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CAPITOLO 12 - RIFERIMENTI TECNICI




1.

OGGETTO



2 CariToLO 1

PREMESSA

Le presenti Norme tecniche per le costruzioni sono emesse ai sensi delle leggi 5 novembre 1971, n. 1086, e 2 febbraio 1974, n. 64,
cosl come riunite nel Testo Unico per ’Edilizia di cui al DPR 6 giugno 2001, n. 380, e dell’art. 5 del DL 28 maggio 2004, n. 136,

convertito in legge, con modificazioni, dall’art. 1 della legge 27 luglio 2004, n. 186 e ss. mm. ii.. Esseraccolgone-inun-unico-orga-

1.1 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, pit1 in generale, trattano gli aspetti attinenti alla sicurezza strutturale delle opere.

Circa le indicazioni applicative per I'ottenimento delle prescritte prestazioni, per quanto non espressamente specificato nel pre-
sente documento, ci si puo riferire a normative di comprovata validita e ad altri documenti tecnici elencati nel Cap. 12. In partico-
lare quelle fornite dagli Eurocodici con le relative Appendici Nazionali costituiscono indicazioni di comprovata validita e forni-
scono il sistematico supporto applicativo delle presenti norme.



CAPITOLO 2.

SICUREZZA E PRESTAZIONI ATTESE



4 CAPITOLO 2

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 di progetto, di cui al § 2.4. Si definisce stato limite una condizione superata la quale 1'opera
non soddisfa pit1 le esigenze di seguito elencate perle-guali-estataprogettata.

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

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

sicurezza antincendio: capacita di garantire le prestazioni strutturali previste in caso d’incendio, per un periodo richiesto;

- durabilita: capacita della costruzione di mantenere, nell’arco della vita nominale di progetto, i livelli prestazionali per i quali e
stata progettata, tenuto conto delle caratteristiche ambientali in cui si trova e del livello previsto di manutenzione;

- robustezza: capacita di evitare danni sproporzionati rispetto all’entita di possibili cause innescanti eccezionali quali esplosioni e
urti.

Il superamento di uno stato limite ultimo ha carattere irreversibile. -e-si-definisce-collasse-

Il superamento di uno stato limite di esercizio puo avere carattere reversibile o irreversibile.

Per le opere esistenti e possibile fare riferimento a livelli di sicurezza diversi da quelli delle nuove opere ed e anche possibile con-
siderare solo gli stati limite ultimi. Maggiori dettagli sono dati al Capitolo 8.

I 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 instal-
lazione e di manutenzione da allegare alla documentazione dell’opera. I componenti, i sistemi e i 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 documen-
ti, normativi e non, di comprovata validita.

2.2, REQUISITI DELLE OPERE STRUTTURALI

2.2.1. STATI LIMITE ULTIMI (SLU)

I principali Stati Limite Ultimi sono elencati nel seguito:

a) perdita di equilibrio della struttura o di una sua parte, considerati come corpi rigidi;

b) spostamenti o deformazioni eccessive;

c) raggiungimento della massima capacita diresistenza di parti di strutture, collegamenti, fondazioni;
d) raggiungimento della massima capacita di-resisternza della struttura nel suo insieme;

e) raggiungimento di una condizione di cinematismo irreversibile;

f) raggiungimento di meccanismi di collasso nei terreni;

g) rottura di membrature e collegamenti per fatica;

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

i) 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 comprendono gli Stati Limite di salvaguardia della Vita (SLV) e gli Stati Limite di prevenzione del Collasso (SLC), come pre-
cisato nel § 3.2.1.

2.2.2, STATI LIMITE DI ESERCIZIO (SLE)
I principali Stati Limite di Esercizio 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;
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b) spostamenti e deformazioni che possano limitare 1'uso della costruzione, la sua efficienza e il suo aspetto;

c) spostamenti e deformazioni che possano compromettere 'efficienza e ’aspetto di elementi non strutturali, impianti, macchi-
nari;

d) vibrazioni che possano compromettere 1'uso della costruzione;

e) danni per fatica che possano compromettere la durabilita;

f) corrosione e/o degrado dei materiali in funzione del tempo e dell’ambiente di esposizione che possano compromettere la du-
rabilita.

Altri stati limite sono considerati in relazione alle specificita delle singole opere; in presenza di azioni sismiche, gli Stati Limite di

Esercizio comprendono gli Stati Limite di Operativita (SLO) e gli Stati Limite di Danno (SLD), come precisato nel § 3.2.1.

2.2.3. SICUREZZA ANTINCENDIO

Quando necessario, i rischi derivanti dagli incendi devono essere limitati progettando e realizzando le costruzioni in modo tale
da garantire la resistenza e la stabilita degli elementi portanti, nonché da limitare la propagazione del fuoco e dei fumi.

2.24. DURABILITA’

Un adeguato livello di durabilita puo essere garantito progettando la costruzione, e la specifica manutenzione, in modo tale che

il degrado della struttura che si dovesse verificare durante la sua vita nominale di progetto non riduca le prestazioni della co-

struzione al di sotto del livello previsto.

Tale requisito puo essere soddisfatto attraverso ’adozione di appropriati provvedimenti stabiliti tenendo conto delle previste

condizioni ambientali e di manutenzione ed in base alle peculiarita del singolo progetto, tra cui:

a) scelta opportuna dei materiali;

b) dimensionamento opportuno delle strutture;

c) scelta opportuna dei dettagli costruttivi;

d) adozione di tipologie costruttive e strutturali che consentano, ove possibile, I'ispezionabilita delle parti strutturali;

e) pianificazione di misure di protezione e manutenzione; oppure, quando queste non siano previste o possibili, progettazione
rivolta a garantire che il deterioramento della costruzione o dei materiali che la compongono non ne causi il collasso;

f) impiego di prodotti e componenti chiaramente identificati in termini di caratteristiche meccanico-fisico-chimiche, indispensa-
bili alla valutazione della sicurezza, e dotati di idonea qualificazione, cosi come specificato al Capitolo 11;

g) applicazione di sostanze o ricoprimenti protettivi dei materiali, soprattutto nei punti non piu visibili o difficilmente ispezio-
nabili ad opera completata;

h) adozione di sistemi di controllo, passivi o attivi, adatti alle azioni e ai fenomeni ai quali ’opera puo essere sottoposta.

Le condizioni ambientali devono essere identificate in fase di progetto in modo da valutarne la rilevanza nei confronti della du-

rabilita.

2.2.5. ROBUSTEZZA

Un adeguato livello di robustezza, in relazione all'uso previsto della costruzione ed alle conseguenze di un suo eventuale collas-

50, puo essere garantito facendo ricorso ad una o piti tra le seguenti strategie di progettazione:

a) progettazione della struttura in grado di resistere ad azioni eccezionali di carattere convenzionale, combinando valori nomi-
nali delle azioni eccezionali alle altre azioni esplicite di progetto;

b) prevenzione degli effetti indotti dalle azioni eccezionali alle quali la struttura puo essere soggetta o riduzione della loro inten-
sita;

c) adozione di una forma e tipologia strutturale poco sensibile alle azioni eccezionali considerate;

d) adozione di una forma e tipologia strutturale tale da tollerare il danneggiamento localizzato causato da un’azione di carattere
eccezionale,gualead i i i i i arte limitata-dela utara;

e) realizzazione di strutture quanto pi ridondanti, resistenti e/o duttili e possibile;
f) adozione di sistemi di controllo, passivi o attivi, adatti alle azioni e ai fenomeni ai quali 'opera puo essere sottoposta.

2.2.6. VERIFICHE

Le opere strutturali devono essere verificate, salvo diversa indicazione riportata nelle specifiche parti delle presenti norme:

a) per gli stati limite ultimi che possono presentarsi;

b) per gli stati limite di esercizio definiti in relazione alle prestazioni attese;

¢) quando necessario, nei confronti degli effetti derivanti dalle azioni termiche connesse con lo sviluppo di un incendio.

Le verifiche delle opere strutturali devono essere contenute nei documenti di progetto, con riferimento alle prescritte caratteristi-
che meccaniche dei materiali e alla caratterizzazione geotecnica del terreno, dedotta — ove specificato dalle presenti norme - in
base a specifiche indagini. Laddove necessario, la struttura deve essere verificata nelle fasi intermedie, tenuto conto del processo

costruttivo previsto; le verifiche per queste situazioni transitorie sono generalmente condotte nei confronti dei soli stati limite ul-
timi.
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Per le opere per le quali nel corso dei lavori si manifestino situazioni significativamente difformi da quelle di progetto occorre effet-
tuare le relative necessarie verifiche.

2.3. VALUTAZIONE DELILA SICUREZZA

Nel seguito sono riportati i criteri del metodo semiprobabilistico agli stati limite basato sull'impiego dei coefficienti parziali, ap-
plicabili nella generalita dei casi; tale metodo e detto di primo livello. Per opere di particolare importanza si possono adottare me-
todi di livello superiore, tratti da documentazione tecnica di comprovata validita di cui al Capitolo 12.

Nel metodo agli stati limite, la sicurezza strutturale nei confronti degli stati limite ultimi deve essere verificata confrontando la
resistenza capacita di progetto Ry, in termini di resistenza, duttilita e/o spostamento della struttura o della membratura struttu-
rale, funzione delle caratteristiche meccaniche a—resistenza dei materiali che la compongono (Xa) e dei valori nominali delle
grandezze geometriche interessate (ad), con il corrispondente valore di progetto della domanda -deglieffetti-delle-aziont Eq, fun-
zione dei valori di progetto delle azioni (Fd) e dei valori nominali delle grandezze geometriche della struttura interessate (a«).

La verifica della sicurezza nei riguardi degli stati limite ultimi (SLU) e espressa dall’equazione formale:

Ry42 E4 [2.2.1]
Il valore di progetto della resistenza di un dato materiale Xa ¢, a sua volta, funzione del valore caratteristico della resistenza, defi-
nito come frattile 5 % della distribuzione statistica della grandezza, attraverso I'espressione: Xa = Xi/ywm, essendo ywm il fattore par-
ziale associato alla resistenza del materiale.

Il valore di progetto di ciascuna delle azioni agenti sulla struttura Fa & ottenuto dal suo valore caratteristico Fx, inteso come frattile
95%della distribuzione statistica o come valore caratterizzato da un assegnato periodo di ritorno, attraverso 1’espressione: Fa =yrFx
essendo Ve il fattore parziale relativo alle azioni. Nel caso di concomitanza di pilt azioni variabili di origine diversa si definisce un
valore di combinazione o Fi, ove yo<1 & un opportuno coefficiente di combinazione, che tiene conto della ridotta probabilita che
pitt azioni di diversa origine si realizzino simultaneamente con il loro valore caratteristico.

Per grandezze caratterizzate da distribuzioni con coefficienti di variazione minori di 0,10, ovvero per grandezze che non riguar-
dino univocamente resistenze o azioni, si possono considerare i valori nominali, coincidenti con i valori medi.

I valori caratteristici dei parametri fisico-meccanici dei materiali sono definiti nel Capitolo 11. Per la sicurezza delle opere e dei
sistemi geotecnici, i valori caratteristici dei parametri fisico-meccanici dei terreni sono definiti nel § 6.2.2.

La capacita di garantire le prestazioni previste per le condizioni di esercizio (SLE) deve essere verificata confrontando il valore
limite di progetto associato a ciascun aspetto di funzionalita esaminato (Ca), con il corrispondente valore di progetto dell’effetto
delle azioni (Ea), attraverso la seguente espressione formale:

Ca>Ea [2.2.2]
2.4. VITA NOMINALE DI PROGETTO, CLASSI D’USO E PERIODO DI RIFERIMENTO
2.4.1. VITA NOMINALE DI PROGETTO

La vita nominale di progetto Vy di un’opera e convenzionalmente definita come il numero di anni nel quale e previsto che

I'opera, purché soggetta alla necessaria manutenzione eesi-come-prevista-in-sede-di-progetto, mantenga specificiilivelli presta-
zionali peri-quali-estata-progettata.

I valori minimi di Vi da adottare per i diversi tipi di costruzione sono riportati nella Tab. 2.4.1. Tali valori possono essere anche
impiegati per definire le azioni prestazioni dipendenti dal tempo.

Tab. 2.4.1 - Valori minimi della Vita nominale V. di progetto per i diversi tipi di costruzioni

TIPI DI COSTRUZIONI ng‘g;‘:;ﬂ?‘
1 Costruzioni temporanee e provvisorie-# 10
2 [ Costruzioni con livelli di prestazioni ordinari 50
3 Costruzioni con livelli di prestazioni elevati 100

Non sono da considerarsi temporanee le costruzioni o parti di esse che possono essere smantellate con l'intento di essere riutiliz-
zate. Per un’opera di nuova realizzazione la cui fase di costruzione sia prevista in sede di progetto di durata pari a P, la vita no-
minale relativa a tale fase di costruzione, ai fini della valutazione delle azioni sismiche, dovra essere assunta non inferiore a Px e
comungue non inferiore a 5 anni.

Le verifiche sismiche di opere di tipo 1 o in fase di costruzione possono omettersi quando il progetto preveda che tale condizione
permanga per meno di 2 anni.
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2.4.2, CLASSI D’USO

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 pubbli-
che e sociali essenziali. Industrie con attivita non pericolose per I’'ambiente. Ponti, opere infrastrutturali, reti viarie non
ricadenti in Classe d"uso III o in Classe d'uso IV, reti ferroviarie la cui interruzione non provochi situazioni di emergen-
za. Dighe il cui collasso non provochi conseguenze rilevanti.

Classe I1I: Costruzioni il cui uso preveda affollamenti significativi. Industrie con attivita pericolose per 'ambiente. Reti viarie ex-
traurbane non ricadenti in Classe d’uso IV. Ponti 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 DM
5/11/2001, n. 6792, “Norme funzionali e geometriche per la costruzione delle strade”, e di tipo C quando appartenenti ad
itinerari di collegamento tra capoluoghi di provincia non altresi serviti da strade di tipo A o B. Ponti e reti ferroviarie di
importanza critica per il mantenimento delle vie di comunicazione, particolarmente dopo un evento sismico. Dighe con-
nesse al funzionamento di acquedotti e a impianti di produzione di energia elettrica.

2.4.3. PERIODO DI RIFERIMENTO PER L’AZIONE SISMICA
Le azioni sismiche sulle costruzioni vengono valutate in relazione ad un periodo di riferimento Vi che si ricava, per ciascun tipo
di costruzione, moltiplicandone la vita nominale di progetto Vy per il coefficiente d"uso Cy:

Vi=Vy* Cy [2.4.1]

11 valore del coefficiente d'uso Cy e definito, al variare della classe d’uso, come mostrato in Tab. 2.4.IL

Tab. 2.4.11 - Valori del coefficiente d’uso Cy

CLASSE D'USO 1 1T I v

COEFFICIENTE Cy 0,7 1,0 15 2,0

Per le costruzioni a servizio di attivita a rischio di incidente rilevante si adotteranno valori di Cy; anche superiori a 2, in relazione alle
conseguenze sull'ambiente e sulla pubblica incolumita determinate dal raggiungimento degli stati limite.

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.

2511 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 vincoli, ecc.
c) 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.

2.5.1.2 CLASSIFICAZIONE DELLE AZIONI SECONDO LA RISPOSTA STRUTTURALE

a) statiche: azioni applicate alla struttura che non provocano accelerazioni significative della stessa o di alcune sue parti;
b) pseudo statiche: azioni dinamiche rappresentabili mediante un’azione statica equivalente;

c) dinamiche: azioni che causano significative accelerazioni della struttura o dei suoi componenti.

2.5.1.3 CLASSIFICAZIONE DELLE AZIONI SECONDO LA VARIAZIONE DELLA LORO INTENSITA NEL TEMPO

a) permanenti (G): azioni che agiscono durante tutta la vita nominale di progetto della costruzione, la cui variazione di intensita nel
tempo & molto lenta e di modesta entita:
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- peso proprio di tutti gli elementi strutturali; peso 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 tempo) (G,);

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

- spostamenti e deformazioni impressi, incluso il ritiro;

- presollecitazione (P).

b) wvariabili (Q): azioni che agiscono con valori istantanei che possono risultare sensibilmente diversi fra loro nel corso della vita
nominale della struttura:
- sovraccarichi;
- azioni del vento;
- azioni della neve;
- azioni della temperatura.
Le azioni variabili sono dette di lunga durata se agiscono con un’intensita significativa, anche non continuativamente, per un
tempo non trascurabile rispetto alla vita nominale della struttura. Sono dette di breve durata se agiscono per un periodo di
tempo breve rispetto alla vita nominale della struttura. A seconda del sito ove sorge la costruzione, una medesima azione cli-
matica puo essere di lunga o di breve durata.

c) 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.

Quando rilevante, nella valutazione dell’effetto delle azioni € necessario tenere conto del comportamento dipendente dal tempo
dei materiali, come per la viscosita.

2.5.2. CARATTERIZZAZIONE DELLE AZIONI ELEMENTARI

11 valore di progetto di ciascuna delle azioni agenti sulla struttura Fa e ottenuto dal suo valore caratteristico Fx, come indicato nel
§2.3.

In accordo con le definizioni del §2.3, il valore caratteristico Gk di azioni permanenti caratterizzate da distribuzioni con coefficien-
ti di variazione minori di 0,10 si puo assumere coincidente con il valore medio.

Nel caso di azioni variabili caratterizzate da distribuzioni dei valori estremi dipendenti dal tempo, si assume come valore caratte-
ristico quello caratterizzato da un assegnato periodo di ritorno. Per le azioni ambientali (neve, vento, temperatura) il periodo di
ritorno € posto uguale a 50 anni, corrispondente ad una probabilita di eccedenza del 2% su base annua; per le azioni da traffico
sui ponti stradali il periodo di ritorno € convenzionalmente assunto pari a 1000 anni. Nella definizione delle combinazioni delle
azioni, i termini Qx rappresentano le azioni variabili di diversa natura che possono agire contemporaneamente: Qi rappresenta

’azione variabile di base e Qk2, Qis, ... le azioni variabili d’accompagnamento, che possono agire contemporaneamente a quella
di base.

Con riferimento alla durata relativa ai livelli di intensita di un’azione variabile, si definiscono:

- valore quasi permanente y,; *Q,: il valore istantaneo superato oltre il 50% del tempo nel periodo di riferimento. Indicativamen-
te, esso puo assumersi uguale alla media della distribuzione temporale dell’intensita;

- valore frequente y;;"Qyy: il valore superato per un periodo totale di tempo che rappresenti una piccola frazione del periodo di
riferimento. Indicativamente, esso puo assumersi uguale al frattile 95% della distribuzione temporale dell’intensita;

- valore di combinazione y; *Qy;: il valore tale che la probabilita di superamento degli effetti causati dalla concomitanza con altre
azioni sia circa la stessa di quella associata al valore caratteristico di una singola azione.

Nel caso in cui la caratterizzazione probabilistica dell’azione considerata non sia disponibile, ad essa puo essere attribuito il valo-

re nominale. Nel seguito sono indicati con pedice k i valori caratteristici; senza pedice k i valori nominali.

La Tab. 2.5.I riporta i coefficienti di combinazione da adottarsi per gli edifici civili e industriali di tipo corrente.

Tab. 2.5.1 - Valori dei coefficienti di combinazione

Categoria/Azione variabile Yy Wy Wy
Categoria A - Ambienti ad uso residenziale 0,7 0,5 0,3
Categoria B - Uffici 0,7 0,5 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 — Aree per immagazzinamento, uso commerciale e uso industriale 10 0.9 08
Biblioteche, archivi, magazzini e ambienti ad uso industriale ! ’ ’

Categoria F - Rimesse , parcheggi ed aree per il traffico di veicoli (per autoveicoli

di peso <30 kN) 07 0,7 0,6
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Categoria G — R'imesse, parcheggi ed aree per il traffico di veicoli (per autoveicoli 07 05 03
di peso > 30 kN)

Categoria H - Coperture accessibili per sola manutenzione 0,0 0,0 0,0
Categoria I — Coperture praticabili da valutarsi caso per
Categoria K — Coperture per usi speciali (impianti, eliporti, ...) caso

Vento 0,6 0,2 0,0
Neve (a quota <1000 m s.1.m.) 0,5 0,2 0,0
Neve (a quota > 1000 m s.1.m.) 0,7 0,5 0,2
Variazioni termiche 0,6 0,5 0,0

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):

Yo GtV Gt Y P+vq Qa+ Yo Voo Qe+ Yo Wos " Qus * -+ [2.5.1]

— Combinazione caratteristica, cosiddetta rara, generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio (SLE) irreversibili:
Gi+G+ P+ Qu+ v Qo+ Ve Qat - (2.5.2]

— Combinazione frequente, generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio (SLE) reversibili:
Gi+Gy+ Py Qut vy Qo+ vy Qe+t ... (2.5.3]

— Combinazione quasi permanente (SLE), generalmente impiegata per gli effetti a lungo termine:
Gi+G+ Py Qut Ve Qot vy Qat ... (2.5.4]

- Combinazione sismica, impiegata per gli stati limite ultimi e di esercizio connessi all’azione sismica E:
E+G+Gy+P+yy Qu+yy Qot... [2.5.5]

- Combinazione eccezionale, impiegata per gli stati limite ultimi connessi alle azioni eccezionali A:
G+ G+ P+ A g+  Qu+ Y Qo+ ... [2.5.6]

Gli effetti dell'azione sismica saranno valutati tenendo conto delle masse associate ai seguenti carichi gravitazionali:
G, +G,+ D, v, Q. [2.5.7]
Nelle combinazioni si intende che vengano omessi i carichi Qk]» che danno un contributo favorevole ai fini delle verifiche e, se del
caso, i carichi G,.
Altre combinazioni sono da considerare in funzione di specifici aspetti (p. es. fatica, ecc.).
Nelle formule sopra riportate il simbolo “+” vuol dire “combinato con”.

