IL MINISTRO DELLE INFRASTRUTTURE E DEI TRASPORTI

di concerto con

IL MINISTRO DELL'INTERNO

€ con

IL CAPO DIPARTIMENTO DELLA PROTEZIONE CIVILE
¢

*

VISTA la legge 5 novembre 1971, n. 1086, recante “Norme per la disciplina (% op}in
conglomerato cementizio armato, normale e precompresso ed a struttura metallica”;

VISTA la legge 2 febbraio 1974, n. 64, recante “Provvedimenti per le cost n particolari

prescrizioni per le zone sismiche”; ¢

VISTA la legge 21 giugno 1986, n. 317, recante “Procedura di i azigme nel settore delle

norme e regolamentazioni tecniche delle regole relative ai servizi gella sogigta dell'informazione in
attuazione della direttiva 98/34/CE del Parlamento europeo cgglé @diglio del 22 giugno 1998,
modificata dalla direttiva 98/48/CE del Parlamento europeo Com8iglio del 20 luglio 1998”;

VISTO il Regolamento (UE) del Parlamento europe
condizioni armonizzate per la commercializzazi otti da costruzione e che abroga la

kelio 9 marzo 2011, n.305 che fissa

direttiva 89/106/CEE del Consiglio;
VISTO il decreto legislativo 31 marzo 1928, n® , recante “Conferimento di funzioni e compiti
amministrativi allo Stato, alle regioni e&' locali in attuazione del capo I della legge 15 marzo

1997, n. 597; . %
ubblica 6 giugno 2001, n. 380, recante “Testo unico delle

VISTO il decreto del Presiden

disposizioni legislative e re ﬁtarl in materia edilizia”;

VISTO il decreto-leg @gio 2004, n. 136, convertito, con modificazioni, dalla legge 27
luglio 2004, n. 186, ed inWparticolare l'articolo 5, comma 1, che prevede la redazione, da parte del
Consiglio superiggeNei #vori pubblici, di concerto con il Dipartimento della protezione civile, di
i he per la verifica sismica ed idraulica, relative alle costruzioni, nonché per

costruzione e l'adeguamento, anche sismico ed idraulico, delle dighe di ritenuta,
e opere di fondazione e sostegno dei terreni, per assicurare uniformi livelli di

1l decreto del Ministro delle infrastrutture e dei trasporti 14 gennaio 2008, con il quale sono

state approvate le “Nuove norme tecniche per le costruzioni”, pubblicato nel supplemento ordinario
n. 30 della Gazzetta Ufficiale del 4 febbraio 2008, n. 29;

VISTO il decreto del Ministro delle infrastrutture e dei trasporti 26 giugno 2014, recante “norme
tecniche per la progettazione e la costruzione degli sbarramenti di ritenuta (dighe e traverse)”,
pubblicato nella Gazzetta Ufficiale Serie Generale n. 156 dell’8 luglio 2014;



CONSIDERATA la necessita di procedere al previsto aggiornamento delle “Nuove Norme
tecniche per le costruzioni” di cui al citato decreto ministeriale 14 gennaio 2008;

VISTO il voto n. 53 con il quale I'Assemblea generale del Consiglio superiore dei lavori pubblici
nella adunanza del 14 novembre 2014 si ¢ espressa favorevolmente in ordine all'aggiornamento
delle “Nuove norme tecniche per le costruzioni”, di cui al citato decreto ministeriale 14 gennaio
2008;

VISTA la nota n. 7889, del 27 febbraio 2015, con la quale il Presidente del Consiglio superiore dei
lavori pubblici ha trasmesso all'Ufficio legislativo del Ministero delle infrastrutture e dei traspgsti il
suddetto aggiornamento delle Norme tecniche per le costruzioni, licenziato dall' Assemblea &
del Consiglio superiore dei lavori pubblici;

<
. . . . .
VISTO P’articolo 52 del citato decreto del Presidente della Repubblica n. 380 del %@ ispone

che in tutti i comuni della Repubblica le costruzioni, sia pubbliche, che pri bboho essere
realizzate in osservanza delle norme tecniche riguardanti i vari elemeti vI fissate con
decreti del Ministro per le infrastrutture, di concerto con il Ministro deldi alora le norme
tecniche riguardino costruzioni in zone sismiche; x

