)

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

Con riferimento alla sezione pressomflessa rappresentata in Fig. 4.1.3 assieme ai diagrammi di
deformazione e di sforzo cosi come dedotti dalle ipotesi e dai magleHli di cui nei punti
precedenti, la verifica di resistenza (SLU) si esegue controllando che:

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

Mgq € il valore di calcolo del momento resistente corrispondentg;a N
Ng, € il valore di calcolo della componente assiale (sforzo normale) dell’azione;
Mg, € il valore di calcolo della componente flettente dell’azione.

b
{‘ ,f’l\ﬁs Aep Ecu fcd C
AR e LR
X : s 0
4 }L /_2_1_ Yoy _. /_ 1 A4 C wMgy
h GG;;‘*_I; b “r};brp“ 7 €50 asse di caicoio | Zp Neg
| B s Es Z -

s (a) (b) (c)

Figura 4.1.3—-Sezione pressoinflessa

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

Nel caso di pressoflessione deviata la verifica della sezione pud essere posta nella forma
a [of
M M
Bl 4| ZEe | <1 (4.1.10)
M Ryq Mg,
dove

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

Mgrya, Mrz¢ SONO i valori di calcolo dei momenti resistenti di pressoflessione retta corrispondenti a
Neqg Valutati separatamente attorno agli §ssk.

L’esponentex pud dedursi in funzione della geometria della sezione e dei parametri

V= NEd/NRcd (4111)
@ = A, Byo/ N g (4.1.12)
coN Npeg =A [ o

In mancanza di una specifica valutazione, puo porsi cautelativamrdnte

41.2.1.3 Resistenza nei confronti di sollecitazioni taglianti

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

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

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

doveVg, € il valore di calcolo dello sforzo di taglio agente.
Con riferimento all’elemento fessurato da momento flettente, la resistenza al taglio si valuta con

Ve ={0,180KC1000, T 2 o+ 0,150, O O& (4, + 0,150, Db (4.1.14)

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

e dove

d e l'altezza utile della sezione (in mm);
p.=A4/(b, [d) € il rapporto geometrico di armatura longitudinal®,02);

6ep = NedAc e la tensione media di compressione nella sezio0g .);
by e la larghezza 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 supédgigrlaaresistenza puo
valutarsj in via semplificativa, con la formula:

Vg =0, 70, ({3 + 0 ¢p T o) (4.1.15)

In presenza di significativi sforzi di trazione, la resistenza a taglio del calcestruzzo e da considerarsi
nulla e, in tal caso, non e possibile adottare elementi sprovvisti di armatura trasversale.

Le armature longitudinali, oltre ad assorbire gli sforzi conseguenti alle sollecitazioni di flessione,
devono assorbire quelli provocati dal taglio dovuti all’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.

4,1.2.1.3.2 Elementi con armature trasversali resistenti al taglio

La resistenza a taglivvgy, 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 d’anima inclinati. L'inclinazio®edei puntoni di calcestruzzo rispetto
all'asse della trave deve rispettare i limiti seguenti:

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

dove 4 € il valore di calcolo dello sforzo di taglio agente.
Con riferimento all’armatura trasversaie resistenza di calcolo a “taglio trazione” si calcola con:

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

Con riferimento al calcestruzzo d’anipia resistenza di calcolo a “taglio compressione” si calcola
con
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Vreq =0,90 0, [0 . [F "o f(ctop + ct )/(F ctdd (4.1.19)
La resistenza al taglio della trave & la minore delle due sopra definite:
VRd =min (Vdea VRcd) (4120)

dove d b, e o, hanno il significato gia visto in § 4.1.2.1.3.1. e inoltre si & posto:
A, areadell'armatura trasversale;

S interasse tra due armature trasversali consecutive;

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

f'.y  resistenza a compressione ridotta del calcestruzzo d’amiga @,50.,);

Oc coefficiente maggiorativo pari a 1 per membrature non compresse
1 +0cpffed per & 0¢p <0,25 {4
1,25 per 0,256 < 0cp< 0,5 {4
2,5(1 'ocp/fcd) per 0,5§< Ocp < fed

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

(ctgd, < ctP) (4.1.212)

dove®, e I'angolo di inclinazione della prima fessurazione ricavatatgi® = t/c, mentrer e s, 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 =0,90d0(ct§—- ctg )/2 (4.1.22)

41.2.1.3.3 Casi patrticolari
Componenti trasversali

Nel caso di elementi ad altezza variabile o con cavi da precompressione inclinati, il taglio di calcolo
viene assunto pari a:

VEd = Vd + de + Vpd (4123)
dove:
V4 = valore di calcolo del taglio dovuto ai carichi esterni;
Vme = valore di calcolo della componente di taglio dovuta all'inclinazione dei lembi della

membratura;
V,s = valore di calcolo della componente di taglio dovuta alla precompressione.
Carichi in prossimita degli appoggi
Il taglio all'appoggio determinato da carichi applicati alla distaaza 2d dall’appoggio stesso si
potra ridurre nel rapporta, / 2d, con I'osservanza delle seguenti prescrizioni:

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

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

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

Veg < Al 4Sina (4.1.24)
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dove A fyq & la resistenza dellarmatura trasversale contenuta nella zona di lunghezzg 0,75 a
centrata tra carico ed appoggio e che attraversa la fessura di taglio inclinata ivi compresa.

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

Veg < 0,50, dv {4y (4.1.25)
essende = 0,5 un coefficiente di riduzione della resistenza del calcestruzzo fessurato per taglio.
Carichi appesi o indiretti

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

41.2.1.34 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 punzonamentc
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 si disponga una apposita armatura, l'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 nei confronti di sollecitazioni torcenti

Qualora I'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.
Qualora, 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 necessaric
condurre le verifiche.

La verifica di resistenza (SLU) consiste nel controllare che
Tra = Teq (4.1.26)

doveTg, € il valore di calcolo del momento torcente agente.

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

Con riferimento al calcestruzzo la resistenza si calcola con
Trea = 2[A0 @'y [@tg0 /(1+ ctcfO) (4.1.27)
dove t € lo spessore della sezione cava; per sezioni piengu doe A € I'area della sezione ed u

e il suo perimetro; t deve essere assunta comunqieolte 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
comunque una barra deve essere presente su tutti i suoi spigoli.

Con riferimento alle staffe trasversali la resistenza si calcola con
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Tae = 2IACES 1, (tg0 (4.1.28)
s
Con riferimento all’armatura longitudinale la resistenza si calcola con
A
Trg = 20A BL [,/ ctgd (4.1.29)
um

dove si é posto

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

Un, perimetro medio del nucleo resistente

S passo delle staffe;

DA, area complessiva delle barre longitudinali.

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

0,4<ctgb<2,5 (4.1.30)
Entro questi limiti, nel caso di torsione pura, pud porsbcty (ala;) *

con: a=>» A lu,
a; = Ag/s
La resistenza alla torsione della trave e la minore delle tre sopra definite:
Tra = MiN (Trea, Trsa TRId) (4.1.32)

Nel caso di elementi per i quali lo schema resistente 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 all’armatura longitudinale richiesta dalla sollecitazione di flessione e sforzo
normale, deve essere aggiunta I'armatura richiesta dalla torsione;

- nella zona compressa, se la tensione di trazione dovuta alla torsione € minore della tensione di
compressione nel calcestruzzo dovuta alla flessione e allo sforzo normale, non & necessaria
armatura longitudinale aggiuntiva per torsione.

b) Torsione e taglio

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:

Tea |, Ves o9 (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 le aree richieste sulla base del verso delle relative tensioni.

Perl'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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41.2.15 Resistenza di elementi tozzi, nelle zone diffusive e nei 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 nei riguardi di:

- resistenza dei tiranti costituiti dalle sole armaturg; (R

- resistenza dei puntoni di calcestruzzo compresgo (R

- ancoraggio delle armature R

- resistenza dei nodi (R

Deve risultare la seguente gerarchia delle resistenzdR, , R, , Ro)

Per la valutazione della resistenza dei puntoni di calcestruzzo, si terra conto della presenza di stati
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 al piano del nodo.

| nodi si localizzano nei punti di applicazione dei carichi, agli appoggi, nelle zone di ancoraggio
dove si ha una concentrazione di armature ordinarie o 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 meccanism
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 I'acciaio.

41.2.1.7 Indicazioni specifiche relative a pilastri

412171 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, la resistenza 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 puo esprimersi come somma di quella del nucleo di calcestruzzo non
confinato piu il contributo di una armatura fittizia longitudinale 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
calcestruzzo 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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Si 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 calcestruzzo 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\ non supera il valore limite

C

Nim =15,4\/—;

(4.1.33)

dove

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

C=17-h dipende dalla distribuzione dei momenti flettenti del primo ordine{@% 2,7);

'm=Mo1/ Mo, € il rapporto fra i momenti flettenti del primo ordine alle due estremita del
pilastro, positivo se i due momenti sono discordi sulla trave (cea [|°"M Mot |).

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 particolareplva definita in base ai vincoli d’estremita ed all'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  Z(Egle)
Peg < 0,31 Ll e 4.1.35
e n+1,6 L2 ( )
dove:
Peg e il carico verticale totale (su elementi controventati e di controvento);
n e il numero di piani;
L e l'altezza totale dell’edificio sopra il vincolo ad incastro di base;
Ecq e il valore di calcolo del modulo elastico del calcestruzzo definito in § 4.1.2.1.7.3;
lc e il momento di inerzia della sezione di calcestruzzo degli elementi di
controvento, ipotizzata interamente reagente.

41.2.1.7.3 Metodi di verifica

Per la verifica di stabilita si 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
comungue inserito nel modello di calcolo un difetto di rettilineita pari a 1/300 della loro altezza.

Analisi elastica lineare

In via semplificata si puo 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

0,3
1+0,5%

El=

Eoyl. (4.1.36)

dove | € il momento d’inerzia della sezione di calcestruzzo interamente reagente, e sovrapponendo
gli effetti flessionali a parita di sforzi assiali.
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Per i coefficienti elastici corretti si possono utilizzare le espressioni linearizzate nella variabile N
(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:

fek resistenza caratteristica del calcestruzzo;

Eca= Ecm/Yce modulo elastico di calcolo del calcestruzzo gen=1,2;

¢ coefficiente di viscosita del calcestruzzo (v. § 11.2.10.7);
fyk tensione di snervamento caratteristica dell’armatura,;

Es modulo elastico dell'armatura.

Oltre al 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
validita.

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

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

41.2.2 Verifica agli stati limite di esercizio

41221 Generalita

Si devono effettuare le seguenti verifiche:

= verifiche di deformabilita,

= verifiche di vibrazione,

= verifiche di fessurazione,

= verifiche delle tensioni di esercizio,

= verifiche a fatica per quanto riguarda eventuali danni che possano compromettere la durabilita,

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

412272 Verifica di deformabilita

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

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

Quando necessario:

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

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

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

si effettuera la verifica delle vibrazioni.

41224 Verifica di fessurazione

Per assicurare la funzionalita e la durata delle strutture & necessario:

= realizzare 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 alla 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 ovunque di compressione ed al piu uguale a 0O;

b) stato limite di formazione delle fessure, nel quale, per la combinazione di azioni prescelta, la
tensione normale di trazione nella fibra piu sollecitata e:

o = fem (4.1.37)
12
dove fiy, € 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.

4.1.2.2.4.2 Combinazioni di azioni

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

41.2.2.4.3 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 alle classi di esposizione definite nelle Linee Guida per |l
calcestruzzo strutturale emesse dal Servizio Tecnico Centrale del Consiglio Superiore dei Lavori
Pubblici.

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

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

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

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

4.1.2.2.4.5 Scelta degli stati limite di fessurazione

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

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

- s N Armatura

Gruppi di Condizioni Combinazione Sensibile Poco sensibile

esigenze ambientali di azioni — —
Stato limite Wy Stato limite Wy
L frequente ap. fessure < Ww. ap. fessure |<w
a Ordinarie qu b =2 P =2
guasi permanenteap. fessure <wg ap. fessure |<w,
. frequente ap. fessure <w ap. fessure |[<w
b Aggressive qu b . =1 P =2
quasi permanentelecompressione - ap. fessure| <w;
.| frequente formazione fessure - ap. fessure |<w;

c Molto aggressive . -

quasi permanentalecompressione - ap. fessure |<w;

W1, Wo, W3 sono definiti al § 4.1.2.2.4.1, il valore di calcolg, & definito al § 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 fessurggwon deve superare i valori nominali,Wv>, W3
secondo quanto riportato nella Tab. 4.1.1V.

Il valore di calcolo e dato da:
Wg = 1,7 Wy (4.1.38)
dove w, rappresenta I'ampiezza media delle fessure.
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L’ampiezza media delle fessure,w calcolata come prodotto della deformazione media delle barre
d’armaturaesm per la distanza media tra le fessig:

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

La verifica dell’lampiezza di fessurazione puo 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 alla loro spaziatura.

41.2.25 Verifica delle tensioni di esercizio

Valutate le azioni interne nelle varie parti della struttura, dovute alle combinazioni caratteristica e
guasi permanente delle azioni, si 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
La massima tensione di compressione del calcestrsizzdeve rispettare la limitazione seguente:

0. < 0,60 fx per combinazione caratteristica (rara) (4.1.40)

o¢ < 0,45 {x per combinazione quasi permanente. (4.1.41)

Nel caso di elementi piani (solette, pareti, ...) gettati in opera con calcestruzzi ordinari e con
spessori di calcestruzzo minori di 50 mm i 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, la tensione massima,
os, per effetto delle azioni dovute alla combinazione caratteridés@ rispettare la limitazione
seguente:

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

4.1.3 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 al tempo
dell’azione transitoria e della tecnologia esecutiva.

4.1.4 VERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI

Le resistenze di calcolo dei materiali riferite ad una specifica situazione di verifica si ottengono con
i seguenti coefficienti parziali di sicurezza:

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

La resistenza e la funzionalita di strutture e 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.

41.6 DETTAGLI COSTRUTTIVI

41.6.1 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 si applicano se non sono in contrasto con piu restrittive regole relative a
costruzioni in zona sismica.

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

As min= 0,265;ﬂ [h [d e comungue non minore 6i 00130k [d, (4.1.43)
yk

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

d e l'altezza utile della sezione;
fam € il valore medio della resistenza a trazione assiale definita nel § 11.2.10.2;
fy« e il valore caratteristico della resistenza a trazione dell'armatura ordinaria.

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

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

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

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

41.6.1.2 Armatura dei pilastri

Nel caso di elementi sottoposti a prevalente 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
la loro area non deve essere inferiore a

As min= (0,10 N4/ fyq) € comunque non minore di 0,003 A (4.1.44)
dove:

fyd e la resistenza di calcolo dell'armatura (riferita allo snervamento)
Neg € laforza di compressione assiale di calcolo
Ac e l'area di 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 ¥ del diametro massimo delle barre longitudinali.

Al di fuori delle zone di sovrapposizione, I'area di armatura non deve supeyaie=A0,04 A,
essendo A l'area della sezione trasversale di calcestruzzo.

41.6.1.3 Copriferro e interferro

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, lo strato di ricoprimento di calcestruzzo
(copriferro) deve essere dimensionato in funzione dell’aggressivita dellambiente e della sensibilita
delle armature alla 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 alla dimensione massima degli inerti impiegati.

Il copriferro e l'interferro delle armature devongsere dimensionati anche con riferimento al
necessario sviluppo delle tensioni di aderenza con il calcestruzzo.

41.6.1.4 Ancoraggio delle barre e loro giunzioni

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

La continuita fra le barre puo effettuarsi mediante:

= sovrapposizione, calcolata in modo da assicurare I'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, nhonché 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
particolarita dell’opera, del clima, della tecnologia 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 136206t
“Esecuzione di strutture in calcestruzzo — Requisiti comuni”.

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

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

Le presenti norme non danno indicazioni su come trattare i casi di precompressione a cavi non
aderenti per i quali si potra fare riferimento 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.

4.18.1 Valutazione della sicurezza - Norme di calcolo

41.8.1.1 Stati limite ultimi
Vale quanto stabilito al § 4.1.2.1.

In particolare, per le verifiche di resistenza locali agli ancoraggi delle armature di precompressione,
si assumera un valore di calcolo della forza di precompressiong sdh2.

418.1.2 Stati limite di esercizio

Vale quanto stabilito al § 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 viscosita del 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.

4.1.8.1.3 Tensioni di esercizio nel calcestruzzo a cadute avvenute
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 lo sforzo di trazione.

41.8.1.4 Tensioni iniziali nel calcestruzzo

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

essendocf; laresistenza caratteristica del calcestruzzo all’atto del tiro.

Nella zona di ancoraggio delle armature si possono tollerare compressionolopatidotte dagli
apparecchi di ancoraggio pari a:

0c < 0,90 fy. (4.1.46)
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Qualora le aree di influenza di apparecchi vicini si sovrappongano, le azioni vanno sommate e
riferite all'area complessiva.

41.8.15 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 1)k Toak O foyk @ B .

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

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

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

ove si sostituiscafik 0 foyk a fr0,1) S€ del caso.
In entrambi i casi € ammessa una sovratensione, in misura non superiore,@ 05 f

4.1.8.2 Dettagli costruttivi per il cemento armato precompresso

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

418.21 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 dei 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.

41.8.2.2 Staffe

Nelle travi dovranno disporsi staffe aventi sezione complessiva non inferiore a 1,57m,mm
essendo b lo spessore minimo dell’anima in millimetri, con un minimo di tre staffe al metro e
comunque passo non superiore a 0,8 volte I'altezza utile della sezione. In prossimita di carichi
concentrati o delle zone d’appoggio valgono le prescrizioni di cui al § 4.1.2.1.3.

In presenza di torsione valgono le prescrizioni di cui al § 4.1.2.1.4.

4.1.8.3 Esecuzione delle opere in calcestruzzo armato precompresso

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

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

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

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

La distanza minima netta tra le guaine deve essere commisurata sia alla massima dimensione
dellaggregato impiegato sia al 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 |l
calcestruzzo.

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

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

Per la buona esecuzione delle iniezioni & necessario che le stesse vengano eseguite secondo apposi
procedure di controllo della qualita.

419 NORME ULTERIORI PER | SOLAI

Si intendono come solai le strutture bidimensionali piane caricate ortogonalmente al proprio piano,
con prevalente comportamento resistente monodirezionale.

4.1.9.1 Solai misti di c.a. e c.a.p. e blocchi forati in laterizio

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

Nel caso di blocchi non collaboranti la resistenza allo stato limite ultimo é affidata al calcestruzzo
ed alle armature ordinarie e/o di precompressione. Nel caso di blocchi collaboranti questi
partecipano alla resistenza in modo solidale con gli altri materiali.

4.1.9.2 Solai misti di c.a. e c.a.p. e blocchi diversi dal laterizio

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

| 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. e c.a.p.
| componenti di questi tipi di solai devono rispettare le norme di cui al presente § 4.1.

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

| 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, l'efficacia di tali dispositivi deve essere certificata
mediante prove sperimentali.

Quando si voglia realizzare una ridistribuzione trasversale dei carichi € necessario che il solaio cosi
composto abbia dei componenti strutturali ortogonali alla direzione dell’elemento resistente
principale.

Qualora il componente venga integrato da un getto di completamento all’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 la trasmissione 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 dei calcestruzzi, del componente e dei getti di completamento.
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4.1.10 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, ai metodi di calcolo di cui ai 88 2.6 e 2.7 e che, singolarmente o 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 o in impianti temporanei allestiti per uno specifico cantiere, ovvero realizzati a pié
d’opera.

Componenti di serie devono intendersi unicamente quelli prodotti in stabilimenti permanenti, con
tecnologia ripetitiva 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 garantire i livelli di sicurezza e prestazione sia come componente singolo, nelle
fasi transitorie di sformatura, movimentazione, stoccaggio, trasporto e montaggio, sia come
elemento di un piu complesso organismo strutturale una volta installato in opera.

| componenti in possesso di attestato di conformita secondo una specifica tecnica europea elaborata
ai sensi 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 al deposito ai sensi dell’art. 9 della legge 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 lI'obbligo del deposito della documentazione
tecnica presso l'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) e i cui riferimenti sono pubblicati sulla Gazzetta Ufficiale dell’'Unione Europea, sono previste
due categorie di produzione:

- serie dichiarata
- serie controllata

| componenti per i quali non sia applicabile la marcatura CE, ai 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
sistema di produzione, con le modalita indicate nel § 11.8.

4.1.10.2 Prodotti prefabbricati in serie

Rientrano tra i prodotti prefabbricati in serie:

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

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

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

Rientrano in serie dichiarata i componenti di 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, nellambito delle modalita di
gualificazione della produzione di cui al § 11.8, al deposito della documentazione tecnica relativa al
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 alla documentazione progettuale depositata
presso I'Ufficio regionale competente, ai sensi della vigente legislazione in materia.

Rientrano altresi 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 al § 11.8, al deposito della
documentazione tecnica relativa al processo produttivo ed al progetto specifico presso il Servizio
Tecnico Centrale del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici.

Per ogni singolo impiego delle serie ripetitive, sara sufficiente allegare alla documentazione
progettuale depositata presso I'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 8 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;

* icomponenti armati o0 precompressi con spessori, anche locali, inferiori a 40 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 al § 11.8.4.3.

4.1.10.3 Responsabilitd 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, sia durante le fasi di trasporto fino a pie d’opera.

E responsabilita del progettista e del Direttore dei lavori del complesso strutturale di cui I'elemento
fa parte, ciascuno per le proprie competenze, la verifica del componente durante il montaggio, la
messa in opera e l'uso dell'insieme strutturale 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 dei lavori.

| componenti di produzione occasionale devono inoltre essere realizzati sotto la vigilanza del
Direttore dei lavori dell’opera di destinazione.
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| funzionari del Servizio Tecnico Centrale potranno accedere anche senza preavviso agli
stabilimenti di produzione dei componenti prefabbricati per I'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'affidabilitd dei modelli di calcolo impiegati nelle verifiche di resistenza, prima di dare inizio alla
produzione corrente € necessario eseguire delle prove di carico su di un adeguato numero di
prototipi al vero, portati fino a rottura.

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

4.1.10.5 Norme complementari

Le verifiche del componente vanno fatte con riferimento al livello di maturazione e di resistenza
raggiunto, controllato mediante prove sui materiali di cui al 8§ 11.8.3.1 ed eventuali 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 le sollecitazioni
previste.

Il copriferro degli elementi prefabbricati deve rispettare le regole generali di cui al presente 8§ 4.1.

4.1.10.5.1 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 alla sezione terminale dell’elemento portato, tenendo nel dovuto conto le tolleranze
dimensionali e di montaggio e le deformazioni per fenomeni reologici e/o termici.

| 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 le ipotesi progettuali.