I valori dei coefficienti vy, yy; € ¥, sono dati nella Tab. 2.5.1 ovvero nella Tab. 5.1.VI per i ponti stradali e nella Tab. 5.2.VII per i
ponti ferroviari. I valori dei coefficienti parziali di sicurezza yg; e Y sono dati nel § 2.6.1.

2.6. AZIONI NELLE VERIFICHE AGLI STATI LIMITE

Le verifiche agli stati limite devono essere eseguite per tutte le pit1 gravose condizioni di carico che possono agire sulla struttura,
valutando gli effetti delle combinazioni definite nel § 2.5.3.

2.6.1. STATI LIMITE 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 fondazione: STR
—lo stato limite di resistenza del terreno: GEO

Fatte salve tutte le prescrizioni fornite nei capitoli successivi delle presenti norme, la Tab. 2.6.1 riporta i valori dei coefficienti par-
ziali vy da assumersi per la determinazione degli effetti delle azioni nelle verifiche agli stati limite ultimi.

Per le verifiche nei confronti dello stato limite ultimo di equilibrio come corpo rigido (EQU) si utilizzano i coefficienti y riportati
nella colonna EQU della Tabella 2.6.1.
Per la progettazione di componenti strutturali che non coinvolgano azioni di tipo geotecnico, le verifiche nei confronti degli stati

limite ultimi strutturali (STR) si eseguono adottando i coefficienti yg riportati nella colonna A1 della Tabella 2.6.1.

Per la progettazione di elementi strutturali che coinvolgano azioni di tipo geotecnico (plinti, platee, pali, muri di sostegno, ...) le
verifiche nei confronti degli stati limite ultimi strutturali (STR) e geotecnici (GEO) si eseguono adottando due possibili approcci
progettuali, fra loro alternativi.
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Nell’ Approccio 1, le verifiche si conducono con due diverse combinazioni di gruppi di coefficienti parziali, rispettivamente definiti
per le azioni (yg), per la resistenza dei materiali (yy;) e, eventualmente, per la resistenza globale del sistema (yy). Nella Combinazione
1 dell’Approccio 1, per le azioni si impiegano i coefficienti vy riportati nella colonna Al della Tabella 2.6.1. Nella Combinazione 2
dell’ Approccio 1, si impiegano invece i coefficienti vy riportati nella colonna A2. In tutti i casi, sia nei confronti del dimensionamento
strutturale, sia per quello geotecnico, si deve utilizzare la combinazione pili gravosa fra le due precedenti.

Nell’ Approccio 2 si impiega un’unica combinazione dei gruppi di coefficienti parziali definiti per le Azioni (yg), per la resistenza
dei materiali (yy) e, eventualmente, per la resistenza globale (yg). In tale approccio, per le azioni si impiegano i coefficienti vy ri-
portati nella colonna Al.

I coefficienti yy; e yr sono definiti nei capitoli successivi.

Tab. 2.6.1 - Coefficienti parziali per le azioni o per I'effetto delle azioni nelle verifiche SLU

Coefficiente | EQU | Al A2

Yr
Favorevoli 0,9 1,0 1,0

Carichi permanenti Gi Yai
Sfavorevoli 1,1 1,3 1,0
Favorevoli 0,8 0,8 0,8

Carichi permanenti non strutturali G2 - Yo
Sfavorevoli 15 1,5 1,3
Favorevoli 0,0 0,0 0,0

Azioni variabili Q Yai
Sfavorevoli 15 1,5 1,3

o,
Nel caso in cui I'intensita dei carichi permanenti non strutturali o di una parte di essi (ad es. carichi per-

manenti portati) sia ben definita in fase di progetto, per detti carichi o per la parte di essi nota si potranno
adottare gli stessi coefficienti parziali validi per le azioni permanenti.

Nella Tab. 2.6.1 il significato dei simboli e il seguente:

Ya1 coefficiente parziale dei carichi permanenti Gi;

Yo coefficiente parziale dei carichi permanenti non strutturali Gz;
Yai coefficiente parziale delle azioni variabili Q.

Nel caso in cui I’azione sia costituita dalla spinta del terreno, per la scelta dei coefficienti parziali di sicurezza valgono le indica-
zioni riportate nel Capitolo 6.

11 coefficiente parziale della precompressione si assume pari a yp=1,0.

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



CAPITOLO 3.

AZIONI SULLE COSTRUZIONI
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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.

I 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.

3.1.2. PESI PROPRI DEI MATERIALI STRUTTURALI

Le azioni permanenti gravitazionali associate ai pesi propri dei materiali strutturali sono derivate dalle dimensioni geometriche e
dai pesi dell'unita di volume dei materiali con cui sono realizzate le parti strutturali della costruzione. Per i materiali piti comuni
possono essere assunti i valori dei pesi dell’'unita di volume riportati nella Tab. 3.1.I.

Tab. 3.1.1 - Pesi dell’unita di volume dei principali materiali

MATERIALI PESO UN;:I\AI/:?I;VOLUME
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 strutturali non compresi nella Tab. 3.1.1 si potra far riferimento a specifiche indagini sperimentali o a normative o
documenti di comprovata validita, trattando i valori nominali come valori caratteristici.

3.1.3. CARICHI PERMANENTI NON STRUTTURALI

Sono considerati carichi permanenti non strutturali i carichi presenti sulla costruzione durante il suo normale esercizio, quali
quelli relativi a tamponature esterne, divisori interni, massetti, isolamenti, pavimenti e rivestimenti del piano di calpestio, intona-
ci, controsoffitti, impianti ed altro, ancorché in qualche caso sia necessario considerare situazioni transitorie in cui essi non siano
presenti.
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Le azioni permanenti gravitazionali associate ai pesi propri dei materiali non strutturali sono derivate dalle dimensioni geometri-
che e dai pesi dell’'unita di volume dei materiali con cui sono realizzate le parti non strutturali della costruzione. I pesi dell’unita
di volume dei materiali non strutturali possono essere ricavati dalla Tab. 3.1.1, ovvero da specifiche indagini sperimentali o da
normative o da documenti di comprovata validita, trattando i valori nominali come valori caratteristici.

In linea di massima, in presenza di orizzontamenti anche con orditura unidirezionale ma con capacita di ripartizione trasversale,
i carichi permanenti non strutturali potranno assumersi, per le verifiche d’insieme, come uniformemente ripartiti. In caso contra-
rio, occorre valutarne le effettive distribuzioni.

I tramezzi e gli impianti leggeri degli edifici per abitazioni e per uffici potranno assumersi, in genere, come carichi equivalenti
distribuiti, purché i solai abbiano adeguata capacita di ripartizione trasversale.

Per gli orizzontamenti degli edifici per abitazioni e per uffici, il peso proprio di elementi divisori interni potra essere ragguagliato
ad un carico permanente uniformemente distribuito g,, purché vengano adottate le misure costruttive atte ad assicurare una ade-
guata ripartizione del carico. Il carico uniformemente distribuito g, potra essere correlato al peso proprio per unita di lunghezza
G, delle partizioni nel modo seguente:

- per elementi divisori con G,<1,00 kN/m : g,= 0,40 kN/m?;

- per elementi divisori con 1,00<  G,<2,00 kN/m : g,= 0,80 kN/m?;

- per elementi divisori con 2,00<  G,<3,00 kN/m : g,=1,20 kN/m?;

- per elementi divisori con 3,00<  G,<4,00 kN/m : g,=1,60 kN/m?;

- per elementi divisori con 4,00<  G,<5,00 kN/m : g,=2,00 kN/m?2.

Gli elementi divisori interni con peso proprio maggiore di 5,00 kN/m devono essere considerati in fase di progettazione, tenendo
conto del loro effettivo posizionamento sul solaio.

3.14. SOVRACCARICHI

I sovraccarichi, o carichi imposti, comprendono i carichi legati alla destinazione d’uso dell’opera; i modelli di tali azioni possono
essere costituiti da:

- carichi verticali uniformemente distribuiti qy
- carichi verticali concentrati Qx
- carichi orizzontali lineari H,

I valori nominali e/o caratteristici di qy, Q ed Hy sono riportati nella Tab. 3.1.1I. Tali valori sono comprensivi degli effetti dinamici
ordinari, purché non vi sia rischio di rilevanti amplificazioni dinamiche della risposta delle strutture.

Tab. 3.1.11 - Valori dei sovraccarichi per le diverse categorie d'uso delle costruzioni

Cat. Ambienti b Qi Hi
[kN/m?] [kN] [kN/m]

Ambienti ad uso residenziale
Aree per attivita domestiche e residenziali; sono
compresi in questa categoria i locali di abitazione e

A relativi servizi, gli alberghi (ad esclusione delle aree 2,00 2,00 1,00
soggette ad affollamento), camere di degenza di
ospedali
Scale comuni, balconi, ballatoi 4,00 4,00 2,00
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
Scale comuni, balconi e ballatoi 4,00 4,00 2,00
Ambienti suscettibili di affollamento
Cat. C1 Aree con tavoli, quali scuole, caffe, ristoran- 3,00 3,00 1,00

ti, sale per banchetti, lettura e ricevimento

Cat. C2 Aree con posti a sedere fissi, quali chiese,
teatri, cinema, sale per conferenze e attesa, aule 4,00 4,00 2,00
universitarie e aule magne

Cat. C3 Ambienti privi di ostacoli al movimento
delle persone, quali musei, sale per esposizioni,

aree d’accesso a uffici, ad alberghi e ospedali, ad 500 500 3,00
C atri di stazioni ferroviarie

C-a-t. C4. Are.e con possibile svolgimento di attlylita 5,00 5,00 3,00

fisiche, quali sale da ballo, palestre, palcoscenici.

Cat. C5. Aree suscettibili di grandi affollamenti,

quali edifici per eventi pubblici, sale da concerto, 5,00 5,00 3,00

palazzetti per lo sport e relative tribune, gradinate e
piattaforme ferroviarie.

Secondo categoria d'uso servita, con le
Scale comuni, balconi e ballatoi seguenti limitazioni
> 4,00 > 4,00 >2,00
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H,
Cat. Ambienti b Qi k
[kN/m?] [kN] [kN/m]
Ambienti ad uso commerciale
Cat. D1 Negozi 4,00 4,00 2,00
D C-at: D2 Centri commerciali, mercati, grandi magaz- 5,00 5,00 2,00
zimi
Scale comuni, balconi e ballatoi Secondo categoria d"uso servita

Aree per immagazzinamento e uso commerciale
ed uso industriale

Cat. E1 Aree per accumulo di merci e relative aree
E d’accesso, quali biblioteche, archivi, magazzini, 26,00 7,00 1,00*
depositi, laboratori manifatturieri

Cat. E2 Ambienti ad uso industriale da valutarsi caso per caso

Rimesse e aree per traffico di veicoli (esclusi i
ponti)

Cat. F Rimesse, aree per traffico, parcheggio e sosta
di veicoli leggeri (peso a pieno carico fino a 30 kN)
Cat. G Aree per traffico e parcheggio di veicoli me-
di (peso a pieno carico compreso fra 30 kN e 160

kN), quali rampe d’accesso, zone di carico e scarico

2,50 2x 10,00 1,00%*

F-G

da valutarsi caso per caso e comunque
non minori di

. 5,00 2 x 50,00 1,00%*
mercl.
Coperture
.H ibili 1 i
Ca.t C(.)perture accessibili per sola manutenzione 0,50 120 1,00
e riparazione

H-IK Cat. I Coperture praticabili di ambienti di categoria L
, secondo categorie di appartenenza
d’uso compresa fra A e D

Cat. K Coperture per usi speciali, quali impianti,

. . da valutarsi caso per caso
eliporti.

* non comprende le azioni orizzontali eventualmente esercitate dai materiali immagazzinati.

** per i soli parapetti o partizioni nelle zone pedonali. Le azioni sulle barriere esercitate dagli automezzi dovranno essere
valutate caso per caso.

I valori riportati nella Tab. 3.1.I sono riferiti a condizioni di uso corrente delle rispettive categorie. Altri regolamenti potranno
imporre valori superiori, in relazione ad esigenze specifiche.

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

3.14.1 SOVRACCARICHI VERTICALI UNIFORMEMENTE DISTRIBUITI

Analogamente ai carichi permanenti non strutturali definiti al § 3.1.3 ed in linea di massima, in presenza di orizzontamenti anche
con orditura unidirezionale ma con capacita di ripartizione trasversale, i sovraccarichi potranno assumersi, per la verifica
d’insieme, come uniformemente ripartiti. In caso contrario, occorre valutarne le effettive distribuzioni.

Per le categorie d'uso A, B, C, D, H e ], i sovraccarichi verticali distribuiti che agiscono su un singolo elemento strutturale facente
parte di un orizzontamento (ad esempio una trave), possono essere ridotti in base all’estensione dell’area di influenza A [m?] di
competenza dell’elemento stesso. Il coefficiente riduttivo aa e dato da

a Zgl/lo +1—1;)S1,0 [311]

essendo yo il coefficiente di combinazione (Tab. 2.5.1). Per le categorie C e D, oa non puo essere minore di 0,6.

Analogamente, per le sole categorie d'uso da A a D, le componenti di sollecitazione indotte dai sovraccarichi agenti su membra-
ture verticali, tra i quali pilastri o setti, facenti parte di edifici multipiano con piu di 2 piani, possono essere ridotti in funzione del
numero di piani caricati n, essendo il coefficiente riduttivo o~ dato da

a, :@_ [3.1.2]

I due coefficienti riduttivi oA e an non possono essere combinati.

3.14.2 SOVRACCARICHI VERTICALI CONCENTRATI

I'sovraccarichi verticali concentrati Q, riportati nella Tab. 3.1.II formano oggetto di verifiche locali distinte e non si applicano con-
temporaneamente ai carichi verticali ripartiti utilizzati nelle verifiche dell’edificio nel suo insieme; essi devono essere applicati su
impronte di carico appropriate all’utilizzo ed alla forma dell’orizzontamento; in assenza di precise indicazioni puo essere consi-
derata una forma dell’impronta di carico quadrata pari a 50 x 50 mm, salvo che per le rimesse, i parcheggi e le aree di transito (ca-
tegorie F e G). Per le costruzioni di categoria F, i carichi si applicano su due impronte di 100 x 100 mm, distanti assialmente 1,80
m. Per le costruzioni di categoria G, i carichi si applicano su due impronte di 200 x 200 mm, distanti assialmente 1,80 m.
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3.14.3 SOVRACCARICHI ORIZZONTALI LINEARI
I sovraccarichi orizzontali lineari Hy riportati nella Tab. 3.1.I devono essere utilizzati per verifiche locali e non si combinano con
i carichi utilizzati nelle verifiche dell’edificio nel suo insieme.

I sovraccarichi orizzontali lineari devono essere applicati alle pareti alla quota di 1,20 m dal rispettivo piano di calpestio; devono
essere applicati ai parapetti o ai mancorrenti alla quota del bordo superiore.

Le verifiche locali riguardano, in relazione alle condizioni d'uso, gli elementi verticali bidimensionali quali i tramezzi, le pareti, i
tamponamenti esterni, comunque realizzati, con I'esclusione dei divisori mobili (che comunque devono garantire sufficiente sta-
bilita in esercizio).

I soddisfacimento di questa 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.

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 dal-
la “pericolosita sismica di base” del sito di costruzione e sono funzione delle caratteristiche morfologiche e stratigrafiche che de-
terminano la risposta sismica locale.

La pericolosita sismica e definita in termini di accelerazione orizzontale massima attesa a, in condizioni di campo libero su sito di

8
riferimento rigido con superficie topografica orizzontale (di categoria A come definita al § 3.2.2), nonché di ordinate dello spettro

di risposta elastico in accelerazione ad essa corrispondente S (T), con riferimento a prefissate probabilita di eccedenza Py, come
definite nel § 3.2.1, nel periodo di riferimento Vi, come definito nel § 2.4. In alternativa € ammesso 'uso di accelerogrammi, pur-
ché correttamente commisurati alla pericolosita sismica locale dell’area della costruzione.

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

accelerazione orizzontale massima al sito;

F, valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazione orizzontale;

valore di riferimento per la determinazione del periodo di inizio del tratto a velocita costante dello spettro in accelerazione
orizzontale.
Per i valori di a, F,e T.., necessari per la determinazione delle azioni sismiche, si fa riferimento agli Allegati A e B al Decreto del

Ministro delle Infrastrutture 14 gennaio 2008, pubblicato nel S.O. alla Gazzetta Ufficiale del 4 febbraio 2008, n.29, ed eventuali
successivi aggiornamenti.

3.2.1. STATI LIMITE E RELATIVE PROBABILITA DI SUPERAMENTO

Nei confronti delle azioni sismiche, sia gli Stati limite di esercizio (SLE) che gli Stati limite ultimi (SLU) sono individuati riferen-
dosi alle prestazioni della costruzione nel suo complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali e gli impianti.

Gli Stati limite di esercizio (SLE) comprendono:

- Stato Limite di Operativita (SLO): a seguito del terremoto la costruzione nel suo complesso, includendo gli elementi struttura-
li, quelli non strutturali e le apparecchiature rilevanti in relazione alla sua funzione, non deve subire danni ed interruzioni d'u-
so significativi;

- Stato Limite di Danno (SLD): a seguito del terremoto la costruzione nel suo complesso, includendo gli elementi strutturali,
quelli non strutturali e 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 (SLU) comprendono:

- 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 rigi-

dezza 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 compo-
nenti 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.

Le probabilita di superamento nel periodo di riferimento Py, cui riferirsi per individuare 'azione sismica agente in ciascuno de-

gli stati limite considerati, sono riportate nella Tab. 3.2.I.

Tab. 3.2.1 - Probabilita di superamento Py in funzione dello stato limite considerato

Stati Limite Py Probabilita di superamento nel periodo di riferimento Vy
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Stati limite di esercizio SLO 81%
SLD 63%
Stati limite ultimi SLV 10%
SLC 5%

Qualora la protezione nei confronti degli stati limite di esercizio sia di prioritaria importanza, i valori di Py, forniti in tabella

devono essere ridotti in funzione del grado di protezione che si vuole raggiungere.

Per ciascuno stato limite e relativa probabilita di eccedenza Py, nel periodo di riferimento Vy si ricava il periodo di ritorno Ty del

sisma utilizzando la relazione:

Tg=-Vg/In (1-Py)=- Cy Vi /In (1- Py ) [3.2.0]

3.2.2 CATEGORIE DI SOTTOSUOLO E CONDIZIONI TOPOGRAFICHE

Categorie di sottosuolo

Ai fini della definizione dell’azione sismica di progetto, I'effetto della risposta sismica locale si valuta mediante specifiche analisi,
da eseguire con le modalita indicate nel § 7.11.3. In alternativa, qualora le condizioni stratigrafiche e le proprieta dei terreni siano
chiaramente riconducibili alle categorie definite nella Tab. 3.2.1I, si puo fare riferimento a un approccio semplificato che si basa
sulla classificazione del sottosuolo in funzione dei valori della velocita di propagazione delle onde di taglio, Vs. I valori dei
parametri meccanici necessari per le analisi di risposta sismica locale o delle velocita Vs per l'approccio semplificato
costituiscono parte integrante della caratterizzazione geotecnica dei terreni compresi nel volume significativo, di cui al § 6.2.2.

I valori di Vs sono ottenuti mediante specifiche prove ovvero, con giustificata motivazione e limitatamente all’approccio
semplificato, sono valutati tramite relazioni empiriche di comprovata affidabilita con i risultati di altre prove in sito, quali ad
esempio le prove penetrometriche dinamiche per i terreni a grana grossa e le prove penetrometriche statiche.