CONSIDERATO che il comma 2 dell’articolo 5 del predett egge n. 136 del 2004
prevede che le norme tecniche siano emanate con le proceglire i all’articolo 52 del citato

decreto del Presidente della Repubblica n. 380 del 20@ certo con il Dipartimento della

Protezione Civile; x
VISTO I’articolo 54 del citato decreto legislat N del 1998, il quale prevede che alcune

i 1
funzioni mantenute in capo allo Stato, quali 4 pro@lispoOsizione della normativa tecnica nazionale
per le opere in cemento armato € in a ciaﬁ truzioni in zone sismiche, siano esercitate di

intesa con la Conferenza unificata;

VISTO [’articolo 93 del suddef, d@egislaﬁvo n. 112 del 1998, il quale prevede che alcune
funzioni mantenute in capo % quali i criteri generali per I’individuazione delle zone
sismiche e le norme tecni le costruzioni nelle medesime zone, siano esercitate sentita la
Conferenza unificata?

Nto decreto del Presidente della Repubblica n. 380 del 2001, il quale
stfzioni la cui sicurezza possa comunque interessare la pubblica incolumita,

VISTO [’articolo
prevede che tut
da realizzarsf®

dichiarate sismiche, siano disciplinate, oltre che dalle disposizioni di cui a
predetto del medesimo decreto del Presidente della Repubblica n. 380 del 2001, da
i e tecniche emanate con decreti del Ministro per le infrastrutture ed i trasporti, di
il Ministro per I’interno, sentiti il Consiglio superiore dei lavori pubblici, il Consiglio

delle ricerche e la Conferenza unificata;

VISTO il concerto espresso dal capo del Dipartimento della protezione civile con nota prot. n.
CG/0006287 del 26 gennaio 2017, ai sensi del citato articolo 5, comma 2, del decreto-legge n. 136
del 2004;



VISTO il concerto espresso dal Ministro dell'interno con nota prot. n. 0000808 del 17 gennaio
2017, ai sensi dell'articolo 1, comma 1, del citato articolo 52 del decreto del Presidente della
Repubblica n. 380 del 2001;

SENTITO il Consiglio nazionale delle ricerche con nota n. 73455 del 3 novembre 2016 ai sensi del
citato articolo 83 del decreto del Presidente della Repubblica n. 380 del 2001;

ACQUISITA l'intesa con la Conferenza unificata resa nella seduta del 22 dicembre 2016, ai sensi
del citato articolo 54 del decreto legislativo n. 112 del 1998;

CONSIDERATO, che lo schema di decreto ¢ stato notificato, per il tramite del Minis&r&
sviluppo economico, alla Commissione europea ai sensi della direttiva 2015/1535 del 3arlam%
europeo ¢ del Consiglio del 9 settembre 2015 e che alla data del ¢ venuto a scadenza lﬁm'ale di

astensione obbligatoria di cui all'articolo 6, paragrafo 1, della medesima direttiva; Q
e

CONSIDERATA la necessita di definire 1’ambito di applicazione delle no
relazione alle opere con progetto definitivo o esecutivo approvato e alle o & ori in corso di
de

, anche in

esecuzione, in conformita al citato voto n. 53/2014 del Consiglio Superj
DECRETA & Z
Artic 1@

vori pubblici;

(Approvgon
E approvato il testo aggiornato delle normdcchy per le costruzioni, di cui alla legge 5
novembre 1971, n. 1086, alla legge br@® 1974, n. 64, al decreto del Presidente della
Repubblica 6 giugno 2001, n. al d€Creto-legge 28 maggio 2004, n. 136, convertito,

presenti norme sostituis®no

con modificazioni, dalla legggy 2 WJug¥o 2004, n. 186, allegato al presente decreto. Le
@approvate con il decreto ministeriale 14 gennaio 2008.

Articolo 2

(@ applicazione e disposizioni transitorie)
Nell’ambito N ione del decreto legislativo 18 aprile 2016, n. 50, per le opere
pubbliche djdi pubBtica utilita in corso di esecuzione, per i contratti pubblici di lavori gia
affidati, C p%r i progetti definitivi o esecutivi gia affidati prima della data di entrata in
vigo norme tecniche per le costruzioni di cui all’articolo 1, si possono continuare ad
ap@hicdie le previgenti norme tecniche per le costruzioni fino all’ultimazione dei lavori ed al
statico degli stessi. Con riferimento alla seconda e alla terza fattispecie del
recedente periodo, detta facolta ¢ esercitabile solo nel caso in cui la consegna dei lavori
enga entro cinque anni dalla data di entrata in vigore delle norme tecniche per le

costruzioni di cui all’articolo 1. Con riferimento alla terza fattispecie di cui sopra, detta

facolta ¢ esercitabile solo nel caso di progetti redatti secondo le norme tecniche di cui al
decreto ministeriale 14 gennaio 2008.