4.1.10.5.3 Tolleranze

Il progetto deve indicare le tolleranze minime di produzione che dovra rispettare il componente. II
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 dellopera deve altresi tener conto delle tolleranze di produzione, tracciamento e
montaggio assicurando un coerente funzionamento del complesso strutturale.

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

Il calcestruzzo a bassa percentuale di armatura € quello per il quale la percentuale di armatura messe
in opera € minore di quella minima necessaria per il calcestruzzo armato o la quantita media in peso
di acciaio per metro cubo di calcestruzzo e inferiore a 0,3 kN.

Sia il calcestruzzo a bassa percentuale di armatura, sia quello non armato possono essere impiegat
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 rara risultino minori della seguente tensione:

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

Le verifiche a taglio si intendono soddisfatte quando le tensioni tangenziali massime valutate per
combinazione rara siano inferiori al valore limite di seguito riportato:

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

4.1.12 CALCESTRUZZO DI AGGREGATI LEGGERI

Il presente capitolo si applica ai 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
nella norma UNI EN 206-1:2006.

Sulla base della denominazione normalizzata come definita in § 4.1 per il calcestruzzo di peso
normale, vengono ammesse classi di resistenza fino alla classe LC55/60.

| calcestruzzi delle diverse classi trovano impiego secondo quanto riportato nella Tab. 4.1.1I.
Valgono le specifiche prescrizioni sul controllo della qualita date in § 4.1 e in § 11.1.

41.12.1 Norme di calcolo

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

fetd=0,85 tudlyc (4.1.48)
In particolare non possono impiegarsi barre di diametro @ >32 mm.
Per ogni indicazione applicativa si potra fare utile riferimento alla sezione 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 coefficientiyy (v. 8 4.1.4) relativi alle combinazioni eccezionali ed assumendo il
coefficientea,, pari a 1,0.
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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 e i prodotti devono rispondere ai requisiti indicati nel § 11.3.

42.1 MATERIALI

42.1.1 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
S460 compresi e le loro caratteristiche devono essere conformi ai requisiti di cui al § 11.3.4 delle
presenti norme.

| valori della tensione di snervamentg & della tensione di rottura fda adottare nelle verifiche
quali valori caratteristici sono specificati nel 8 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 8 11.3.4.9 delle presenti norme.

42.1.2 Saldature

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

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

Per gli altri procedimenti di saldatura devono essere impiegati i fili, flussi o gas di cui alle prove di
qualifica del 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.

42.1.3 Bulloni e chiodi

| bulloni e i chiodi per collegamenti di forza devono essere conformi ai requisiti di cui al § 11.3.4
delle presenti norme.

| valori della tensione di snervamentig € della tensione di rotturg flei bulloni, da adottare nelle
verifiche quali valori caratteristici sono specificati nel § 11.3.4.6 delle presenti norme.

4.2.2 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA
La valutazione della sicurezza € condotta secondo i principi fondamentali illustrati nel Cap. 2.

| requisiti richiesti di resistenza, funzionalitd, 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:

- stato limite di equilibrig al 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;

- stato limite di collassocorrispondente al raggiungimento della tensione di snervamento oppure
delle deformazioni ultime del materiale e quindi della crisi 0 eccessiva deformazione di una
sezione, di una membratura o di un collegamento (escludendo fenomeni di fatica), o alla
formazione di un meccanismo di collasso, o allinstaurarsi 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.

- stato limite di faticacontrollando le 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:

- stati limite di deformazione e/o spostamerabfine di evitare deformazioni e spostamenti che
possano compromettere I'uso efficiente della costruzione e dei suoi contenuti, nonché il suo
aspetto estetico;

- stato limite di vibrazione al 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;

- stato limite di plasticizzazioni localal fine di scongiurare deformazioni plastiche che generino
deformazioni irreversibili ed inaccettabili;

- stato limite di scorrimento dei collegamenti ad attrito con bulloni ad alta resister@taaso
che il collegamento sia stato dimensionato a collasso per taglio dei bulloni.

4.2.3 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 elementi
strutturali, dei collegamenti e degli appoggi.

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 di cui al § 4.2.3.5.

423.1 Classificazionedelle sezioni

Le sezioni trasversali degli elementi strutturali si classificano in funzione della loro capacita
rotazionale Gdefinita come:

C, =9, /9,-1 (4.2.2)
essenddd, ed, le curvature corrispondenti rispettivamente al raggiungimento della deformazione
ultima ed allo snervamento. Si distinguono le seguenti classi di sezioni:
classe 1 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 al §
4.2.3.2 senza subire riduzioni della resistenza. Possono generalmente classificarsi come

tali le sezioni con capacita rotazion@le> 3

classe 2 quando la sezione € in grado di sviluppare il proprio momento resistente plastico, ma
74



con capacita rotazionale limitata. Possono generalmente classifimausiali le sezioni
con capacita rotazionalg, > 1,5

classe 3 quando nella sezione le tensioni calcolate nelle fibre estreme compresse possono
raggiungere la tensione di snervamento, ma l'instabilita locale impedisce lo sviluppo del
momento resistente plastico;

classe 4 quando, 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 puo sostituirsi con ursezione efficace

Le sezioni di classg e 2 si definisconaccompatte quelle di class& moderatamente snekequelle
di classe4 snelle Per i casi piu comuni delle forme delle sezioni e delle modalita di sollecitazione,
le seguenti Tab. 4.2.1, 4.2.11 e 4.2.11l forniscono indicazioni per la classificazione delle sezioni.

La classe di una sezione composta corrisponde al valore di classe piu alto tra quelli dei suoi
elementi componenti.

Tabella 4.2.1 -Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse

Inflessione intorno
all'asse

Inflessione intorno

all'asse
Parti interne compresse
Classe |Parte soggetta a [Parte soggetta a Parte soggetta a flessione e a
flessione compressione compressione

Distribuzione f
delle tensioni fy!( vk fYk

nelle parti
(compressione * + C * ac

positiva) c - c

- f
fyk ¥k fyk
1 . c/t1<3% quando ¢ y gs5:c/t 51?3'0(9‘351

quando o < 05:c/t sﬁ
a

2 c/t<83% c/t<3&

456
T13-1
415

quando o y g5:¢/t <

quando o < g5:¢/t <

Distribuzione

delle tensioni fyi fyk fyk

nelle parti [+ ——
(compressione c

ositiva) +
P c/2 c c
fy
l-|J fyk
3 c/t<124 c/t<42 quando Wy -lc/t < 42¢
’ ~ 067+ 033

quando y < -1 :c/t <62@-)(-V)

€= 1/235/fy|< fyk 235 275 355 420 460

€ 1,00 0,92 0,81 0,75 0,71

")y < -1 si applica se la tensione di compressiore < fyk 0 la deformazione a trazionegy >fy|</E
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Tabella 4.2.11- Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse

Tabella

Profilati laminati a caldo

Piattabande esterne
c c

- i '—‘—|-
|=’1= ‘! .

1 t i
| ——rrere——

Sezioni saldate

Classe Piattabande Piattabande esterne soggette a flessione e a
esterne soggette a | compressione
compressione Con estremita in Con estremita in
compressione trazione
Distribuzione delle c ot
tensioni nelle parti __ i |
(compressione positiva) T —_ —
I y .
L— . O
1 c/t<%
c/t sﬁ c/t< %
a aya
2 c/t<1Ce
c/t s& c/t< %
a a\/E
Distribuzione delle
tensioni nelle parti -— _TA —F
(compressione positiva) oy c 15 | i
u H C
|[—— i—— S
c/ts 2%k fke
3 c/t<14e
Per K, vedere EN 1993-1-5
f 235 275 355 420 460
S=4/235/fyk ¥k
€ 1,00 0,92 0,81 0,75 0,71
4.2 111 - Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse
Angolari
h
k -
11 ] Jb
Riferirsi anche alle piattabande esterne (v. Tab 4.2.11)
Non si applica agli angoli in contatto continuo con altri componenti
Classe Sezione in compressione
o fyk
Distribuzione delle
tensioni sulla sezione
(compressione positiva)
b+h
3 h/t<15¢ < 11,5
Sezioni Tubolari
t d
Classe Sezione inflessa e/o compressa
1 d/t< 5062
2 d/t< 702
2
3 d/t<90e2 (Per dit >9E “ vedere EN 1993-1-6)
fyk 235 275 355 420 460
€=,/235/f S 1,00 0,02 0,81 0,75 0,71
g2 1,00 0,85 0,66 0,56 0,51
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4.2.3.2 Capacita resistente delle sezioni

La capacita resistente delle sezioni deve 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 capacita resistente della sezione si determina con uno dei seguenti metodi.
Metodo elastico (E)

Si assume un comportamento elastico lineare del materiale, sino al raggiungimento della condizione
di snervamento.

Il metodo puo applicarsi a tutte le classi di sezioni, con l'avvertenza di riferirsi al metodo delle
sezioni efficaci o0 a metodi equivalenti, nel caso di sezioni di classe 4.

Metodo plastico (P)

Si assume la completa plasticizzazione del materiale.

Il metodo puo applicarsi solo a sezioni di tipo compatto, cioe 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 a qualsiasi 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 o 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 le deformazioni plastiche nelle sezioni di formazione delle cerniere plastiche.

Il metodo e 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 alternative 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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Tabella 4.2.1V Metodi di analisi globali e relativi metodi di calcolo delle capacita e classi di sezioni ammesse

Metodo di analisi globale

Metodo di calcolo della capacit
resistente della sezione

A Tipo di sezione

*

(E) (E) tutte

(E) (P) compatte (classi 1 e 2)
(E) (EP) tutte(*

(P) (P) compatte di classe 1
(EP) (EP) tutte

(*) per le sezioni di classe 4 la capacita resistente puo essere calcolata con riferimento alla sezione efficace.

42.3.4

In generale, e possibile effettuare:
— l'analisi del primo ordine, imponendo I'equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura,

— Jlanalisi del secondo ordine, imponendo I'equilibrio sulla configurazione deformata della
struttura.

Effetti delle deformazioni

L’analisi globale puo 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 altro rilevante parametro di risposta della struttura.

Tale condizione si pud assumere verificata se risulta soddisfatta la seguente relazione:

o, = Fo >10 per l'analisi elastic
F (4.2.2)

F . :
o, =—= 215 per l'analisi plastic
Ed

doveac, € il moltiplicatore dei carichi applicati che induce l'instabilita globale della struttuga F
il valore dei carichi di progetto e,F€ il valore del carico instabilizzante calcolato considerando la
rigidezza iniziale elastica della struttura.

4.2.3.5

Nell’analisi 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 rettilineita, la mancanza di accoppiamento e le inevitabili eccentricita minori presenti
nei collegamenti reali.

Effetto delle imperfezioni

A tal fine possono adottarsi nell'analisi adeguate imperfezioni geometriche equivalenti, di valore
tale da simulare i possibili effetti delle reali imperfezioni da esse sostituite, a meno che tali effetti
non siano inclusi implicitamente nel calcolo della resistenza degli elementi strutturali.

Si devono considerare nel calcolo:
— le imperfezioni globali per i telai o per i sistemi di controvento;
— le imperfezioni 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’errore iniziale di verticalita in un telaio puo essere trascurato quando:

H.,>0,1500Q,,
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dove Hy4 € la somma delle reazioni orizzontali alla base delle colonne del piano (taglio di piano)
considerato per effetto dei carichi orizzontali g; @ 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,
la curvatura iniziale 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 equivalente dell’elemento
da vincolare.

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 verifica di stabilita.

4.2.4 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 si 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
in 84.2.3.

4.2.4.1  Verifiche agli stati limite ultimi

42411 Resistenza di calcolo
La resistenza di calcolo delle membratugesRoone nella forma:

R, = Rk (4.2.4)
Ym

dove:

Rk € il valore caratteristico della resistenza — trazione, compressione, flessione, taglio e torsione —
della membratura, determinata dai valori caratteristici delle resistenza dei majeraldélle
caratteristiche geometriche degli elementi strutturali, dipendenti dalla classe della sezione; nel caso
in cui si abbiamo elementi con sezioni di classe 4 puo farsi riferimento alle caratteristiche
geometriche “efficaci”, area efficace.# modulo di resistenza efficace ¥V modulo di inerzia
efficace J¢, 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 parziale 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 al gradaliScdi6al §

11.3, si adottano i fattori parzialii € ym2 indicati nella Tab. 4.2.V. Il coefficiente di sicurezza,

in particolare, deve essere impiegato qualora si eseguano verifiche di elemereiléezone di

unione delle membratutiedebolite dai fori.

Per valutare la stabilita degli elementi strutturali compressi, inflessi e presso-inflessi, si utilizza il
coefficiente parziale di sicurezzg;.
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Tabella 4.2.VCoefficienti di sicurezza per la resistenza delle membrature e la stabilita

Resistenza delle Sezioni di Classe 1-2-3-4 ymo = 1,05
Resistenza all'instabilita delle membrature v = 1,05
Resistenza all'instabilita delle membrature di ponti stradali e ferroviari ym1= 1,10
Resistenza, nei riguardi della frattura, delle sezioni tese (indebolite dai fori) e = 1,25

4241.2 Resistenza delle membrature

Per la verifica delle travi la resistenza di calcolo da considerare dipende dalla classificazione delle
sezioni.

La verifica in campo elastico € ammessa per tutti i tipi di sezione, con I'avvertenza di tener conto
degli effetti di instabilita locale per le sezioni di classe 4.

Le verifiche in campo elastico, per gli stati di sforzo piani tipici delle travi, si eseguono con
riferimento al seguente criterio:

2 2 2 2
Ox,ed” + Ozed” - OzEd Oxed + 3 T&d “ < ( fyx / Ymo ) (4.2.5)
dove:
Oxeq € il valore di calcolo della tensione normale nel punto in esame, agente in direzione parallela
all'asse della membratura;
0. eq € il valore di calcolo della tensione 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 si determini una distribuzione di tensioni interne
“staticamente ammissibile”, cioé in equilibrio con le sollecitazioni applicate (N, M, T, ecc.) e
rispettosa della condizione di plasticita.

| modelli resistenti esposti nei 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 alternativa alle formule impiegate nel seguito, si possono impiegare
altri procedimenti di comprovata validita.

Trazione
L’azione assiale di calcolodydeve rispettare la seguente condizione:

N
—EB <1 (4.2.6)

t,Rd
dove la resistenza di calcolo a traziong:dNdi membrature con sezioni indebolite da fori per
collegamenti bullonati o chiodati deve essere assunta pari al minore dei valori seguenti:
a) la resistenza plastica della sezione lorda, A,

Af,
Npira=—— (4.2.7)

MO
b) la resistenza a rottura della sezione netta, iA corrispondenza dei fori per i collegamenti

NuRd=—O’9EA”e‘Htk : (4.2.8)
Ym2
80



Qualora il progetto preveda la gerarchia delle resistenze, come avviene in presenza di azioni
sismiche, la resistenza plastica della sezione lorgagNleve risultare minore della resistenza a
rottura delle sezioni indebolite dai fori per i collegamengiziN

N g < N gra- (4.2.9)

Compressione
La forza di compressione di calcolgd\dleve rispettare la seguente condizione:

N
—E <1 (4.2.10)

c,Rd

dove la resistenza di calcolo a compressione della sezigaevdle:

N =Afu/ er le sezioni diclasse 1, 2 e 3,
¢,Rd yk /' Ymo p R (4.2.11)
N ¢,rd = Aef fyk / Yo per le sezioni di classe 4.

Non é necessario dedurre I'area dei 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 p deve rispettare la seguente condizione:

M
—E <1 (4.2.12)

c,Rd

dove la resistenza di calcolo a flessione retta della sezigng # valuta tenendo conto della
presenza di eventuali fori in zona tesa per collegamenti bullonati o chiodati.

La resistenza di calcolo a flessione retta della seziqng Wle:

Wp| [ﬂyk . T
M ri=M jiri per le sezioni di classe 1 e 2; (4.2.13)
MO

el,min [ﬂ yk H HCH

M ri™M ¢rf — per le sezioni di classe 3; (4.2.14)
MO
M _ Weff,min |:ﬂyk . HH .
R per le sezioni di classe 4; (4.2.15)
Ymo

per le sezioni di classe 3,0WMin € il modulo resistente elastico minimo della sezione in acciaio; per
le sezioni di classe 4, invece, il moduladMin € 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 minore tra i moduli cosi ottenuti.

Per la flessione biassiale si veda oltre.

Negli elementi inflessi caratterizzati da giunti strutturali bullonati, la presenza dei fori nelle
piattabande dei profili puo essere trascurata nel calcolo del momento resistente se e verificata la
relazione

0, 9DA‘f,net |:‘rtk > Af [ﬂyk ’ (4216)

yM2 yMO

dove A e l'area della piattabanda lorda; 4 € I'area della piattabanda al netto dei fori e fa
resistenza ultima dell’acciaio.
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Taglio
Il valore di calcolo dell'azione tagliantezydeve rispettare la condizione

NVea g (4.2.17)
Vc,Rd
dove la resistenza di calcolo a tagligry in assenza di torsione, vale
Verd= %“S;ko , (4.2.18)
dove A é l'area resistente a taglio.
Per profilati ad | e ad H caricati nel piano dell’anima si puo assumere
A =A-2bt+(tw+2r)¢; (4.2.19)
per profilatia C 0 ad U caricati nel piano dell’anima si puo assumere
Ay =A-2bt+(ty+r)t; (4.2.20)
per profilati ad | e ad H caricati nel piano delle ali si puo assumere
A=A-Y (hot,): (4.2.21)
per profilati a T caricati nel piano dell’anima si pud assumere
A,=09(A-Dbt); (4.2.22)

per profili rettangolari cavi “profilati a caldo” di spessore uniforme si pud assumere

A= Ah/(b+h) quando il carico e parallelo all’altezza del profilo,

_ R _ (4.2.23)
A,=Ab/(b+h) quando il carico é parallelo alla base del profilo;
per sezioni circolari cave e tubi di spessore uniforme:
A=2AITT, (4.2.24)

dove:

A é l'area lorda della sezione del profilo,

b é la larghezza delle ali per i profilati e la larghezza per le sezioni cave,
hy € I'altezza dell'anima,

h e l'altezza delle sezioni cave,

r € il raggio di raccordo tra anima ed ala,

ti € lo spessore delle ali,

tw € lo spessore dell’anima.

In presenza di torsione, la resisteazeaglio del profilo deve essere opportunamentdtad®er le
sezioni ad | o H la resistenza a taglio ridotta € data dalla formula

T
V. rarea=V e rall = LEd 4.2.25
,Rd,red ,Rs\# 1, 25nyk /(\/?35/M0 ) ( )

doveTigq € la tensione tangenziale massima dovuta alla torsione uniforme. Per sezioni cave, invece,
la formula é
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Tt Ed
Ve o= 1By 4.2.26
{ o m/m)} (4.2.26)

La verifica a taglio della sezione puo anche essere condotta in termini tensionali (verifica elastica)
nel punto piu sollecitato della sezione trasversale utilizzando la formula

T <10, (4.2.27)
1:yk (\/§ IjIIMO)

dovetgq € valutata in campo elastico lineare.

La verifica all'instabilita dell’anima della sezione soggetta a taglio e priva di irrigidimenti deve
essere condotta in accordo con § 4.2.4.1.3.4 se

h, 72/235 (4.2.28)
t n fyk

conn assunto cautelativamente pari a 1,00 oppure valutato secondo quanto previsto in norme di
comprovata validita.

Torsione

Per gli elementi soggetti a torsione, quando possano essere trascurate le distorsioni delldasezione,
sollecitazione torcente di progettogs] deve soddisfare la relazione

Teacq (4.2.29)
Tra

essendo dqy € la resistenza torsionale di progetto della sezione trasversale. Le torsione agente T
puo essere considerata come la somma di due contributi

T ea=TeatT w.ea (4.2.30)

dove T eq € la torsione uniforme e Eq € la torsione per ingobbamento impedito.
Flessione e taglio
Se il taglio di calcolo Y4 € inferiore a meta della resistenza di calcolo a tagligV
Ved<0,5 VcRrd (4.2.31)

si puo trascurare l'influenza del taglio sulla resistenza a flessione, eccetto nei casi in cui I'instabilita
per taglio riduca la resistenza a flessione della sezione.

Se il taglio di calcolo ¥4 € superiore a meta della resistenza di calcolo a taglg bsogna tener
conto dell'influenza del taglio sulla resistenza a flessione.

Posto

2
p={%—1} (4.2.32)
Vc,Rd

la resistenza a flessione si determina assumendo per l'area resistente atdgli@nsione di
snervamento ridotta (1p) fyx.

Per le sezioni ad | 0 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 puo essere
valutata come:
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My.v.ra = <My ¢ ra (4.2.33)

Presso o tenso flessione retta

Per le sezioni ad | o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso o tenso
flessione nel piano dell’ anima, la corrispondente resistenza convenzionale di calcolo a flessione
retta puo essere valutata come:

MN’y’Rd = MpLnyd (1‘n) / (1‘ 0,5 a) 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 PEr N <a, (4.2.35)
n-a)’
oOM ,rg=M ”'ZR{l_(l—] } per n >a, (4.2.36)
- - -a
essendo My.rdil momento resistente plastico a flessione semplice nel piano dell’anima,
Mpl,z,rdil momento resistente plastico a flessione semplice nel piano delle ali,
e posto:
n= NEd/ NpI.Rd (4.2.37)
a=(A-2b#)/A<05 (4.2.38)
dove:

A é l'area lorda della sezione,
b e la larghezza delle ali,
ti € lo spessore delle ali.

Per sezioni generiche di classe 1 e 2 la verifica si conduce controllando che il momento di progetto
sia minore del momento plastico di progetto, ridotto per effetto dello sforzo normale di progetto,
Mn.y,Re+

Presso o tenso flessione biassiale

Per le sezioni ad | o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso o tenso
flessione biassiale, la condizione di resistenza puo essere valutata come:

2 5n
M
( y,Ed J +( M zEd j <1, (4239)
M N.y,Rd M N.zRd

con n= 0,2 essendo n =dY/ Ny re. Nel caso in cui n < 0,2, e comunque per sezioni generiche di
classe 1 e 2, la verifica puo essere condotta cautelativamente controllando che:

M
( YEC J{ Maea ]sl. (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 e condotta in termini tensionali utilizzando le verifiche elastiche; la tensione agente e
calcolata considerando éventuale presenza dei fori.