La classificazione del sottosuolo si effettua in base alle condizioni stratigrafiche ed ai valori della velocita equivalente di propaga-

zione delle onde di taglio, Vseq (in m/s), definita dall’espressione:

H
VS,eq N

3 h; [3.2.1]

io1 Vs.i
con:
hi spessore dell’i-esimo strato;
Vs, velocita delle onde di taglio nell’i-esimo strato;
N numero di strati;
H profondita del substrato, definito come quella formazione costituita da roccia o terreno molto rigido, caratterizzata da Vs

non inferiore a 800 m/s.
Per le fondazioni superficiali, la profondita del substrato é riferita al piano di imposta delle stesse, mentre per le fondazioni su
pali e 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 e riferita al piano di imposta della fondazione.
Per depositi con profondita H del substrato superiore a 30 m, la velocita equivalente delle onde di taglio Vs.q & definita dal para-
metro Vs3o, ottenuto ponendo H=30 m nella precedente espressione e considerando le proprieta degli strati di terreno fino a tale
profondita.
Le categorie di sottosuolo che permettono 1'utilizzo dell’approccio semplificato sono definite in Tab. 3.2.11.

Tab. 3.2.11 — Categorie di sottosuolo che permettono I'utilizzo dell’approccio semplificato.
Categoria [Descrizione

A \Ammassi rocciosi affioranti o terreni molto rigidi caratterizzati da valori di velocita delle onde di taglio|
superiori a 800 m/s, eventualmente comprendenti in superficie terreni di caratteristiche meccaniche pitl
scadenti con spessore massimo pari a 3 m.

B IRocce tenere e depositi di terreni a grana grossa molto addensati o terreni a grana fina molto consistenti, caratte-
rizzati da un miglioramento delle proprieta meccaniche con la profondita e da valori di velocita equiva-
lente compresi tra 360 m/s e 800 m/s.

C Depositi di terreni a grana grossa mediamente addensati o terreni a grana fina mediamente consistenti con pro-
fondita del substrato superiori a 30 m, caratterizzati da un miglioramento delle proprieta meccaniche|
con la profondita e da valori di velocita equivalente compresi tra 180 m/s e 360 m/s.

D Depositi di terreni a grana grossa scarsamente addensati o di terreni a grana fina scarsamente consistenti, con
profondita del substrato superiori a 30 m, caratterizzati da un miglioramento delle proprieta meccaniche|
con la profondita e da valori di velocita equivalente compresi tra 100 e 180 m/s.

E Terreni con caratteristiche e valori di velocita equivalente riconducibili a quelle definite per le categorie C o D, con
profondita del substrato non superiore a 30 m.
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Per queste cinque categorie di sottosuolo, le azioni sismiche sono definibili come descritto al § 3.2.3 delle presenti norme.
Per qualsiasi condizione di sottosuolo non classificabile nelle categorie precedenti, & necessario predisporre specifiche analisi di ri-
sposta locale per la definizione delle azioni sismiche.

Condizioni topografiche
Per condizioni topografiche complesse & necessario predisporre specifiche analisi di risposta sismica locale. Per configurazioni
superficiali semplici si puo adottare la seguente classificazione (Tab. 3.2.11I):

Tab. 3.2.II1 — Categorie topografiche

Categoria Caratteristiche della superficie topografica

T1 Superficie pianeggiante, pendii e rilievi isolati con inclinazione media i < 15°

T2 Pendii con inclinazione media i > 15°

T3 Rilievi con larghezza in cresta molto minore che alla base e inclinazione media 15° <i < 30°
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

3.23.1 DESCRIZIONE DEL MOTO SISMICO IN SUPERFICIE E SUL PIANO DI FONDAZIONE

Ai fini delle presenti norme l'azione sismica & 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 (Capitolo 7) e purché il sito nel quale
sorge la costruzione sia caratterizzato da un’accelerazione al suolo, cosi come definita nel seguente §3.2.3.2, pari ad ag>0,15g .

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

- accelerazione massima in superficie;

- accelerazione massima e relativo spettro di risposta in superficie;

- storia temporale del moto del terreno.

Sulla base di apposite analisi di risposta sismica locale si puo6 poi passare dai valori in superficie ai valori sui piani di riferimento
definiti nel § 3.2.2; in assenza di tali analisi ’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 ver-
ticale. In mancanza di documentata informazione specifica, in via semplificata ’accelerazione massima e lo spettro di risposta
della componente verticale attesa in superficie possono essere determinati sulla base dell’accelerazione massima e dello spettro di
risposta delle due componenti orizzontali. La componente accelerometrica verticale puo essere correlata alle componenti accele-
rometriche orizzontali del moto sismico.

Quale che sia la probabilita di superamento Py _nel periodo di riferimento Vg, la definizione degli spettri di risposta elastici, degli

spettri di risposta di progetto e delle storie temporali del moto del terreno e fornita 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 smorza-

mento convenzionale del 5%, moltiplicata per il valore della accelerazione orizzontale massima a, su sito di riferimento rigido

8
orizzontale. Sia la forma spettrale che il valore di a, variano al variare della probabilita di superamento nel periodo di riferimento

Py, (vedi§24e§3.21).

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 1'azione sismica deve essere descritta
mediante storie temporali del moto del terreno.

3.23.21 Spettro di risposta elastico in accelerazione delle componenti orizzontali
Lo spettro di risposta elastico in accelerazione della componente orizzontale del moto sismico, S,, € definito dalle espressioni se-
guenti:
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0<T<Tg S, (Ty=a,-S'n-F - 1+—1 1—1
i TB nE, TB
Tp<T<Tc S. (T)=a,-S'n-F
T [3.2.2]
Tc<T<Tp S, (T):ag.s.n.Fo.(;J
Tp<T se(T):ag.S.n.Fo.(TcT'}"D)

nelle quali:
T e il periodo proprio di vibrazione;
S el coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni topografiche mediante la relazione seguente
S=Sq- St [3.2.3]
essendo Sgil coefficiente di amplificazione stratigrafica (vedi Tab. 3.2.IV) e Sy il coefficiente di amplificazione topografica (vedi
Tab. 3.2.V);

n e il fattore che altera lo spettro elastico per coefficienti di smorzamento viscosi convenzionali £ diversi dal 5%, mediante la

n=10/(5+¢)20.55, [3.2.4]

dove & (espresso in percentuale) e valutato sulla base dei materiali, della tipologia strutturale e del terreno di fondazione;

relazione

, € il fattore che quantifica I'amplificazione spettrale massima, su sito di riferimento rigido orizzontale, ed ha valore minimo
paria2,2;

Tc eil periodo corrispondente all’inizio del tratto a velocita costante dello spettro, dato dalla relazione

T. =C. Tg, [3.2.5]

dove: Té e definito al § 3.2 e C- & un coefficiente funzione della categoria di sottosuolo (vedi Tab. 3.2.IV);

Ty e il periodo corrispondente all’inizio del tratto dello spettro ad accelerazione costante, dato dalla relazione
Tg =Tc/3 [3.2.6]

Tp e il periodo corrispondente all’inizio del tratto a spostamento costante dello spettro, espresso in secondi mediante la relazione:
a
Tp=4,0--5+16. [3.2.7]
g

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 pili rigorose analisi di risposta sismica locale. Queste analisi presuppongono un’adeguata conoscenza delle proprieta
geotecniche dei terreni e, in particolare, delle relazioni sforzi-deformazioni in campo ciclico, da determinare mediante specifiche
indagini e prove.

In mancanza di tali determinazioni, per le componenti orizzontali del moto e per le categorie di sottosuolo di fondazione definite
nel § 3.2.2, la forma spettrale su sottosuolo di categoria A ¢ modificata attraverso il coefficiente stratigrafico Sg, il coefficiente to-
pografico Sye il coefficiente C che modifica il valore del periodo T¢.

Amplificazione stratigrafica

Per sottosuolo di categoria A i coefficienti Sge Cvalgono 1.

Per le categorie di sottosuolo B, C, D ed E i coefficienti Sge C possono essere calcolati, in funzione dei valori di F e TE relativi al
sottosuolo di categoria A, mediante le espressioni fornite nella Tab. 3.2.1V, nelle quali g = 9,81 m/s? e 'accelerazione di gravita e
Te @ espresso in secondi.

Tab. 3.2.1V — Espressioni di Sq e di Cc.

Categoria sottosuolo S Cc
A 1,00 1,00
a
B 1,00<1,40 - 0,40 F, - — <1,20 1,10 - (Tg-) 020
8
a
C 1,00<1,70 - 0,60 F, - & <1,50 1,05 - (Te) 0%
8
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a
D 0,90<2,40 -1,50 - F, - & <1,80 1,25 - (Te) 050

8
a
E 1,00<2,00-1,10 - F, - —& <1,60 1,15 (Te) 040
8

Amplificazione topografica

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

Tab. 3.2.V - Valori massimi del coefficiente di amplificazione topografica Sy

Categoria topografica Ubicazione dell’opera o dell’intervento St
T1 - 1,0
T2 In corrispondenza della sommita del pendio 1,2
T3 In corrispondenza della cresta di un rilievo con 1,2

pendenza media minore o uguale a 30°

T4 In corrispondenza della cresta di un rilievo con 1,4
pendenza media maggiore di 30°

La variazione spaziale del coefficiente di amplificazione topografica & definita da un decremento lineare con l’altezza del pendio
o del rilievo, dalla sommita o dalla cresta, dove Sr assume il valore massimo riportato nella Tab. 3.2.V, fino alla base, dove St as-
sume valore unitario.

3.2.3.2.2 Spettro di risposta elastico in accelerazione della componente verticale

Lo spettro di risposta elastico in accelerazione della componente verticale del moto sismico, S,,, & definito dalle espressioni:

ves

T 1 (, T
< S T)= .S n-F | — 1-—
O_T<TB VE( : " s [TB+T]'FO( TBJ:|
TB§T<TC SVC (T)=ag's'ﬂ'E
T [3.2.8]
Te<T<T, S.. (T):ag~s.n.1:v.(?cj
T..T,
To< T . M=, sk ()

nelle quali:

T e il periodo proprio di vibrazione (in direzione verticale);

F, e il fattore che quantifica I'amplificazione spettrale massima, in termini di accelerazione orizzontale massima del terreno a, su
sito di riferimento rigido orizzontale, mediante la relazione:

0,5

a
F, =135F, .[g J [3.2.9]
g

I valori di a, F,, S, 1 sono definiti nel § 3.2.3.2.1 per le componenti orizzontali del moto sismico; i valori di S, Ts Tc e Tp, salvo
pitt accurate determinazioni, sono riportati nella Tab. 3.2.VI.

Tab. 3.2.VI - Valori dei parametri dello spettro di risposta elastico della componente verticale

Categoria di sottosuolo Sg Tg Tc Tp
A,B,CD,E 1,0 0,05s 0,15s 10s

Per tener conto delle condizioni topografiche, in assenza di specifiche analisi si utilizzano i valori del coefficiente topografico St
riportati in Tab. 3.2.V.

3.2.3.2.3 Spettro di risposta elastico in spostamento delle componenti orizzontali

Lo spettro di risposta elastico in spostamento delle componenti orizzontali Sp(T) si ricava dalla corrispondente risposta in accele-
razione S,(T) mediante la seguente espressione:

Spe (T)=Se (T) x (1 j [3.2.10]
21

purché il periodo proprio di vibrazione T non ecceda i valori T indicati in Tab. 3.2.VIL
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Tab. 3.2.VII — Valori dei parametri Ty e Ty

Categoria sottosuolo Tg [s] Ty [s]
A 45 10,0

B 5,0 10,0

C,D,E 6,0 10,0

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

T-T,
T, <T<T, S, (T)=0,025-a,-S-T.-T,- Fo.n+(1—Fo-n).ﬁ [3.2.11]
F e

T>T. Spe (T)=d,

dove tutti i simboli sono gia stati definiti, ad eccezione di dg, definito nel § 3.2.3.3.

3.2.3.3 SPOSTAMENTO ORIZZONTALE E VELOCITA ORIZZONTALE DEL TERRENO

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

dg =0,025-ag-S 'TC 'TD

[3.2.12]
Vg —0,16~z:1g -5 T
dove ag, S, T, Tp assumono i valori gia utilizzati al § 3.2.3.2.1.
3.2.34 SPETTRI DI RISPOSTA DI PROGETTO PER LO STATO LIMITE DI OPERATIVITA (SLO)

Per lo stato limite di operativita lo spettro di risposta di progetto S4(T) da utilizzare, sia per le componenti orizzontali che per la

componente verticale, e lo spettro di risposta elastico corrispondente, riferito alla probabilita di superamento nel periodo di rife-
rimento Py considerata (v. §§2.4 e 3.2.1).

3.2.35 SPETTRI DI RISPOSTA DI PROGETTO PER GLI STATI LIMITE DI DANNO (SLD), DI SALVAGUARDIA DELLA VITA (SLV) E DI
PREVENZIONE DEL COLLASSO (SLC)

Qualora le verifiche agli stati limite di danno, di salvaguardia della vita e di prevenzione al collasso non vengano effettuate tra-
mite I'uso di opportune storie temporali del moto del terreno ed analisi non lineari dinamiche al passo, ai fini del progetto o della
verifica delle costruzioni le capacita dissipative delle strutture possono essere considerate attraverso una riduzione delle forze
elastiche, che tenga conto in modo semplificato della capacita dissipativa anelastica della struttura, della sua sovraresistenza,
dell'incremento del suo periodo proprio di vibrazione a seguito delle plasticizzazioni. In tal caso, lo spettro di risposta di proget-
to S4(T) da utilizzare, sia per le componenti orizzontali, sia per la componente verticale, & lo spettro di risposta elastico corrispon-
dente riferito alla probabilita di superamento nel periodo di riferimento Py considerata (v. §§ 2.4 e 3.2.1). Per valutare la doman-

da verra utilizzato tale spettro, nel caso di analisi non lineare statica ponendo 1 = 1, nel caso di analisi lineare, statica o dinamica
con le ordinate ridotte sostituendo nelle formule [3.2.2] (per le componenti orizzontali) e nelle formule [3.2.8] (per le componenti
verticali) 1) con 1/q, dove q € il fattore di comportamento definito nel Capitolo 7 (Tabella 7.3.1).

Si assumera comunque Sy(T) > 0,2a,.

3.2.3.6 IMPIEGO DI STORIE TEMPORALI DEL MOTO DEL TERRENO

Gli stati limite, ultimi e di esercizio, possono essere verificati mediante 1'uso di storie temporali del moto del terreno artificiali o
naturali. Ciascuna storia temporale descrive una componente, orizzontale o verticale, dell’azione sismica; 'insieme delle tre com-
ponenti (due orizzontali, tra loro ortogonali, ed una verticale) costituisce un gruppo di storie temporali del moto del terreno.

La durata delle storie temporali artificiali del moto del terreno deve essere stabilita sulla base della magnitudo e degli altri para-
metri fisici che determinano la scelta del valore di a, e di Sg. In assenza di studi specifici, la parte pseudo-stazionaria
dell’accelerogramma associato alla storia deve avere durata di 10 s e deve essere preceduta e seguita da tratti di ampiezza cre-
scente da zero e decrescente a zero, in 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 pro-
gettazione. La coerenza con lo spettro di risposta elastico & da verificare in base alla media delle ordinate spettrali ottenute con i
diversi accelerogrammi, per un coefficiente di smorzamento viscoso equivalente £ del 5%. L'ordinata spettrale media non deve
presentare uno scarto in difetto superiore al 10%, rispetto alla corrispondente componente dello spettro elastico, in alcun punto
del maggiore tra gli intervalli 0,15s + 2,0s e 0,15s + 2T, in cui T e il periodo proprio di vibrazione della struttura in campo elastico,
per le verifiche agli stati limite ultimi, e 0,15 s + 1,5 T, per le verifiche agli stati limite di esercizio. Nel caso di costruzioni con iso-
lamento sismico, il limite superiore dell'intervallo di coerenza ¢ assunto pari a 1,2 T, essendo Tj il periodo equivalente della
struttura isolata, valutato per gli spostamenti del sistema d’isolamento prodotti dallo stato limite in esame.

L’uso di storie temporali del moto del terreno artificiali non &€ ammesso nelle analisi dinamiche di opere e sistemi geotecnici.
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L’uso di storie temporali del moto del terreno generate mediante simulazione del meccanismo di sorgente e della propagazione e
ammesso a condizione che siano adeguatamente giustificate le ipotesi relative alle caratteristiche sismogenetiche della sorgente e
del mezzo di propagazione e che, negli intervalli di periodo sopraindicati, I'ordinata spettrale media non presenti uno scarto
in difetto superiore al 20% rispetto alla corrispondente componente dello spettro elastico.

L’uso di storie temporali del moto del terreno naturali o registrate € 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.

Le storie temporali del moto del terreno registrate devono essere selezionate e scalate in modo tale che i relativi spettri di risposta
approssimino gli spettri di risposta elastici nel campo dei periodi propri di vibrazione di interesse per il problema in esame. Nello
specifico la compatibilita con lo spettro di risposta elastico deve essere verificata in base alla media delle ordinate spettrali ottenute
con i diversi accelerogrammi associati alle storie per un coefficiente di smorzamento viscoso equivalente £ del 5%. L'ordinata spet-
trale media non deve presentare uno scarto in difetto superiore al 10% ed uno scarto in eccesso superiore al 30%, rispetto alla corri-
spondente componente dello spettro elastico in alcun punto dell'intervallo dei periodi propri di vibrazione di interesse per I'opera
in esame per i diversi stati limite.

3.24. EFFETTI DELLA VARIABILITA SPAZIALE DEL MOTO

3.24.1 VARIABILITA SPAZIALE DEL MOTO

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

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

In assenza di modelli fisicamente pit1 accurati e adeguatamente documentati, un criterio di prima approssimazione per tener con-
to della variabilita spaziale del moto sismico 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 in-
duce le sollecitazioni piu severe.

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

3.24.2 SPOSTAMENTO ASSOLUTO E RELATIVO DEL TERRENO

Il valore dello spostamento assoluto orizzontale massimo del suolo (d,) puo ottenersi utilizzando I'espressione [3.2.12].

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

djjmax =1,25 /dg +d5 [3.2.13]

dove dgi e dg]- sono rispettivamente gli spostamenti massimi del suolo nei punti i e j, 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 e 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 (in m) si puo valutare con
I'espressione:

djj () =djjo + (djjmax —djjo) [1 e LB/ V)" } [3.2.14]

dove v, & la velocita di propagazione delle onde di taglio in m/s e d;j ¢ dato dall’espressione

d,, = 1,25‘(1gi -d, [3.2.15]

Per punti che ricadano su sottosuoli differenti a distanza inferiore a 20 m, lo spostamento relativo € rappresentato da dj ; se i
punti ricadono su sottosuolo dello stesso tipo, lo spostamento relativo puo essere stimato, anziché con 1’espressione [3.2.14], con
le espressioni

d.
d; (x)= % -2,3x per sottosuolo tipo D, [3.2.16]

s
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d. L .
d; (x)=—"=-3,0x per sottosuolo di tipo diverso da D.
. V.

s

Per la determinazione delle sollecitazioni indotte nei ponti dagli spostamenti relativi del terreno, si possono utilizzare criteri ri-
portati in documenti di comprovata validita.

3.3. AZIONI DEL VENTO

11 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 § 3.3.3. Per le
costruzioni di forma o tipologia inusuale, oppure di grande altezza o lunghezza, o di rilevante snellezza e leggerezza, o di note-
vole flessibilita e ridotte capacita dissipative, il vento puo dare luogo ad effetti la cui valutazione richiede I'uso di metodologie di
calcolo e sperimentali adeguate allo stato dell’arte.

3.3.1. VELOCITA BASE DI RIFERIMENTO
La velocita base di riferimento vy, e il valore medio su 10 minuti, a 10 m di altezza sul suolo su un terreno pianeggiante e omoge-
neo di categoria di esposizione II (vedi Tab. 3.3.1I), riferito ad un periodo di ritorno Tr = 50 anni.

In mancanza di specifiche ed adeguate indagini statistiche, v, € data dall’espressione:
Vb = Vb0 Ca [3.3.1]
Vo ¢ la velocita base di riferimento al livello del mare, assegnata nella Tab. 3.3.1 in funzione della zona in cui sorge la co-
struzione (Fig. 3.3.1);

C, e il coefficiente di altitudine fornito dalla relazione:
c,=1 pera, <a,
a, 3.3.1b
cu:l+ks(—’—1J pera, <a, <1500 m [ ]
a
dove:
ag K sono parametri forniti nella Tab. 3.3.1 in funzione della zona in cui sorge la costruzione (Fig. 3.3.1);
a, e I'altitudine sul livello del mare del sito ove sorge la costruzione.

Tale zonazione non tiene conto di aspetti specifici e locali che, se necessario, dovranno essere definiti singolarmente.