Per le opere private le cui opere strutturali siano in corso di esecuzione o per le quali sia gia
stato depositato il progetto esecutivo, ai sensi delle vigenti disposizioni, presso i competenti
uffici prima della data di entrata in vigore delle Norme tecniche per le costruzioni di cui



all’articolo 1, si possono continuare ad applicare le previgenti Norme tecniche per le
costruzioni fino all’ultimazione dei lavori ed al collaudo statico degli stessi.

Articolo 3
(Entrata in vigore)
Le norme tecniche di cui all'articolo 1 entrano in vigore trenta giorni dopo la pubblicazione
del presente decreto nella Gazzetta Ufficiale della Repubblica italiana.

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

a
italiana. ) 2
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OGGETTO




2 CAPITOLO 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,
cosi come riunite nel Testo Unico per I'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..

1.1 OGGETTO
Le presenti Norme tecniche per le costruzioni definiscono i principi per il progetto, 1’esecuzione e il collaudo delle ruzioni,
nei riguardi delle prestazioni loro richieste in termini di requisiti essenziali di resistenza meccanica e stabilita, R caso di

incendio, e di durabilita.

Esse forniscono quindi i criteri generali di sicurezza, precisano le azioni che devono essere utilizzate nel prog@to, definiStono le
caratteristiche dei materiali e dei prodotti e, pil1 in generale, trattano gli aspetti attinenti alla sicurezza stru le'Gglle Bpere.

Circa le indicazioni applicative per 1'ottenimento delle prescritte prestazioni, per quanto non espressa te sp@gificato nel pre-
sente documento, ci si puo riferire a normative di comprovata validita e ad altri documenti tecnici ¢
lare quelle fornite dagli Eurocodici con le relative Appendici Nazionali costituiscono indicafftoni
scono il sistematico supporto applicativo delle presenti norme.

Cap. 12. In partico-
ovata validita e forni-
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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 I'opera
non soddisfa pil le esigenze elencate nelle presenti norme.
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, 8 arziali,
che possano compromettere 1'incolumita delle persone ovvero comportare la perdita di beni, ovvero pg)vocare V1 ni
ambientali e sociali, ovvero mettere fuori servizio I'opera;

i e’rcizio;
ichiCsto;
durabilita: capacita della costruzione di mantenere, nell’arco della vita nominale di progetto, i livellj jonali per i quali e
stata progettata, tenuto conto delle caratteristiche ambientali in cui si trova e del livello pre‘sto q ione;
robustezza: capacita di evitare danni sproporzionati rispetto all’entita di possibili cause innesc

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

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

urti.
Il superamento di uno stato limite ultimo ha carattere irreversibile

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

Per le opere esistenti & possibile fare riferimento a livelli di sicurezza diversi da ove 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 pr orme, devono essere sottoposti a procedure
e prove sperimentali di accettazione. Le prove e le procedure di a o definite nelle parti specifiche delle presenti
norme riguardanti i materiali.

La fornitura di componenti, sistemi o prodotti, impiegati per fi

b St , deve essere accompagnata da un manuale di instal-
componentl, i sistemi e i prodotti, edili od impiantistici,
statica autonoma, devono essere progettati ed installati nel

lazione e di manutenzione da allegare alla documentazione gdell’
non facenti parte del complesso strutturale, ma che svol,
rispetto dei livelli di sicurezza e delle prestazioni di

Le azioni da prendere in conto devono essere assunte #gaccOfelo con quanto stabilito nei relativi capitoli delle presenti norme. In
mancanza di specifiche indicazioni, si dov fargffic adBpportune indagini, eventualmente anche sperimentali, 0 a documen-
ti, normativi e non, di comprovata Vahdlta

2.2, REQUISITI D L@& TRUTTURALI

2.2.1. STATI LIMITE LLTIMI
I principali Stati Limite

son’elencatl nel seguito:

uttura o di una sua parte, considerati come corpi rigidi;
spostamenti 0 ni eccessive;

ento di una condizione di cinematismo irreversibile;
nto di meccanismi di collasso nei terreni;