Per le sezioni di classe 4, le verifiche devono essere condotte con riferimento alla resistenza elastica
(verifica tensionale); si possono utilizzare le proprietd geometriche efficaci della sezione trasversale
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considerando la eventuale 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 caso in cui il taglio di calcolo, g4, sia inferiore al 50% della resistenza di calcolo a tagliqsV

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, si assume una
tensione di snervamento ridotta per l'interazione tra flessione e:tgglig(1 - p) fyx dove

2
p= {—ZVE" —1} (4.2.41)
Vc,Rd

Per le sezioni di classe 3 e classe 4 le verifiche devono essere camottéerimento alla
resistenza elastica (verifica tensionale); per le sezioni di classe 4 si possono utilizzare le proprieta
geometriche efficaci della sezione trasversale.

424.1.3 Stabilita delle membrature

424131 Aste compresse

La verifica di stabilita di un’asta si effettua nell’ipotesi che la sezione trasversale sia uniformemente
compressa. Deve essere

Neg

Nb,Rd

<1, (4.2.42)

dove

Ngqg € I'azione di compressione di calcolo,
Npra € laresistenza all'instabilita nell’asta compressa, data da

XAF

M1

Np ra = per le sezioni di classe 1, 2 e 3, (4.2.43)

e da

XA girf i

Np ra = per le sezioni di classe 4. (4.2.44)

M1

| coefficienti y dipendono dal tipo di sezione e dal tipo di acciaio impiegato; essi si desumono, in
funzione di appropriati valori della snellezza adimensiorialéalla seguente formula

1 <1.0 (4.2.45)

X =—F——=
® ++/P2 -2
dove ®=0.51+a(A- 0.2+X2], a & il fattore di imperfezione, ricavato dalla Tab 4.2.VI, e la
snellezza adimensionalk & pari a

—  |AD .
A= ™ per le sezionidiclasse 1,2e 3, e a (4.2.46)

cr

— A @ C
A= /% per le sezioni di classe 4. (4.2.47)
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Tabella 4.2.VI Curve d’instabilita per varie tipologie di sezioni e classi d’acciaio, per elementi compressi.

_ Curva di instabilita
Inflessione
. — intorno S$235,
Sezione trasversale Limiti allasse S275,
S355, S460
S420
~ t; < 40 mm Yy a %
o z-z b %
g S
< = _ b a
E <1 40 mm << 100 mm yy
z-z
< o a
5 y-y b a
N ~ t <100 mm
<D - z-z
n — c a
VI
2 . d c
< t > 100 mm >
) d c
| | t
_ \Z Z f b b
= — - t; <40 mm Yy
£ I Ty | &z c c
23 y T "y y oy
GN.) o ! ! y-y Cc Cc
(%) : ! tr > 40 mm
— Lt F~—L——] z-Z d d
'z V4
[}
& Sezione formata “a caldo” qualunque a 0o @
o
c
o
o
n @ Sezione formata “a freddo” qualunque c c
e
g | z t
I B
_% | In generale qualunque b b
< \
I LA | P R I
@ " t ‘ y
D W |
— |
_5 e — saldature “spesse”: a>0.5t ualunaue c c
2 'z b/t<30; h/},<30 qualung
b
©
@
)
< |
8 - ‘
2o - - qualunque c c
g D |
2 ‘
() |
%)) :
-
©
IS
IS qualunque b b
o
)
Curva di instabilita & a b c d
Fattore di imperfeziona 0,13 0,21 0,34 0,49 0,76
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N € il carico critico elastico basato sulle proprieta della sezione-¢osildla lunghezza di libera
inflessione ¢ dell’asta, calcolato per la modalita di collasso per instabilita appropriata.

Nel caso in cuil sia minore di 0,2 oppure nel caso in cui la sollecitazione di calcalcsil
inferiore a 0,04N, gli effetti legati ai fenomeni di instabilita per le 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, alla lunghezza | dell'asta quale risulta dallo schema strutturale. Il coeffificttge
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
A=lo/1i, (4.2.48)
dove
lo € la lunghezza d’inflessione nel piano considerato,
i e il raggio d’inerzia relativo.

E opportuno limitare la snellezaaal valore di 200 per le membrature principali ed a 250 per le
membrature secondarie.

42.4.1.3.2 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

Mea g (4.2.49)

dove:
Meg € il massimo momento flettente di calcolo
My rg € il mOomento resistente di progetto per I'instabilita.

I momento resistente di progetto per i fenomeni di instabilita di una trave lateralmente non
vincolata puo essere assunto pari a

f
M ra =X it W, <, (4.2.50)

Ym1
dove

W, & il modulo resistente della seziopeyi al modulo plastico \yy, per le sezioni di classe 1 e 2,

al modulo elastico Wy, per le sezioni di classe 3 e che puo essere assunto pari al modulo efficace
Werry, per le sezioni di classe 4. Il fattoger € il fattore di riduzione per linstabilita flesso-
torsionale, dipendente dal tipo di profilo impiegato; pud essere determinato per profili laminati o
composti saldati dalla formula

1,0
1 1
XLT:?D _ —=<i1 1 (4.2.51)
¢H+J¢H_BQH N f

dove .y =0.8 1+ ayr (A ~Auro ) +BA? .

Il coefficiente di snellezza adimensionalg, & dato dalla formula
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_[w,
Ar = /—Ii//l L (4.2.52)

in cui M, € il momento critico elastico di instabilita torsionale, calcolato considerando la sezione
lorda del profilo e i ritegni torsionali nell'ipotesi di diagramma di momento flettente uniforme. Il
fattore di imperfezioner 1 € ottenuto dalle indicazione riportate nella Tab. 4.2.VII. Il coefficiente

Ao PUO essere assunto in generale pari a 0,2 e comunque mai superiore a 0,4 (consigliato per
sezioni laminate e composte saldate) mentre il coefficfepi@d 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 torsionali
dell’elemento inflesso ed e definito dalla formula

f =1-0,5(1- kc)[l— 2,qA. 1 - o,ﬂ, (4.2.53)

in cui il fattore correttivo kassume i valori riportati in Tab. 4.2.VIII.

Tabella 4.2.VII Definizione delle curve d’instabilita per le varie tipologie di sezione e per gli elementi inflessi

Sezione trasversale Limiti Curva di instabilita da 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
4.2.4.1.3.3 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.

4.2.4.1.3.4 Stabilita dei pannelli

Gli elementi strutturali in parete sottile (di classe 4) presentano problemi complessi d’instabilita
locale, per la cui trattazione si deve fare riferimento a normative di comprovata validita.

42.4.1.4 Stato limite di fatica

Per le strutture soggette a carichi ciclici deve essere verificata la resistenza a fatica imponendo che:
Dy <Dglyy (4.2.54)

essendo

A, I'escursione di tensione (effettiva o equivalente allo spettro di tensione) prodotta dalle azioni
cicliche di progetto che inducono fenomeni di fatica con coefficienti pangiagi 1;

Ag la resistenza a fatica per la relativa categoria dei dettagli costruttivi, come desumibile dalle
curve S-N di resistenza a fatica, per il numero totale di cicli di sollecitazione N applicati durante
la vita di progetto richiesta,

ym il coefficiente parziale definito nella Tab. 4.2.1X.

Nel caso degli edifici la verifica a fatica delle membrature non € generalmente necessaria, salvo per
guelle alle quali sono applicati dispositivi di sollevamento dei carichi o macchine vibranti.
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Tabella 4.2.VIIl Coefficiente correttivo del momento flettente per la verifica a stabilita delle travi inflesse.

Distribuzione del momento flettente Fattore correttivo k
M [T M iy
llJ:IvIdx/'vlsx :l
M s | [[[TTTT T M e 1
1<y<l 1,33- 0,3%
e~ 084
MWM 0,90

mm 0,91
W 0,86

Wﬁmm /ﬂmﬂ 0,77

Mfmmm 0,82

Nel caso dei ponti gli spettri dei carichi da impiegare per le verifiche a fatica sono fissati nel Cap. 5
delle presenti norme.

Si possono utilizzare due criteri di valutazione della resistenza a fatica, che si applicano
rispettivamente alle strutture poco sensibili alla rottura per fatica ed alle strutture sensibili alla
rottura per fatica.

» |l Criterio del danneggiamento accettabilelativo alle strutture poco sensibili alla rottura per
fatica, richiede si adottino:

- dettagli costruttivi, materiali e livelli di tensione tali che le eventuali lesioni presentino bassa
velocita di propagazione e significativa lunghezza critica;

- disposizioni costruttive che permettano la ridistribuzione degli sforzi;
- dettagli idonei ad arrestare la propagazione delle lesioni;
- dettagli facilmente ispezionabili;
- prestabilite procedure di ispezione e di manutenzione atte a rilevare e correggere le eventuali
lesioni.
« |l Criterio della vita utile a faticarelativo 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 la vita di esercizio.

Per indicazioni riguardanti le modalitd 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 della rottura
Conseguenze moderate Conseguenze significative
Danneggiamento accettabile v = 1,00 vy =1,15
Vita utile a fatica yw =1,15 ym =135

Nel caso di combinazioni di tensioni normali e tangenziali, la valutazione della resistenza a fatica
dovra considerare i 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
guale puo innescarsi una potenziale lesione.

Le curve S-N reperibili nella letteratura 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 alle tensioni geometriche o di picco, cioe alle 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 e consentito tener conto degli effetti benefici di eventuali trattamenti termici
0 meccanici, se adeguatamente comprovati.

42.4.15 Fragilita alle basse temperature

La temperatura minima alla quale l'acciaio di una struttura saldata puo 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 la resilienazhi€gta secondo le

norme europee applicabili.

Per quanto riguarda le caratteristiche di tenacita, nel caso di strutture non protette, si assumono
come temperatura di riferimentgdquella minima del luogo di installazione della struttura, con un
periodo di ritorno di cinquant’anninf

Tep = Tma
Nel caso di strutture protette verra adottata la temperagraufentata di 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 g5 F-10°C per strutture protette.

Per la determinazione dei massimi spessori di utilizzo degli acciai in funzione
- della temperatura minima di servizio,

- dei livelli di sollecitazionesgp col metodo agli stati limiti,

- del tipo e del grado dell’acciaio,

puo essere utilizzata la Tab. 2.1 di UNI EN 1993-1-10.

Per membrature compresse valgono le prescrizioni della Tab. 2.1 della UNI EN 1993-1-10 con
GED:O,25 t/
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Tale tabella & valida per velocita di deformazione non superigyia4x10%s e per materiali che
non abbiano subito incrudimenti e/o invecchiamenti tali da alterarne le caratteristiche di tenacita.

424.16 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
parzialiyy che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.

4.2.4.1.7 Resistenza degli apparecchi di appoggio

Le verifiche degli apparecchi di appoggio devono essere condotte tenendo conto della specificita
dei materiali impiegati e della tipologia delle apparecchiature.

Si puo fare riferimento a modelli di calcolo contenuti in normative di comprovata validita,
adottando fattori parzialiy che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.

4.2.4.2 Verifiche agli stati limite di esercizio

4.2.4.2.1 Spostamenti verticali
Il valore totale dello spostamento ortogonale all’asse dell’elemento (Fig. 4.2.1) & definito come
Otot = 01 + 02 (4.2.55)

otot

Figura 4.2.1- Definizione degli spostamenti verticali per le verifiche in esercizio

essendo:

dc la monta iniziale della trave,

31 lo spostamento elastico dovuto ai carichi permanenti,
d2 lo spostamento elastico dovuto ai carichi variabili,

dmax |0 spostamento nello stato finale, depurato della monta inizidg-¢.

Nel caso di coperture, solai e travi di edifici ordinari, i valori limitedglix e 6, riferiti alle
combinazioni caratteristiche delle azioni, sono espressi come funzione delladeitelemento.

| valori di tali limiti sono da definirsi in funzione degli effetti sugli elementi portati, della qualita del
comfort richiesto alla costruzione, delle caratteristiche degli elementi strutturali e non strutturali
gravanti sull’elemento considerato, delle eventuali implicazioni di una eccessiva deformabilita sul
valore dei carichi agenti.

In carenza di piu precise indicazioni si possono adottare i limiti indicati nella Tab. 4.2.X, dove L e
la luce dell’elemento o, nel caso di mensole, il doppio dello sbalzo.

91



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.XI1 A spostamento in sommit&;spostamento relativo di piano — Fig. 4.2.2).

Tabella 4.2.XLimiti di deformabilita per gli elementi di impalcato delle costruzioni ordinarie

Elementi strutturali Limiti superiori per gli spostamenti
verticali

O max S,

L L

. 1 1
Coperture in generale — —
200 250

- 1 1
Coperture praticabili —_— —_—
25C 30C

. 1 1
Solai in generale — —
25C 30C
Solai o coperture che reggono intonaco o altro materiale di finitura fragile o~ 1 1
tramezzi non flessibili 25C 350

. 1 1
Solai che supportano colonne — —
40C 50C

Nei casi in cui lo spostamento puo compromettere I'aspetto dell’edificio 250
In caso di specifiche esigenze tecniche e/o funzionali tali limiti devono essere opportunamente ridotti.

Tabella 4.2.XILimiti di deformabilita per costruzioni ordinarie soggette ad azioni orizzontali

Limiti superiori per gli spostamenti orizzontali
Tipologia dell’edificio S A
h H

Edifici industriali monopiano senza 1 /
carroponte 150
Altri edifici monopiano L /

30C
Edifici multipiano 1 1

30C 50C
In caso di specifiche esigenze tecniche e/o funzionali tali limiti devono essere opportunamente ridotti.

A o

T

S —

Figura 4.2.2- Definizione degli spostamenti orizzontali per le verifiche in esercizio
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4.2.4.2.3 Stato limite 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 da fatica nei
cordoni di saldatura fra anima e piattabande.

4.2.4.2.4 Stato limite di vibrazioni
Le verifiche devono essere condotte adottando le combinazioni frequenti di progetto.

4.2.4.2.4.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 piu bassa non deve in generale
essere inferiore a 5 Hz.

In alternativa a tali limitazioni potra condursi un controllo di accettabilita della percezione delle
vibrazioni.

4.2.4.2.4.2Strutture 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.

4.2.4.2.4.30scillazioni 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.

4.2.4.2.5 Stato limite di 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. Inoltre i 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 dei collegamenti ad attrito con bulloni ad alta resistenza
Si rinvia al successivo § 4.2.8.1.1.

4.2.5 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 comungque 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 tecnologia esecutiva.

4.2.6 VERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETTUALI ECCEZIONALI

Per situazioni progettuali eccezionali, il progetto dovra dimostrare la robustezza della costruzione
mediante procedure di scenari di danno per i quali i fattori payzialei materiali possono essere
assunti pari all'unita.

4.2.7 PROGETTAZIONE INTEGRATA DA PROVE

La resistenza e la funzionalita di strutture e elementi strutturali pud 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 la progettazione integrata da
prove possono essere reperiti in EN1990.

4.2.8 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, chiod
perni e saldature.

Le sollecitazioni agenti nei collegamenti allo stato limite ultimo e allo stato limite di esercizio si
devono valutare con i criteri indicati in § 4.2.2.

Le sollecitazioni cosi determinate possono essere distribuite, con criteri elastici oppure plastici, nei
singoli elementi costituenti i collegamenti strutturali tra le membrature a condizione che:

- le azioni 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 la loro capacita di deformazione.

4.2.8.1Unioni con bulloni, chiodi e perni soggetti a carichi statici
Le unioni realizzate con bulloni si distinguono imoh precaricatée “precaricaté.

Le unioni realizzate con chiodi si considerano sempoa “precaricaté e i chiodi devono essere
preferibilmente impegnati a taglio.

| perni delle cerniere sono sollecitati a taglio e flessione.

4.2.8.1.1 Unioni con bulloni e chiodi

Nei collegamenti con bulloninbn precaricati si possono impiegare viti delle classi da 4.6 a 10.9
di cui al § 11.3.4.6.
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Nei collegamenti con bullonigrecaricati’ si devono impiegare viti delle classi 8.8 e 10.9 di cui al
§11.3.4.6.

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 pargiaiindicati in Tab. 4.2.XII.

Tabella 4.2. Xl Coefficienti di sicurezza per la verifica delle unioni.
Resistenza dei bulloni

Resistenza dei chiodi

Resistenza delle connessioni a perno Yz = 1,25
Resistenza delle saldature a parziale penetrazione e a cordone d’angolo
Resistenza dei piatti a contatto
Resistenza a scorrimento

per SLU yvs = 1,25
per SLE yvs = 1,10
Resistenza delle connessioni a perno allo stato limite di esercizio Yme.ser= 1,0
Precarico di bulloni ad alta resistenza yvz = 1,10

Nei giunti con bulloni ad alta resistenzarécaricati’ la resistenza ad attrito dipende dalle modalita

di preparazione delle superfici a contatto, dalle modalita di esecuzione e dal gioco foro-bullone. In
via semplificativa la resistenza di progetto allo scorrimento di un bullone ad attrito si calcolera
assumendo una forza di precarico pari al 70% della resistenza ultima a trazione del bullone. I
valore della forza di “precarico” da assumere nelle unioni progettate ad attrito, per lo stato limite di
servizio oppure per lo stato limite ultimo e pari quindi a

cd - 0,7 th Bs‘res
Ym7

dove Acs€ I'area resistentdella vite del bullone. Il coefficiente di attritcatle piastrgt a contatto
nelle unioni “pre-caricate” € in genere assunto pari a

- 0,45 quando le giunzioni siano sabbiate al metallo biarmotette sino al serraggio dei bulloni,
- 0,30 in tutti gli altri casi.

R

(4.2.56)

La posizione dei fori per le unioni bullonate o chiodate deve rispettare le limitazioni presentate
nella Tab. 4.2.XIll, che fa riferimento agli schemi di unione riportati nella Fig. 4.2.3.

Tabella 4.2.XI11l Posizione dei fori per unioni bullonate e chiodate.

Massimo
Distanze e interassi
(Fig. 4.2.3) Minimo Unioni esposte a Unioni non esposte a| Unioni di elementi in acciaid
fenomeni corrosivi o fenomeni corrosivi o resistente alla corrosione
ambientali ambientali (EN10025-5)

e 1,2 g 4t+40mm - max(8t;125mm)

e 1,2 g 4t+40mm - max(8t;125mm)

p1 2,2 q min(14t;200mm) min(14t;200mm) min(14t;175mm)

P1.o - min(14t;200mm) - -

Py - min(28t;400mm) - -

[ 2,4 q min(14t;200mm) min(14t;200mm) min(14t;175mm)
L'instabilita locale del piatto posto tra i bulloni/chiodi non deve essere considerat#)sgq(235/fy)’: in caso
contrario si assumera una lunghezza di libera inflessione paripa. 0.6
t € lo spessore minimo degli elementi esterni collegati.

| fori devono avere diametro uguale a quello del bullone maggiorato al massimo di 1 mm, per
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bulloni sino a 20 mm di diametro, e di 1,5mm per bulloni di diametro maggiore di 20 mm. Si puo
derogare da tali limiti quando eventuali assestamenti sotto i carichi di servizio non comportino il
superamento dei limiti di deformabilitd 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, 0 altri accorgimenti di

riconosciuta validita.
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Figura 4.2.3- Disposizione dei fori per le realizzazione di unioni bullonate o chiodate
Unioni con bulloni o chiodi soggette a taglio e/o a trazione

La resistenza di calcolo a taglio dei bulloni e dei chiqgigFper ogni piano di taglio che interessa
il gambo dell’elemento di connessione, puo essere assunta pari a:

F/.ra = 0,6 fp Ares/ Ym2, bulloni classe 4.6, 5.6 e 8.8; (4.2.57)
Fu.rd = 0,5 fr Ares/ Ym2, bulloni classe 6.8 e 10.9; (4.2.58)
F.ra= 0,6 fr Ao/ ymz2, per i chiodi. (4.2.59)

Alesindica I'area resistente della vite e si adotta quando il piano di taglio interessa la parte filettata
della vite. Nei casi in cui il piano di taglio interessa il gambo non filettato della vite si ha

Fvra = 0,6 f, Alymz, bulloni - tutte le classi di resistenza, .(4.2.60)

dove A indica I'area nominale del gambo della vitg,eifivece, indica la resistenza a rottura del
materiale impiegato per realizzare il bullone. Cpg indicata le resistenza del materiale utilizzato
per i chiodi, mentre Aindica la sezione del foro.

La resistenza di calcolo a rifollamentgdg del piatto dell’'unione, bullonata o chiodata, puo essere
assunta pari a
Fb,Rd= k Otftk dt/ W2, (4.2.61)
dove:
d e il diametro nominale del gambo del bullone,
t € lo spessore della piastra collegata,
fi € la resistenza a rottura del materiale della piastra collegata,
a=min {e)/(3 ) ; f/f; 1} per bulloni di bordo nella direzione del carico applicato,
a=min {p:/(3 ) — 0,25 ; {/f; ; 1} per bulloni interni nella direzione del carico applicato,
k=min {2,8 e/dy — 1,7 ; 2,5} per bulloni di bordo nella direzione perpendicolare al carico applicato,
k=min{1,4p/d - 1,7, 2,5} per bulloni interni nella direzione perpendicolare al carico applicato,

essendog, &, p. € p indicati in Fig. 4.2.3 edll diametro nominale del foro di alloggiamento del
bullone,

La resistenza di calcolo a trazione degli elementi di connessigppu® essere assunta pari a:
96



Fira= 0,9 o Ares/ ym2, per i bulloni; (4.2.62)
Firda = 0,6 f Ares/ Ym2, per i chiodi. (4.2.63)

Inoltre, nelle unioni bullonate soggette a trazione € necessario verificare la piastra a punzonamento;
cio non e richiesto per le unioni chiodate. La resistenza a punzonamento del piatto collegato € pari a

Bp,rd= 0,6T00m tp fix / Yo (4.2.64)

dove d, € il minimo tra il diametro del dado e il diametro medio della testa del bullpgelot
spessore del piatto g € la tensione di rottura dell’acciaio del piatto.

La resistenza complessiva della singola unione a taglio € percio data dargiR{kg, mentre la
resistenza della singola unione a trazione € ottenuta comegrintBra).

Nel caso di presenza combinata di trazione e taglio si puo adottare la formula di interazione lineare:

Fea, Fea oy (4.2.65)
Fora  LA4FRRd

con la limitazione—£2 <1, dove con Feq ed Feq Si Sono indicate rispettivamente le sollecitazioni

t,Rd
di taglio e di trazione agenti sull’'unione; per brevita, le resistenze a taglio ed a trazione dell’'unione
sono state indicate con &y ed kRaq.