Tab. 3.3.1 -Valori dei parametri v, ,, a,, k,

Zona Descrizione Vp,,0 [m/s] | a, [m] Kk,

Valle d’Aosta, Piemonte, Lombardia, Trentino Alto Adige,

1 | Veneto, Friuli Venezia Giulia (con I'eccezione della pro- 25 1000 0,40
vincia di Trieste)

2 | Emilia Romagna 25 750 0,45
Toscana, Marche, Umbria, Lazio, Abruzzo, Molise, Puglia,

3 | Campania, Basilicata, Calabria (esclusa la provincia di 27 500 0,37
Reggio Calabria)

4 | Sicilia e provincia di Reggio Calabria 28 500 0,36
Sardegna (zona a oriente della retta congiungente Capo

> Teulada con I'Isola di Maddalena) 28 750 040
Sardegna (zona a occidente della retta congiungente Capo

6 Teulada con I'Isola di Maddalena) 28 500 0,36
Liguria 28 1000 0,54
Provincia di Trieste 30 1500 0,50

9 |Isole (con1’eccezione di Sicilia e Sardegna) e mare aperto 31 500 0,32

Per altitudini superiori a 1500 m sul livello del mare, i valori della velocita base di riferimento possono essere ricavati da
opportuna documentazione o da indagini statistiche adeguatamente comprovate, riferite alle condizioni locali di clima e di
esposizione. 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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I Maddalena

Capo Teulada

Fig. 3.3.1 - Mappa delle zone in cui ¢ suddiviso il territorio italiano

3.3.2. VELOCITA DI RIFERIMENTO
La velocita di riferimento v, ¢ il valore medio su 10 minuti, a 10 m di altezza dal suolo su un terreno pianeggiante e omogeneo di

categoria di esposizione II (vedi Tab. 3.3.I), riferito al periodo di ritorno di progetto Tr. Tale velocita & definita dalla relazione:

v, =V, -C, [3.3.2]
dove
Vb ¢ la velocita base di riferimento, di cui al § 3.3.1;
Cr ¢ il coefficiente di ritorno, funzione del periodo di ritorno di progetto Tr.

In mancanza di specifiche e adeguate indagini statistiche, il coefficiente di ritorno e fornito dalla relazione:

¢, =0.75 \/ 1-0.2xln{-ln[l-1} ﬂ [3.3.3]

dove Tr e il periodo di ritorno espresso in anni.

Ove non specificato diversamente, si assumera Tr = 50 anni, cui corrisponde cr= 1. Per un’opera di nuova realizzazione in fase di
costruzione o per le fasi transitorie relative ad interventi sulle costruzioni esistenti, il periodo di ritorno dell’azione potra essere
ridotto come di seguito specificato:

- per fasi di costruzione o fasi transitorie con durata prevista in sede di progetto non superiore a tre mesi, si assumera Tr >
5 anni;

- per fasi di costruzione o fasi transitorie con durata prevista in sede di progetto compresa fra tre mesi ed un anno, si as-
sumera Tr > 10 anni;

3.3.3. AZIONI STATICHE EQUIVALENTI
Le azioni del vento sono costituite da pressioni e depressioni agenti normalmente alle superfici, sia esterne che interne, degli ele-

menti che compongono la costruzione (§ 3.3.4).

L’azione del vento sui singoli elementi che compongono la costruzione va determinata considerando la combinazione pilu
gravosa delle pressioni agenti sulle due facce di ogni elemento.

Nel caso di costruzioni di grande estensione, si deve inoltre tenere conto delle azioni tangenti esercitate dal vento (§ 3.3.4).

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, co-
me ad esempio per le torri a base quadrata o rettangolare, si deve considerare anche l'ipotesi di vento spirante secondo la dire-
zione di una delle diagonali.

3.34. PRESSIONE DEL VENTO
La pressione del vento é data dall’espressione:
P=9,C ¢S [3.3.4]
dove
qr ¢ la pressione cinetica di riferimento di cui al § 3.3.6;



24 CapiToLO 3

C ¢ il coefficiente di esposizione di cui al § 3.3.7;

e

S ¢ il coefficiente di pressione di cui al § 3.3.8;

C4 ¢ il coefficiente dinamico di cui al § 3.3.9.

3.3.5. AZIONE TANGENTE DEL VENTO

L’azione tangente per unita di superficie parallela alla direzione del vento ¢ data dall’espressione:
Pi=9,C S [3.3.5]

dove

q: ¢ la pressione cinetica di riferimento di cui al § 3.3.6;

C ¢ il coefficiente di esposizione di cui al § 3.3.7;

e

o) e il coefficiente d’attrito di cui al § 3.3.8.

3.3.6. PRESSIONE CINETICA DI RIFERIMENTO

La pressione cinetica di riferimento q, & data dall’espressione:

q = % ov? [3.3.6]
dove

v, elavelocita di riferimento del vento di cui al § 3.3.2;

T

p ¢ la densita dell’aria assunta convenzionalmente costante e pari a 1,25 kg/m?3.

Esprimendo p in kg/m?3 e vr in m/s, qr risulta espresso in N/m?.

3.3.7. COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE

11 coefficiente di esposizione c, dipende dall’altezza z sul suolo del punto considerato, dalla topografia del terreno e dalla catego-
ria di esposizione del sito ove sorge la costruzione. In assenza di analisi specifiche che tengano in conto la direzione di prove-
nienza del vento e l'effettiva scabrezza e topografia del terreno che circonda la costruzione, per altezze sul suolo non maggiori di
7z =200 m, esso e dato dalla formula:

¢ (z)=kic In(z/z,)[ 7+c,In(z/z,)] perz>z,,

[3.3.7]
Ce (Z) = Cc (Zmin) per z< Zmin
dove
K., 2y, Zin Sono assegnati in Tab. 3.3.1I in funzione della categoria di esposizione del sito ove sorge la costruzione;
¢ e il coefficiente di topografia.

Tab. 3.3.11 - Parametri per la definizione del coefficiente di esposizione

Categoria di esposizione del sito K; zg [m] Zmin [m]
I 0,17 0,01 2
1I 0,19 0,05 4
11T 0,20 0,10
v 0,22 0,30 8
\ 0,23 0,70 12

La categoria di esposizione e 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.III. Nelle fasce entro 40 km dalla costa, la categoria di esposizione e indi-
pendente dall’altitudine del sito.

II coefficiente di topografia c, & posto generalmente pari a 1, sia per le zone pianeggianti sia per quelle ondulate, collinose e mon-
tane. In questo caso, la Fig. 3.3.3 riporta le leggi di variazione di c, per le diverse categorie di esposizione.

Nel caso di costruzioni ubicate presso la sommita di colline o pendii isolati, il coefficiente di topografia ¢, puo essere ricavato da dati
suffragati da opportuna documentazione.

Tab. 3.3.111 - Classi di rugosita del terreno

Classe di rugosita del terreno Descrizione
A Aree urbane in cui almeno il 15% della superficie sia coperto da
edifici la cui altezza media superii 15 m
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 a) Mare e relativa fascia costiera (entro 2 km dalla costa);
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Classe di rugosita del terreno Descrizione

b) Lago (con larghezza massima pari ad almeno 1 km) e relativa
fascia costiera (entro 1 km dalla costa)

c) Aree prive di ostacoli o con al piu rari ostacoli isolati (aperta
campagna, aeroporti, aree agricole, pascoli, zone paludose o
sabbiose, superfici innevate o ghiacciate, ....)

L’assegnazione della classe di rugosita non dipende dalla conformazione orografica e topografica del ter-
reno. Si puo assumere che il sito appartenga alla Classe A o B, purché la costruzione si trovi nell’area rela-
tiva per non meno di 1 km e comunque per non meno di 20 volte 'altezza della costruzione, per tutti i
settori di provenienza del vento ampi almeno 30°. Si deve assumere che il sito appartenga alla Classe D,
qualora la costruzione sorga nelle aree indicate con le lettere a) o b), oppure entro un raggio di 1 km da
essa vi sia un settore ampio 30°, dove il 90% del terreno sia del tipo indicato con la lettera c). Laddove
sussistano dubbi sulla scelta della classe di rugosita, si deve assegnare la classe piu sfavorevole (I'azione
del vento e in genere minima in Classe A e massima in Classe D).

ZOMNE 1,2,3,4,5 ZONA 9
750m sosia
costa 500m c’f____/ are /

mare | ,a\_____‘v‘j

2km [10km [30 km A = 1
A = v I v W v B -- !
B - - 11 1 [\ N [\ & - 2
e[ * n 1 v v LE, ' J
D | 11 1 1 1l bz

= Categoria ll in zona 1,2,3.4

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

Categoria IV in zona 1

ZONA 6 ZONE 7.8
costa 500m cogta
e A = / mare
R 1.5km | 0.5 km
2km |10 km | 30 km
A - - -- [\
A - - 1 I W W B e - (3
=] - - 1] 11 [\ I/ ' o e I
o -- I m 11 A" ] 1 1l i
D I | I I 1l * Categoria Il in zona 8
Categoria lll in zona 7

Fig. 3.3.2 - Definizione delle categorie di esposizione
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Fig. 3.3.3 - Andamento del coefficiente di esposizione c, in funzione dell’altezza sul suolo (per c,=1)

3.3.8. COEFFICIENTI AERODINAMICI

II coefficiente di pressione cp dipende dalla tipologia e dalla geometria della costruzione e dal suo orientamento rispetto alla dire-
zione del vento.

II coefficiente d’attrito ct dipende dalla scabrezza della superficie sulla quale il vento esercita I’azione tangente.
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Entrambi questi coefficienti, definiti coefficienti aerodinamici, possono essere ricavati da dati suffragati da opportuna documen-
tazione o da prove sperimentali in galleria del vento.

3.3.9. COEFFICIENTE DINAMICO

II coefficiente dinamico tiene 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 riferi-
mento a dati di comprovata affidabilita.

3.3.10. AVVERTENZE PROGETTUALI

Le azioni del vento sui ponti lunghi, sugli edifici alti e piti in generale sulle costruzioni di grandi dimensioni o di forma non sim-
metrica, possono dare luogo a forze trasversali alla direzione del vento e a momenti torcenti di notevoli intensita. Tali azioni pos-
sono essere ulteriormente amplificate dalla risposta dinamica della struttura.

Agli ultimi piani degli edifici alti, le azioni del vento possono causare oscillazioni (soprattutto accelerazioni di piano) le cui con-
seguenze variano, nei riguardi degli occupanti, dalla non percezione sino al fastidio e, in alcuni casi, all'intollerabilita fisiologica.

Per strutture o elementi strutturali snelli di forma cilindrica, quali ciminiere, torri di telecomunicazioni o singoli elementi di carpen-
teria si deve tenere conto degli effetti dinamici indotti al distacco alternato dei vortici dal corpo investito dal vento. Tali effetti pos-
sono essere particolarmente severi quando la frequenza di distacco dei vortici uguaglia una frequenza propria della struttura,
dando luogo a un fenomeno di risonanza. In questa situazione le vibrazioni sono tanto maggiori quanto pil la struttura e leggera
e poco smorzata. L’occorrenza di fenomeni di risonanza in corrispondenza di velocita del vento relativamente piccole e quindi
frequenti richiede particolari attenzioni nei riguardi della fatica.

Per strutture particolarmente deformabili, leggere e poco smorzate, 1'interazione del vento con la struttura puo dare luogo ad
azioni aeroelastiche, i cui effetti modificano le frequenze proprie e/o lo smorzamento della struttura sino a causare fenomeni di
instabilita, fra i quali il galoppo, la divergenza torsionale ed il flutter. Il galoppo e tipico di cavi ghiacciati o percorsi da rivoli
d’acqua, di elementi di carpenteria e pitt in generale di elementi strutturali di forma non circolare. La divergenza torsionale é ti-
pica in generale di lastre molto sottili. Il flutter & tipico di ponti sospesi o strallati o di profili alari.

Per strutture o elementi strutturali ravvicinati e di analoga forma, ad esempio edifici alti, serbatoi, torri di refrigerazione, ponti,
ciminiere, cavi, elementi di carpenteria e tubi, possono manifestarsi fenomeni di interferenza tali da modificare gli effetti che il
vento causerebbe se agisse sulle stesse strutture o elementi strutturali isolati. Tali effetti possono incrementare le azioni statiche,
dinamiche e aeroelastiche del vento in modo estremamente severo.

In tutti i casi sopra citati si raccomanda di fare ricorso a dati suffragati da opportuna documentazione, o ricavati per mezzo di
metodi analitici, numerici e/o sperimentali adeguatamente comprovati.

3.4. AZIONI DELLA NEVE

3.4.1. CARICO DELLA NEVE SULLE COPERTURE

II carico provocato dalla neve sulle coperture sara valutato mediante la seguente espressione:
q, =q4 1 -Gy - C [3.41]

dove:

sk e il valore di riferimento del carico della neve al suolo, di cui al § 3.4.2;

L e il coefficiente di forma della copertura, di cui al § 3.4.3;
Cg e il coefficiente di esposizione di cui al § 3.4.4;
C, e il coefficiente termico di cui al § 3.4.5.

Si assume che il carico della neve agisca in direzione verticale e lo si riferisce alla proiezione orizzontale della superficie della co-
pertura.

3.4.2. VALORE DI RIFERIMENTO DEL CARICO DELLA NEVE AL SUOLO

11 carico della 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 della neve al suolo, per localita poste a quota inferiore a 1500 m sul livello del mare, non do-
vra essere assunto minore di quello calcolato in base alle espressioni riportate nel seguito, cui corrispondono valori associati ad
un periodo di ritorno pari a 50 anni per le varie zone indicate nella Fig. 3.4.1. Tale zonazione non tiene conto di aspetti specifici e
locali che, se necessario, devono essere definiti singolarmente.
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Zone di canco della neve [kN/m’]
Bl 11,50
3 2 1,00
13060

Fig. 3.4.1 — Zone di carico della neve

Nelle espressioni seguenti, I’altitudine di riferimento a, (espressa in m) € la quota del suolo sul livello del mare nel sito dove &
realizzata la costruzione.

ZonaI - Alpina

Aosta, Belluno, Bergamo, Biella, Bolzano, Brescia, Como, Cuneo, Lecco, Pordenone, Sondrio, Torino, Trento, Udine, Verbano-
Cusio-Ossola, Vercelli, Vicenza:

qsk = 1,50 kN/m? a, <200 m
[3.4.2]
2
Qe = 1,39 [1 + (ay/728) ] kN/m? a;>200 m

Zona I - Mediterranea
Alessandria, Ancona, Asti, Bologna, Cremona, Forli-Cesena, Lodi, Milano, Modena, Monza Brianza, Novara, Parma, Pavia, Pesa-
ro e Urbino, Piacenza, Ravenna, Reggio Emilia, Rimini, Treviso, Varese:

gsk = 1,50 kN/m? a, <200 m
[3.4.3]
qsk = 1,35 [1 + (ay/602)2] kKN/m? a,>200 m

Zona I1

Arezzo, Ascoli Piceno, Avellino, Bari, Barletta-Andria-Trani, Benevento, Campobasso, Chieti, Fermo, Ferrara, Firenze, Foggia,
Frosinone, Genova, Gorizia, Imperia, Isernia, L’Aquila, La Spezia, Lucca, Macerata, Mantova, Massa Carrara, Padova, Perugia,
Pescara, Pistoia, Prato, Rieti, Rovigo, Savona, Teramo, Trieste, Venezia, Verona:

e = 1,00 kN/m? a,<200 m [3.4.4]
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Qe = 0,85 [1 + (a,/481)2] kN/m? a,>200 m

Zona II1

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

qsx = 0,60 kN/m? a, <200 m

[3.4.5]
Qe = 0,51 [1 + (a/481)2] kN/m? a,>200 m

Per altitudini superiori a 1500 m sul livello del mare si deve fare riferimento alle condizioni locali di clima e di esposizione utiliz-
zando comungque valori di carico neve non inferiori a quelli previsti per 1500 m.
Per un’opera di nuova realizzazione in fase di costruzione o per le fasi transitorie relative ad interventi sulle costruzioni esistenti,

il periodo di ritorno dell’azione puo essere ridotto come di seguito specificato:

- per fasi di costruzione o fasi transitorie con durata prevista in sede di progetto non superiore a tre mesi, si assumera Tr >
5 anni;

- per fasi di costruzione o fasi transitorie con durata prevista in sede di progetto compresa fra tre mesi d un anno, si as-
sumera Tr > 10 anni.

3.4.3. COEFFICIENTE DI FORMA DELLE COPERTURE

3.4.3.1 GENERALITA

I coefficienti di forma delle coperture dipendono dalla forma stessa della copertura e dall’inclinazione sull’orizzontale delle sue
parti componenti e dalle condizioni climatiche locali del sito ove sorge la costruzione.

In assenza di dati suffragati da opportuna documentazione, i valori nominali del coefficiente di forma p; delle coperture ad una o

a due falde possono essere ricavati dalla Tab. 3.4.1I, essendo a, espresso in gradi sessagesimali, I’angolo formato dalla falda con
I’orizzontale.

Tab. 3.4.11 - Valori del coefficiente di forma

Coefficiente di forma 0°< a < 30° 30° < & < 60° a2 60°
60-a)
u1 0,8 0.8 ———— 0,0
30

Si assume che alla neve non sia impedito 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’angolo a.

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

3.4.3.2 COPERTURA AD UNA FALDA

Nel caso delle coperture ad una falda, si deve considerare la condizione di carico riportata in Fig. 3.4.2.

I ¢
:
i

Fig. 3.4.2 - Condizioni di carico per coperture ad una falda

3.4.3.3 COPERTURA A DUE FALDE

Nel caso delle coperture a due falde, si devono considerare le tre condizioni di carico alternative, denominate Caso I, Caso Il e Ca-
so IIl in Fig. 3.4.3.
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Fig. 3.4.3 - Condizioni di carico per coperture a due falde

3.4.4. COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE
11 coefficiente di esposizione Cg tiene conto delle caratteristiche specifiche dell’area in cui sorge 1'opera. Valori consigliati di que-
sto coefficiente sono forniti in Tab. 3.4.1 per diverse classi di esposizione. Se non diversamente indicato, si assumera Cg = 1.

Tab. 3.4.1 — Valori di C,, per diverse classi di esposizione

Topografia Descrizione Cg
Battutadai | Aree pianeggianti non ostruite esposte su tutti i lati, senza costruzioni 0.9
venti o alberi piu alti ’

Aree in cui non e presente una significativa rimozione di neve sulla
Normale costruzione prodotta dal vento, a causa del terreno, altre costruzioni o 1,0
alberi
. Aree in cui la costruzione considerata e sensibilmente piti bassa del
Riparata . . o S 11
circostante terreno o circondata da costruzioni o alberi piu alti
3.4.5. COEFFICIENTE TERMICO

11 coefficiente termico tiene conto della riduzione del carico della neve, a causa dello scioglimento della stessa, causata dalla per-
dita di calore della costruzione. Tale coefficiente dipende dalle proprieta di isolamento termico del materiale utilizzato in coper-
tura. In assenza di uno specifico e documentato studio, deve essere posto C,=1.

3.5. AZIONI DELLA TEMPERATURA

3.5.1. GENERALITA

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

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 esterna, T oT

estiva e minima invernale dell’aria nel sito della costruzione, con riferimento ad un periodo di ritorno di 50 anni.

sy puo assumere il valore T, o T, , definite rispettivamente come temperatura massima

Per un’opera di nuova realizzazione in fase di costruzione o per le fasi transitorie relative ad interventi sulle costruzioni esistenti,
il periodo di ritorno dell’azione potra essere ridotto come di seguito specificato:

- per fasi di costruzione o fasi transitorie con durata prevista in sede di progetto non superiore a tre mesi, si assumera Tr >
5 anni;

- per fasi di costruzione o fasi transitorie con durata prevista in sede di progetto compresa fra tre mesi d un anno, si as-
sumera Tr > 10 anni;

In mancanza di adeguate indagini statistiche basate su dati specifici relativi al sito in esame, T,,,, 0 T,;, dovranno essere calcolati
in base alle espressioni riportate nel seguito, per le varie zone indicate nella Fig. 3.5.1. Tale zonazione non tiene conto di aspetti
specifici e locali che, se necessario, dovranno essere definiti singolarmente.
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Fig. 3.5.1 — Zone della temperatura dell’aria esterna.

oT
vello del mare nel sito dove e realizzata la costruzione.