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

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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spostamenti e deformazioni che possano limitare 1'uso della costruzione, la sua efficienza e il suo aspetto;
spostamenti e deformazioni che possano compromettere I'efficienza e I'aspetto di elementi non strutturali, impianti, macchi-
nari;
vibrazioni che possano compromettere 1'uso della costruzione;
danni per fatica che possano compromettere la durabilita;
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 costruzio® § do tale
da garantire la resistenza e la stabilita degli elementi portanti, nonché da limitare la propagazione del fuoco e dei fu

2.2.4. DURABILITA’ *

Un adeguato livello di durabilita puo essere garantito progettando la costruzione, e la specifica manuterf@gone, odo tale che il
degrado della struttura che si dovesse verificare durante la sua vita nominale di progetto non rid azioni della costru-
zione al di sotto del livello previsto. L 3

Tale requisito puo essere soddisfatto attraverso 1'adozione di appropriati provvedimenti s
condizioni ambientali e di manutenzione ed in base alle peculiarita del singolo progetto, t

N o conto delle previste

ezionabilita delle parti strutturali;

scelta opportuna dei materiali;

dimensionamento opportuno delle strutture;

scelta opportuna dei dettagli costruttivi;

adozione di tipologie costruttive e strutturali che consentano, ove possibi.

pianificazione di misure di protezione e manutenzione; oppure,
rivolta a garantire che il deterioramento della costruzione o dei

n®n siano previste o possibili, progettazione

impiego di prodotti e componenti chiaramente identificati in
bili alla valutazione della sicurezza, e dotati di idonea qualifi come specificato al Capitolo 11;
applicazione di sostanze o ricoprimenti protettivi dei majgriali; tto nei punti non pit1 visibili o difficilmente ispezio-
nabili ad opera completata;
adozione di sistemi di controllo, passivi o attivi, tiQlle az10hi e ai fenomeni ai quali 'opera puo essere sottoposta.
Le condizioni ambientali devono essere identificatejn dirogetto in modo da valutarne la rilevanza nei confronti della

du- rabilita. *

2.2.5. ROBUSTEZZA &\

Un adeguato livello di robustezza, i 1II'uso previsto della costruzione ed alle conseguenze di un suo eventuale collas-

jO
S0, puo essere garantito facen ad Bina o piu tra le seguenti strategie di progettazione:

progettazione della struttura i i resistere ad azioni eccezionali di carattere convenzionale, combinando valori nomi-

li alle al¥fe azioni esplicite di progetto;

nali delle azioni eccezio
prevenzione degli e ott?dalle azioni eccezionali alle quali la struttura puo essere soggetta o riduzione della loro inten-
sita;

adozione di ipologia strutturale poco sensibile alle azioni eccezionali considerate;

adozione di a e tipologia strutturale tale da tollerare il danneggiamento localizzato causato da un’azione di carattere

eccezi
rea ne dr strutture quanto pitt ridondanti, resistenti e/o duttili e possibile;
Z sistemi di controllo, passivi o attivi, adatti alle azioni e ai fenomeni ai quali I'opera puo essere sottoposta.
2.2.6. VERIFICHE

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

per gli stati limite ultimi che possono presentarsi;
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 DELLA 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

capacita di progetto Ry, in termini di resistenza, duttilita e/o spostamento della struttura o della membratura strutgur unzione
delle caratteristiche meccaniche dei materiali che la compongono (Xa) e dei valori nominali delle grandezze geomejgich®interes-
sate (ad), con il corrispondente valore di progetto della domanda Eq, funzione dei valori di progetto delle a@’oni (Fa) ori

nominali delle grandezze geometriche della struttura interessate.
La verifica della sicurezza nei riguardi degli stati limite ultimi (SLU) e espressa dall’equazione formale: *
Rd 2 Ed [2.2.1]

11 valore di progetto della resistenza di un dato materiale X4 &, a sua volta, funzione del va101§
nito come frattile 5 % della distribuzione statistica della grandezza, attraverso l'espressione:

o @lla resistenza, defi-
pendo ywm il fattore par-

ziale associato alla resistenza del materiale.