Unioni a taglio per attrito con bulloni ad alta resistenza

La resistenza di calcolo allo scorrimentgridi un bullone di classe 8.8 o 10.9 precaricato puo
essere assunta pari a:

Fsra= N MFp,C/'YM3- (4.2.66)
dove:
n & il numero delle superfici di attrito,

u e il coefficiente di attrito di cui al § 4.2.8.1.1,

Fo.c € la forza di precarico del bullone che, in caso di serraggio controllato, puo essere assunta pari
a 0,7 f, Ares invece che pari a 0,% Ares/ Yu7.

Nel caso un collegamento ad attrito con bulloni ad alta resistenza precaricati sia soggetto a trazione
Fieq (allo stato limite ultimo) la resistenza di calcolo allo scorrimentgq Bi riduce rispetto al
valore sopra indicato e puo essere assunta pari a:

Fs,Rd= n M( Fp,(;— 0,8 E,Ed)/ M3 - (4267)

Nel caso di verifica allo scorrimento nello stato limite di esercizio, in modo analogo si puo
assumere:

FsRrdesem N p( Fo.c— 0,8 ked,eser) / Ym3, (4.2.68)
dove keqeser€ la sollecitazione di calcolo ottenuta dalla combinazione dei carichi per le verifiche in
esercizio.

4.2.8.1.2 Collegamenti con perni
La resistenza a taglio del perno e pari a
Fvra=0,6 i A/ ym2, (4.2.69)
dove A é I'area della sezione del perno gefla tensione a rottura del perno.
La resistenza a rifollamento dell’elemento in acciaio connesso dal perno € pari a
Fo.ra= 1,5 t d §i / ymo, (4.2.70)
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dove t e lo spessore dell'elemento, d il diametro del perng € fa 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
resistenza a flessione del perno e data da

M ra = 1,5 W fyk / ymo, (4.2.71)
dove W, € il modulo (resistente) elastico della sezione del perno.
Qualora si 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 la forza

di taglio ed il momento agenti sul perno in eserciziQggker € Megsesr devono essere limitate
secondo le seguenti formula:

Fordse= 0,6 td f/k ! Ymeser> FoEdser, (4.2.72)
M Rrd,ser= 0,8 W fyk / Y™m6,ser> MEed ser (4.2.73)

Inoltre, affinché il perno possa essere sostituito, € necessario limitare le tensioni di contated,
valore limite, fea = 2,5 fx / yms ser L€ tensioni di contatto possono essere valutate con la formula
seguente

Oh Ed =o,59\/ EEFE"';‘Z[&%_ J (4.2.74)

dove con dsi € indicato il diametro del foro di alloggiamento del perno, menrtre/€ la forza di
taglio che il perno trasferisce a servizio ed E € il modulo elastico dell’acciaio.

4.2.8.2Unioni saldate

Nel presente paragrafo sono considerate unioni saldate a piena penetrazione, a parziale
penetrazione, ed unioni realizzate con cordoni d’angolo. Per i requisiti riguardanti i procedimenti di
saldatura, i materiali d’apporto e i controlli idonei e necessari per la realizzazione 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 alla resistenza di
progetto del piu debole tra gli 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 a testa, a T e a croce a parziale penetrazione vengono verificati con gli stessi
criteri dei cordoni d’angolo (di cui al 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 la norma UNI EN ISO 9692-1:2005.

4.2.8.2.3 Unioni con saldature a cordoni d’angolo

La resistenza di progetto, per unita di lunghezza, dei cordoni d’angolo si determina con riferimento

all'altezza di gola “a”, cioe all’altezza “a” del triangolo iscritto nella sezione trasversale del cordone
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stesso (Fig. 4.2.4).

| 4\3 \”‘f ]

Figura 4.2.4- Definizione dell’area di gola per le saldature a cordone d’angolo.

La lunghezza di calcolo L & quella intera del cordone, purché questo non abbia estremita
palesemente mancanti o difettose.

Eventuali tensions;, definite al 8 successivo agemiella sezione trasversale del cordone, inteso
come parte della sezione resistente della membratura, non devono essere prese in considerazione &
fini della verifica del cordone stesso.

Per il calcolo della resistenza delle saldature con cordoni d’angolo, qualora si faccia riferimento ai
modelli di calcolo presentati nel paragrafo seguente, si adottano i fattori payaradicati in Tab.

4.2 XIl. E’ possibile utilizzare modelli contenuti in normative di comprovata validita, adottando
fattori parziali x4 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 riferirsi 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
sulla sezione di gola (definita al § 4.2.8.2.3).

Nel seguito si indicano cosy la tensione normale e cap la tensione tangenziale perpendicolari
all’asse del cordone d’angolo, agenti nella sezione di gola nella sua posizione effettiva,dacon
tensione normale e coty| la tensione tangenziale parallele allasse del cordone d’angolo. La
tensione normale gnon influenza la resistenza del cordone.

Considerando la sezione di gola nella sua effettiva posizione, si puo assumere la seguente
condizione di resistenza

[on?+3 (u?+1)%)]1%°<fu/ (Byma), (4.2.75)

dove
fi € la resistenza a rottura del 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 S420 e
S460.

In alternativa, detta a I'altezza di gola, si puo adottare cautelativamente il criterio semplificato
Fued/Furas 1, (4.2.76)

dove R, gq € la forza di calcolo che sollecita il cordone d’angolo per unita di lunghezzgsecHa
resistenza di calcolo del cordone d’angolo per unita di lunghezza

Fra=aly /(N By, ) (4.2.77)

Considerando la sezione di gola in posizione ribaltata, si indicano cencon t la tensione
normale e la tensione tangenziale perpendicolari al’asse del cordone.
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La verifica dei cordoni d’angolo si effettua controllando che siano soddisfatte simultaneamente le

due condizioni
JneH A+ <B O, (4.2.78)
|nD| +|tD| <B, Oy, (4.2.79)

dove {i € la tensione di snervamento caratteristica ed i coeffifieet, sono dati, in funzione del
grado di acciaio, in Tab. 4.2.XIV.

Tabella 4.2.XIV Valori dei coefficient{31 € 3,
S235| S275-S355  S420 - S460

B. 0,85 0,70 0,62

B 1,0 0,85 0,75

4.2.8.3Unioni soggette a carichi da fatica

La resistenza a fatica relativa ai vari dettagli dei collegamenti bullonati e saldati, con le relative
curve S-N, puo essere reperita in UNI EN 1993-1-9

In ogni caso si adottano i coefficienti parziali indicati in Tab. 4.2.1X. In alternativa si possono
utilizzare modelli contenuti in normative di comprovata validita, adottando fattori pangiahe
garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.

4.2.8.4Unioni soggette a vibrazioni, urti e/o inversioni di carico

Nei 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 l'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 a limitare o eliminare lo scorrimento.

4.2.9 REQUISITI PER LA PROGETTAZIONE E L'ESECUZIONE

4.2.9.1Spessori Limite
E vietato I'uso di profilati con spessore t <4 mm .

Una deroga a tale norma, fino ad uno spessore t = 3mm, € consentita per opere sicuramente protette
contro la corrosione, quali per esempio tubi chiusi alle estremita e profili zincati, od opere non
esposte agli agenti atmosferici.

Le limitazioni di cui sopra non riguardano elementi e profili sagomati a freddo.

4.2.9.2Acciaio 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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4.2.9.3Giunti di tipo misto

In uno stesso giunto € vietato I'impiego di differenti metodi di collegamento di forza (ad esempio
saldatura e bullonatura), a meno che uno solo di essi sia in grado di sopportare l'intero sforzo,
ovvero sia dimostrato, per via sperimentale o teorica, che la disposizione costruttiva € esente dal
pericolo di collasso prematuro a catena.

4.2.9.4Problematiche 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 a taglio con bulloni normali e chiodi,

- Tolleranze foro — bullone. Interassi dei bulloni e dei chiodi. Distanze dai margini,
- Collegamenti ad attrito con bulloni ad alta resistenza,

- Collegamenti saldati,

- Collegamenti per contatto,

si puo far riferimento a normative di comprovata validita.

4.2.9.5Apparecchi 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 alla quale sono
connessi.

4.2.9.6Verniciatura 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 & collocato. Devono essere
particolarmente protetti i collegamenti bullonati (precaricati e non precaricati), in modo da impedire
gualsiasi infiltrazione all'interno del collegamento.

Anche per gli acciai con resistenza alla corrosione migliorata (per i quali puo farsi utile riferimento
alla 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:
posSsono essere invece zincati a caldo.

4.2.10 CRITERI DI DURABILITA

La durabilitd deve assicurare il mantenimento nel tempo della geometria e delle caratteristiche dei
materiali della struttura, affinché questa conservi inalterate funzionalita, aspetto estetico e
resistenza.

Al fine di garantire tale persistenza in fase di progetto devono essere presi 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 al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1993-1-2,
utilizzando i coefficientyy (v. 8 4.2.6) relativi alle combinazioni eccezionali.
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4.3 COSTRUZIONI COMPOSTE DI ACCIAIO - CALCESTRUZZO

Le presenti norme si applicano a costruzioni civili e industriali con strutture composte in acciaio e
calcestruzzo per quanto attiene ai requisiti di resistenza, funzionalita, durabilita, rohustiezza
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 fra loro con un sistema
di connessione appropriatamente dimensionato.

Per tutto quanto non espressamente indicato nel presente capitolo, per la progettazione strutturale,
'esecuzione, i controlli e la manutenzione deve farsi riferimento ai precedenti 88 4.1 e 4.2 relativi
alle costruzioni di calcestruzzo armato ed alle costruzioni di acciaio, rispettivamente.

4.3.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA
La valutazione della sicurezza e condotta secondo i principi fondamentali illustrati nel Cap. 2.

| requisiti richiesti di resistenza, funzionalita, durabilitd 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.

4.3.1.1Stati limite ultimi

Stato limite di resistenza della connessione acciaio — calcestrakZme di evitare la crisi del
collegamento tra elementi in acciaio ed elementi in calcestruzzo con la conseguente perdita del
funzionamento composto della sezione.

4.3.1.2Stati limite di esercizio

Stato limite di esercizio della connessione acciaio — calcestru#zfine di evitare eccessivi
scorrimenti fra I'elemento in acciaio e l'elemento in calcestruzzo durante l'esercizio della
costruzione.

4 .3.1.3Fasi costruttive

Le fasi 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’analisi 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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4.3.2.1Classificazione delle sezioni

La classificazione delle sezioni composte € eseguita secondo lo schema introdotto per le sezioni in
acciaio in 8 4.2.3. Nel calcolo si possono adottare distribuzioni di tensioni plastiche o elastiche per
le classi 1 e 2, mentre per le classi 3 e 4 si debbono utilizzare distribuzioni di tensioni elastiche.

In particolare, per le sezioni di classe 1 e 2, 'armatura di trazigna soletta, posta all'interno
della larghezza collaborante ed utilizzata per il calcolo del momento plastico, deve essere realizzata
con acciaio B450C e rispettare la condizione

As=pslA ¢
Ps = 5 fYk 1:ctm 1 +O,3S 6kafctm ' (431)
235 f, \ 1+ h,/( 23z) 235 §

dove Ac € l'area della piattabanda di calcestruzzg, & la resistenza media di trazione del
calcestruzzo,f e fx sono la resistenza caratteristica a snervamento dell’acciaio di struttura e di
guello d’armatura rispettivamente, énlo spessore della soletta di calcestruzze,la distanza tra il
baricentro della soletta di calcestruzzo non fessurata e il baricentro della sezione composta non
fessuratad € pari ad 1 per le sezioni in classe 2 e a 1,1 per le sezioni in classe 1.

4.3.2.2Metodi di analisi globale

Gli effetti delle azioni possono essere valutati mediante I'analisi globale elastica anche quando si
consideri la resistenza plastica, o comunque in campo non-lineare delle sezioni trasversali.

L’'analisi 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 si debbono considerare esplicitamente gli effetti della sequenza di
costruzione e gli effetti della viscosita e del ritiro.

Gli effetti del trascinamento da taglio e dell'instabilita locale devono essere tenuti in debito conto
guando questi influenzino significativamente I'analisi.

4.3.2.2.1 Analisi lineare elastica

In questo tipo di analisi si devono tenere in conto, per quanto possibile, i fenomeni non-lineari,
guali la viscosita e la fessurazione, gli effetti della temperatura e le fasi 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 l'area
delle porzione in calcestruzzo,.,Acon aree equivalenti ridotte in ragione del coefficiente di
omogeneizzazione n calcolato per breve e lungo termine. Salvo piu precise valutazioni, il modulo di
elasticita del calcestruzzo per effetti a lungo termine puo essere considerato pari al 50% del suo
valore medio istantaneogk

Per tenere in conto la fessurazione delle travi composte e possibile utilizzare due metodi.

Il primo consiste nell'effettuare una prima analisi “non fessurata” in cui I'inerzia omogeneizzata di
tutte le travi e pari a quella della sezione interamente reagentdn@yiduate, 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 rigidezzsg&ehnata

alle porzioni di trave soggette a momento flettente positivo, mentre la rigidezza fessurata ottenuta
trascurando il calcestruzzo tesop,E8)assegnata alle 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 tra loro di piu del 60%, considera una estensione della zona fessurata all’estremita
di ogni campata, caratterizzata da rigidezzg gdri al 15% della luce della campata; la rigidezza
EJ e assegnata a tutte le altre zone.

La rigidezza delle colonne deve essere assunta pari al 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.

I momento flettente ottenuto dall’analisi elastica puo essere ridistribuito in modo da soddisfare
ancora l'equilibrio tenendo in conto gli effetti del comportamentolim@are dei materiali e tutti i
fenomeni di instabilita.

Per le verifiche allo stato limite ultimo, ad eccezione delle verifiche a fatica, il momento elastico
puo essere ridistribuito quando la trave composta e continua o parte di un telaio controventato, e di
altezza costante, non vi e 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.Limiti della ridistribuzione del momento negativo sugli appoggi.

Classe della sezione 1 2 3 4
Analisi “non-fessurata” 40 30 20 10
Analisi “fessurata” 25 15 10 0

Se si utilizzano profili di acciaio strutturale di grado S355 o superiore la ridistribuzione puo essere
fatta solo con sezioni di classe 1 e classe 2, e non deve superare il 30% per le analisi “non fessurate
ed il 15% per le “analisi fessurate”.

4.3.2.2.2 Analisi plastica

L’analisi plastica puo essere utilizzata per eseguire le verifiche allo stato limite ultimo quando:

- tutti gli elementi sono in acciaio 0 composti acciaio-calcestruzzo;

- gquando i materiali soddisfano i requisiti indicati in § 4.3.3.1;

- quando le sezioni sono di classe 1;

- quando i collegamenti trave-colonna sono a completo ripristino di resistenza plastica e sono
dotati di adeguata capacita di rotazione o di adeguata sovraresistenza.

Inoltre, nelle zone in cui € supposto lo sviluppo delle deformazioni plastiche (cerniere plastiche), é

necessario

- che i profili in acciaio siano simmetrici rispetto al piano dell’anima,

- che la piattabanda compressa sia opportunamente vincolata,

- che la capacita rotazionale della cerniera plastica sia sufficiente.

4.3.2.2.3 Analisi non lineare
L’analisi non lineare deve essere eseguita secondo le indicazioni in 8 4.2.3.3.
| materiali devono essere modellati considerando tutte le loro non-linearita e deve essere tenuto in

105



conto il comportamento della connessione a taglio tra gli elementi delle travi composte.

L'influenza delle deformazioni sulle sollecitazioni interne deve essere tenuta in conto,
rappresentando opportunamente le imperfezioni geometriche.

4.3.2.3Larghezze efficaci

La distribuzione delle tensioni normali negli elementi composti, deve essere determinata 0 mediante
una analisi rigorosa o utilizzando nel calcolo la larghezza efficace della soletta.

La larghezza efficace, . di una soletta in calcestruzzo puo essere determinata mediante
I'espressione

Der=o+De1+De2, (4.3.2)

dove Iy € la distanza tra gli assi dei connettori¢grin (L8, hh) € il valore della larghezza
collaborante da ciascun lato della sezione composta (vedi fig. 4.3.1).

beff
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Figura 4.3.1.- Definizione della larghezza efficacg:le delle aliquote &k

L. nelle travi semplicemente appoggiate € la luce della trave, nelle travi continue e la distanza
indicata in fig. 4.3.2.

Per gli appoggi di estremita la formula diviene
Det=bo+B10e1+B20e2, (4.3.3)

dovep = (0,55+ 0, oz&ﬂt')—ej < 1.
ei
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Figura 4.3.2- Larghezza efficacef e luci equivalenti, L, per le travi continue

4.3.2.4 Effetti delle deformazioni

In generale, & possibile effettuare:

- l'analisi del primo ordine, imponendo I'equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura;

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

Gli effetti della geometria deformata (effetti del secondo ordine) devono essere considerati se essi
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 al 10%. Tale condizione é
ritenuta soddisfatta se

a, 210, (4.3.4)

doveac, € il fattore amplificativo dei carichi di progetto necessario per causare fenomeni di perdita
della stabilita dell’equilibrio elastico.

Per i telai il valore do, puo essere calcolato utilizzando I'espressione valida per le costruzioni in
acciaio di cui al punto § 4.2.3.4.

4.3.2.5Effetti delle imperfezioni
Nell’analisi strutturale si deve tenere conto, 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 della resistenza degli elementi strutturali.

Si devono considerare nel calcolo:

- le imperfezioni globali per i telai o per i sistemi di controvento;

- le imperfezioni locali per i singoli elementi strutturali.

Nelllambito dell'analisi globale della struttura, le imperfezioni degli elementi composti soggetti a
compressione possono essere trascurate durante I'esecuzione dell’analisi del primo ordine. Le

imperfezioni degli elementi strutturali possono essere trascurate anche nelle analisi al secondo
ordine se

- N
A <0,50 2R« (4.3.5)



dove A & la snellezza adimensionale dell’elemento, calcolata in § 4.3.5.4.&8\la resistenza a
compressione caratteristica dell’elemento, ovvero ottenuta considerando tutte le resistenze dei
materiali senza coefficienti parziali di sicurezzagg &llo sforzo assiale di progetto.

Gli effetti delle imperfezioni globali devono essere tenuti in conto secondo quanto prescritto per le
strutture in acciaio al 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. 4.3.1ll. Per le travi di impalcato le
imperfezioni sono riportate nella formula di verifica nei riguardi dell'instabilita flesso-torsionale.

Per gli elementi in acciaio le imperfezioni sono gia considerate nelle formule di verifica per
l'instabilita riportate in § 4.2.4.1.3 della presente norma.

4.3.3 RESISTENZE DI CALCOLO
La resistenza di calcolo dei materiak fdefinita mediante I'espressione:

footi (4.3.6)
Ym

dove f € la resistenza caratteristica del materiale.

In particolare, nelle verifiche agli stati limite ultimi si assume

Vc (calcestruzzo) = 1,5;

Va (acciaio da carpenteria) = 1,05 ;

ys(acciaio da armatura) = 1,15 ;

W (connessioni) = 1,25 .

Nelle verifiche agli stati limite di esercizio si assuyne= 1.

Nelle verifiche in situazioni di progetto eccezionali si asswie 1.

Si assumono per i differenti materiali (acciaio da carpenteria, lamiere grecate, acciaio da armatura,
calcestruzzo, ecc.) le resistenze caratteristighiefinite nel Cap. 11 delle presenti norme. Nella
presente sezione si indicano cagp, fis, fox € Tk, rispettivamente, le resistenze caratteristiche
dell'acciaio strutturale, delle barre d’armatura, della lamiera grecata e del calcestruzzo.

4 .3.3.1Materiali

4.3.3.1.1 Acciaio

Per le caratteristiche degli acciai (strutturali, da lamiera grecata e da armatura) utilizzati nelle
strutture composte di acciaio e calcestruzzo si deve fare riferimento al 8 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 dei procedimenti di
saldatura degli acciai con resistenza migliorata alla corrosione atmosferica (per i quali puo farsi
utile riferimento alla norma UNI EN 10025-5:2005).

Per le procedure di saldatura dei connettori ed il relativo controllo si puo fare riferimento a
normative consolidate.

Nel caso si utilizzino connettori a piolo, I'acciaio deve rispettare le prescrizioni di cui al § 11.3.4.7.

4.3.3.1.2 Calcestruzzo

Le caratteristiche meccaniche del calcestruzzo devono risultare da prove eseguite in conformita alle
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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 pud essere inferiore a 1800 kgkrclassi limite sono LC20/22 e LC55/60.

Per classi 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 l'utilizzo di calcestruzzi con aggregati leggeri, si 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 si utilizzino elementi prefabbricati, si rinvia alle indicazioni specifiche delle presenti
norme.

4.3.4 TRAVI CON SOLETTA COLLABORANTE

4.3.4.1Tipologia delle sezioni

Le sezioni resistenti in acciaio delle travi composte, fig. 4.3.3, si classificano secondo i criteri di cui
in §4.2.3.1.

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 alla sezione di acciaio e in grado di prevenire l'instabilita
dell’anima e di ogni parte della piattabanda compressa nella direzione dell'anima.

Figura 4.3.3- Tipologie di sezione composte per travi..

4 .3.4.2Resistenza delle sezioni

Il presente paragrafo tratta sezioni composte 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 8 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 famatto di tenere conto in modo
completo del comportamento di ogni parte della sezione composta.

4.3.4.2.1 Resistenza a flessione

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 la sezione e di classe 1 o 2; elasto-plastico, applicabile a qualunque tipo di sezione.

La lamiera grecata utilizzata per la realizzazione dei solai collaboranti e disposta con le greche
parallelamente all’asse del profilo in acciaio non deve essere considerata nel calcolo del momento
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resistente.

4.3.4.2.1.1Metodo elastico

I momento resistente elastico e calcolato sulla base di una distribuzione elastica delle tensioni nella
sezione. Si deve trascurare il contributo del calcestruzzo teso. Il momento resistente elaséco, M
calcolato limitando le deformazioni al limite elastico della resistenza dei mategialer il
calcestruzzo,f per l'acciaio strutturale e4fper le barre d’armatura.

4.3.4.2.1.2Metodo plastico

Il momento resistente, kg Si 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 una tensione di compressione pari.§,85hendo una risultante di compressione

che tiene conto del grado di connessione a taglio. La resistenza del calcestruzzo a trazione e
trascurata.

4.3.4.2.1.3Vletodo elasto-plastico

Il momento resistente della sezione € ricavato attraverso una analisi non-lineare in cui sono
impiegate le curve tensioni-deformazioni dei materiali. E’ assunta la conservazione delle sezioni
piane. Il metodo € applicabile a sezioni di qualunque classe; & necessario quindi tenere in conto tutte
le non linearita presenti, gli eventuali fenomeni di instabilita e il grado di connessione a taglio.

Un tale metodo di calcolo, essendo generale, puo essere direttamente applicato anche a sezioni
composte rivestite, Fig. 4.3.3.