Nelle espressioni seguenti, T, 0 T,.;, sono espressi in °C; I'altitudine di riferimento a, (espressa in m) € la quota del suolo sul li-

Zonal
Valle d’Aosta, Piemonte, Lombardia, Trentino-Alto Adige, Veneto, Friuli-Venezia Giulia, Emilia Romagna:
T, =—-15-4-a /1000 [3.5.1]
T, =42—6-a,/1000 [3.5.2]
Zona I1
Liguria, Toscana, Umbria, Lazio, Sardegna, Campania, Basilicata:
T, =—-8—6-a, /1000 [3.5.3]
T, =42-2-a,/1000 [3.5.4]
Zona III

Marche, Abruzzo, Molise, Puglia:
T, =—-8—7-a /1000
T, .. =42-03-a /1000
Zona IV
Calabria, Sicilia:
T, =—-2-9-a,/1000

T, =42-2-a, /1000

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 interna, T;,,, pu0 essere assunta pari a 20 °C.

int

3.5.4. DISTRIBUZIONE DELLA TEMPERATURA NEGLI ELEMENTI STRUTTURALI

Il campo di temperatura sulla sezione di un elemento strutturale monodimensionale con asse longitudinale x puo essere in

generale descritto mediante:

a) la componente uniforme AT =T - T, pari alla differenza tra la temperatura media attuale T e quella iniziale alla data della co-
struzione Ty;

b) le componenti variabili con legge lineare secondo gli assi principali y e z della sezione, ATy, e ATy, .
Nel caso di strutture soggette ad elevati gradienti termici si dovra tener conto degli effetti indotti dall’andamento non lineare del-
la temperatura all’interno delle sezioni.

La temperatura media attuale T puo essere valutata come media tra la temperatura della superficie esterna Ty, € quella della

superficie interna dell’elemento considerato, Tqp in-

Le temperature della superficie esterna, Ty, o, € quella della superficie interna Ty, i, dell’elemento considerato vengono valuta-
te a partire dalla temperatura dell’aria esterna, T, e di quella interna, T;,, tenendo conto del trasferimento di calore per irrag-
giamento e per convezione all’interfaccia aria-costruzione e della eventuale presenza di materiale isolante (vedi Fig. 3.5.2).
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In mancanza di determinazioni pit1 precise, la temperatura iniziale puo essere assunta T =15 °C.

Per la valutazione del contributo dell’irraggiamento solare si puo fare riferimento alla Tab. 3.5.1.

°C ESTERNO INTERNO
40 |
30 r Test ﬂ Tsup.int

10 i Tsup,est ;Tint
0L
MATERIALE
-10 ISOLANTE |
L ELEMENTO
STRUTTURALE

Fig. 3.5.2 - Andamento della temperatura all’interno di un elemento strutturale

Tab. 3.5.1 - Contributo dell’irraggiamento solare

Stagione Natura della superficie Incremento di Temperatura
superfici esposte a superfici esposte a Sud-Ovest
Nord-Est od orizzontali

Estate Superficie riflettente 0°C 18 °C
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 e
consentito tener conto, per gli edifici, della sola componente AT, ricavandola direttamente dalla Tab. 3.5.1L.

Nel caso in cui la temperatura costituisca, invece, azione fondamentale per la sicurezza o per la efficienza funzionale della strut-
tura, I'andamento della temperatura T nelle sezioni degli elementi strutturali deve essere valutato pitt approfonditamente stu-
diando il problema della trasmissione del calore.

Tab. 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.

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
ambiente o riportati in Tab. 3.5.111.

Tab. 3.5.111 - Coefficienti di dilatazione termica a temperatura ambiente

Materiale Qi [10-6/°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.

E’ opportuno che le costruzioni possiedano un grado adeguato di robustezza, in funzione dell'uso previsto della costruzione, in-
dividuando gli scenari di rischio e le azioni eccezionali rilevanti ai fini della sua progettazione, secondo quanto indicato al § 2.2.5.

Per le costruzioni in cui sia necessario limitare il rischio d’incendio per la salvaguardia dell'individuo e della collettivita, nonché
delle proprieta limitrofe e dei beni direttamente esposti al fuoco, devono essere eseguite verifiche specifiche del livello di presta-
zione strutturale antincendio.

Le strutture devono essere altresi verificate nei confronti delle esplosioni e degli urti per verosimili scenari di rischio o su richie-
sta del committente.

Le azioni eccezionali considerate nel progetto saranno combinate con le altre azioni mediante la regola di combinazione eccezio-
nale di cui al § 2.5.3.

3.6.1. INCENDIO

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

Al fini della presente norma si fa riferimento ad un incendio convenzionale di progetto definito attraverso una curva di incendio che
rappresenta 'andamento, in funzione del tempo, della temperatura media 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 capacita di compartimentazione in caso di incendio é I'attitudine di un elemento costruttivo a conservare, sotto I’azione del fuoco,
oltre alla propria stabilita, un sufficiente isolamento termico ed una sufficiente tenuta ai fumi ed ai gas caldi della combustione,
nonché tutte le altre prestazioni se richieste.

La capacita portante in caso di incendio & I'attitudine di una struttura, di una parte della struttura o di un elemento strutturale a con-
servare una sufficiente resistenza meccanica sotto I’azione del fuoco con riferimento alle altre azioni agenti.

La resistenza al fuoco riguarda la capacita portante in caso di incendio per una struttura, per una parte della struttura o per un
elemento strutturale nonché la capacita di compartimentazione rispetto all’incendio per gli elementi di separazione sia strutturali,
come muri e solai, sia non strutturali, come porte e tramezzi.

Per compartimento antincendio si intende una parte della costruzione delimitata da elementi costruttivi idonei a garantire, sotto
l’azione del fuoco e per un dato intervallo di tempo, la capacita di compartimentazione.

Per carico di incendio si intende il potenziale termico netto della totalita dei materiali combustibili contenuti in uno spazio, corretto
in base ai parametri indicativi della partecipazione alla combustione dei singoli materiali.

Per carico d’incendio specifico si intende il carico di incendio riferito all'unita di superficie lorda.

Per carico di incendio specifico di progetto si intende il carico di incendio specifico corretto in base ai parametri indicatori del rischio
di incendio del compartimento e dei fattori relativi alle misure di protezione presenti.

I valori del carico d’incendio specifico di progetto (g; 4) sono determinati mediante la relazione:

Ggd = qs " Oq1* Og2* On [3.6.1]
dove:
qs ¢ il valore nominale del carico d’incendio [M]/m?].
6q1 >1,00 € un fattore che tiene conto del rischio di incendio in relazione
alla superficie del compartimento
0422 0,80 e un fattore che tiene conto del rischio di incendio in relazione

al tipo di attivita svolta nel compartimento

e un fattore che tiene conto delle differenti misure di protezione
dall'incendio (sistemi automatici di estinzione, rivelatori, rete
idranti, squadre antincendio, ecc.)

10
8n = [8n; 20,20
i=1

Qualora nel compartimento siano presenti elevate dissimmetrie nella distribuzione dei materiali combustibili il valore nominale
g del carico d’incendio e calcolato anche con riferimento all’effettiva distribuzione dello stesso. Per distribuzioni molto concen-
trate 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. Le indicazioni per il calcolo del carico di incendio specifico di progetto sono fornite
nel decreto del Ministro dell’Interno 9 marzo 2007 e ss.mm.ii.
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Per incendio localizzato deve intendersi un focolaio d’incendio che interessa una zona limitata del compartimento antincendio, con
sviluppo di calore concentrato in prossimita degli elementi strutturali posti superiormente al focolaio o immediatamente adiacen-
ti.

Nel caso di presenza di elementi strutturali lignei & possibile considerare solo una quota parte del loro contributo alla determina-
zione del carico di incendio, da definire con riferimento a riconosciute normative o documenti di comprovata validita.

3.6.1.2 RICHIESTE DI PRESTAZIONE

Le prestazioni richieste alle strutture di una costruzione, in funzione degli obiettivi definiti al § 2.2.3, sono individuate in termini
di livello nella Tab. 3.5.1V.

Tab. 3.5.1V - Livelli di prestazione in caso di incendi

. Nessun requisito specifico di resistenza al fuoco dove le conseguenze del collas-
Livello I . . . .. .
so delle strutture siano accettabili o dove il rischio di incendio sia trascurabile;

Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per un periodo
LivelloIl | sufficiente a garantire I’evacuazione degli occupanti in luogo sicuro all’esterno
della costruzione;

Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per un periodo

Livello III . ,
congruo con la gestione dell’emergenza;
. Requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per garantire, dopo la fine
Livello IV . . .. .
dell’incendio, un limitato danneggiamento delle strutture stesse;
Livello V Requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per garantire, dopo la fine

dell’incendio, il mantenimento della totale funzionalita delle strutture stesse.

I livelli di prestazione comportano classi di resistenza al fuoco, da stabilire 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 D. Lgs. 8 marzo 2006, n. 139 e successive modificazioni e inte-
grazioni.

In-genere; [ livelli di prestazione e le connesse classi di resistenza al fuoco sono individuati in relazione alla destinazione d’uso
dell’edificio, al tipo e al quantitativo di materiale combustibile in esso presente, alla sua estensione/altezza, al massimo affolla-
mento ipotizzabile e alle misure di protezione antincendio presenti nell’opera.

3.6.1.3 CLASSI DI RESISTENZA AL FUOCO

Le classi di resistenza al fuoco sono: 15, 20, 30, 45, 60, 90, 120, 180, 240 e 360; esse esprimono il 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.

La sicurezza del sistema strutturale in caso di incendio si determina sulla base della resistenza al fuoco dei singoli elementi strut-
turali, di porzioni di struttura o dell’intero sistema costruttivo.

3.6.1.5 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.

3.6.1.5.1 Incendio di progetto

Secondo l'incendio convenzionale di progetto adottato, 'andamento delle temperature viene valutato con riferimento a una delle
due seguenti condizioni:

- curva nominale d’incendio, da individuare tra quelle indicate successivamente, per l'intervallo di tempo di esposizione pari
alla classe di resistenza al fuoco prevista, senza alcuna fase di raffreddamento,
- curva naturale d’incendio, da individuare tenendo conto dell’intera durata dello stesso, compresa la fase di raffreddamento fi-
no al ritorno alla temperatura ambiente.
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:
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0, =20+ 345log;, (8t +1) [*C] [3.6.2]
dove 0, ¢ la temperatura dei gas caldi, espressa in °C, 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 in-
cendio nominale standard puo essere sostituita con la curva nominale degli idrocarburi seguente:
0, =1080 (1-0,325-e 17t — 0,675 - e ") + 20 [°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 nominale esterna seguente:
0, =660 (1-0,687-e % —0,313- %) + 20 [°C] [3.6.4]
Gli incendi convenzionali di progetto vengono generalmente applicati ad un compartimento dell’edificio alla volta.

Sono ammesse altresi specifiche curve nominali, per descrivere particolari scenari di incendio (tunnel curve, slow heating curve,
ecc.), purché di comprovata validita.

3.6.1.5.2 Analisi dell’evoluzione della temperatura

Il campo termico all'interno 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 com-
ponenti 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 impiegato nell’analisi
dell’evoluzione della temperatura.

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 indirette dovute alle dilatazioni termiche contrastate, ad ecce-
zione 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 in-
cendio.

Le sollecitazioni indirette, dovute agli elementi strutturali adiacenti a quello preso in esame, possono essere trascurate quando i
requisiti di sicurezza all’'incendio sono valutati in riferimento alla curva nominale d’incendio e alle classi di resistenza al fuoco.

3.6.1.5.4 Verifiche di sicurezza

La verifica della resistenza al fuoco viene eseguita controllando che la resistenza meccanica venga mantenuta per il tempo corri-
spondente 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.

Fermo restando il rispetto delle disposizioni legislative emanate ai sensi del D.Lgs. 139/2006, nel caso in cui i requisiti di resisten-
za al fuoco delle strutture debbano essere mantenuti per un periodo limitato (ad esempio, livello di prestazione II di tab. 3.5.1V),
la verifica della capacita portante delle strutture potra essere limitata a un tempo di esposizione all'incendio naturale congruente
con il livello di prestazione scelto.

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 possono presentarsi mi-
scele esplosive di polveri o gas in aria o in cui 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.

Tab. 3.6.1 - Categorie di azione dovute alle esplosioni

Categoria di azione | Possibili effetti
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1 Effetti trascurabili sulle strutture
Effetti localizzati su parte delle strutture
3 Effetti generalizzati sulle strutture
3.6.2.3 MODELLAZIONE DELLE AZIONI DOVUTE ALLE ESPLOSIONI

Le esplosioni esercitano sulle costruzioni onde di pressione. Per le costruzioni usuali, e ammesso che tali onde di pressione siano
convenzionalmente ricondotte a distribuzioni di pressioni statiche equivalenti, purché comprovate da modelli teorici adeguati.

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 puo utilizzare la
pressione statica equivalente nominale, espressa in kN/m?, data dal valore maggiore fra quelli forniti dalle espressioni:
p. =3+ p, [3.6.5a]

p, =3+ p,/2+004/(A,/V) [3.6.5b]
dove:
py ¢€la pressione statica uniformemente distribuita in corrispondenza della quale le aperture di sfogo cedono, in kN/m?
A, elarea delle aperture di sfogo, in m?
V &1l volume dell’ambiente, in m3

Il rapporto fra I’area dei componenti di sfogo e il volume da proteggere deve soddisfare la relazione:
005m”' <A,/V<015m™. [3.6.6]

Queste espressioni sono valide in ambienti o in zone di edifici il cui volume totale non superi 1.000 m?.
La pressione dovuta all’esplosione & intesa agire simultaneamente su tutte le pareti dell’ambiente o del gruppo di ambienti con-

siderati.

Comunque, tutti gli elementi chiave e le loro connessioni devono essere progettati per sopportare una pressione statica equiva-
lente con valore di progetto pg= 20 kN/m?, 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 pit1 approfonditi.

3.6.24 CRITERI DI PROGETTAZIONE

Sono considerati accettabili i danneggiamenti localizzati, anche gravi, dovuti ad esplosioni, a condizione che cio non esponga al
pericolo l'intera struttura o che la capacita portante sia mantenuta per un tempo sufficiente affinché siano prese le necessarie mi-
sure di emergenza.

Possono essere adottate, nella progettazione, opportune misure di protezione quali:
- la introduzione di superfici in grado di collassare sotto sovrapressioni prestabilite;
— laintroduzione 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:
— urti da traffico veicolare;

— urti da traffico ferroviario;

— urti da imbarcazioni ed aeromobili.

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

3.6.3.2 CLASSIFICAZIONE DELLE AZIONI DOVUTE AGLI URTI

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

Tab. 3.6.I1 — 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
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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

3.6.3.3.1 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 (F4,) e ortogonale (Fg4,) alla direzione di marcia normale,

con

Fyy =0,50F; [3.6.7]

In assenza di determinazioni pili accurate e trascurando la capacita dissipativa della struttura, si possono adottare le forze
statiche equivalenti riportate in Tab. 3.6.1IL.

Tab. 3.6.111 — Forze statiche equivalenti agli urti di veicoli

Tipo di strad Tipo di veicol Forza
1po di1 strada 1po di1 veicolo Fd’x [kN]
Autostrade, strade -
1000
extraurbane
Strade locali - 750
Strade urbane - 500
. . Automobili 50
Aree di parcheggio e — — - - -
) Veicoli destinati al trasporto di merci, aventi massa
autorimesse . X 150
massima superiore a 3,5 t

Per urti di automobili su membrature verticali, la forza risultante di collisione F deve essere applicata sulla struttura 0,5 m al di
sopra della superficie di marcia. L’area di applicazione della forza e pari a 0,25 m (in altezza) per il valore pit1 piccolo tra 1,50 m e
la larghezza della membratura (in larghezza).
Per urti sulle membrature verticali, la forza risultante di collisione F deve essere applicata sulla struttura 1,25 m al di sopra della
superficie di marcia. L’area di applicazione della forza & pari a 0,5 m (in altezza) per il valore piu piccolo tra 1,50 m e la larghezza
della membratura (in larghezza).
Nel caso di urti su elementi strutturali orizzontali al di sopra della strada, la forza risultante di collisione F da utilizzare per le ve-
rifiche dell’equilibrio statico o della resistenza o della capacita di deformazione degli elementi strutturali & data da:

F=rF,, [3.6.8]
dove il fattore r e pari ad 1,0 per altezze del sottovia fino a 5 m, decresce linearmente da 1,0 a 0 per altezze comprese fra 5 e 6 m
ed é pari a 0 per altezze superiori a 6 m. La forza F e applicata sulle superfici verticali (prospetto dell’elemento strutturale).
Sull’intradosso dell’elemento strutturale si devono considerare gli stessi carichi da urto F di cui sopra, con un’inclinazione rispet-
to all’orizzontale di 10° verso I'alto.

L’area di applicazione della forza e 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 il peso complessivo del carrello elevatore e del massimo carico trasportabile.

3.6.3.3.2 Traffico veicolare sopra i ponti

In assenza di specifiche prescrizioni, nel progetto strutturale dei ponti si puo tener conto delle forze causate da collisioni acciden-
tali sugli elementi di sicurezza attraverso una forza orizzontale equivalente di collisione pari a 100 kN. Essa rappresenta 1’effetto
dell'impatto da trasmettere ai vincoli e deve essere considerata agente trasversalmente ed orizzontalmente 100 mm sotto la som-
mita dell’elemento o 1,0 m sopra il livello del piano di marcia, a seconda di quale valore sia pit piccolo.

Le azioni da considerare nelle verifiche locali dell'impalcato dovranno essere definite in accordo al § 5.1.3.10.

Le forze di collisione da veicoli sugli elementi strutturali eventualmente presenti al disopra del livello di carreggiata sono quelle
specificate nel § 3.6.3.3.1

3.6.3.4 URTI DA TRAFFICO FERROVIARIO

Al verificarsi di un deragliamento puo esservi 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.). Queste azioni non si applicano sui sostegni di tettoie o di pensiline di impianti ferroviari.
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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:

= 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;

= per5m<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;
= perd>15m pari 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.

3.6.3.5 URTI DI IMBARCAZIONI ED AEROMOBILI

Le azioni derivanti da urti di imbarcazioni ed aeromobili vanno valutate sulla base delle indicazioni riportate in documenti di
comprovata validita, di cui al Cap. 12.
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4.1. COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZ0

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.

Nel seguito si intendono per calcestruzzi ordinari i calcestruzzi conformi al presente § 4.1 ed al § 11.2, con esclusione dei calce-
struzzi di aggregati leggeri (LC), di cui al §4.1.12, e di quelli fibrorinforzati (FRC), di cui al §11.2.12.

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 unias-
siale, 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 e nella UNI 11104.

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

Tab. 4.1.1 — Classi di resistenza

Classe di resistenza
C8/10
C12/15
C16/20
C20/25
C25/30
C30/37
C35/45
C40/50
C45/55
C50/60
C55/67
C60/75
C70/85
C80/95
C90/105

Analogamente a quanto riportato nella UNI 11104 oltre alle classi di resistenza riportate in Tab. 4.1.1 si possono prendere in con-
siderazione le classi di resistenza gia in uso C28/35 e C32/40.

I calcestruzzi delle diverse classi di resistenza trovano impiego secondo quanto riportato nella Tab. 4.1.1I, fatti salvi i limiti deri-
vanti dal rispetto della durabilita.

Per classi di resistenza superiore a C70/85 si rinvia al caso C) del § 11.1.

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

Tab. 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 (§ 4.1.11) C8/10
Per strutture semplicemente armate C16/20
Per strutture precompresse C28/35
4.1.1. VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA E METODI DI ANALISI

La valutazione della sicurezza va condotta secondo i principi fondamentali ed i metodi precisati al Capitolo 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;

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

Le analisi globali hanno lo scopo di stabilire la distribuzione delle forze interne, delle tensioni, delle deformazioni e degli sposta-
menti 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.

4111 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 limi-

te 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 reagen-
ti);

— per gli stati limite di esercizio, rigidezze intermedie tra quelle delle sezioni interamente reagenti e quelle delle sezioni fessura-
te.

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 delle sezioni dove si localizza la ridistribuzione. In par-

ticolare la ridistribuzione non € ammessa per i pilastri e per i nodi dei telai, & consentita per le travi continue, le travi di telai in
cui possono essere trascurati gli effetti del secondo ordine e le solette, a condizione che le sollecitazioni di flessione siano preva-
lenti 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 d tra il momento dopo la ridistribuzione ed il momento

prima della ridistribuzione risulti 1>6> 0,70.

I valori di d si ricavano dalle espressioni:

020,44 +1,25 - (0,6+0,0014/e)x / d per {4, <50 MPa [4.1.1]

020,54 +1,25 - (0,6+0,0014/e_,)x / d per f, > 50 MPa [4.1.2]

dove x & l'altezza della zona compressa dopo la ridistribuzione, d e I'altezza utile della sezione (Fig.4.1.4) ed ¢, e definita in §
4121.2.1.

Per le travi continue, le travi di telai in cui possono essere trascurati gli effetti del secondo ordine e le solette, il rapporto x/d nelle
sezioni critiche non deve comunque superare il valore 0,45 per fa« < 50 MPa e 0,35 per fa« >50 MPa.

4.1.1.2 ANALISI PLASTICA
L’analisi plastica pud 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.

4.1.1.3 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 ’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 de-
formazioni non elastiche derivanti dall’analisi, tenendo in appropriata considerazione le incertezze.
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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.