4.3.4.2.2 Resistenza a taglio

La resistenza a taglio verticale della trave metallicargV pud essere determinata in via
semplificativa come indicato in § 4.2.4.1.2. Per la soletta in cemento armato dovranno comunque
esequirsi le opportune verifiche.

4.3.4.3Sistemi di connessione acciaio — calcestruzzo

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 adcasicurando I'effetto
dell'aderenza tra le due parti.

Il presente paragrafo si applica unicamente a connettori che possono essere classificati come
“duttili” cosi come esposto in 8 4.3.4.3.1, caratterizzati da una capacita deformativa sufficiente per
consentire una distribuzione uniforme delle forze di scorrimento tra soletta e trave allo stato limite
ultimo.

Quando le sezioni di solo acciaio sono compatte (classe 1 e 2, secondo quanto definito ai 8§ 4.2.3.1.
e 4.3.4.1.) e sono progettate utilizzando il metodo plastico, si puo utilizzare una connessione a taglio
a parziale ripristino di resistenza solo se il 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. Il grado di
connessiond) € 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 compgstl th numero
effettivo di connessioni a taglio presenti, n.

Le diverse tipologie dei connettori possono essere classificate secondo le seguenti categorie:
- connessioni a taglio;

- connessioni a staffa;

- connessioni composte da connettori a taglio 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 a taglio con pioli

4.3.4.3.1.1Disposizione e limitazioni

| connettori a piolo devono essere duttili per consentire I'adozione di un metodo di calcolo plastico;
tale requisito si ritiene soddisfatto se essi hanno una capacita deformativa a taglio superiore a 6 mm.
Precisazioni e limitazioni ulteriori, in particolare relative alle travate da ponte e alla distanza tra i
pioli, possono essere ricavate da normative di comprovata validita.

4.3.4.3.1.Resistenza dei connettori

La resistenza di calcolo a taglio di un piolo dotato di testa, saldato in modo automatico, con collare
di saldatura normale, posto in una soletta di calcestruzzo piena puo essere assunta pari al minore de
seguenti valori

Praa=0,8 f(Ttd*/ 4) /. (4.3.7)
Prac= 0,290 o (fu Ec )/ y. (4.3.8)
dove
W € il fattore parziale definito al § 4.3.3.
f; € la resistenza a rottura dell'acciaio del piolo (comunga®tiPa ),
fok € la resistenza cilindrica del calcestruzzo della soletta,
d e il diametro del piolo, compreso tra 16 e 25 mm;
hsc € I'altezza del piolo dopo la saldatura, non minorewi® il diametro del gambo del piolo;
a=0,2(R/d+1)per Xhy/d<4, (4.3.9 a)
a=1,0 per slhd>4. (4.3.9b)

Nel caso di solette con lamiera grecata la resistenza di calcolo dei connettori a piolo, calcolata per la
soletta piena, deve essere convenientemente ridotta.

Per lamiera disposta con le greche parallelamente allasse del profilo, la resistenza della
connessione a taglio € moltiplicata per il fattore riduttivo

ki =0,600h, [ he =~ hy) /< 1, (4.3.10)

dove R e l'altezza del connettore, minore gi-i5mm, e k., h, e ky sono indicati in Fig.4.3.4(a).
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Figura 4.3.4a) Disposizione della lamiera grecata rispetto al profilo in acciaio.

Se le greche sono orientate trasversalmente al profilo in acciaio (fig. 4.3.4(b)), il fattore riduttivo

k,=0,70y [ h,~ h) /R 40, (4.3.11)

dove n e il numero dei pioli posti dentro ogni greca. Il valore (didve essere sempre inferiore ai

valori riportati nella Tab. 4.3.11; I'espressione gdiekvalida se Jx85mm e =h, e con connettori di
diametro massimo pari a 20 mm nel caso di saldatura attraverso la lamiera e pari a 22 mm nel caso
di lamiera forata.

Tabella. 4.3.11 Limiti superiori del coefficiente.k

Numero di pioli Spessore della | Connettori con g<20mm e saldati| Lamiera con fori e pioli saldati sul profilo
per greca lamiera attraverso la lamiera — diametro pioli 19 0 22 mm
Nr=1 <10 0,85 0,75
>1,0 1,0 0,75
Nr=2 <1,0 0,70 0,60
>1,0 0,8 0,60
b,
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Figura 4.3.4b) 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, la resistenza a taglio 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 puo
essere calcolata impiegando la teoria elastica o, nel caso di connettori duttili, la teoria plastica.

Nel caso di analisi elastica, le verifiche devono essere condotte su ogni singolo connettore.

Per connessioni duttili a completo ripristino, la massima forza totale di scorrimento di progetto, V
che deve essere contrastata da connettori distribuiti tra le sezioni critiche, si determina con
equazioni di equilibrio plastico.

112



Se si 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 si € attivata. Le proprieta statiche della sezione trasversale devonc
essere uguali a quelle utilizzate nel calcolo delle tensioni normali.

4.3.4.3.4 Dettagli costruttivi della zona di connessione a taglio

Il copriferro al di sopra dei connettori a piolo deve essere almeno 20 mm. Lo spessore del piatto a
cui il connettore € saldato deve essere sufficiente per I'esecuzione della saldatura e per una efficace
trasmissione delle azioni di taglio. La distanza minima tra il connettore e il bordo della piattabanda
cui é 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. La testa del piolo deve avere diametro pari ad almeno 1,5 d e spessore pari ad almeno
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'ala, in corrispondenza dell’anima del profilo in acciaio, il loro
diametro non deve essere superiore a 2,5 volte lo spessore dell’ala.

Quando i connettori sono utilizzati con le lamiere grecate per la realizzazione degli impalcati negli
edifici, I'altezza nominale del connettore deve sporgere non meno di 2 volte il diametro del gambo
al di sopra della lamiera grecata. L'altezza minima della greca che puo essere utilizzata negli edifici
e di 50 mm.

4.3.4.3.5 Armatura trasversale

L’armatura trasversale 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.

SO NR RO
A A AR e ity

(b)
Figura 4.3.5- Tipiche superfici di collasso a taglio nelle piattabande di calcestruzzo.

La sollecitazione di taglio agente lungo le superfici critiche deve essere determinata coerentemente
con le ipotesi 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 I'area del
calcestruzzo e deve essere distribuita uniformemente. In solette con lamiera grecata aventi nervature
parallele o perpendicolari all'asse della trave, I'area dell’armatura trasversale non deve essere
minore di 0,002 volte I'area del calcestruzzo della soletta posta al di sopra dell'estradosso della
lamiera grecata e deve essere uniformemente distribuita.
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4.3.4.4Modalita esecutive
Le modalita esecutive devono essere conformi alle indicazioni della normativa consolidata.

4.3.4.5Spessori 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. lo spessore della soletta collaborante non
deve essere inferiore a 50 mm e lo spessore della piattabanda della trave di acciaio cui € collegata la
soletta non deve essere inferiore a 5 mm.

4.3.5 COLONNE COMPOSTE

4.3.5.1Generalita e tipologie

Si considerano colonne composte soggette a compressione centrata, presso-flessione e taglio,
costituite dall’unione di profili metallici, armature metalliche e calcestruzzo, con sezione costante:

(a) sezioni completamente rivestite di calcestruzzo;

(b) sezioni parzialmente rivestite di calcestruzzo;

(c) sezioni scatolari rettangolari riempite di calcestruzzo;

(d) sezioni circolari cave riempite di calcestruzzo.

Figura 4.3.6- Tipi di sezioni per colonne composte, trattate nel presente paragrafo .

In generale e possibile concepire qualunque 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 materiali e dei sistemi di connessione, i fenomeni di ritiro e
viscosita, le non linearita legate alle imperfezioni.

Nel seguito vengono fornite indicazioni per verificare le colonne composte piu comuni, vedi fig.
4.36, che rispettano i seguenti requisiti:

1. la sezione é doppiamente simmetrica;

2. il contributo meccanico di armatudadefinito in § 4.3.5.2, € compreso tra 0,2 e 0,9;

3. la snellezza adimensionale, definita in § 4.3.5.2, & inferiore a 2.0;
4

per le sezioni interamente rivestite, fig. 4.3.6 (a), i copriferri massimi che si possono considerare
nel calcolo sono&0,4b e ¢=0,3H;

5. il rapporto tra I'altezza e la larghezzaciella sezione deve esséd2< h./ b < 5,(
Nei 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
la parte in acciaio e poi completandola con il calcestruzzo.

4.3.5.2Rigidezza flessionale, snellezza e contributo meccanico dell’acciaio
Il contributo meccanico del profilato in acciaio & definito della formula

g=falyg 1 (4.3.12)
Ya NpI,Rd

dove con A é indicata I'area del profilo in acciaio e con i la resistenza plastica a sforzo
normale della sezione composta, definita in § 4.3.5.3.1.

La rigidezza flessionale istantanea della sezione composgtadgalitilizzarsi per la definizione del
carico critico euleriano € data dalla formula

(Eder = B I+ E I+ KBS, (4.3.13)

dove k e un fattore correttivo pari a 0,6, mentgelJe J sono i momenti di inerzia rispettivamente
del profilo in acciaio, delle barre d’armature e del calcestruzzo .gdeEl modulo elastico
istantaneo del calcestruzzo. La snellezza adimensionale della colonna & definita come

- [N
A= % (4.3.14)

dove N; € il carico critico euleriano definito in base alla rigidezza flessionale efficace della colonna
composta e prk € il valore caratteristico della resistenza a compressione dato da

N r=A, [, +0,850A, O, +A . (4.3.15)

In fase di verifica allo stato limite ultimo, invece, occorre tenere conto degli effetti del secondo
ordine, cosicché il valore della rigidezza flessionale diventa

(Edern = M E I+ EI+ k,E, 0, (4.3.16)

dove k vale 0,9 e k) e assunto pari a 0,5.

Quando una colonna e particolarmente snella, oppure quando la costruzione richiede particolari
livelli di sicurezza, € necessario considerare anche i fenomeni a lungo termine.

4.3.5.3Resistenza delle sezioni

4.3.5.3.1 Resistenza a compressione della sezione

La resistenza plastica della sezione composta a sforzo normale puo essere valutata, nell'ipotesi di
completa aderenza tra i materiali, secondo la formula

NpI,Rd - Aa [ﬂyk + A m)-85[fck + Asnsk '
Ya Ye Ys

dove A, A., As sonq rispettivamentele 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 c), e possibile tenere in conto I'effetto del confinamento del calcestruzzo all’interno del tubo,
consideranda=1. Per le colonne a sezione circolare riempite con calcestruzzo (fig.4.3.6 d) si puo
tenere in conto I'effetto del confinamento del calcestrwft®rto dall’acciaio.

(4.3.17)
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4.3.5.3.2 Resistenza a taglio della sezione

La sollecitazione di taglio p agente sulla sezione deve essere distribuita tra la 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

_ Mpl,a,Rd
Vagd = Ve
Mo R (4.3.18)

Veed = Ve~V aed
dove M rq € i mOmento resistente della sezione composta menjrg:Me il momento resistente
della sola sezione in acciaio. In generale la sollecitazione di taglio sulla parte in acgigimov
deve eccedere il 50% del taglio resistente della sola sezione in acgaip(8v4.2.4.1.2), per
poterne cosi trascurare l'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 \£q alla sola parte in acciaio.

4 .3.5.4Stabilita delle membrature

4.3.5.4.1 Colonne compresse
La resistenza all'instabilita della colonna composta & data dalla formula

Ny ra = XNy (4.3.19)

dove Nyrq € la resistenza definita in 8 4.3.5.3.% e il coefficiente riduttivo che tiene conto dei

fenomeni di instabilita, definito in funzione della snellezza adimensionale dell’elethentm la
formula

x=—* <10, (4.3.20)

oo -AZ

dove ® =O.5[1+o((X— 0.2 +X2] e a ¢ il fattore di imperfezione, ricavato dalla Tab. 4.3.111.

4.3.5.4.2 Instabilitad locale

| fenomeni di instabilita locale possono essere ignorati nel calcolo delle colonne se sono rispettate le
seguenti disuguaglianze:

%s 90B2f—35per colonne circolari cave riempite; (4.3.21)
y
d 235 : o
TSSZD T per colonne rettangolari cave riempite; (4.3.22)
y
tgs 44D/§3 per sezioni parzialmente rivestite; (4.3.23)
f y
c= max{ 40mm%} per sezioni completamente rivestite; (4.3.24)

dove b etsono rispettivamente la larghezza e lo spessore delle ali del profilo H¢gd e t sono
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invece il diametro e lo spessore della sezione dei profili cavi; ¢ € il copriferro esterno delle sezioni
interamente rivestite.

Tabella. 4.3.1ll Curve di instabilita e fattori di imperfezione

Tipo sezione Inflessione intorno Curva di instabilita
all’asse
y-y b
z-Z c
y-y b
z-Z c
a
(Ps<3%)
b
; (3%<p<6%)
© 'j“-,: ps=AJA. (As area armature, farea calcestruzzo)
Curva di instabilita a b c
Fattore di imperfeziona 0,21 0,34 0,49

4.3.5.4.3 Colonne pressoinflesse
La verifica a presso-flessione della colonna composta & condotta controllando che
Meg<am ¥ pi rd(NEd), (4.3.25)

dove Mgy, associato allo sforzo normalezN € il massimo valore del momento flettente nella
colonna, calcolato considerando, se rilevanti, i difetti di rettilineita della colonna, vedi Tab. 4.3. IlI,
e gli effetti del secondo ordine e,Md«(Neqg) il momento resistente disponibile, funzione @yN

Il coefficienteay, € assunto pari a 0,9 per gli acciai compresi tra le classi S235 ed S355, mentre per
I'S420 e I'S460 é posto pari a 0,8.

Gli effetti dei fenomeni del secondo ordine possono essere tenuti in conto incrementando i momenti
ottenuti dall'analisi elastica tramite il coefficiente amplificativo

k=— P 510, (4.3.26)
1_h

Ncr

in cui N, e il carico critico euleriano B € un coefficiente che dipende dalla distribuzione del
momento flettente lungo I'asse dell’elemento.
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Il coefficiente 3 € assunto pari ad 1, quando I'andamento del momento flettente € parabolico o
triangolare con valori nulli alle estremita della coloretg dato da

B=0,66+ 0,44%\%2 0, 4 (4.3.27)

guando I'andamento € lineare, comMe Mqyin | momenti alle estremita della colonna, concordi se
tendono le fibre poste dalla stessa parte dell’elemento (se M e costamtdlvi, e =1,1).

4.3.5.5Trasferimento degli sforzi tra componente in acciaio e componente in calcestruzzo

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’altezza della
colonna.

Qualora, nel trasferimento degli sforzi, si faccia affidamento sulla resistenza dovuta all’aderenza ed
all'attrito, il valore puntuale della tensione tangenziale puo calcolarsi mediante un’analisi elastica in
fase non fessurata. Il valore puntuale massimo non deve superare le tensioni tangenziali limite di
aderenza fornite nel paragrafo successivo.

Se si realizza un collegamento meccanico, utilizzando connettori duttili di cui al 8§ 4.3.4.3.1, si 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 tra le
ali deve essere collegato alllanima 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.

4.3.5.5.1 Resistenza allo scorrimento fra i componenti

La resistenza allo scorrimento fra profili in acciaio e calcestruzzo e dovuta alle tensioni di aderenza,
all'attrito all'interfaccia acciaio-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 si pud assumere una tensione tangenziale di
progetto dovuta all’aderenza ed all’attrifimo 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 calcestruzzo;

- 0,2 MPa, per le ali delle sezioni parzialmente rivestite;

- 0 (zero), per 'anima delle sezioni parzialmente rivestite.

Se tali 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 puo essere realizzato mediante
staffe saldate all’anima del profilo oppure passanti; un altro meccanismo di connessione puo essere

realizzato con pioli a taglio. 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 calcestruzzo incrementando la resistenza a taglio dei pioli. Questa
resistenza aggiuntiva si puo assumere ppRa/2, vedi Fig. 4.3.7, su ogni ala per ogni fila di pioli,
essendo & la resistenza del singolo connettore. Si puo assumedes. Tali valori delle resistenze
meccaniche sono considerati validi se la distanza tra le ali rispetta le limitazioni (vedi Fig. 4.3.7):

- 300 mm, se e presente un connettore per fila;
- 400 mm, se sono presenti due connettori per fila;
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- 600 mm, se sono presenti tre o piu connettori per fila.

[| iPesiz —| [T Pz T B uPpgla
. I o~
P ey el
£y £y dnh FERYTERTEY
| — -
L, =300 |__ =400 =600
e
lL L 4

Figura 4.3.7- Disposizione dei pioli per la connessione meccanica acciaio-calcestruzzo.

4.3.5.6Copriferro e minimi di armatura

Si devono rispettare le seguenti limitazioni:

- il copriferro dellala 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:

- l'armatura longitudinale, nel caso che venga considerata nel calcolo, non deve essere inferiore
allo 0,3% della sezione in calcestruzzo;

- l'armatura trasversale deve essere progettata seguendo le regole delle strutture in cemento
armato ordinario;

- la distanza tra le barre ed il profilo puo essere inferiore a quella tra le barre oppure nulla; in
questi casi il perimetro efficace per I'aderenza acciaio-calcestruzzo deve essere ridotto alla meta
0 a un quarto, rispettivamente;

- le reti elettrosaldate possono essere utilizzate come staffe nelle colonne rivestite ma non
possono sostituire 'armatura longitudinale.

Nelle sezioni riempite di calcestruzzo generalmente I'armatura non € necessaria.

4.3.6 SOLETTE COMPOSTE CON LAMIERA GRECATA

Si definisce come composta una soletta in calcestruzzo gettata su una lamiera grecata, in cui
quest'ultima, ad avvenuto indurimento del calcestruzzo, partecipa alla resistenza dell'insieme
costituendo interamente o in parte I'armatura inferiore.

La trasmissione delle forze di scorrimento all'interfaccia fra lamiera e calcestruzzo non puo essere
affidata alla sola aderenza, ma si 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 costituiti da pioli saldati o altri tipi di connettori, purche combinati a
sistemi ad ingranamento (c), Fig. 4.3.8;

- ancoraggi di estremita ottenuti con deformazione della lamiera, purché 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.

4.3.6.1Analisi 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:

(a) analisi lineare con o senza ridistribuzione;

(b) analisi globale plastica, a condizione che, dove vi sono richieste di rotazione plastica, le sezioni
abbiano sufficiente capacita rotazionale;

(c) analisi elasto-plastica che tenga conto del comportamento non lineare dei materiali.

| 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'analisi plastica senza alcuna verifica diretta della
capacita rotazionale se si utilizza acciaio da armatura B450C (di cui al § 11.3.2.1) e se le campate
hanno luce minore di 3 m.

Se nell'analisi si trascurano gli effetti della fessurazione del calcestruzzo, i momenti flettenti
negativi in corrispondenza degli appoggi interni possono essere ridotti fino al 30%, considerando i
corrispondenti aumenti dei momenti flettenti positivi nelle campate adiacenti.

Una soletta continua puo essere progettata come una serie di campate semplicemente appoggiate; ir
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 larghezzaoperando una diffusione a 45° sino al lembo superiore
della lamiera, vedi Fig. 4.3.9, secondo la formula

by =b,+2(h.+ h) (4.3.27)

dove b e la larghezza su cui agisce il caricoeho spessore della soletta sopra la nervatura éoh
spessore delle finiture. Per stese di carico lineari disposte trasversalmente all’asse della greca si puo
utilizzare la medesima formula considerando coméestensione della linea di carico. Possono
assumersi differenti larghezze efficagj im presenza di differenti dettagli di armatura nella soletta
cosi come indicato in § 7.3.2 della CNR10016/2000.

By

finitura i armatura
Liehy _ § by

e e e
e o 4 h,

o x4 i

R T R g R T
7% i Y % % JF{ { [P

i

- bm -

Bem

Figura 4.3.9- Diffusione del carico concentrato.
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4.3.6.2Verifiche di resistenza allo stato limite ultimo

Si considereranno di regola le seguenti verifiche:
- resistenza a flessione;

- resistenza allo scorrimento;

- resistenza al punzonamento ed al taglio.

Ai fini della verifica allo scorrimento occorre conoscere la resistenza a taglio longitudinale di
progettot, rq tipica della lamiera grecata prevista, determinata secondo i criteri di cui al Cap. 11
delle presenti norme.

La resistenza di una soletta composta alle 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 tra lamiere e getto in calcestruzzo riscontrabili in cantiere.

Qualora si consideri efficace la sola lamiera grecata, attribuendo al calcestruzzo esclusivamente la
funzione di contrasto allimbozzamento locale, la resistenza puo essere verificata in accordo con le
indicazioni di normative di comprovata validita sui profilati sottili di acciaio formati a freddo.

4.3.6.3Verifiche agli stati limite di esercizio

4.3.6.3.1 Verifiche a fessurazione

L'ampiezza delle fessure del calcestruzzo nelle regioni di momento negativo di solette continue
deve essere calcolata in accordo col § 4.1.2.2.4.

Qualora le solette continue siano progettate come semplicemente appoggiate in accordo con il
precedente 8§ 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 al 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 Verifiche di deformabilita

L’effetto dello scorrimento di estremita puo essere trascurato se nei 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 all’interfaccia é inferiore
al 30% della tensione limite di aderenzaq

Il calcolo delle frecce puo essere omesso se il rapporto tra luce ed altezza non supera i limiti indicati
nel precedente 8§ 4.1 relativo alle strutture di c.a. e risulta trascurabile I'effetto dello scorrimento di
estremita.

4.3.6.4Verifiche della lamiera grecata nella fase di getto

4.3.6.4.1 Verifica di resistenza

La verifica della lamiera grecata deve essere 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 Verifiche agli 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 la luce 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.

4.3.6.5Dettagli 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 consentire il 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 hal 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 mima@u dreve essere minore di
50 mm.

4.3.6.5.3 Inerti

La dimensione nominale dell'inerte dipende dalla piu piccola dimensione dell’elemento strutturale
nel quale il calcestruzzo é gettato.

4.3.6.5.4 Appoggi

Le solette composte sostenute da elementi di acciaio o 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 2100 mm.

| valori 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
e requisiti 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
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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 alla durata
della situazione transitoria e della tecnologia 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 paygiadei materiali possono essere
assunti pari ai valori precisati per il calcestruzzo nel § 4.1.4 e per I'acciaio nel § 4.2.6.

4.3.9 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1994-1-2,
utilizzando i coefficientiyy (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 a base di legno (legno lamellare incollato, pannelli a base di legno) assemblati con adesivi

oppure con mezzi di unione meccanici, eccettuate quelle oggetto di una regolamentazione apposita
a carattere particolare.