41.14 EFFETTI DELLE DEFORMAZIONI

In generale, ¢ possibile effettuare:

- l’analisi del primo ordine, imponendo 1I’equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura,

— l’analisi del secondo ordine, imponendo 1'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 deforma-
zioni 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, ovvero
se sono rispettate le condizioni di cui al § 4.1.2.3.9.2.

4.1.2. VERIFICHE DEGLI STATI LIMITE
4.1.21 MATERIALI
41211 Resistenze di progetto dei materiali

41.21.1.1 Resistenza di progetto a compressione del calcestruzzo
Per il calcestruzzo la resistenza di progetto a compressione, f 4, é:

fa=acfal Ye [4.1.3]
dove:

o, eil coefficiente riduttivo per le resistenze di lunga durata;

cC
Y. eil coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo;

fq elaresistenza caratteristica cilindrica a compressione del calcestruzzo a 28 giorni.
11 coefficiente vy, e pari ad 1,5.
11 coefficiente o & 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 resi-
stenza di progetto a compressione va ridotta a 0,80 f_4.
11 coefficiente vy, puo essere ridotto da 1,5 a 1,4 per produzioni continuative di elementi o strutture, soggette a controllo continua-

tivo del calcestruzzo dal quale risulti un coefficiente di variazione (rapporto tra scarto quadratico medio e valor medio) della resi-
stenza non superiore al 10%. Le suddette produzioni devono essere inserite in un sistema di qualita di cui al § 11.8.3.

41.21.1.2 Resistenza di progetto a trazione del calcestruzzo
La resistenza di progetto a trazione, f4, vale:

fctd = fctk/ Ye [414]
dove:
Y. eil coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo gia definito al § 4.1.2.1.1.1;

fa.  €laresistenza caratteristica a trazione del calcestruzzo (§ 11.2.10.2).
11 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 resi-
stenza di progetto a trazione va ridotta a 0,80f .

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

41.2.1.1.3 Resistenza di progetto dell’acciaio

La resistenza di progetto dell’acciaio f,4 € riferita alla tensione di snervamento ed il suo valore & dato da:
fyd = fyk/ YS [4.1.5]

dove:

v, € il coefficiente parziale di sicurezza relativo all’acciaio;

fy per armatura ordinaria € la tensione caratteristica di snervamento dell’acciaio (§ 11.3.2), per armature da precompressione ¢ la

tensione convenzionale caratteristica di snervamento data, a seconda del tipo di prodotto, da f (barre), f,q 1y (fili), £y (tre-

pyk
foli e trecce); si veda in proposito la Tab. 11.3.VIIL

11 coefficiente vy, assume sempre, per tutti i tipi di acciaio, il valore 1,15.

412114 Tensione tangenziale di aderenza acciaio-calcestruzzo
La resistenza tangenziale di aderenza di progetto f, 4 vale:
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foa =To/7e [4.1.6]
dove:
Y. €il coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo, paria 1,5;
f € laresistenza tangenziale caratteristica di aderenza data da:
fox =225 172 - fenc [4.1.7]
in cui
m=1,0 in condizioni di buona aderenza;

m = 0,7 in condizioni di non buona aderenza, quali nei casi di armature molto addensate, ancoraggi in zona tesa, ancoraggi in zo-
ne superiori di getto, in elementi strutturali realizzati con casseforme scorrevoli, a meno che non si adottino idonei provvedi-
menti;

n2=1,0 per barre di diametro ® <32 mm
2= (132 - ®)/100 per barre di diametro superiore

La lunghezza di ancoraggio di progetto e la lunghezza di sovrapposizione sono influenzate dalla forma delle barre, dal coprifer-
ro, dall'effetto di confinamento dell'armatura trasversale, dalla presenza di barre trasversali saldate, dalla pressione trasversale
lungo la lunghezza di ancoraggio e dalla percentuale di armatura sovrapposta rispetto all'armatura totale. Per le regole di detta-
glio da adottare si potra fare utile riferimento alla sezione 8 di UNI EN 1992-1-1:2005.

41.21.2 Diagrammi di progetto dei materiali *

41.21.2.1 Diagrammi di progetto tensione-deformazione del calcestruzzo
Per il diagramma tensione-deformazione del calcestruzzo e possibile adottare opportuni modelli rappresentativi del reale com-
portamento del materiale, definiti in base alla resistenza di progetto f.4 e alla deformazione ultima di progetto ¢,

A
(0 (0 (0

fcd fcd fcd

Fig. 4.1.1 - Modelli o-¢ per il calcestruzzo

In Fig. 4.1.1 sono rappresentati i modelli o-¢ 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%

e5=0,175% €a=0,07%

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

€= 0,20% +0,0085%(f, ~50)"% =0, 26% +3,5% [(90 — f) /100]*
£5=0,175% +0, 055% [(f4.—50)/40 ] £4=0,2- ¢,

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

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

Calcestruzzo confinato

Per il diagramma tensione-deformazione del calcestruzzo confinato & possibile adottare opportuni modelli rappresentativi del
reale comportamento del materiale in stato triassiale. Questi modelli possono essere adottati nel calcolo sia della resistenza ultima
sia della duttilita delle sezioni e devono essere applicati alle sole zone confinate della sezione.

Il confinamento del calcestruzzo € normalmente generato da staffe chiuse e legature interne, che possono raggiungere la tensione
di snervamento a causa della dilatazione laterale del calcestruzzo stesso a cui tendono ad opporsi. Il confinamento consente al
calcestruzzo di raggiungere tensioni e deformazioni piu elevate di quelle proprie del calcestruzzo non confinato. Le altre caratte-
ristiche meccaniche si possono considerare inalterate.

In assenza di piu precise determinazioni basate su modelli analitici di comprovata validita, & possibile utilizzare la relazione ten-
sione-deformazione rappresentata in Fig. 4.1.2 (dove le deformazioni di compressione sono assunte positive), in cui la resistenza
caratteristica e le deformazioni del calcestruzzo confinato sono valutate secondo le relazioni seguenti:
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fck,c :fck '(1’O+5’O'G2/fck) per 62 SO’OSka [418]

foo =fy - (L125+2,5-0,/f,) per ©,>0,05f, [4.1.9]
2

802,0 = 8(:2 : (fck,c /fck ) [4110]

Eeune =& 70,20, [Ty [4.1.11]

fcd,c =0 fck,c /’YC [4.1.12]

essendo o, la pressione laterale efficace di confinamento allo SLV mentre ¢, ed &, sono valutate in accordo al § 4.1.2.1.2.1.

&1 = foe G,
P e e = fckc
e - H
R ;
PREEEREE :
/;..* ! : i i fcd,c
e : P | - non confinato
3 A |
13 : b : - confinato
o2 OE( = Oj) .i i 3 i '
0 € €y SCZ,C 8(:uZ,c &

Fig. 4.1.2 — Modelli o-¢ per il calcestruzzo confinato
La pressione efficace di confinamento o2 puo essere determinata attraverso la relazione seguente:
o, =0Q-0 [4.1.12.a]
dove «a & un coefficiente di efficienza (< 1), definito come rapporto fra il volume Veet di calcestruzzo efficacemente confinato ed il

volume V. dell’elemento di calcestruzzo, depurato da quello delle armature longitudinali (generalmente trascurabile) e o; ¢ la
pressione di confinamento esercitata dalle armature trasversali.

La pressione laterale puo essere valutata, per ogni direzione principale della sezione, direttamente da considerazioni di equilibrio
sul nucleo confinato, in corrispondenza della tensione di snervamento dell’armatura trasversale, come di seguito indicato.

a) Per sezioni rettangolari

Per le due direzioni principali della sezione x e y valgono, rispettivamente, le relazioni:

Gl’x _ Ast,x fyk,st . » _ Ast,y fyk,sr [4.1.12.}3]
b,-s b, -s
dove Astx e Asiy sono il quantitativo totale (aree delle sezioni) di armatura trasversale in direzione parallela, rispettivamente, alle
direzioni principali x e y, bx e by sono le dimensioni del nucleo confinato nelle direzioni corrispondenti (con riferimento alla linea

media delle staffe), s & il passo delle staffe, fyste la tensione caratteristica dell’acciaio delle staffe.

La pressione laterale equivalente o1 puo essere determinata attraverso la relazione:

0,=,0,,0, [4.1.12.q]

2A‘vt ' fyk,xt
D,-s

dove: Ast € I'area della sezione della staffa, Do e il diametro del nucleo confinato (con riferimento alla linea media delle staffe).

b) Per sezioni circolari

o, = [4.1.12.d]

II coefficiente di efficienza o puo essere valutato come prodotto di un termine relativo alla disposizione delle armature trasversali
nel piano della sezione e di un termine relativo al passo delle staffe, attraverso la relazione:

a=a,-a, [4.1.12.¢]
con:
a) per sezioni rettangolari
o, :I—be/(ﬁbx -by) [4.1.12.f]
a, =[1-s/(2-b,))-1-s/2-b, ) [4112,]

dove: n & il numero totale di barre longitudinali contenute lateralmente da staffe o legature, bi e la distanza tra barre consecutive
contenute.

b) per sezioni circolari
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o =1 [4.1.12.h]

o= [l-s/ (2-D, )]B [4.1.12.]

dove: B =2 per staffe circolari singole, B =1 per staffa a spirale.

Nella valutazione della capacita della sezione il contributo del copriferro non deve essere considerato nelle zone esterne al nucleo
confinato in cui la deformazione massima supera la deformazione ultima del calcestruzzo non confinato.

Nel caso di utilizzo di rinforzi appositamente progettati per il confinamento degli elementi & possibile considerare i modelli di
comportamento riportati in riferimenti tecnici di comprovata validita.

41.21.22 Diagrammi di progetto tensione-deformazione dell’acciaio

Per il diagramma tensione-deformazione dell’acciaio e possibile adottare opportuni modelli rappresentativi del reale comporta-
mento del materiale, modelli definiti in base al valore di progetto ¢, = 0,9€,, (€= (Agyi) della deformazione uniforme ultima, al
valore di progetto della tensione di snervamento f,4 ed al rapporto di sovraresistenza k = (f, / f,), (Tab. 11.3.1a-b).

In Fig. 4.1.3 sono rappresentati i modelli o—¢ per l’acciaio:

(a) bilineare finito con incrudimento; (b) elastico-perfettamente plastico indefinito.

A
0] 0)
kgl .
fya fy "=
arctgE¢ arctgE ¢
I 1 e > e >
8yd 8ud 8uk 8yd
(€)) (b)
Fig. 4.1.3 — Modelli o-¢ per I'acciaio
4.1.2.2 STATI LIMITE DI ESERCIZIO
4.1.2.2.1 Generalita
Si deve verificare il rispetto dei seguenti stati limite:
— deformazione,
— vibrazione,
— fessurazione,

— tensioni di esercizio,

- fatica per quanto riguarda eventuali danni che possano compromettere la durabilita, per la quale sono definite regole specifi-
che nei punti seguenti.

4.1.2.2.2 Stato limite di deformazione

I limiti di deformabilita devono essere congruenti con le prestazioni richieste alla struttura anche in relazione alla destinazione
d’uso, con riferimento alle esigenze statiche, funzionali ed estetiche.

I valori limite devono essere commisurati a specifiche esigenze e possono essere dedotti da documentazione tecnica di comprova-
ta validita.

4.1.2.2.3 Stato limite per vibrazioni

Quando richiesto, devono essere individuati limiti per vibrazioni:

- 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,

- al fine di evitare possibili danni che compromettano il funzionamento di macchine e apparecchiature.

41.2.2.4 Stato limite di fessurazione
In ordine di severita decrescente, per la combinazione di azioni prescelta, si distinguono i seguenti stati limite:
a) stato limite di decompressione, nel quale la tensione normale € ovunque di compressione ed al pit1 uguale a 0;

b) stato limite di formazione delle fessure, nel quale la tensione normale di trazione nella fibra pit1 sollecitata e:
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f
oy = ctm

= 4.1.13
12 [ 1

dove f,, € definito nel § 11.2.10.2;

ctm

c) stato limite di apertura delle fessure, nel quale il valore limite di apertura della fessura calcolato al livello considerato e pari
ad uno dei seguenti valori nominali:
w;=0,2 mm

w, =0,3 mm wjz=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.

4.1.2.2.4.1 Combinazioni di azioni

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

4.1.2.24.2 Condizioni ambientali

Ai fini della protezione contro la corrosione delle armature metalliche e della protezione contro il degrado del calcestruzzo, le
condizioni ambientali possono essere suddivise in ordinarie, aggressive e molto aggressive in relazione a quanto indicato nella
Tab. 4.1.1II con riferimento alle classi di esposizione definite nelle Linee Guida per il calcestruzzo strutturale emesse dal Servizio
Tecnico Centrale del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici nonche nella UNI EN 206:2014 .

Tab. 4.1.111 — Descrizione delle condizioni ambientali

Condizioni ambientali Classe di esposizione

X0, XC1, XC2, XC3, XF1
XC4, XD1, XS1, XA1, XA2, XF2, XF3
XD2, XD3, XS2, XS3, XA3, XF4

Ordinarie

Aggressive

Molto aggressive

41.2.24.3 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 puo tener conto della loro minor sensibilita alla corrosione sulla base di documenti
di comprovata validita.

41.2.24.4 Scelta degli stati limite di fessurazione
Nella Tab. 4.1.IV sono indicati i criteri di scelta dello stato limite di fessurazione con riferimento alle esigenze sopra riportate.

Tab. 4.1.1V - Criteri di scelta dello stato limite di fessurazione

= K Condizioni Combinazione di Armatura
E‘ g g| ambientali azioni Sensibile Poco sensibile
Gl . . . .
o 3 Stato limite Wi Stato limite | wy
frequente ap. fessure <w, ap. fessure [<w
A Ordinarie - 2 3
quasi permanente | ap. fessure <w, | ap.fessure [<w,
. frequente ap. fessure <w; | ap.fessure [<w,
B Aggressive - -
quasi permanente | decompressione - ap. fessure [<w;
c Molto frequente formazione fessure | - ap. fessure [<w;
aggressive quasi permanente | decompressione - ap. fessure |[<w,

Wy, Wy, W3 sono definiti al § 4.1.2.2.4, il valore w, e definito al § 4.1.2.2.4.5.

4.1.2.2.4.5

Verifica dello 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 caratteristico di apertura delle fessure (wy) non deve superare i valori nominali w;, w,, w3 secondo quanto riportato nel-
la Tab. 4.1.1V.

L’ampiezza caratteristica delle fessure wy e calcolata come 1,7 volte il prodotto della deformazione media delle barre d’armatura
€ per la distanza media tra le fessure A, :

wy=17 e Ay [4.1.14]
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Per il calcolo di &sm e A, vanno utilizzati criteri consolidati riportati in documenti di comprovata validita.

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

4.1.2.2.5 Stato limite di limitazione delle tensioni

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

4.1.2.2.5.1 Tensione massima di compressione del calcestruzzo nelle condizioni di esercizio
La massima tensione di compressione del calcestruzzo ocmax, deve rispettare la limitazione seguente:
ocmax < 0,60 fy. per combinazione caratteristica [4.1.15]

Ocmax < 0,45 fy per combinazione quasi permanente. [4.1.16]
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 prescritti vanno ridotti del 20%.

412252 Tensione massima dell’acciaio in condizioni di esercizio
La tensione massima, oy ..., , per effetto delle azioni dovute alla combinazione caratteristica deve rispettare la limitazione seguen-

te:
Osmax < 0,8 fyk [4117]
4.1.2.3 STATI LIMITE ULTIMI
4.1.2.3.1 Generalita
Si deve verificare il rispetto dei seguenti stati limite:
— resistenza,
— duttilita.
4.1.2.3.2 Stato limite di resistenza

Si deve verificare il rispetto dei seguenti stati limite:

- resistenza flessionale in presenza e in assenza di sforzo assiale,
- resistenza a taglio e punzonamento,

- resistenza a torsione,

- resistenza di elementi tozzi,

- resistenza a fatica,

- stabilita di elementi snelli.

4.1.2.3.3 Stato limite di duttilita

Si deve verificare, ove richiesto al § 7.4 delle presenti norme, il rispetto del seguente stato limite:
- duttilita flessionale in presenza e in assenza di sforzo assiale.

4.1.2.3.4 Resistenza flessionale e duttilita massima in presenza e in assenza di sforzo assiale

41.2.34.1 Ipotesi di base
Per la valutazione della resistenza flessionale in presenza e in assenza di sforzo assiale delle sezioni di elementi monodimensio-
nali, si adottano le seguenti ipotesi:

— conservazione delle sezioni piane;
— perfetta aderenza tra acciaio e calcestruzzo;
- deformazione iniziale dell’armatura di precompressione considerata nelle relazioni di congruenza della sezione.

— resistenza a trazione del calcestruzzo nulla.

41.2.3.4.2 Verifiche di resistenza e duttilita
Con riferimento alla sezione pressoinflessa, rappresentata in Fig. 4.1.4, la capacita, in termini di resistenza e duttilita, si determi-
na in base alle ipotesi di calcolo e ai modelli o-¢ di cui al §4.1.2.1.2.
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Fig. 4.1.4 — Sezione pressoinflessa

Le verifiche si eseguono confrontando la capacita, espressa in termini di resistenza e, quando richiesto al § 7.4 delle presenti nor-
me, di duttilita, con la corrispondente domanda, secondo le relazioni:

Mgy =Mpq Ngq ) 2 Mgy [4.1.18a]
Hy =My (NEq ) 2 Hgg [4.1.18b]

Mgy el valore di progetto del momento resistente corrispondente a Ngg;
Ngq  eil valore di progetto dello sforzo normale sollecitante;

Mgy  eil valore di progetto del momento di domanda;

My e il valore di progetto della duttilita di curvatura corrispondente a Ngg;
Ugqg  €la domanda in termini di duttilita di curvatura.

Nel caso di pilastri soggetti a compressione assiale, si deve comunque assumere una componente flettente Mgy =e - Ng » con eccen-
tricita e pari almeno ad 1/200 dell’altezza libera di inflessione del pilastro, e comunque non minore di 20 mm.

Nel caso di pressoflessione deviata la verifica della sezione puo essere posta nella forma
a o

MEyd MEzd

+ <1 [4.1.19]
MRyd Mde

dove

Mg , Mg , sonoivaloridi progetto delle due componenti di flessione retta della sollecitazione attorno agli assiy e z;

yd’

Mg , Mg, , sono i valori di progetto dei momenti resistenti di pressoflessione retta corrispondenti a N4 valutati separatamente

&
’ attorno agli assiy e z.
L’esponente a puo6 dedursi in funzione della geometria della sezione e dei parametri
vV = Ngg/Ngeq [4.1.20]
w; = Ay f0/Nre [4.1.21]
con Npy=A " fy.
In mancanza di una specifica valutazione, puo assumersi:

- per sezioni rettangolari:

NEd/NRed 0,1 0,7 1,0
a 1,0 15 2,0
con interpolazione lineare per valori diversi di Ned/Nred;
- per sezioni circolari ed ellittiche: o = 2.

La capacita in termini di fattore di duttilita in curvatura p¢ puo essere calcolata, separatamente per le due direzioni principali di
verifica, come rapporto tra la curvatura cui corrisponde una riduzione del 15% della massima resistenza a flessione — oppure il
raggiungimento della deformazione ultima del calcestruzzo e/o dell’acciaio — e la curvatura convenzionale di prima plasticizza-

zione ya espressa dalla relazione seguente:

MRgd
Myd

yd X yd

dove:
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vd € la minore tra la curvatura calcolata in corrispondenza dello snervamento dell’armatura tesa e la curvatura calcolata in cor-

rispondenza della deformazione di picco (g, se si usa il modello parabola-rettangolo oppure €. se si usa il modello triangolo-
rettangolo) del calcestruzzo compresso;

Mrad € il momento resistente della sezione allo SLU;
M’ya & il momento corrispondente a vd © puo essere assunto come momento resistente massimo della sezione in campo sostan-

zialmente elastico.

4.1.2.3.5 Resistenza nei confronti di sollecitazioni taglianti

Senza escludere la possibilita di specifici studi, per la valutazione delle resistenze ultime di elementi monodimensionali nei con-
fronti di sollecitazioni taglianti e delle resistenze ultime per punzonamento, si deve considerare quanto segue.

4.1.2.3.5.1 Elementi senza armature trasversali resistenti a taglio

Se, sulla base del calcolo, non é richiesta armatura al taglio, € comunque necessario disporre un’armatura minima secondo quanto
previsto al punto 4.1.6.1.1. E’ consentito omettere tale armatura minima in elementi quali solai, piastre e membrature a compor-
tamento analogo, purche sia garantita una ripartizione trasversale dei carichi.

La verifica di resistenza (SLU) si pone con
Vga2 Viq [4.1.22]
dove Vgq4e il valore di progetto dello sforzo di taglio agente.