La presente norma puo essere usata anche per le verifiche di strutture in legno esistenti purché si
provveda ad una corretta valutazione delle caratteristiche del legno e, in particolare, degli eventuali
stati di degrado.

| materiali e i 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.

4.4.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA

La valutazione della sicurezza deve essere condotta secondo i principi fondamentali illustrati nel
Cap. 2.

La valutazione 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.

4.4.2 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 puo
essere reperito in normative di comprovata validita.

L’analisi 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 alle modalita
costruttive previste.

Per quelle tipologie strutturali in grado di ridistribuire le azioni interne, anche grazie alla presenza
di giunti di adeguata duttilita, si puo far uso di metodi di analisi non lineari.

In presenza di giunti meccanici si deve, di regola, considerare l'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 alle condizioni finali (a tempo infinito).

124



4.4.3 AZIONI E LORO COMBINAZIONI

Le azioni caratteristiche devono essere definite in accordo con quanto indicato nei Capp. 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 si devono determinare secondo quanto indicato nel Cap. 2.

La presenza di stati di precompressione deve essere considerata con cautela e, se possibile, evitata
causa dei fenomeni viscosi del materiale molto pronunciati per tali stati di sollecitazione, sia nel
caso di compressione parallela alla fibratura sia, soprattutto, per quello di compressione ortogonale
alla fibratura.

4.4.4 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

Tabella 4.4.1- Classi di durata del carico

Classe di durata del carico Durata del carico
Permanente pit di 10 anni
Lunga durata 6 mesi -10 anni
Media durata 1 settimana — 6 mesi
Breve durata meno di 1 settimana
Istantaneo --

Le classi di durata del carico si riferiscono 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;

- i carichi permanenti suscettibili di cambiamenti durante il normale esercizio della struttura e i
carichi variabili relativi a magazzini e depos#ippartengono alla classe di lunga durata;

- 1 carichi variabili degli edifici, ad eccezione di quelli relativi a magazzini e depositi,
appartengono alla classe di media durata;

- il sovraccarico da neve riferito al suolgyqcalcolato in uno specifico sito ad una certa
altitudine, & da considerare in relazione alle caratteristiche del sito;

- lazione del vento e le azioni eccezionali in geneappartengono alla classe di durata
istantanea.

4.4.5 CLASSI DI SERVIZIO

Le strutture (o parti di esse) devono essere assegnate ad una delle 3 classi di servizio elencate nelle
Tab. 4.4.1I.

4.4.6 RESISTENZA DI CALCOLO
La durata del carico e I'umidita del legno influiscono sulle proprieta resistenti del legno.
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Tabella 4.4.11 -Classi di servizio
E caratterizzata da un’umidita del materiale in equilibrio con l'ambiente a una

Classe di servizio 1 |temperatura di 20°C e un’umidita relativa dell’aria circostante che non superi il 6%%, se
non per poche settimane all’anno.
E caratterizzata da un’umidita del materiale in equilibrio con l'ambiente a una

Classe di servizio 2 |temperatura di 20°C e un’umidita relativa dell’aria circostante che superi I'85% sqglo per
poche settimane all’anno.

Classe di servizio 3 | E caratterizzata da umidita piu elevata di quella della classe di servizio 2.

| valori di calcolo per le proprieta del materiale a partire dai valori caratteristici si assegnano quindi
con riferimento combinato alle classi di servizio e alle classi di durata del carico.

Il valore di calcolo X di una proprieta del materiale (o della resistenza di un collegamento) viene
calcolato mediante la relazione:

kmodX k
Ym

Xq = (4.4.1)

dove:

Xk € il valore caratteristico della proprieta del materiale, come specificato al § 11.7, o della
resistenza del collegamento. Il valore caratteristic@d anche essere determinato mediante
prove sperimentali sulla base di prove svolte in condizioni definite dalle norme europee
applicabili;

ym € il coefficiente parziale di sicurezza relativo al materiale, i cui valori sono riportati nella Tab.
4.4.111;

kKmog € Un coefficiente correttivo che tiene conto dell’effetto, sui parametri di resistenza, sia della
durata del carico sia dell’'umidita della struttura. | valori gigksono forniti nella Tab. 4.4.1V.

Se una combinazione di carico comprende azioni appartenenti a differenti classi di durata del
carico si dovra scegliere un valore gibkche corrisponde all’azione di minor durata.

Tabella 4.4.111 -Coefficienti parzialiyy, per le proprieta dei materiali

Stati limite ultimi Y

- combinazioni fondamentali
legno massiccio 1,50
legno lamellare incollato 1,45
pannelli di particelle o di fibre 1,50
compensato, pannelli di scaglie orientate 1,40
unioni 1,50

- combinazioni eccezionali 1,00

4.4.7 STATILIMITE DI ESERCIZIO

Le deformazioni di una struttura, dovute agli 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, sia in relazione ai requisiti estetici ed
alla funzionalita dell’'opera.

In generale nella valutazione delle deformazioni delle strutture si deve tener conto della
deformabilita dei collegamenti.

Considerando il particolare comportamento reologico del legno e dei materiali derivati dal legno, si
devono valutare sia la deformazione istantanea sia la deformazione a lungo termine.
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La deformazione istantanea si calcola usando i valori medi dei moduli elastici per le membrature e
il valore istantaneo del modulo di scorrimento dei collegamenti.

Tabella 4.4.1V Valori di kg per legno e prodotti strutturali a base di legno

) o Classe Classe di durata del carico
Materiale Riferimento di | permanente| Lunga |Media | Breve | istantanea
servizio
Legno massiccio EN 14081-1 1 0,60 0,70 0,80 0.9¢ 1,00
Legno lamellare incollato EN 14080 2 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00
3 0,50 0,55 0,65 0,70 0,90
Parti 1,2,3 1 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00
Compensato EN 636 Parti 2,3 2 0,60 0,70 0,80 0,90 1,00
Parte 3 3 0,50 0,55 0,65 0,70 0,90
0OSB/2 1 0,30 0,45 0,65 0,85 1,00
Fgggﬁ"o di scaglie orientate 5, 1 0,40 0,50 0,70 | 0,90 1,00
OSB/3 - OSB/4
2 0,30 0,40 0,55 0,70 0,90
Parti 4,5 1 0,30 0,45 0,65 0,85 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 | o070| 0,99 1,00
Parte 7 2 0,30 0,40 0,55 0,70 0,90
Pannello di fibre, N 62p |HELA HBHLALO2 1 0,30 045| o065| 0.8 1,00
alta densita HB.HLA 102 2 0,20 03| o045| o06d 0,80
MBH.LA1 02 1 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00
EN 622-3 1 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00
Pannello di fibl’e, MBH.HLS1 02 2 0.45 0.80
media densita (MDF) . .
MDF.LA, MDF.HLS 1 0,20 0,40 0,60 0,8 1,00
EN 622-5
MDF.HLS 2 - - - 0,45 0,80

La deformazione a lungo termine pud essere calcolata utilizzando i valori medi dei moduli elastici
ridotti opportunamente mediante il fattore 1/(1#9k per le membraturee utilizzando un valore
ridotto nello stesso modo del modulo di scorrimento dei collegamenti.

Il coefficiente ker tiene conto dellaumento di deformabilita con il tempo causato dall’effetto
combinato della viscosita e dell'umidita del materiale. | valoriggidono riportati nella Tab. 4.4.V.

4.4.8 STATILIMITE ULTIMI

4 .4.8.1Verifiche di resistenza

Le tensioni interne si possono calcolare nell’ipotesi di conservazione delle sezioni piane e di una
relazione lineare tra tensioni e deformazioni fino alla rottura.

Le resistenze di calcolo dei materialj 3ono quelle definite al 8§ 4.4.6

Le prescrizioni del presente paragrafo si riferiscono alla 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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Tabella 4.4.V Valori di kqe; per legno e prodotti strutturali a base di legno

Classe di servizio

Materiale Riferimento 1 > 3
Legno massiccio EN 14081-1 0,60 0,80 2,00
Legno lamellare incollato EN 14080 0,60 0,80 2,00
EN 636 Parte 1 0,80 - -
Compensato Parte 2 0,80 1,00 -
Parte 3 0,80 1,00 2,50
. L EN 300 OSB/2 2,25 -
Pannelli di scaglie orientate (OSB)
OSB/3 OSB/4 1,50 2,25 -
Parte 4 2,25 -
. . . EN 312 Parte 5 2,25 3,00 -
Pannello di particelle (truciolare)
Parte 6 1,50 -
Parte 7 1,50 2,25 -
EN 622-2 HB.LA 2,25 -
Pannelli di fibre, alta densita
HB.HLAL, HB.HLA2 2,25 3,00 -
EN 622-3 MBH.LAL, MBH.LA2 3,00 -
o ) ) MBH.HLS1, MBH.HLS2 3,00 4,00 -
Pannelli di fibre, media densita (MDF)
EN 622-5 MDF.LA 2,25 -
MDF.HLS 2,25 3,00 -

Per legno massiccio posto in opera con umidita prossima al punto di saturazione, e che possa essere soggetto a essiccazione
valore dikger dovra, in assenza di idonei provvedimenti, essere aumentato a seguito di opportune valutazioni, sommando ai te
tabella un valore comunque non inferiore a 2,0.

Figura 4.4.1- Assi dell’elemento

4.4.8.1.1 Trazione parallela alla fibratura

Deve essere soddisfatta la seguente condizione:

dove:

0t,0,4< fi0.d

sotto carico, il
rmini della

(4.4.2)

Oiogq € latensione di calcolo a trazione parallela alla fibratura calcolata sulla sezione netta;

fitoa € la corrispondente resistenza di calcolo, determinata tenendo conto anche delle dimensioni
della sezione trasversale mediante il coefficieptedme definito al § 11.7.1.1.

Nelle giunzioni di estremita si 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 si dovra opportunamente tener conto del volume effettivamente
sollecitato a trazione. Per tale verifica si dovra far 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 parallela alla fibratura
Deve essere soddisfatta la seguente condizione:

Oc0d < fc,O,d (4.4.3)
dove: Oc0d e la tensione di calcolo a compressipaeallela alla fibratura;
fcod e lacorrispondente resistenza di calcolo.

Deve essere inoltre effettuata la verifica di instabilita per gli elementi compressi, come definita al §
4.4.8.2.2.

4.4.8.1.4 Compressione perpendicolare alla fibratura
Deve essere soddisfatta la seguente condizione:
Oc,90d < fe 004 (4.4.4)
dove: Oc90.d € latensione di calcolo a compressione ortogonale alla fibratura;
fcooaq € la corrispondente resistenza di calcolo.

Nella valutazione do. g4 € possibile tenere conto della ripartizione del carico nella direzione della
fibratura lungo l'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 Compressione inclinata rispetto alla fibratura

Nel caso di tensioni di compressione agenti lungo una direzione inclinata rispetto alla fibratura si
deve opportunamente tener conto della sua influenza sulla resistenza, con riferimento a normative di
comprovata validita.

4.4.8.1.6 Flessione
Devono essere soddisfatte entrambe le condizioni seguenti:

o o
L | (4.4.5a)
fm,y,d fm,z,d
o o
Kp 29 +—m2d ] (4.4.5b)
fm,y,d f m,z,d
dove:
Omy.d€O0mzd sono le tensioni di calcolo massime per flessione rispettivamente nei piani xz

e Xy determinate assumendo una distribuzione elastico lineare delle tensioni
sulla sezione (vedi Fig. 4.4.1);
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fmy,d€ fnzd sono le corrispondenti resistenze di calcolo a flessione, determinate tenendo
conto anche delle dimensioni della sezione trasversale mediante il
coefficiente k, come definito al § 11.7.1.1.

| valori da adottare per il coefficientg,kche tiene conto convenzionalmente della ridistribuzione
delle tensioni 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 definita al § 4.4.8.2.1.

4.4.8.1.7 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 le seguenti condizioni:

Otod 4 Tmyd 1 Imzd <q (4.4.63)
ft,O,d f m,y,d f m,z,d
0100 41, omyd 4 Imzd < g (4.4.6b)
ft,O,d fm,y,d f m,z,d

| valori di ky, da utilizzare sono quelli riportati al 8 4.4.8.1.6.

Deve essere inoltre effettuata la verifica di instabilita allo svergolamento (flesso-torsionale) per gli
elementi inflessi, come definita al § 4.4.8.2.1.

4.4.8.1.8 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“) +9myd | K O mzd <1, (4.4.7a)
fc,O,d f m,y,d f m,z,d
2
(Oc,o,dj + km 0-m,y,d + O m,zd <1. (4.4.7b)
fc,O,d f m,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.

4.4.8.1.9 Taglio
Deve essere soddisfatta la condizione:
Tg < fv,d, (4.4.8)

dove: 14 e la tensione massima tangenziale di calcolo, valutata secondo la teoria di Jourawski;
fua € la corrispondente resistenza di calcolo a taglio.

Alle estremita della trave si potra effettuare la verifica sopra indicata valutando in modo
convenzionalety, 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 all’altezza h della trave,
misurato a partire dal bordo interno dell’appoggio, o all’altezza effettiva ridgttaehcaso 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 puo assumere non maggiore di
due volte la resistenza a trazione in direzione ortogonale alla fibratura.

4.4.8.1.10Torsione
Deve essere soddisfatta la condizione:

Ttor,d < I<sh fv,d, (4.4.9)

dove: Tiorg e la tensione massima tangenziale di calcolo per torsione;

Ksh e un coefficiente che tiene conto della forma della sezione trasversale

fud e la resistenza di calcolo a taglio.
Per il coefficiente ki si possono assumere i valori:

ksh=1,2 per sezioni circolari piene;

Ksh =1+ 0,15 h/kx 2 per sezioni rettangolari piene, di lati b e k, Iy

Ksh =1 per altri tipi di sezione.

4.4.8.1.11Taglio e Torsione

Nel caso di torsione accompagnata da taglio si pud eseguire una verifica combinata adottando la
formula di interazione:

2
“_d+[:_dj <1, (4.4.10)

kshf v,d v,d

ove il significato dei simboli & quello riportato nei paragrafi corrispondenti alle verifiche a taglio e a
torsione.

4.4.8.2Verifiche di stabilita

Oltre alle 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 lo svergolamento delle travi inflesse (instabilita flesso-torsionale) e lo sbandamento
laterale degli elementi compressi 0 pressoinflessi.

Nella valutazione della sicurezza all'instabilitd 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 1 valori caratteristici al frattile 5% per i moduli elastici dei
materiali.

4.4.8.2.1 Elementi inflessi (instabilita di trave)

Nel caso di flessione semplice, con momento flettente agente attorno all'asse forte y della sezione
(cioé 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



Omd 9, (4.4.11)

kcrit,m fm,d

Omgd tensione di calcolo massima per flessione;

kaitm coefficiente riduttivo di tensione critica per instabilita di trave, per tener conto della
riduzione di resistenza dovuta allo sbhandamento laterale;

fma  resistenza di calcolo a flessione, determinata tenendo conto anche delle dimensioni della
sezione trasversale mediante il coefficiente k

Per travi aventi una deviazione laterale iniziale rispetto alla rettilineita nei limiti di accettabilita del
prodotto, si possono assumere i seguenti valori del coefficiente di tensione ggitica k

1 pey\rel,mS m
Keitm =11,56= 0,73 g1 per 0,8\ gm< 1 (4.4.12)
1/)\r2el,m per 174}\rel,m

Aem = +/fmi/ O meir SNellezza relativa di trave;

fmk  resistenza caratteristica a flessione;

Omcit tensione critica per flessione calcolata secondo la teoria classica della stabilita, con i valori
dei moduli elastici caratteristici (frattile 5%) b

4.4.8.2.2 Elementi compressi (instabilita di colonna)
Nel caso di asta soggetta solo a sforzo normale deve essere soddisfatta la condizione:

_Oeod g, (4.4.13)
kcrit,cf c,0,d
Ocod  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 assume il valore minimo.

Il coefficiente riduttivo ki, Si calcola in funzione della snellezza relativa di colokag, che vale:

Arelc = \/ oo - A \/—f Cok (4.4.14)

1
c,crit T EO,OS

feok resistenza caratteristica a compressione parallela alla fibratura;

Occiit  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\ < 0,3 si deve porreck = 1, altrimenti

1
kcri <= — (4415)
C ke ke,
con
k= 0,5( 1+ (Aeto-0.3 +A$e|,c) (4.4.16)
Be coefficiente di imperfezione, che, se gli elementi rientrano nei limiti di rettilineita definiti

al 8 4.4.15, puo assumere i seguenti valori:
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- per legno massiccip. = 0,2;
- per legno lamellarg3. = 0,1.

4.49 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 valutate con riferimento
a normative di comprovata validita.

Nel calcolo della capacita portante del collegamento realizzato con mezzi di unione del tipo a
gambo cilindrico, si dovra tener conto, tra I'altro, della tipologia 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 l'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 o sottoposto a combinazioni dei 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
scopo € 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.

4.4.11 SISTEMI STRUTTURALI

Le strutture reticolari costituite da elementi lignei assemblati tramite collegamenti metallici, di
carpenteria o adesivi dovranno essere in genere analizzate come sistemi di travi, considerando la
deformabilita e le effettive eccentricita dei 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 durata dei carichi che le hanno provocate.

Nei casi in cui la stabilita laterale &€ assicurata dal contrasto di controventamenti adeguati, la
lunghezza di libera inflessione dei piedritti, in mancanza di un’analisi rigorosa, si pud assumere patri
all'altezza d’interpiano.

Per gli archi, oltre alle usuali verifiche, vanno sempre eseguite le verifiche nei confronti
dell'instabilitd anche al di fuori del piano.
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Per gli archi, come per tutte le strutture 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 dei 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
'adozione di opportune scelte progettuali e di adeguati provvedimenti costruttivi che, per gli
elementi lignei, devono riguardare almeno:

- la protezione della struttura e dei suoi elementi componenti nei confronti dell’'umidita;

- l'utilizzazione di mezzi di collegamento intrinsecamente duttili o di sistemi di collegamento a
comportamento dulttile;

- l'utilizzazione di elementi composti a comportamento globalmente dulttile;

- la limitazione delle zone di materiale legnoso sollecitate a trazione perpendicolarmente alla
fibratura, soprattutto nei casi in cui tali stati di sollecitazione si accompagnino a tensioni
tangenziali (come nel caso degli intagli) e, in genere, quando siano da prevedere elevati gradienti
di umidita nell’elemento durante la sua vita utile.

4.4.13 DURABILITA

In relazione alla classe di servizio della struttura e alle 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 al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1995-1-2,
utilizzando i coefficientiy (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, al fine di limitare
la variazione dell'umidita del materiale e dei suoi effetti sul comportamento strutturale, 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, lo 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 Vverificato, 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 comunque prima della messa in carico, il legno dovra essere portato ad
una umidita il piu vicino possibile a quella appropriata alle condizioni ambientali in cui si trovera
nell'opera finita.

Qualora si operi con elementi lignei per i quali assumano importanza trascurabile gli effetti del

ritiro, 0 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 l'umidita prevista in fase progettuale senza che ne venga
compromessa l'efficienza strutturale.

4.4.16 CONTROLLI E PROVE DI CARICO

In aggiunta a quanto previsto al Cap. 9, 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 dovra essere in 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

4.5.1 DEFINIZIONI

Formano oggetto delle presenti norme le costruzioni con struttura portante verticale realizzata con
sistemi di muratura in grado di sopportare azioni verticali ed orizzpntdlegati tra di loro da
strutture di impalcato, orizzontali ai piani ed eventualmente inclinate in copertura, e da opere di
fondazione.

4.5.2 MATERIALI E CARATTERISTICHE TIPOLOGICHE

4.5.2.1Malte
Le prescrizioni riguardanti le malte per muratura sono contenute nel § 11.10.2.

4.5.2.2Elementi resistenti in muratura
Elementi artificiali

Per gli elementi resistenti artificiali da impiegare con funzione resistente si applicano le prescrizioni
riportate al § 11.10.1.

Gli elementi resistenti artificiali possono essere dotati di fori in direzione normale al piano di posa
(foratura verticale) oppure in direzione parallela (foratura orizzontale) con caratteristiche di cui al 8
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 foraturfyed all’'area media della sezione normale di ogni singolo foro f.

| fori sono di regola distribuiti pressoché uniformemente sulla faccia dell’elemento.
La percentuale di foratura € espressa dalla relagion00 F/A dove:

F e I'area complessiva dei fori passanti e profondi non passanti;

A é l'area lorda della faccia dell’elemento di muratura delimitata dal suo perimetro.

Nel caso dei blocchi in laterizio estrusi la percentuale di forgdtucmincide con la percentuale in
volume dei vuoti come definita dalla norma UNI EN 772-9:2001.

Le Tab. 4.5.la-b riportano la classificazione per gli elementi in laterizio e calcestruzzo
rispettivamente.

Tabella 4.5.1a -Classificazione elementi in laterizio

Elementi Percentuale di foratura ﬁg?;a:‘ledgg?fosrzzione
Pieni b <15% f<9cn?

Semipieni 15% <¢ < 45% f<12cn?

Forati 45% <¢ < 55% f<15cn?

Gli elementi possono avere incavi di limitata profondita destinati ad essere riempiti dal letto di
malta.

Elementi di laterizio di area lorda A maggiore di 300° pwssono essere dotati di un foro di presa

di area massima pari a 35 Grda computare nella percentuale complessiva della foratura, avente lo

scopo di agevolare la presa manuale; per A superiore a 53§bam ammessi due fori, ciascuno di
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area massima pari a 35 Sroppure un foro di presa o per I'eventuale alloggiamento della armatura
la cui area non superi 70 ém

Tabella 4.5.1b -Classificazione elementi in calcestruzzo

. . Area f della sezione normale del foro
Elementi Percentuale di foratura 2 2
A<900cm A >900cm
Pieni ¢ <15% f<0,10 A f<0,15A
Semipieni 15% <¢ < 45% f<0,10 A f<0,15A
Forati 45% <¢ < 55% f<0,10 A 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 a indicazioni 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 modalita di
controllo nella fase produttiva.

Elementi naturali

Gli elementi naturali sono ricavati da materiale lapideo non friabile o sfaldabile, e resistente al gelo;
essi non devono contenere in misura sensibile sostanze solubili, o residui organici e devono essere
integri, senza zone alterate o rimovibili.

Gli elementi devono possedere i requisiti di resistenza meccanica ed adesivita alle malte determinati
secondo le modalita descritte nel § 11.10.3.