Con riferimento all’elemento fessurato da momento flettente, la resistenza di progetto a taglio si valuta con

VRd:max{[O,IS k(100 - fu) 17 01500, | By ds (g +0.15- ) bwd} [4.1.23]

con

fe espresso in MPa
k  =1+(200/d)2<2

Vimin = 0,035k32 £ 172
e dove
d ¢ I'altezza utile della sezione (in mm);

p1=Ag/ (b, d) eil rapporto geometrico di armatura longitudinale tesa (< 0,02) che si estende per non meno di (Iba + d) oltre la
sezione considerata, dove Ivd € la lunghezza di ancoraggio;

Oep= Nga/A. [MPa] ¢ la tensione media di compressione nella sezione (< 0,2 f.y);

b ¢ la larghezza minima della sezione (in mm).

w

Nel caso di elementi in calcestruzzo armato precompresso disposti in semplice appoggio, nelle zone non fessurate da momento
flettente (con tensioni di trazione non superiori a f ) la resistenza di progetto puo valutarsi, in via semplificativa, con la formula:

VRd = 0/7 : bw -d (fcz‘d + ch ' fctd)v2 [4124]

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

Le armature longitudinali, oltre ad assorbire gli sforzi conseguenti alle sollecitazioni di flessione, devono assorbire quelli provo-
cati dal taglio dovuti allinclinazione 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.

4.1.2.3.5.2 Elementi con armature trasversali resistenti al taglio

La resistenza di progetto a taglio V4 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’inclinazione 0 dei puntoni di calcestruzzo ri-
spetto all’asse della trave deve rispettare i limiti seguenti:

1<ctg 62,5 [4.1.25]
La verifica di resistenza (SLU) si pone con
Vg Vig [4.1.26]

dove Vgq4e il valore di progetto dello sforzo di taglio agente.

Con riferimento all’armatura trasversale, la resistenza di progetto a “taglio trazione” si calcola con:
ASW
s

Vreq =0,9-d-

“fyq - (ctgou+ctgh) - sin a [4.1.27]
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Con riferimento al calcestruzzo d’anima, la resistenza di progetto a “taglio compressione” si calcola con
Vrea=0,9-d- b, - a. v f4 (ctga + ctg0)/(1 + ctg? O) [4.1.28]
La resistenza di progetto a taglio della trave e la minore delle due sopra definite:
Via =min (Vieg, Viea) [4.1.29]
dove d, b, e o, hanno il significato indicato in § 4.1.2.3.5.1. e inoltre si & posto:

A, area dell’armatura trasversale;

SW
S interasse tra due armature trasversali consecutive;
a  angolo di inclinazione dell’armatura trasversale rispetto all’asse della trave;

vf resistenza di progetto a compressione ridotta del calcestruzzo d’anima (v =0,5);

o, coefficiente maggiorativo paria 1 per membrature non compresse
1+ 0/ per 0o, <0,25 f4
1,25 per 0,25 f4<0., <0,5 f 4

25(1-0,/f.q) per05fy<o,<fy

Le armature longitudinali devono essere dimensionate in base alle sollecitazioni flessionali ottenute traslando il diagramma dei
momenti flettenti di

a,=(09-d-ctg0)/2 [4.1.30]

lungo 'asse della trave, nel verso meno favorevole.

4.1.2.3.5.3 Casi particolari

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

VEd = Vd + de + Vpd [4.1.31]
dove:
\2 = valore di progetto del taglio dovuto ai carichi esterni;
Vi.q = valore di progetto della componente di taglio dovuta all’inclinazione dei lembi della membratura;
Voq = valore di progetto della componente di taglio dovuta alla precompressione.

Carichi in prossimitd degli appoggi

Il taglio all’appoggio determinato da carichi applicati alla distanza a, < 2d dall’appoggio stesso si potra ridurre del rapporto

a,/2d, con I'osservanza delle seguenti prescrizioni:

- nel caso di appoggio di estremita, 'armatura di trazione necessaria nella sezione ove & applicato il carico pili vicino
all’appoggio deve essere prolungata e ancorata al di 1a dell’asse teorico di appoggio;

- nel caso di appoggio intermedio, I'armatura di trazione all’appoggio deve essere prolungata sin dove necessario e comunque

fino alla sezione ove e applicato il carico pit1 lontano compreso nella zona con a, < 2d.
Nel caso di elementi con armature trasversali resistenti al taglio, si deve verificare che lo sforzo di taglio Vg4, calcolato in questo
modo, soddisfi la condizione
Ve A fiq - sina [4.1.32]
dove A, f 4 € la resistenza dell’armatura trasversale contenuta nella zona di lunghezza 0,75 a, centrata tra carico ed appoggio e
che attraversa la fessura di taglio inclinata ivi compresa.
Lo sforzo di taglio Vg, calcolato senza la riduzione a,/2d, deve comunque sempre rispettare la condizione:
Vea<05b,dvfy [4.1.33]
essendo v = 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.

4.1.2.3.5.4 Verifica al punzonamento
Solette piene, solette nervate a sezione piena sopra le colonne, e fondazioni devono essere verificate nei riguardi del punzona-
mento allo stato limite ultimo, in corrispondenza dei pilastri e di carichi concentrati.
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In mancanza di un’armatura trasversale appositamente dimensionata, la resistenza al punzonamento deve essere valutata, utiliz-
zando formule di comprovata affidabilita, sulla base della resistenza a trazione del calcestruzzo, intendendo la sollecitazione di-
stribuita su di un perimetro efficace distante 2d dall'impronta caricata, con d altezza utile (media) della soletta.

Se, sulla base del calcolo, la resistenza a trazione del calcestruzzo sul perimetro efficace non e sufficiente per fornire la richiesta
resistenza al punzonamento, vanno inserite apposite armature al taglio. Queste armature vanno estese fino al perimetro piu
esterno sul quale la resistenza a trazione del calcestruzzo risulta sufficiente. Per la valutazione della resistenza al punzonamento
si puo fare utile riferimento al § 6.4.4 della norma UNI EN1992-1-1 nel caso di assenza di armature al taglio, al § 6.4.5 della norma
UNI EN1992-1-1 nel caso di presenza di armature al taglio.

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

4.1.2.3.6 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 general-
mente necessario condurre le verifiche. La verifica di resistenza (SLU) consiste nel controllare che

Trq = Tgg [4.1.34]
dove Tgq € il valore di progetto del momento torcente agente.

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

Con riferimento al calcestruzzo la resistenza di progetto si calcola con

Trea=2-A-t-f 4 ctgd/(1+ctg?0) [4.1.35]
dove t & lo spessore della sezione cava; per sezioni piene t = A /u dove A_é 'area della sezione ed u é il suo perimetro; t deve es-
sere assunta comunque > 2 volte la distanza fra il bordo e il centro dell’armatura longitudinale.

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

Con riferimento alle staffe trasversali la resistenza di progetto si calcola con

A
Trega=2-A- Ts'fyd -ctgd [4.1.36]
Con riferimento all’armatura longitudinale la resistenza di progetto si calcola con
2 M
TRld =2-A- . fyd/ctge [4137]
m
dove si e posto
A area racchiusa dalla fibra media del profilo periferico;
A, area delle staffe;
U, perimetro medio del nucleo resistente
s passo delle staffe;

zAl area complessiva delle barre longitudinali.
L’inclinazione O delle bielle compresse di calcestruzzo rispetto all’asse della trave deve rispettare i limiti seguenti
1<ctg6<25 [4.1.38]

Entro questi limiti, nel caso di torsione pura, puo porsi ctg 0 = (a;/a,)!?

con: al=sz1 /U a;=A,/s

La resistenza di progetto alla torsione della trave e la minore delle tre sopra definite:
Trg = min (Treq Trsar Tria) [4.1.39]

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.
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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 e 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 dal-
la resistenza delle bielle compresse di calcestruzzo. Per non eccedere tale resistenza deve essere soddisfatta la seguente condizio-

ne:
Jeg | Ved g [4.1.40]
TRcd VRcd

Per I'angolo O delle bielle compresse di conglomerato cementizio deve essere assunto un unico valore per le due verifiche di ta-
glio e torsione.

4.1.2.3.7 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 riferimen-
to 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 armature (R,)

— resistenza dei puntoni di calcestruzzo compresso (R.)

— ancoraggio delle armature (Rp)

— resistenza dei nodi R,)

Deve risultare la seguente gerarchia delle resistenze R, < (R, R, , R)

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.

I'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 deve essere usata nel caso di schemi iperstatici, che presentano meccanismi resistenti in parallelo.

4.1.2.3.8 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 devono essere condotte secondo affidabili modelli tratti da documentazione di com-
provata validita, verificando separatamente il calcestruzzo e l’acciaio.

4.1.2.3.9 Indicazioni specifiche relative a pilastri e pareti

41.2.3.9.1 Pilastri cerchiati

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

11 contributo dell’armatura fittizia non deve risultare superiore a quello dell’armatura longitudinale, mentre la resistenza globale
cosl valutata non deve superare il doppio di quella del nucleo di calcestruzzo non confinato.

4.1.2.3.9.2 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 de-
gli 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.

Si devono assumere legami fra azioni interne e deformazioni in grado di descrivere in modo adeguato il comportamento non li-
neare dei materiali e gli effetti della fessurazione delle sezioni. Cautelativamente il contributo del calcestruzzo teso puo essere
trascurato.

Snellezza limite per pilastri singoli
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In via approssimata gli effetti del secondo ordine in pilastri singoli possono essere trascurati se la snellezza A non supera il valore
limite
25

imzﬁ

A [4.1.41]

dove
v =Ngq/(A." fq) €lazione assiale adimensionalizzata.
La snellezza e calcolata come rapporto tra la lunghezza libera di inflessione, [, ed il raggio d’inerzia, i, della sezione di calce-
struzzo non fessurato:
A=Iy/i [4.1.42]
dove in particolare 1, va definita in base ai vincoli d’estremita ed all’interazione con eventuali elementi contigui.

Per le pareti il calcolo di lo deve tenere conto delle condizioni di vincolo sui quattro lati e del rapporto tra le dimensioni principali
nel piano.

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

n Z(ECdIC)
n+1,6 12

Pgy <0,31 [4.1.43]

Pgq  eil carico verticale totale (su elementi controventati e di controvento);
n ¢ il numero di piani;
L e l'altezza totale dell’edificio sopra il vincolo ad incastro di base;

E4  eil valore di progetto del modulo elastico del calcestruzzo definito in § 4.1.2.3.9.3;

e il momento di inerzia della sezione di calcestruzzo degli elementi di controvento, ipotizzata interamente reagente.

4.1.2.3.9.3 Metodi di verifica
Per la verifica di stabilita si calcolano le sollecitazioni sotto le azioni di progetto risolvendo il sistema delle condizioni di equili-
brio comprensive degli effetti del secondo ordine e si verifica la resistenza delle sezioni come precisato ai precedenti punti del
presente § 4.1.2.3.
Per i pilastri compressi di telai a nodi fissi, non altrimenti soggetti ad esplicite azioni flettenti, va comunque inserito nel modello
di calcolo un difetto di rettilineita pari a 1/300 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
=—F I, [4.1.44)
1+ 0,5¢
dove I & il momento d’inerzia della sezione di calcestruzzo interamente reagente e ¢ e il coefficiente di viscosita del calcestruzzo
(11.2.10.7).
Per i coefficienti elastici corretti si possono utilizzare le espressioni linearizzate nella variabile N4 (sforzo assiale dell’elemento).
Analisi non lineare
Il sistema risolvente si imposta assumendo adeguati modelli non lineari di comportamento dei materiali basati sui seguenti pa-
rametri:

fu resistenza caratteristica del calcestruzzo;

Eq=Eu/Yce  modulo elastico di progetto del calcestruzzo con ycg=1,2;

¢ coefficiente di viscosita del calcestruzzo (§ 11.2.10.7);
fox tensione di snervamento caratteristica dell’armatura;
E modulo elastico dell’armatura.

S

Oltre al metodo generale basato sull’integrazione numerica delle curvature, si possono utilizzare metodi di elaborazione alge-
brizzati 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.

4.1.2.3.10 Verifica dell’ancoraggio delle barre di acciaio con il calcestruzzo

L’ancoraggio delle barre, sia tese che compresse, deve essere oggetto di specifica verifica.
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La verifica di ancoraggio deve tenere conto, qualora necessario, dell’effetto d’insieme delle barre e della presenza di eventuali
armature trasversali.

L’ancoraggio delle barre puo essere utilmente migliorato mediante uncini terminali. Se presenti, gli uncini dovranno avere raggio
interno adeguato, tale da evitare danni all’armatura 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.

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
comungque 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 progetto dei materiali riferite ad una specifica situazione di verifica si ottengono con i seguenti coefficienti par-
ziali di sicurezza:

— calcestruzzo e aderenza con le armature y.=1,0

— acciaio d’armatura y,=1,0

4.1.5. PROGETTAZIONE INTEGRATA DA PROVE E VERIFICA MEDIANTE PROVE

La resistenza e la funzionalita di strutture ed elementi strutturali puo essere misurata attraverso prove su campioni di adeguata
numerosita.

I 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).

Indicazioni pitt dettagliate al riguardo e metodi operativi completi per la progettazione integrata da prove possono essere reperiti
nella Appendice D della UNI EN 1990:2006.

4.1.6. DETTAGLI COSTRUTTIVI

4.1.6.1 ELEMENTI MONODIMENSIONALI: TRAVI E PILASTRI

Con riferimento ai dettagli costruttivi degli elementi strutturali in calcestruzzo vengono fornite le indicazioni applicative necessa-
rie per I'ottenimento delle prescritte prestazioni.

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

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

A= 0,26%[)[. d e comunque non minore di 0,0013 - b, - d [4.1.45]
dove:

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

d  elaltezza utile della sezione;
fum € il valore medio della resistenza a trazione assiale definita nel § 11.2.10.2;

f

o eil valore caratteristico della resistenza a trazione dell’armatura ordinaria.

Negli appoggi di estremita, all'intradosso deve essere disposta un’armatura efficacemente ancorata, calcolata coerentemente con
il modello a traliccio adottato per il taglio e quindi applicando la regola della traslazione della risultante delle trazioni dovute al
momento flettente, in funzione dell’angolo di inclinazione assunto per le bielle compresse di calcestruzzo.

Al di fuori delle zone di sovrapposizione, I'area di armatura tesa o compressa non deve superare individualmente A, ., = 0,04
A, essendo A_l’area della sezione trasversale di calcestruzzo.
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Le travi devono prevedere armatura trasversale costituita da staffe con sezione complessiva non inferiore ad Ay = 1,5 b mm?/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 I'altezza utile della sezione.

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

Eventuali armature longitudinali compresse di diametro @ prese in conto nei calcoli di resistenza devono essere trattenute da
armature trasversali con spaziatura non maggiore di 15®.

4.1.6.1.2 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

Agmin = (0,10 Ngy/ f,4) € comunque non minore di 0,003 A, [4.1.46]
dove:
foa e la resistenza di progetto dell’armatura (riferita allo snervamento)
Ngg e la forza di compressione assiale di progetto
A € l'area di calcestruzzo.

C
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 diame-
tro massimo delle barre longitudinali.

Al di fuori delle zone di sovrapposizione, 1’area di armatura non deve superare A =0,04 A, essendo A_1'area della sezione

s, max

trasversale di calcestruzzo.

4.1.6.1.3 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 dimen-
sionato in funzione dell’aggressivita dell’ambiente e della sensibilita delle armature alla corrosione, tenendo anche conto delle
tolleranze di posa delle armature; a tale scopo si puo fare utile riferimento alla UNI EN 1992-1-1.

Per consentire un omogeneo getto del calcestruzzo, il copriferro e l'interferro delle armature devono essere rapportati alla dimen-
sione massima degli inerti impiegati.

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

4.1.6.14 Ancoraggio delle barre e loro giunzione

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

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 quanto prescritto al § 4.1.2.3.10. La distanza mutua (interferro) nella sovrapposi-
zione non deve superare 4 volte il diametro;

- saldatura, eseguita in conformita alla norma UNI EN ISO 17660-1:2007. Devono essere accertate la saldabilita degli acciai che
vengono impiegati, nonché la compatibilita fra metallo e metallo di apporto nelle posizioni o condizioni operative previste nel
progetto esecutivo;

- giunzioni meccaniche per barre di armatura. Tali giunzioni sono qualificate secondo quanto indicato al § 11.3.2.9.

Per barre di diametro & >32 mm occorrera adottare particolari cautele negli ancoraggi e nelle sovrapposizioni.
Nell'assemblaggio o unione di due barre o elementi di armatura di acciaio per calcestruzzo armato possono essere usate giunzio-

ni meccaniche mediante manicotti che garantiscano la continuita. Le giunzioni meccaniche possono essere progettate con riferi-
mento a normative o documenti di comprovata validita.

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. Analoga attenzione dovra essere posta nel-
la progettazione delle armature per quanto riguarda: la definizione delle posizioni, le tolleranze di esecuzione e le modalita di
piegatura.

Si potra a tal fine fare utile riferimento alla norma UNI EN 13670.
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4.1.8. NORME ULTERIORI PER IL CALCESTRUZZ0O ARMATO PRECOMPRESSO

I 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).

La condizione di carico conseguente alla precompressione si combinera con le altre (peso proprio, carichi permanenti e variabi-
li...) al fine di avere le pil sfavorevoli condizioni di sollecitazione.

Nel caso della post-tensione, se le armature di precompressione non sono rese aderenti al conglomerato cementizio dopo la tesa-
tura 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
utile 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.

4.1.8.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA - NORME DI CALCOLO

4.1.8.1.1 Stati limite ultimi

Per la valutazione della resistenza degli elementi strutturali vale quanto stabilito al § 4.1.2.3, tenendo presente che per la verifica
delle sezioni si assumera il valore di progetto della forza di precompressione con il coefficiente parziale yr = 1, secondo quanto
previsto al punto § 2.6.1.

Per le verifiche di resistenza locale degli ancoraggi delle armature di precompressione, si assumera, invece, un valore di progetto
della forza di precompressione con yr=1,2.

4.1.8.1.2 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 calce-
struzzo, 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, quando non sia possibile dispor-
re I’armatura ordinaria che assorbe lo sforzo di trazione.

41.8.14 Tensioni iniziali nel calcestruzzo

All’atto della precompressione le tensioni di compressione non debbono superare il valore:
0.<0,60 fck]- [4.1.47]

essendo fy la resistenza caratteristica del calcestruzzo all’atto del tiro.

Per elementi con armatura pre-tesa, la tensione del calcestruzzo al momento del trasferimento della pretensione puo essere au-
mentata sino al valore 0,70 fg;
Nella zona di ancoraggio delle armature di precompressione si possono tollerare compressioni locali o prodotte dagli apparecchi
di ancoraggio pari a:

o.<cfy [4.1.48]

dove
oc=7Yp P/ Ao & la pressione agente sull’'impronta caricata di area Ao;

P e la forza iniziale di tesatura nel cavo (y, =1,2);

fed = faj / yc € la resistenza cilindrica del calcestruzzo all’atto della precompressione;
¢ <3 e un fattore di sovraresistenza che dipende da:
il rapporto Ao/Ai tra I’area caricata e quella circostante interessata;
la posizione dell'impronta caricata rispetto ai bordi della sezione;
le eventuali interferenze con aree interessate vicine.
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Per i valori di c si puo far utile riferimento al §6.7 della norma UNI EN1992-1-1.

Si raccomanda di disporre idonee armature in grado di equilibrare le forze di trazione trasversali dovute all’effetto del carico.
Qualora le aree di influenza di apparecchi vicini si sovrappongano, le azioni vanno sommate e riferite all’area complessiva.

4.1.8.1.5 Tensioni limite per gli acciai da precompressione
Per le tensioni in esercizio a perdite avvenute vale quanto stabilito al § 4.1.2.2.5.2 ove si sostituisca f, 1), fp01)k © fpyi @ £y -
Le tensioni iniziali devono rispettare le pil restrittive delle seguenti limitazioni:

(0

i < 0,85 fp(o,l)k 19

i< 0,75 f 4 per armatura post-tesa
P i [4.1.49]

a,

opi < 0,90 f01)i o

opi < 0,80 f per armatura pre-tesa

ove si sostituisca £, 0 foyx @ fi0,1)0 Se del caso.

In entrambi i casi € ammessa una sovratensione, in misura non superiore a 0,05 £, 1)

4.1.8.2 DETTAGLI COSTRUTTIVI PER IL CALCESTRUZZO ARMATO PRECOMPRESSO

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

4.1.8.2.1 Armatura longitudinale ordinaria

Nelle travi precompresse con esclusione delle sezioni di giunto delle travi a conci prefabbricati, anche in assenza di tensioni di
trazione in combinazione rara, 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 di-
sposte nella zona della sezione che risulta parzializzata.