4.5.2.3Murature

Le murature costituite dall’assemblaggio organizzato ed efficace di elementi e malta possono essere
a singolo paramentose la parete € senza cavita o giunti verticali continui nel suo piaao, o
paramento doppioln 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 giietra squadrata 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 parla di muratug@edia non squadratase la muratura in pietra

non squadrata e intercalata, ad interasse non superiore a 1,6 m e per tutta la lunghezza e lo spessor
del muro, da fasce di calcestruzzo semplice o armato oppure da ricorsi orizzontali costituiti da
almeno due filari di laterizio pieno, si parlarduratura listata

4.5.3 CARATTERISTICHE MECCANICHE DELLE MURATURE

Le proprieta fondamentali in base alle quali si classifica una muratura sono la resistenza
caratteristica a compressiongelé resistenza caratteristica a taglio in assenza di azione aggidle f
modulo di elasticita normale secante E, il modulo di elasticita tangenziale secante G.

La resistenze caratteristicheeff,, sono determinate o per via sperimentale su campioni di muro o,
con alcune 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,dnfggiore o uguale a 8 MPa si deve controllare il
valore di f, mediante prove sperimentali come indicato nel § 11.10.

4.5.4 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 da resistere 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; essi 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
sia la funzione 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 l'interazione ed il collegamento tra le sue parti devono
essere tali da assicurare appropriata resistenza e stabilita, 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 dei solai, aventi lo scopo di
collegare tra loro i muri paralleli della scatola muraria. Tali incatenamenti devono essere realizzati
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 i
collegamento in direzione normale alla tessitura del solaio, si possono adottare opportuni
accorgimenti che sostituiscano efficacemente gli incatenamenti costituiti da tiranti estranei al solaio.

Il collegamento fra la fondazione e la struttura in elevazione e 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 alla fondazione.

Lo spessore dei muri portanti non puo essere inferiore ai seguenti valori:

- muratura in elementi resistenti artificiali pieni 150 mm
- muratura in elementi resistenti artificiali semipieni 200 mm
- muratura in elementi resistenti artificiali forati 240 mm
- muratura di pietra squadrata 240 mm
- muratura di pietra listata 400 mm
- muratura di pietra non squadrata 500 mm

| fenomeni del secondo ordine possono essere controllati mediamelllezza convenzionatiella
parete, definita dal rapporto:

A=holt (4.5.1)

dove hy € la lunghezza libera di inflessione della parete valutata in base alle condizioni di vincolo ai
bordi espresse dalla (4.5.6) e t € lo spessore della parete.
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Il valore della snellezza non deve risultare superiore a 20.

4.5.5 ANALISI STRUTTURALE

La risposta strutturale e calcolata usando:

- analisi semplificate.

- analisi lineari, assumendo i valori secanti dei moduli di elasticita
- analisi non lineari

Per la valutazione 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.

4.5.6 VERIFICHE

Le verifiche sono condotte con lipotesi di conservazione delle sezioni piane e trascurando la
resistenza a trazione per flessione della muratura.

Oltre alle verifiche sulle pareti portanti, si deve eseguire anche la verifica di travi di accoppiamento
in muratura ordinaria, quando prese in considerazione dal modello della struttura. Tali verifiche si
eseguono in analogia a quanto previsto per i pannelli murari verticali.

4.5.6.1Resistenze di progetto

Le resistenze di progetto da impiegamispettivamente per le verifiche a compressione,
pressoflessione e a carichi concentraji (€ a taglio (fy) valgono:

fd = fk /VM (4.5.2)
fua = fuk /VM (4.5.3)
dove
fi e la resistenza caratteristica a compressione della muratura;

fuk e la resistenza caratteristica a taglio della muratura in presenza delle effettive tensioni di
compressione, valutata con

f\/k= f\/ko + 0,40n (4.5.4)
in cui
fuo € definita al 8 4.5.3 &, € la tensione normale media dovuta ai carichi verticali agenti sulla
sezione di verifica;

yv € 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 piu avanti precisate, e a seconda che gli elementi resistenti utilizzati siano di
categoria | o di categoria Il (vedi § 11.10.1).

Tabella 4.5.11. Valori del coefficienteyy in funzione della classe di esecuzione e della categoria degli elementi
resistenti

Materiale Classe di esecuzione

1 2
Muratura con elementi resistenti di categariealta a 2,0 2,5
prestazione garantita
Muratura con elementi resistenti di categadrienalta a 2,2 2,7
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composizione prescritta

Muratura con elementi resistenti di categadriaogni tipo 2,5 3,0
di malta

L’attribuzione delle Classi di esecuzione 1 e 2 viene effettuata adottando quanto di seguito indicato.

In ogni caso occorre (Classe 2):

- disponibilita di specifico personale 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 é 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 calcestruzzo;

- dosaggio dei componenti della malta “a volume” con l'uso di opportuni contenitori di misura e
controllo delle operazioni di miscelazione o uso di malta premiscelata certificata dal produttore.

4.5.6.2Verifiche agli stati limite ultimi

Gli stati limite ultimi da verificare sono:

- presso flessione per carichi laterali (resistenza e stabilita fuori dal piano),
- presso flessione nel piano del muro,

- taglio per azioni nel piano del muro,

- carichi concentrati.

- flessione e taglio di travi di accoppiamento

Le verifiche vanno condotte con riferimento a 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. 8 4.5.5), & consentito far riferimento al
metodo semplificato di seguito riportato.

La resistenza unitaria di progetto ridotja4friferita all’elemento strutturale si assume pari a
faria =@ fq (4.5.5)

in cui ® e il coefficiente di riduzione della resistenza del materiale, riportato in Tab. 4.5.1l in
funzione della snellezza convenzionale del coefficiente di eccentricita m definito piu avanti
(equazione 4.5.7).

Per valori non contemplati in tabella € ammessa l'interpolazione lineare; in nessun caso sono
ammesse estrapolazioni.

Tabella 4.5.111 - Valori del coefficient&b con I'ipotesi della articolazione (a cerniera)

Snellezzah | Coefficiente di eccentricita m=6 e/t

0 0,5 1,0 1,5 2,0
0 1,00 0,74 0,59 0,44 0,33
5 0,97 0,71 0,55 0,39 0,27
10 0,86 0,61 0,45 0,27 0,16
15 0,69 0,48 0,32 0,17
20 0,53 0,36 0,23

Per la valutazione della snellezza convenzionaliella parete secondo I'espressione (4.5.1) la
lunghezza libera d’inflessione del murgéehdata dalla relazione

ho = ph (4.5.6)

in cui il fattorep tiene conto dell’efficacia del vincolo fornito dai muri ortogonali e h € l'altezza
interna di pianop assume il valore 1 per muro isolato, e i valori indicati nella Tab. 4.5.1V, quando
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il muro non ha aperture ed é irrigidito con efficace vincolo da due muri trasversali di spessore non
inferiore a 200 mm, e di lunghezza | non inferiore a 0,3 h, posti ad interasse a.

Tabella 4.5.1V - Fattore laterale di vincolo

h/a p

h/a< 0,5 1
0,5<h/a<1,0 3/2 —hla
1,0 < h/a 1/[1+(h/af]

Se un muro trasversale ha aperture, si ritiene convenzionalmente che la sua funzione di
irrigidimento possa essere espletata quando lo stipite delle aperture disti dalla superficie del muro
irrigidito almeno 1/5 dell’altezza del muro stesso; in caso contrario si agsarhe

Nella lunghezza | del muro di irrigidimento si intende compresa anche meta dello spessore del muro
irrigidito.
Il coefficiente di eccentriciten € definito dalla relazione:
m =6 e/t (4.5.7)
essendo e I'eccentricita totale e t lo spessore del muro.

Le eccentricita dei carichi verticali sullo spessore della muratura sono dovute alle eccentricita totali
dei carichi verticali, alle tolleranze di esecuzione ed alle azioni orizzontali. ESse possono essere
determinate convenzionalmente con i criteri che seguono.

a) eccentricita totale dei carichi vertica; = e;+ e,

N,d, Zdez
= == - - 4.5.8
esl N1+ZN2 %2 N1+ZN2 ( )
dove:

&1 eccentricita della risultante dei carichi trasmessi dai muri dei piani superiori rispetto al piano
medio del muro da verificare;

ey eccentricita delle reazioni di appoggio dei solai soprastanti la sezione di verifica;
N;: carico trasmesso dal muro sovrastante supposto centrato rispetto al muro stesso;
N2: reazione di appoggio dei solai sovrastanti il muro da verificare;

d;:  eccentricita di Nrispetto al piano medio del muro da verificare;

d,:  eccentricita di Nrispetto al piano medio del muro da verificare;

tali eccentricita possono essere positive 0 negative;
b) eccentricita dovuta a tolleranze di esecuziope, e

Considerate le tolleranze morfologiche e dimensionali connesse alle tecnologie di esecuzione degli
edifici in muratura si deve tener cortbuna eccentricita gche eassunta almeno uguale a

h

e =—, 45,9
200 ( )
con h altezza interna di piano.

c) eccentricita ¢ dovuta alle azioni orizzontali considerate agenti in direzione normale al piano
della muratura,

e, = v (4.5.10)



dove M, ed N sono, rispettivamente, il massimo momento flettente dovuto alle azioni orizzontali e
lo sforzo normale nella relativa sezione di verifica. Il muro & supposto incernierato al livello dei
piani e, in mancanza di aperture, anche in corrispondenza dei muri trasversali, se questi hanno
interasse minore di 6 metri.

Le eccentricita £ & e € vanno convenzionalmente combinate tra di loro secondo le due
espressioni:

e=lera;  e=2+[d. (4.5.11)

Il valore di e=e; € adottato per la verifica dei muri nelle loro sezioni di estremita; il valore diee=e
adottato per la verifica della sezione ove € massimo il valorg,.di'®ccentricita di calcola non
pud comungue essere assunta inferiore;,ad e

In ogni caso dove risultare:
e < 0,33t; g< 0,33. (4.5.12)

4.5.6.3Verifiche agli stati limite di esercizio

Non €& generalmente necessario eseguire verifiche nei confronti di stati limite di esercizio di
strutture di muraturaguando 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.

4.5.6.4Verifiche alle tensioni ammissibili

Per edifici semplici &€ consentito eseguire le verifiche, in via semplificativa, con il metodo delle
tensioniammissibili, adottando le azioni previste nelle présNorme Tecniche, con resistenza del
materiale di cui al 8§ 4.5.6.1, ponendo il coefficiene= 4,2 ed utilizzando il dimensionamento
semplificato di seguito riportato con le corrispondenti limitazioni:

a) le pareti strutturali della costruzione siano continue dalle fondazioni alla sommita;
b) nessuna altezza interpiano sia superiore a 3,5 ;

c) il numero di piani non sia superiore a 3 (entro e fuori terra) per costruzioni in muratura ordinaria
ed a 4 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) la snellezza della muratura, secondo lI'espressione (4.5.1), non sia in hessun caso superiore a 12;
f) il carico variabile per i solai non sia superiore a 3,00 KN/m

La verifica si intende soddisfatta se risulta:
o =N/(0,65 A fx Iym (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 ponerdeyo=1) della combinazione
caratteristica e A e I'area totale dei muri portanti allo stesso piano.

4.5.7 MURATURA ARMATA

La muratura armata € costituita da elementi resistenti artificiali pieni e semipieni idonei alla
realizzazione di pareti murarie incorporanti apposite armature metalliche verticali e orizzontali,
annegate nella malta o nel conglomerato cementizio.
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Le barre di armatura possono essere costituite da acciaio al carbonio, o da acciaio inossidabile o da
acciaio con rivestimento speciale, conformi alle pertinenti indicazioni di cui al § 11.3.

E ammesso, per le armature orizzontali, 'impiego di armature a traliccio elettrosaldato o I'impiego
di altre armature conformate in modo da garantire adeguata aderenza ed ancoraggio, nel rispetto
delle pertinenti normative di comprovata validita.

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 nei letti di malta al fine di fornire un aumento della resistenza ai carichi fuori piano, per
contribuire al 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 della resistenza fuori piano).

Qualora I'armatura sia utilizzata negli elementi di muratura armata per aumentare la resistenza nel
piano, 0 quando sia richiesta armatura a taglio, la percentuale di armatura orizzontale, calcolata
rispetto all'area lorda della muratura, non potra essere inferiore allo 0,04 % né superiore allo 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 allo 0,05 %, né superiore allo 1,0%.
In tal caso, armature verticali con sezione complessiva non inferiore & Pavmanno 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 a 4 m.

La lunghezza d’ancoraggio, idonea a garantire la trasmissione degli sforzi alla malta o al
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 le 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 continuitd 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 ai fini della
durabilita degli acciai. L'armatura verticale dovra essere collocata in apposite cavita o recessi, di
dimensioni tali che in ciascuno di essi risulti inscrivibile un cilindro di almeno 6 cm di diametro.

La resistenza a compressione minima richiesta per la malta € di 10 MPa, mentre la classe minima
richiesta per il conglomerato cementizio e C12/15. Per i valori 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 tggliqd 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 sicurezza vanno condotte assumendo per I'aggiRit,15
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4.5.8 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 al tempo
della situazione transitoria e della tecnologia esecutiva.

4.5.9 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 paygiadei materiali possono essere
assunti pari a ¥z di quelli delle situazioni ordinarie (v. tab. 4.5.1I).

4.5.10 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a BNNI1996-1-2,
utilizzando i coefficientiyy (v. 8 4.5.9) relativi alle combinazioni eccezionali.
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4.6COSTRUZIONI DI ALTRI MATERIALI

| materiali non tradizionali o non trattati nelle presenti norme tecniche potranno essere utilizzati per
la realizzazione 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 § 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 armatura da c.a.
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5 PONTI

5.1 PONTI STRADALI

5.1.1 OGGETTO

Le norme contengono i criteri generali e le indicazioni tecniche per la progettazione e I'esecuzione
dei ponti stradali.

Nel seguito col termine “ponti” si 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 sopraelevate, ecc.

Le presenti norme, per quanto applicabili, riguardano anche i ponti mobili.
5.1.2 PRESCRIZIONI GENERALI

51.2.1 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 realizzazione si 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.

51.2.2 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 tra i punti piu interni dei parapetti.

La sede stradale sul ponte € composta da una o piu carreggiate, eventualmente divise da uno
spartitraffico, da banchine o da marciapiedi secondo I'importanza, la funzione e le caratteristiche
della strada.

5.1.2.3 Altezza libera

Nel caso di un ponte che scavalchi una strada ordinaria, I'altezza libera al di sotto del ponte non
deve essere in alcun 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
guanto sopra, purché l'altezza minima non sia minore di 4 m.

Eccezionalmente, ove l'esistenza di vincoli non eliminabili imponesse di scendere al 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 e dei 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 casi in deroga all’'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 pedonali I'altezza libera non deve essere inferiore a 2,50 m.

5.1.2.4  Compatibilita idraulica

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 I'esercizio del ponte.

L’ampiezza e I'approfondimento della relazione e delle indagini che ne costituiscono la base
saranno commisurati allimportanza 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 alveo, la luce
minima tra pile contigue, misurata ortogonalmente al 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 e/o spalle in alveo cura particolare € da dedicare al problema delle escavazioni
dell'alveo e alla protezione delle fondazioni delle pile e delle spalle.

La quota idrometrica ed il franco dovranno essere posti in correlazione con la piena di progetto
riferita ad 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.

5.1.3 AZIONI SUI PONTI STRADALI

Le azioni da considerare nella progettazione dei ponti stradali sono:
— le azioni permanenti;

— le distorsioni, ivi comprese quelle dovute a presollecitazioni di progetto e quelle di origine
termica;

— le azioni variabili da traffico;

— le azioni variabili di vento e neve;
— le azioni eccezionali;

— le azioni sismiche.

La viscosita deve essere considerata associata a quelle azioni per le quali da effetto.

5.1.3.1  Azioni permanenti
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 permanentizgdspinta delle terre, spinte idrauliche, ecc.).
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5.1.3.2
1. Distorsioni e presollecitazioni di progettq; €

Deformazioni impresse

Ai fini delle verifiche si devono considerare gli effetti delle distorsioni e delle presollecitazioni
eventualmente previste in progetto.

2. Effetti reologici: ritiro e viscositag Variazioni termiches.
Il calcolo degli effetti del ritiro del calcestruzzo, delle variazioni termiche e della viscosita deve
essere effettuato in accordo al carattere ed all'intensita di tali distorsioni definiti nelle relative
sezioni delle presenti Norme Tecniche.

3. Cedimenti vincolari: £
Dovranno considerarsi gli effetti di cedimenti vincolari quando, sulla base delle indagini e delle
valutazioni geotecniche, questi risultino significativi per le strutture.

5.1.3.3  Azioni Variabili da Traffico

5.1.3.3.1 Premessa

| carichi variabili da traffico sono definiti dagli Schemi di Carico descritti nel § 5.1.3.3.3, disposti
Su corsie convenzionali.

5.1.3.3.2

Le larghezze wdelle corsie convenzionali su una carreggiata ed il massimo 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 spatrtitraffico centrale, si distinguono i casi seguenti:

a) se le parti sono separate da una barriera di sicurezza fissa, ciascuna parte, incluse tutte le corsie
di emergenza e le banchine, & autonomamente divisa in corsie convenzionali.

b) se le parti sono separate da barriere di sicurezza mobili o da altro dispositivo di ritenuta, I'intera
carreggiata, inclusa la zona spartitraffico centrale, e divisa in corsie convenzionali.

Parte rimanente
o 5

F 7

L

")

Al Al
e numero 1 g

v

W Parte rimanente

s

Corsia co

—--—-‘ —

nvenzionale numero 2

Parte rimanente

Figura 5.1.1 —Esempio di numerazione delle corsie

Tabella 5.1.1 -Numero e Larghezza delle corsie

Larghezza di carreggiata Numero di corsie Larghezza di una corsia Larghezza della zond
“w” convenzionali convenzionale [m] rimanente [m]
w<540m n=1 3,00 (w-3,00)
54<w<6,0m n=2 w/2 0
6,0 msw n = Int(w/3) 3,00 w - (3,00x n)

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, la loro
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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 l'effetto piu
sfavorevole &€ numerata come corsia Numero 1; la corsia che da il successivo effetto piu sfavorevole
€ numerata come corsia Numero 2, ecc.

Quando la carreggiata e costituita da due parti separate portate da uno stesso impalcato, le corsie
sono numerate considerando l'intera carreggiata, cosicché vi e solo una corsia 1, solo una corsia 2
ecc, che possono appartenere alternativamente 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

della spalla si 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.

5.1.3.3.3 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 assamem, 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 e da assumere a
riferimento sia per le verifiche globali, sia per le verifiche locali, considerando
un solo carico tandem per corsia, disposto in asse alla corsia stessa. Il carico
tandem, se presente, va considerato per intero.

Schema di Carico 2¢e 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 gravospconsiderera il peso di una
singola ruota di 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 4e costituito da un carico isolato da 10 kN con impronta quadrata di lato 0,10m.
Si utilizza per verifiche locali su marciapiedi protetti da sicurvia e sulle
passerelle pedonali.

Schema di Carico 5costituito dalla folla compatta, agente con intensita nominale, comprensiva
degli effetti dinamici, di 5,0 kN/f Il valore di combinazione & invece di 2,5
kN/m?. Il carico folla deve essere applicato su tutte le zone significative della
superficie di influenza, inclusa l'area dello spartitraffico centrale, ove
rilevante.

Schemi di Carico 6.a, b, cin assenza di studi specifici ed in alternativa al 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
carichiqa b€ Q.

l 0,25

Q. =128, 9{Ej [kN/m]; (5.1.1)
1 0,38

q.p =88, 7&) [KN/m]; (5.1.2)
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11038
uc = 77,1{Ej [KN/m], (5.1.3)

essendo L la lunghezza della zona caricata in m.

5.1.3.34 Categorie Stradali

Sulla base dei carichi mobili ammessi al transito, i ponti stradali si suddividono nelle tre seguenti
categorie:

1° Categoria: ponti per il transito dei carichi mobili sopra indicati con il loro intero valore;
2% Categoria: come sopra, ma con valori ridotti dei carichi come specificato nel seguito;
3%Categoria: ponti per il transito dei soli carichi associati allo Schema 5 (passerelle pedonali).

Sul manufatto dovra essere applicato un contrassegno permanente, chiaramente visibile, indicante la
categoria e I'anno di costruzione del ponte.

L’accesso ai ponti di®3Categoria di 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 speciali e le relative regole di combinazione
possono essere appositamente specificati caso per caso o dedotti da normative di comprovata
validita.

5.1.3.35 Disposizione dei carichi mobili per realizzare le condizioni di carico piu gravose

Il numero delle colonne di carichi mobili da considerare nel calcolo dei poritied#iCategoria &

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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Figura 5.1.2- Schemi di Carico 1-5 Dimensioni in [m]

In ogni caso il numero delle colonne non deve essere inferiore a 2, a meno che la larghezza della

sede stradale sia inferiore 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 si devono considerare, compatibilmente con le larghezze
precedentemente definite, le seguenti intensita dei carichi (Tab. 5.1.11):

Tabella 5.1.11 - Intensita dei carichQy e g per le diverse corsie

Posizione Carico asse R[kN] Qi [KN/m?]
Corsia Numero 1 300 9,00
Corsia Numero 2 200 2,50
Corsia Numero 3 100 2,50
Altre corsie 0,00 2,50
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Per i ponti di 2 Categoria si devono considerare sulla Corsia N.1 un Carico agsse Z%#0 kN ed
un carico distribuito g= 7,20 [kN/nf]. Sulle altre corsie vanno applicati i carichi associati ai ponti
di 1° Categoria.

Per i ponti di 8 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 al modello di carico principale, si disporra sulla corsia n. 1 un ¢arico q
sulla corsia n. 2 un carico_g sulla corsia n. 3 un carico_ge sulle altre corsie e sull'area
rimanente un carico distribuito di intensita 2,5 kR/m

| carichi g a, O.p € g cSi dispongono in asse alle rispettive corsie.

5.1.3.3.6 Strutture Secondarie di Impalcato
Diffusione dei carichi locali

| carichi concentrati da considerarsi ai fini delle verifiche locali ed associati agli Schemi di Carico

1, 2, 3 e 4 si assumono uniformemente distribuiti sulla superficie della rispettiva impronta. La
diffusione attraverso la pavimentazione e lo spessore della soletta si considera avvenire secondo un
angolo di 45°, fino al piano medio della struttura della soletta sottostante (Fig. 5.1.3.a). Nel caso di
piastra ortotropa la diffusione va considerata fino al 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.) si
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 da sicurvia si considera il carico associato allo Schema 3.

Per i marciapiedi protetti da sicurvia e per i ponti di 3° Categoria si considera il carico associato allo
Schema 4.