4.1.8.2.2 Staffe
Nelle travi dovranno disporsi staffe aventi sezione complessiva non inferiore a quanto prescritto al punto § 4.1.6.1.1. In prossimi-
ta di carichi concentrati o delle zone d’appoggio valgono le prescrizioni di cui al § 4.1.2.3.5.

In presenza di torsione valgono le prescrizioni di cui al § 4.1.2.3.6.

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 riman-

daal §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 ope-
ra.

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 la forza applicata e 1'allungamento conseguito. Per prodotti
marcati CE si applicano le procedure di controllo previste dalle pertinenti norme europee armonizzate.

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

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

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

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

4.1.9. NORME ULTERIORI PER | SOLAI

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

4.1.9.1 SOLAI MISTI DI C.A. E C.A.P. E BLOCCHI FORATI IN LATERIZIO O IN CALCESTRUZZO

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

Nel caso di blocchi non collaboranti la resistenza allo stato limite ultimo ¢ 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.
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4.1.9.2 SOLAI MISTI DI C.A. E C.A.P. E BLOCCHI DIVERSI DAL LATERIZIO O CALCESTRUZZO

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

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

4.1.9.3 SOLAI REALIZZATI CON L’ASSOCIAZIONE DI COMPONENTI PREFABBRICATI IN C.A. E C.A.P.
I 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.

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

Quando si voglia realizzare una ridistribuzione trasversale dei carichi e necessario che il solaio cosi composto abbia dei compo-
nenti 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 inferio-
re 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 caratte-
ristiche reologiche dei calcestruzzi, del componente e dei getti di completamento.

4.1.10. NORME ULTERIORI PER LE STRUTTURE PREFABBRICATE

Formano oggetto del presente paragrafo 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 al§ 2.6e
che, singolarmente o assemblati tra di loro ovvero con parti costruite in opera, siano utilizzati per la realizzazione di opere di in-
gegneria civile.

Rientrano nel campo di applicazione delle presenti norme i componenti prodotti in stabilimenti permanenti o in impianti tempo-
ranei 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.

II 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 pit complesso organismo strutturale una volta in-
stallato in opera.

Nel caso di prodotti coperti da marcatura CE, devono essere comunque rispettati, laddove applicabili, i §§ 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 a Dichiarazione di Prestazione e conseguente Mar-
catura CE secondo una specifica tecnica armonizzata elaborata ai sensi del Regolamento UE 305/2011 e i cui riferimenti sono
pubblicati sulla Gazzetta Ufficiale dell’'Unione Europea, sono previste due categorie di produzione:

— serie dichiarata

— serie controllata

I componenti per i quali non sia applicabile la marcatura CE, ai sensi del Regolamento UE 305/2011, devono essere realizzati at-
traverso processi sottoposti ad un sistema di controllo della produzione ed i produttori di componenti 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:
— icomponenti di serie per i quali e stato effettuato il deposito ai sensi dell’articolo 9 della legge 5 novembre 1971 n. 1086;

— i componenti per i quali e stata rilasciata la certificazione di idoneita ai sensi degli articoli 1 e 7 della legge 2 febbraio 1974 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 vol-
ta in volta su commessa per dimensioni ed armature (serie tipologica).

Per le tipologie predefinite 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 tipo presso il Servizio Tecnico Cen-
trale del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici.

Per ogni singolo impiego delle serie tipologiche la specifica documentazione tecnica dei componenti prodotti in serie dovra esse-
re allegata alla documentazione progettuale depositata presso 1'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 dimen-
sioni 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 §
11.8.

Devono essere prodotti in serie controllata:

- i componenti costituiti da assetti strutturali non consueti;

- i componenti realizzati con I'impiego di calcestruzzi speciali o di classe > C 45/55;

- i componenti armati o 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 RESPONSABILITA E COMPETENZE

I 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 pro-
prie competenze, la verifica del componente durante il montaggio, la messa in opera e 1'uso dell’insieme strutturale realizzato.

I 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.

I componenti di produzione occasionale devono inoltre essere realizzati sotto la vigilanza del Direttore dei lavori dell’opera di
destinazione.

I funzionari del Servizio Tecnico Centrale potranno accedere anche senza preavviso agli stabilimenti di produzione dei compo-
nenti prefabbricati per I’accertamento del rispetto delle presenti norme.

4.1.104 PROVE SU COMPONENTI

Per verificare le prestazioni di un nuovo prodotto o di una nuova tecnologia produttiva ed accertare 1’affidabilita 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 Capitolo 11, per le produzioni in serie control-
lata.

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 § 11.8.3.1 ed eventuali prove su prototipo prima della movimentazione del componente e del cimento
statico dello stesso.

I 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.
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Il copriferro degli elementi prefabbricati deve rispettare le regole generali di cui al presente § 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, tenen-
do nel dovuto conto le tolleranze dimensionali e di montaggio e le deformazioni per fenomeni reologici e/o termici.

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

Gli appoggi scorrevoli devono essere dimensionati in modo da consentire gli spostamenti relativi previsti senza perdita della ca-
pacita portante.

4.1.10.5.2 Realizzazione delle unioni e dei collegamenti
Le unioni ed i collegamenti fra elementi prefabbricati devono avere resistenza e deformabilita coerenti con le ipotesi progettuali e
devono essere qualificati secondo quanto previsto al pertinente paragrafo del Cap11.8.

4.1.10.5.3 Tolleranze

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

11 progetto dell’opera deve altresi tener conto delle tolleranze di produzione, tracciamento e montaggio assicurando un coerente fun-
zionamento del complesso strutturale.
Il montaggio dei componenti ed il completamento dell’opera devono essere conformi alle previsioni di progetto. Nel caso si veri-

ficassero delle non conformita, queste devono essere analizzate dal Direttore dei lavori nei riguardi delle eventuali necessarie mi-
sure correttive.

4.1.11. CALCESTRUZZO A BASSA PERCENTUALE DI ARMATURA 0 NON ARMATO

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

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

4.1.11.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA — NORME DI CALCOLO

Per le verifiche di resistenza delle sezioni sotto sforzi normali si adottano le competenti ipotesi tratte dal § 4.1.2.3.4.1. Per una se-
zione rettangolare di lati a e b soggetta ad una forza normale Ned con una eccentricita e nella direzione del lato a la verifica di re-
sistenza allo SLU, con il modello (c) di § 4.1.2.1.2.1, si pone con

Ned < Nrd = fed b x [4.1.50]
con x =a-2e.
La verifica di resistenza della stessa sezione rettangolare di lati a e b soggetta anche ad un sforzo di taglio Ved nella direzione del
lato a si pone con

VEd < VrRd=fowabx /1,5

con
feva = V(Penatocfena) per Ge<Cdlim
fova = V( fenatofaia-62/4)  per Ge>Gdim
dove

6c=Nkd / (b x)
8 = 0Cc - Geim
Gelim= fed — 2 V( fet1atfed ferna)
dove
fc1a=0,85 fetd
e la resistenza a trazione di progetto per calcestruzzo non armato o debolmente armato.

4.1.12. CALCESTRUZZO DI AGGREGATI LEGGERI (LC)

11 presente capitolo si applica ai calcestruzzi di aggregati leggeri minerali, artificiali o naturali, con esclusione dei calcestruzzi ae-
rati.

Per le classi di densita e di resistenza normalizzate puo farsi utile riferimento a quanto riportato nella norma UNI EN 206:2014.

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.

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

41121 NORME DI CALCOLO
Al progetto delle strutture in calcestruzzo di aggregati leggeri si applicano le norme di cui ai §§ da 4.1.1 a 4.1.11, tenuto conto del-
la specificita del materiale e comunque ponendo la resistenza a trazione di progetto pari a

£4=0,85 £ /Y. [4.1.50]

Non possono impiegarsi barre di diametro maggiore di 32 mm. Per ogni indicazione applicativa si potra fare utile riferimento alla
sezione 11 di UNI EN 1992-1-1:2005.

4.1.13. RESISTENZA AL FUOCO
Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1992-1-2, utilizzando i coefficienti v, (§ 4.1.4) re-

lativi alle combinazioni eccezionali ed assumendo il coefficiente o pari a 1,0.
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4.2, COSTRUZIONI DI ACCIAIO

Le presenti norme definiscono i principi e le regole generali per soddisfare i requisiti di sicurezza delle costruzioni con struttura
di acciaio.

I requisiti per 'esecuzione di strutture di acciaio, al fine di assicurare un adeguato livello di resistenza meccanica e stabilita, di
efficienza e di durata devono essere conformi alle UNI EN 1090-2:2011 - Esecuzione di strutture di acciaio e di alluminio - Parte 2:
Requisiti tecnici per strutture di acciaio, per quanto non in contrasto con le presenti norme.

4.2.1. MATERIALI

4.2.1.1 ACCIAIO LAMINATO

Gli acciai per impiego strutturale devono appartenere ai gradi da 5235 a 5460 e le loro caratteristiche devono essere conformi ai
requisiti di cui al § 11.3.4 delle presenti norme.

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

In sede di progettazione, per gli acciai di cui alle norme europee armonizzate UNI EN 10025-1, UNI EN 10210-1 ed UNI EN
10219-1, si possono assumere nei calcoli i valori nominali delle tensioni caratteristiche di snervamento f,, e di rottura fy riportati
nelle tabelle seguenti.

Tab. 4.2.1 - Laminati a caldo con profili a sezione aperta

Spessore nominale “t” dell’elemento
Norme e qualita degli acciai t<40 mm 40 mm < t < 80 mm
fy1 [N/mm?] f1c [N/mm?] £y [N/mm?] f1c [IN/mm?]

UNI EN 10025-2

5235 235 360 215 360
5275 275 430 255 410
5355 355 510 335 470
S 450 440 550 420 550
UNI EN 10025-3

S275 N/NL 275 390 255 370
S 355 N/NL 355 490 335 470
S 420 N/NL 420 520 390 520
S 460 N/NL 460 540 430 540
UNI EN 10025-4

S 275 M/ML 275 370 255 360
S 355 M/ML 355 470 335 450
S 420 M/ML 420 520 390 500
S 460 M/ML 460 540 430 530
UNI EN 10025-5

S235 W 235 360 215 340
S355 W 355 510 335 490

Tab. 4.2.I1 - Laminati a caldo con profili a sezione cava

Spessore nominale “t” dell’elemento
Norme e qualita degli acciai t<40 mm 40 mm < t < 80 mm
fyk [N/mm?] fyyc IN/mm?] fyk [N/mm?] fyc [IN/mm?]

UNI EN 10210-1

S235H 235 360 215 340
S275H 275 430 255 410
S355H 355 510 335 490
S 275 NH/NLH 275 390 255 370
S 355 NH/NLH 355 490 335 470
S 420 NH/NLH 420 540 390 520
S 460 NH/NLH 460 560 430 550
UNI EN 10219-1

S235H 235 360

S275H 275 430

S355H 355 510

S 275 NH/NLH 275 370
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S 355 NH/NLH 355 470

S 275 MH/MLH 275 360

S 355 MH/MLH 355 470

S 420 MH/MLH 420 500

5460 MH/MLH 460 530
4.2.1.2 ACCIAIO INOSSIDABILE

Gli acciai inossidabili per impieghi strutturali devono essere conformi a quanto previsto nel § 11.3.4.8. Per quanto attiene alla
progettazione strutturale con acciai inossidabili, le indicazioni e le regole indicate nella presente norma devono essere integrate
da norme di comprovata validita, quali, ad esempio, la UNI EN 1993-1-4 “Eurocodice 3. Progettazione delle strutture di acciaio Parte
1-4: Regole generali - Criteri supplementari per acciai inossidabili” .

4.2.1.3 SALDATURE

I procedimenti di saldatura e i materiali di apporto devono essere conformi ai requisiti di cui al § 11.3.4 delle presenti norme.
Per I'omologazione degli elettrodi da impiegare nella saldatura ad arco puo farsi utile riferimento allanorma UNI EN ISO 2560.
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) de-
vono, salvo casi particolari precisati dal progettista, essere equivalenti osuperiori alle corrispondenti caratteristiche delle parti
collegate.

4214 BULLONI E CHIODI
I'bulloni e i chiodi per collegamenti di forza devono essere conformi ai requisiti di cui al § 11.3.4 delle presenti norme.

I valori della tensione di snervamento f,;, e della tensione di rottura fy, dei bulloni, da adottare nelle verifiche quali valori caratte-
ristici sono specificati nel § 11.3.4.6 delle presenti norme.

4.2.2. VALUTAZIONE DELILA SICUREZZA
La valutazione della sicurezza & condotta secondo i principi fondamentali illustrati nel Capitolo 2.

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

4221 STATI LIMITE

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

— stato limite di equilibrio, 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 collasso, corrispondente al raggiungimento della tensione di snervamento oppure delle deformazioni ultime del
materiale e quindi della crisi o eccessiva deformazione di una sezione, di una membratura o di un collegamento (escludendo
fenomeni di fatica), o alla formazione di un meccanismo di collasso, o all’instaurarsi 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 fatica, controllando le variazioni tensionali indotte dai carichi ripetuti in relazione alle caratteristiche dei dettagli
strutturali interessati.

Per strutture o situazioni particolari, puo essere necessario considerare altri stati limite ultimi.

Gli stati limite di esercizio da verificare, ove necessario, sono:

— stati limite di deformazione elo spostamento, al fine di evitare deformazioni e spostamenti che possano compromettere 1'uso effi-
ciente 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 comfort ed il
cui superamento potrebbe essere indice di scarsa robustezza e/o indicatore di possibili danni negli elementi secondari;

— stato limite di plasticizzazioni locali, al fine di scongiurare deformazioni plastiche che generino deformazioni irreversibili ed inac-
cettabili;

— stato limite di scorrimento dei collegamenti ad attrito con bulloni ad alta resistenza, nel caso che il collegamento sia stato dimensiona-
to 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.
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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.

4.2.3.1 CLASSIFICAZIONE DELLE SEZIONI

Le sezioni trasversali degli elementi strutturali si classificano in funzione della loro capacita rotazionale Cq4 definita come:
Ce=9,/9,-1 [4.2.0]

essendo 9, e 9, le rotazioni corrispondenti rispettivamente al raggiungimento della deformazione ultima ed allo snervamento. Si di-

stinguono le seguenti classi di sezioni:

La classificazione delle sezioni trasversali degli elementi strutturali si effettua in funzione della loro capacita di deformarsi in

campo plastico. E” possibile distinguere le seguenti classi di sezioni:

classe 1 se la sezione e 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 classifi-
carsi come tali le sezioni con capacita rotazionale Cy>3

classe 2 se la sezione & in grado di sviluppare il proprio momento resistente plastico, ma con capacita rotazionale limitata. Possono
generalmente classificarsi come tali le sezioni con capacita rotazionale C¢>1,5

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

classe 4 se, 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 geome-
trica effettiva puo sostituirsi con una sezione efficace.

Le sezioni di classe 1 si definiscono duttili, quelle di classe 2 compatte, quelle di classe 3 semi-compatte e quelle di classe 4 snelle.

Per i casi piu comuni delle forme delle sezioni e delle modalita di sollecitazione, le seguenti Tabelle 4.2.1I1, 4.2.IV e 4.2.V fornisco-
no 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.

Tab. 4.2.1I1 - Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse

- — Inflessione intorno
all*asze

Inflessione intorno

R | R _J B e aa c— T all'asze
L = "

Parti interne Compresse

Classe  |Parte soggettaa  [Parte soggeftaa [Parte soggetta a flessione e a
ﬂession_e tomm‘essioge compl'essicge
Distribuzione f
delle tensioni fyk ¥k f)"‘
nelle parti
(compressione ¥ + C oc c
positiva) c
f
fi ¥k T
1 elt=Tie c/t=3de quando &y p5.cp < 30de
13001
quando < p3-oit EE
' [
2 e/t =83 coft= 38 quando g 4 g5.c/p = -_b&
13m-1
quande ¢ < g5icrr g 3E
o
Distribuzione
delle tensioni f:,.k f'_.lc
nelle parti —
{compressione
positiva) + c c
T
Yy
3 c/t=124e o t= 4l quando Wl g 42e _
0.67 +0,33
quando w < _1":¢/r <62ed - yiefi-y)
£= \[235 f" f_'-'lc 235 275 355 420 460
£ 1.00 092 0,81 0,73 0,71

*Jwr = —1 =i applica se la tenzione di compressione G < f\'k o la deformazione a trazione E_._Z:’f‘_k."E
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Tab. 4.2.1V - Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse

T [

Profilati laminati a caldo

Piattabande esterne

[+

T

]

Sezioni saldate

Classe Piattabande Piattabande esterne soggette a flessione e a
esterne soggette a compressione
compressione Con estremita in Con estremita in
compressione trazione

Dizstribuzione delle

Tab. 4.2.V - Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse

4.2.3.2

La capacita resistente delle sezioni deve essere valutata nei confronti delle sollecitazioni di trazione o compressione, flessione, ta-
glio e torsione, determinando anche gli effetti indotti sulla resistenza dalla presenza combinata di pil1 sollecitazioni.

ac €
i s
tensiond nelle parti o E5 1
(compressione pasitiva) N g — —
|—— [ T
: I I P ‘ I —
1 e/t<9 % ¢
e Sy c -
o ol o
2 St= 10 s
€. € AT 10e elp gl
a o
Disribuzione delle N o'l e
P . ~ 4 4+
tensioni nelle parti - -~ —_ —
(comprezsione positiva) atr ¢ 1"l | | ~J
] L l——y e
e/ts E;P.ulll:
3 e/t<lde
Per K vedere EN 1993-1-5
o fa 135 275 335 420 460
e=,J235/1, )
e 092 0,51 0,75 0,71
Angolari
h
1
) :[b
Riferirsi anche alle piattabande esterne (v. Tab 4.2.IT)
Non si applica agli angoli in contatto continuo con altri componenti
Classe Sezione in compressione
fyk
Distribuzione delle
tensioni sulla sezione
(compressione positiva)
b+h
3 hit<15¢ —<1L5¢
21
Sezioni Tubolari
: d
Classe Sezione inflessa e/o compressa
1 @/t <50¢°
2 d/t <70¢%
)
3 d/t <90e® (Per d/t >90 € * vedere EN 1993-1-6)
fyk 235 275 355 420 460
e=./235/ i ° 1,00 0,92 0,81 0,75 0,71
32 1,00 0,85 0,66 0,56 0,51

CAPACITA RESISTENTE DELLE SEZIONI

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 ’avvertenza di riferirsi al metodo delle sezioni efficaci o a metodi equiva-

lenti, 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-tipe-compattocioe di classe 1 e 2.
Metodo elasto-plastico (EP)

Si assumono legami costitutivi tensione-deformazione del materiale di tipo bilineare o pit1 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 e applicabile a strutture composte da sezioni di classe qualsiasi.
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La resistenza delle sezioni puo essere valutata con il metodo elastico, plastico o elasto-plastico per le sezioni duttili o compatte
(classe 1 0 2), con il metodo elastico o elasto-plastico per le sezioni semi-compatte o snelle (classe 3 o 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 piti complesso.

Il metodo e 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.VL.

Tab. 4.2.VI - Metodi di analisi globali e relativi metodi di calcolo delle capacita e classi di sezioni ammesse

Metodo di calcolo della capacita

Metodo di analisi globale

resistente della sezione

Tipo di sezione

(E) (E) tutte (*)
(E) (P) classile?2
(E) (EP) tutte (%)
P) (P) classe 1

(EP) (EP) tutte (%)

(*) per le sezioni di classe 4 la capacita resistente puo essere calcolata con riferimento alla sezione efficace.
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In generale, € possibile effettuare:

EFFETTI DELLE DEFORMAZIONI

— l’analisi del primo ordine, imponendo l'equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura,
- Tanalisi 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 deforma-
zioni sull’entita delle sollecitazioni, sui fenomeni di instabilita e su qualsiasi altro rilevante parametro di risposta della struttura.

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

o = i >10 per l'analisi elastica

cr "
4.2.1
F. [4.2.1]
o, =—%215 perlanalisi plastica

Ed

dove a, e il moltiplicatore dei carichi applicati che induce l'instabilita globale della struttura, Fg4 e il valore dei carichi di progetto
e F, e il valore del carico instabilizzante calcolato considerando la rigidezza iniziale elastica della struttura.
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Nell’analisi della struttura, in quella dei sistemi di controvento e nel calcolo delle membrature si deve tener conto degli effetti del-
le imperfezioni geometriche e strutturali quali la mancanza di verticalita o di rettilineita, la mancanza di accoppiamento e le ine-

EFFETTO DELLE IMPERFEZIONI

vitabili eccentricita minori presenti nei collegamenti reali.

A tal fine possono adottarsi nell’analisi adeguate imperfezioni geometriche equivalenti, di valore tale da simulare i possibili effet-
ti 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:

Hyy 20,15 - Qpq [4.2.2]

dove Hed & la somma delle reazioni orizzontali alla base delle colonne del piano considerato e Qzd € la somma delle reazioni verti-
cali alla base delle colonne del piano