Nella determinazione delle combinazioni di carico si indica come caiida disposizione dei
carichi mobili che, caso per caso, risulta piu gravosa ai fini delle verifiche.

o

Zath+b

| | — —
!nhhil l
R i %

! | L M x -_l 1
a Bttt tetat ot setetatetetatets Povimentazione . [;-ni-rl |
I e Sttt I G{ R R S S ]
! hi= = e = —
v /<‘%r \
L, 4 | - . “ 1 - | Saoletta |
h/2 i 20th4b | :
|
Figura 5.1.3a— Diffusione dei carichi concentrati Figura 5.1.3b— Diffusione dei carichi concentrati
nelle solette negli impalcati a piastra ortotropa

5.1.3.4  Incremento Dinamico addizionale in presenza di 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,
pud essere necessario considerare un coefficiente dinamico addizignatla alutare in
riferimento alla specifica situazione considerata.
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5.1.3.5 Azione longitudinale di frenamento o di accelerazione:{

La forza di frenamento o di accelerazion@&dunzione del carico verticale totale agente sulla corsia
convenzionale n. 1 ed € uguale a

180 kN< ;= 0,6 2Q)+ 0,1090 wJ E 900 k (5.1.4)
per i ponti di f categoria ed a
144 kN< g = 0,4 2Q)+ 0,100 wJ E 900 k (5.1.5)

per i ponti di 2 categoria, essendq & larghezza della corsiaLela lunghezza della zona caricata.
La forza, applicata a livello della 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: Q4

Nei ponti con asse curvo di raggio R (in metri) I'azione centrifuga corrispondente ad ogni colonna
di carico si valuta convenzionalmente come indicato in Tab. 5.1.1lI, essz@melzozi 2[Q, il

carico totale dovuto agli assi tandem dello schema di carico 1 agenti sul ponte.

Il carico concentrat@,, applicato a livello della pavimentazione, agisce in direzione normale
all'asse del ponte.

Tabella 5.1.111 - Valori caratteristici delle forze centrifughe

Raggio di curvatura [m] Q4 [KN]

R <200 0,2Q,

200<R < 1500 40Q./R
1500<R 0

5.1.3.7  Azioni di Neve, Vento: g
Per le azioni da neve e vento vale quanto specificato al Cap. 3.

L’azione del vento puo essere convenzionalmente assimilata ad un carico orizzontale statico, diretto
ortogonalmente all’asse del ponte e/o diretto nelle direzioni piu sfavorevoli per alcuni dei suoi
elementi (ad es. le pile). Tale azione si considera agente sulla proiezione nel piano verticale delle
superfici direttamente investite. L’azione del vento pu0 essere valutata come azione dinamica
mediante una analisi dell'interazione vento-struttura.

La superficie dei carichi transitanti sul ponte esposta al vento si assimila ad una parete rettangolare
continua dell’altezza di 3 m a partire dal piano stradale.

L'azione del vento si puo valutare come sopra specificato nei casi in cui essa non possa destare
fenomeni dinamici nelle strutture del ponte o quando l'orografia non possa dar luogo ad azioni
anomale del vento.

Per i ponti particolarmente sensibili all’eccitazione dinamica del vento si deve procedere alla
valutazione della risposta strutturale in galleria del vento e, se necessario, alla formulazione di un
modello matematico dell’azione del vento dedotto da misure sperimentali.

Il carico neve si considera non concomitante con i carichi da traffico, salvo che per ponti coperti.

5.1.3.8  Azioni sismiche g
Per le azioni sismiche si devono rispettare le prescrizioni di cui al § 3.2.

Per la determinazione degli effetti di tali azioni si fara di regola riferimento alle sole masse
corrispondenti ai pesi propri ed ai sovraccarichi permanenti, considerando nullo il valore quasi
permanente delle masse corrispondenti ai carichi da traffico.
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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:;q

Nel calcolo delle pile, delle spalle, delle fondazioni, degli stessi apparecchi di appoggio e, se del
caso, dellimpalcato, si 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: ¢

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 applicata al 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 dimensiohp,hdove h = (altezza della

barriera - 0,10m) ,4= 1,00m.

Nel progetto dellimpalcato deve essere considerata una condizione di carico eccezionale nella
qguale alla forza orizzontale d’'urto su sicurvia si associa un carico verticale isolato sulla sede

stradale costituito dal Secondo Schema di Carico, posizionato in adiacenza al sicurvia stesso e
disposto nella posizione piu gravosa.

Per altri elementi si puo fare riferimento al § 3.6.3.3.2.

5.1.3.11 Altre azioni variabili (azioni idrauliche, urto di un veicolo, urto di ghiacci e natanti
su pile): g
Azioni idrauliche.

Le azioni idrauliche sulle pile poste nell’alveo dei fiumi andranno calcolate secondo le 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 distanza5,0 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 inferiore a 6 m e gli elementi di sostegno
verticale dovranno essere progettati in modo da resistere all’azione delle forze statiche indicate al §
3.6.3.3.1.

Urto di ghiacci e natanti su pile.

L’intensita e le modalita di applicazione delle azioni derivanti da pressione dei 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 puo 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 sicurezza in conformita a quanto prescritto al Cap. 2.
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Ai fini della determinazione dei valori caratteristici delle azioni dovute al traffico, si dovranno
considerare, generalmente, le combinazioni riportate in Tab. 5.1.1V.

Tabella 5.1.1V —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 Frenatura g | Forza Carico
azioni (Schemi di carico | speciali (Schema di centrifuga q@ | uniformemente.
1,2,3,4,6) carico 5) distribuito
1 Valore Schema di
caratteristico carico 5 con
valore di
combinazione
2,5 kN/nf
2a Valore frequente Valore
caratteristico
2b Valore frequente Valore
caratteristico
30 Schema di
carico 5 con
valore
caratteristico
5,0 kN/nf
40 Schema di Schema di
carico 5 con carico 5 con
valore valore
caratteristico caratteristico
5,0 kN/nf 5,0 kN/nf
5 Da definirsi per il |Valore
singolo progetto | caratteristico
0 nominale
©) Ponti di 3 categoria
) Da considerare solo se richiesto dal particolare progetto (ad es. ponti in zona urbana)
") Da considerare solo se si considerano veicoli speciali

La Tab. 5.1.V fornisce i valori dei coefficienti parziali delle azioni da assumere nell’analisi per la
determinazione degli effetti delle azioni nelle verifiche agli stati limite ultimi.

Nella Tab. 5.1.V il significato dei simboli € il seguente:

Ye1 coefficiente parziale del peso proprio della struttura, del terreno e dellacqua, quando
pertinente;

Vo2 coefficiente parziale dei pesi propri degli elementi non strutturali;

Yo coefficiente parziale delle azioni variabili da traffico;

Yai coefficiente parziale delle azioni variabili.

Il coefficiente parziale della precompressione si assume pgrila y

Altri valori di coefficienti parziali sono riportati nel Cap. 4 con riferimento a particolari azioni
specifiche dei diversi materiali.

| valori dei coefficientiyg;, P1; € Yo per le diverse categorie di azioni sono riportati nella Tab.
5.1.VIL
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Tabella 5.1.V —Coefficienti parziali di sicurezza per le combinazioni di carico agli SLU

. 1 Al A2
Coefficiente| EQU STR GEO
_ . favorevoli 0,90 1,00 1,00
Carichi permanenti ) Vo1
sfavorevoli 1,10 1,35 1,00
i 0,00
Carichi permanenti non struttur@li favorevoh. Vo2 0,00 0,00
sfavorevoli 1,50 1,50 1,30
; 0,00
Carichi variabili da traffico favorevoll | - 0,00 | 0,00
sfavorevoli Q 1,35 1,35 1,15
o favorevoli 0,00 0,00 0,00
Carichi variabili ) Yoi
sfavorevoli Qi 1,50 1,50 1,30
Distorsioni e presollecitazioni di progetto favorevoli 0,90 1,00 1,00
sfavorevoli Ye1 1,00% 1,00 1,00
Ritiro e viscosita, Variazioni termiche, | favorevoli 0,00 0,00 0,00
Cedimenti vincolari sfavorevoli Ye2, Ye3, Yea 1,20 1,20 1,00

) Equilibrio che non coinvolga i parametri di deformabilita e resistenza del terreno; altrimenti 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 instabilita in strutture con precompressione esterna

) 1,20 per effetti locali

3
4

Tabella 5.1.VI - Coefficientigy per le azioni variabili per ponti stradake pedonali

Coefficiente | Coefficientey, | Coefficientey,

Azioni Gruppo di azioni (Tabella 5.1.1V), Yo di (valori (valori quasi
combinazione| frequenti) permanenti)
Schema 1 (Carichi tandem) 0,75 0,75 0,0
Schemi 1, 5 e 6 (Carichi 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
(Tabella 5.1.1V) | 2 0,0 0,0 0,0
3 0,0 0,0 0,0
4 (folla) 0,75 0,0
5 0,0 0,0 0,0
Vento a ponte scarico
SLU e SLE 0,6 0,2 0,0
vento g Esecuzione 0,8 - 0,0
Vento a ponte carico 0,6
SLU e SLE 0,0 0,0 0,0
Neve g
esecuzione 0,8 0,6 0,5
Temperatura | Ty 0,6 0,6 0,5

Per le opere di luce maggiore di 300 m & possibile modificare i coefficienti indicati in tabella previa
autorizzazione del Servizio Tecnico Centrale del Ministero delle Infrastrutture, sentito il Consiglio
Superiore dei lavori pubblici.

156



5.1.4 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
allo 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 al Cap. 2 delle presenti
norme tecniche.

5.1.4.1  Verifiche agli Stati Limite Ultimi

Si dovra verificare che sia: 4B Ry, dove K e il valore di progetto degli effetti delle azioni egdR
la corrispondente resistenza di progetto.

5.1.4.2 Stati Limite di Esercizio

Per gli Stati Limite di Esercizio si dovra verificare che sig<EZ4, dove G € un valore nominale
o una funzione di certe proprieta materiali legate agli effetti progettuali delle azioni considgrate, E
e il valore di progetto dell’effetto dell’azione determinato sulla base delle combinazioni di carico.

5.1.4.3 Verifiche allo stato limite di 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 si 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 vita illimitata

Le verifiche a fatica per vita illimitata potranno essere condotte, per dettagli caratterizzati da limite
di fatica ad ampiezza costante, controllando che il massimo delta di teASIQRE(OmaxOmin)

indotto nel dettaglio stesso dallo spettro di carico significativo risulti minore del limite di fatica del
dettaglio stesso. Ai fini del calcolo del Agsi possono impiegare, in alternativa, i modelli di carico

di fatica 1 e 2, disposti sul ponte nelle due configurazioni che determinano la tensione massima e
minima, rispettivamente, nel dettaglio considerato.

I modello di carico di fatica 1 e 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 al modello semplificato n. 1, derivato
dal modello di carico principale, si puo impiegare il modello di carico a fatica n. 2, rappresentato
nella Tab. 5.1.VII, applicato sulla corsia lenta.

Nel caso in cui siano da prevedere significativi effetti di interazione tra veicoli, per I'applicazione
nel modello 2 si dovra far riferimento a studi specifici 0 a metodologie consolidate.
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Figura 5.1.4— Modello di carico di fatica n. 1

Tabella 5.1.VIl —Modello di carico a fatica n. 2 — veicoli frequenti

SAGOMA del VEICOLO Distanza tra Carico Tipo di ruota
gli assi frequente per | (Tab. 5.1.1X)
(m) asse
(kN)
4.5 90 A
; - 190 B
v -'- .
O (o
4,20 80 A
. ' 1,30 140 B
T 140 B
O Q0
3,20 90 A
. : 5,20 180 B
'L___ 1,30 120 C
O O 000 1,30 120 C
120 C
3,40 90 A
: ' 6,00 190 B
- L _ ] 1,80 140 B
o O 0O 140 B
4,80 90 A
: - ; 3,60 180 B
o _ 4,40 120 C
o~ 0’0 00 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 danneggiamentelD

Il danneggiamento D sara valutato mediante la legge di Palmgren-Miner, considerando la curva S-N
caratteristica del dettaglio e la vita nominale 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 simmetrico 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 servita dal ponte.

| tipi di pneumatico da considerare per i diversi veicoli e le dimensioni delle relative impronte sono
riportati nella Tab. 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 ai fini della verifica a fatica dedotto dalla
Tabella 5.1.X.

Nel caso in cui siano da prevedere significativi effetti di interazione tra veicoli, si dovra far
riferimento a studi specifici 0 a metodologie consolidate.

H N

I

m m

160 200 Asse Iongiludina\g 11 200
l del ponte l
mE N HE N
-+ +
—+40 +—80 —}40 + —+40 +—80 —40
} 120 | 600 } 120 }

Figura 5.1.5 —Modello di carico a fatica n. 3

Tabella 5.1.VIIl — Modello di carico a fatica n. 4 — veicoli equivalenti

Composizione del traffico
Sagoma del veicolo Tipodi | Interassi Valori equivalenti Lunga Media Traffico
pneumatico [m] dei carichi asse [kN ) locale
(Tab.5.1- percorrenza percorrenza
IX)
A 70
B 4,50 130
g 20,0 40,0 80,0
A 70
B 4,20 120
% B 1,30 120 5,0 10,0 5,0
@ LELE)
A 70
B 3,20 150
g@ C 5,20 90 50,0 30,0 5,0
0-0 000 C 1,30 90
C 1,30 90
A 70
B 3,40 140
B 6,00 90 15,0 15,0 5,0
o0 00 B 1,80 90
A 70
B 4,80 130
@/ ‘ C 3,60 90 10,0 50 50
o (] C 4,40 80
C 1,30 80
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Tabella 5.1.1X —Dimensioni degli assi e delle impronte per i veicoli equivalenti
Tipo di pneumatico Dimensioni dell'asse e delle impronte

2,00m

Asse dalla corsia
A 032m

022 m

200 m

1
054 m Assa della corsia ‘

L—F

022m 022m B22m 0.22m

200m

Asse della corsia

032m

027 m 027 m

C 0,32 ”‘I

Tabella 5.1.X- Flusso annuo di veicoli pesanti sulla corsia lenta

Flusso annuo di veicoli di peso

Categorie di traffico superiore a 100 kN sulla corsia lenta

1 - Strade ed autostrade con 2 o piu corsie per senso di

marcia, caratterizzate da intenso traffico pesante 2,0x10
2 - Strade ed autostrade caratterizzate da traffico pesante di 05x16

media intensita
3 - Strade pr_|n0|pa!| \carattenzzate da traffico pesante di 0.125x16
modesta intensita
4 - Strade locali caratterizzate da traffico pesante di intensita
molto ridotta

0,05x16

5144 Verifiche allo stato limite di fessurazione

Per assicurare la funzionalitd e la durata delle strutture viene prefissato uno stato limite di
fessurazione, commisurato alle condizioni ambientali e di sollecitazione, nonché alla sensibilita
delle armature alla corrosione.

Strutture in calcestruzzo armato ordinarier le strutture in calcestruzzo armato ordinario, devono
essere rispettate le limitazioni di cui alla Tab. 4.1.VI per armatura poco sensibile.

Strutture in calcestruzzo armato precompres¥algono le limitazioni della Tab. 4.1.VI per
armature sensibili.

5145 Verifiche allo stato limite di deformazione

L’assetto di una struttura, da valutarsi in base 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 al transito dei carichi mobili alle
velocita di progetto della strada.

51.4.6 Verifiche delle azioni sismiche

Le verifiche nei riguardi delle azioni sismiche vanno svolte secondo i criteri ed i metodi esposti nel
relativo § 3.2.

5147 Verifiche in 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 verifica alle tensioni ammissibili di cui al § 2.7.

5.1.5 STRUTTURE PORTANTI

5.1.5.1 Impalcato

5.1.5.1.1 Spessori minimi

Gli spessori minimi delle diverse parti costituenti I'impalcato devono tener conto dell'influenza dei
fattori ambientali sulla durabilita dell'opera e rispettare le prescrizioni delle norme relative ai
singoli elementi strutturali.

5.1.5.1.2 Strutture ad elementi prefabbricati

Nelle strutture costruite in tutto o in parte con elementi prefabbricati, al 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 da variazioni dei vincoli.

5.1.5.2 Pile

5.15.21 Spessori minimi
Vale quanto gia indicato al comma precedente per le strutture dell'impalcato.
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51522 Schematizzazione e calcolo

Nella verifica delle pile snelle, particolare attenzione deve essere rivolta alla valutazione delle
effettive condizioni di vincolo, specialmente riguardo l'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 alte, dalla differenza di temperatura tra le facce delle pile stesse.

5.1.6 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
alle forze 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 al funzionamento dei vincoli in direzione trasversale rispetto
all'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 geometria in pianta irregolare) devono derivare da un adeguato studio di capacita statica e
di compatibilita cinematica.

5.16.1 Protezione dei vincoli

Le varie parti dei dispositivi di vincolo devono essere adeguatamente protette, al fine di garantirne il
regolare funzionamento per il periodo di esercizio previsto.

5.1.6.2 Controllo, manutenzione e sostituzione

| vincoli del ponte devono essere accessibili al fine di consentirne il controllo, la manutenzione e
'eventuale sostituzione senza eccessiva difficolta.

5.1.6.3  Vincoli in zona sismica

Per i ponti in zona sismica, i vincoli devono essere progettati in modo che, tenendo conto del
comportamento dinamico dell’opera, risultino idonei:

- atrasmettere le forze conseguenti alle azioni sismiche

- ad evitare sconnessioni tra gli elementi componenti il dispositivo di vincolo

- ad evitare la fuoriuscita dei 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 esecutiva tali da garantire la massima durata e tali
da ridurre interventi di manutenzione e rifacimenti.

5.1.7.1  Impermeabilizzazione

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.

5.1.7.3  Giunti

In corrispondenza delle interruzioni strutturali si 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 irregolarita locali e da assicurare la migliore qualita dei transiti.

In corrispondenza dei giunti si deve impedire la 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 possibilita di ristagni o dilavamenti che interessino le strutture.

5.1.7.4  Smaltimento dei 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 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 la realizzazione di un apposito
impianto di depurazione e/o di decantazione.

5.1.7.5 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 sia ai fini ispettivi, sia ai 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
da valutare con riferimento a quanto presente in prossimita del ponte.

Nel caso in cui siano da prevedere significativi effetti di interazione tra veicoli, si dovra far
riferimento a studi specifici 0 a metodologie consolidate.
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5.2 PONTI FERROVIARI
Le presenti norme si applicano per la progettazione e I'esecuzione dei nuovi ponti ferroviari.

Il Gestore dell'Infrastruttura in base alle caratteristiche funzionali e strategiche delle diverse
infrastrutture ferroviarie stabilisce i parametri indicati al Cap. 2: vita nominale, classe d’'uso.

5.2.1 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 alla durabilita
dell'opera stessa.

5.2.1.1 Ispezionabilita e manutenzione

Fin dalla fase di progettazione deve essere posta la massima cura nella concezione generale
dellopera e nella definizione delle geometrie e dei particolari costruttivi in modo da rendere
possibile I'accessibilita e l'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 I'esercizio ferroviario; a tale scopo i disegni di progetto devono
fornire tutte le indicazioni al riguardo (numero, posizione e portata dei martinetti per il
sollevamento degli impalcati, procedure da seguire anche per la sostituzione degli stessi
apparecchi, ecc.).

5.2.1.2  Compatibilita idraulica

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 I'esercizio del ponte.

L’ampiezza e I'approfondimento della relazione e delle indagini che ne costituiscono la base
saranno commisurati allimportanza 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 alveo, la luce
minima tra pile contigue, misurata ortogonalmente al 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 e/o spalle in alveo cura particolare € da dedicare al problema delle escavazioni
dell'alveo e alla protezione delle fondazioni delle pile e delle spalle.

La quota idrometrica ed il franco dovranno essere posti in correlazione con la piena di progetto
riferita ad 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.

52.1.3 Altezza libera

Nel caso di un ponte che scavalchi una strada ordinaria, l'altezza libera al di sotto del ponte non
deve essere in alcun 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 l'altezza minima non sia minore di 4 m.

Eccezionalmente, ove I'esistenza di vincoli non eliminabili imponesse di scendere al di sotto di tale
valore, si potra adottare un’altezza minima, in ogni caso non inferiore a 3,20 m. Tale deroga é
vincolata al 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 alla classe
dei natanti previsti.

Per tutti i casi in deroga all'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 pedonali I'altezza libera non deve essere inferiore a 2,50 m.

5.2.2 AZIONI SULLE OPERE

Nelllambito 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 Permanenti

Le azioni permanenti che andranno considerate sono: pesi propri, carichi permanenti portati, spinta
delle terre, spinte idrauliche, ecc.

5.2.2.11 Carichi permanenti portati

Ove non si eseguano valutazioni piu dettagliate, la determinazione dei carichi permanenti portati
relativi al peso della massicciata, dellarmamento e della impermeabilizzazione (inclusa la
protezione) potra effettuarsi assumendo, convenzionalmente, per linea in rettifilo, un peso di
volume pari a 18,0 kN/fapplicato su tutta la larghezza media compresa fra i muretti paraballast,
per una altezza 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
massicciata necessarie 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 non sia
originariamente prevista la realizzazione di questo genere di elementi.

5.2.2.1.2 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 le 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 distanza5,0 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 inferiore a 6 m e gli elementi di sostegno
verticale dovranno essere progettati in modo da resistere all’azione delle forze statiche indicate al §
3.6.3.3.1

Urto di ghiacci e natanti su pile.

L'intensitd e le modalita di applicazione delle azioni derivanti da pressione dei 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 puo fare riferimento al 8 3.6.3.5.

5.2.2.2  Smaltimento dei liquidi provenienti dall'impalcato

Lo smaltimento dei liquidi provenienti dall'impalcato deve effettuarsi 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 dellopera stessa o per la natura
dell’ambiente circostante, si deve prevedere la realizzazione di un apposito impianto di depurazione
e/o di decantazione.

52.2.3 Azioni variabili verticali

52231 Treni di carico

| carichi verticali sono definiti per mezzo di modelli di carico; in particolare, sono forniti due treni
di carico distinti: il primo rappresentativo del traffico normale (Treno di caidd/1), il secondo
rappresentativo del traffico pesante (Treno di ca®idd).

| valori dei suddetti carichi dovranno essere moltiplicati per un coefficiente di adattanoénto “
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 ai modelli di carico LM 71, SW/0 e SW/2 ed alle loro
componenti si intendono, in effetti, pari al prodotto dei coefficienger i carichi indicati nelle Fig.
5.2.1 e Fig. 5.2.2.

52.23.1.1 Treno di carico LM 71

Questo treno di carico sch