Il valore di progetto di ciascuna delle azioni agenti sulla struttura Fa e ottenuto dal suo v
95%della distribuzione statistica o come valore caratterizzato da un assegnato perio i ttraverso 1'espressione: Fa = rFx

valore di combinazione o Fx, ove o<1 & un opportuno coefficiente di combinazio:
azioni di diversa origine si realizzino simultaneamente con il loro valore car

Per grandezze caratterizzate da distribuzioni con coefficienti di varjazi

I valori caratteristici dei parametri fisico-meccanici dei materiali hiadii nel Capitolo 11. Per la sicurezza delle opere e dei
sistemi geotecnici, i valori caratteristici dei parametri fisico-mecCRaici

La capacita di garantire le prestazioni previste per le co i dfRsercizio (SLE) deve essere verificata confrontando il valore
limite di progetto associato a ciascun aspetto di funzion@lita esfgi#lato (Ca), con il corrispondente valore di progetto dell’effetto
delle azioni (Ed), attraverso la seguente espressione al
Ca>Ea [2.2.2]
*

2.4. VITA NOMINALE DI P@L CLASSI D’USO E PERIODO DI RIFERIMENTO

2.4.1. VITA NOMINALE

La vita nominale di progetto VN W un’opera ¢ convenzionalmente definita come il numero di anni nel quale e previsto che
I'opera, purché soggetta all

ecesgrl manutenzione, mantenga specifici livelli prestazionali.

I valori minimi di VN d re per i diversi tipi di costruzione sono riportati nella Tab. 2.4.1. Tali valori possono essere anche

impiegati per defi ni dipendenti dal tempo.

Tab. 2.4.1- Vzﬂ)ri ella Vita nominale VN di progetto per i diversi tipi di costruzioni
TIPI DI COSTRUZIONI Vet mi T
di VN (anni)
1 OSRUZT! emporanee e provvisorie 10
2 | Cos oni 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 I'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
comunque 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 1I: 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 I’ambiente. Reti viarie ex-

traurbane non ricadenti in Classe d’uso IV. Ponti e reti ferroviarie la cui interruzione provochi situazioni d ergenza.
Dighe rilevanti per le conseguenze di un loro eventuale collasso. L 2

Classe IV: Costruzioni con funzioni pubbliche o strategiche importanti, anche con riferimento alla gestione (klla prc& ile
in caso di calamita. Industrie con attivita particolarmente pericolose per I'ambiente. Reti viarie di tigo A o B, cui al

DM 5/11/2001, n. 6792, “Norme funzionali e geometriche per la costruzione delle strade” ipo®€ quando
appartenenti ad itinerari di collegamento tra capoluoghi di provincia non altresi serviti da st hoOR o B. Ponti e
reti ferroviarie di importanza critica per il mantenimento delle vie di comunicazione, partj ente‘dopo un evento

sismico. Dighe con- nesse al funzionamento di acquedotti e a impianti di produzioxk diq

2.4.3. PERIODO DI RIFERIMENTO PER L’AZIONE SISMICA
Le azioni sismiche sulle costruzioni vengono valutate in relazione ad un periodo di riferfmerffo V@ che si ricava, per ciascun tipo
di costruzione, moltiplicandone la vita nominale di progetto VN per il coefficiente d #50
VR=VN-Cu 4.1]
ato in Tab. 2.4.1I.

Il valore del coefficiente d’uso CU e definito, al variare della classe d"uso, co

Tab. 2.4.I1 — Valori del coefficiente d'uso Cu

CLASSE D'USO I II

COEFFICIENTE Cu 0,7 1,0

=

Per le costruzioni a servizio di attivita a rischio di incid el ri si adotteranno valori di CU anche superiori a 2, in relazione

alle conseguenze sull'ambiente e sulla pubblica incol@ita'@gterminate dal raggiungimento degli stati limite.

2.5. AZIONI SULLE COSTR

2.5.1. CLASSIFICAZIONE DEL

Si definisce azione ogni causa O§gsi di Bause capace di indurre stati limite in una struttura.

2.5.1.1 CLASSIFICAZI
dirette:
forze concentr

DELLE AZIONI IN BASE AL MODO DI ESPLICARSI

indirette:
sposta j i, variazioni di temperatura e di umidita, ritiro, precompressione, cedimenti di vincoli, ecc.

2.51.2 CLASSIFICAZIONE DELLE AZIONI SECONDO LA RISPOSTA STRUTTURALE
statiche: azioni applicate alla struttura che non provocano accelerazioni significative della stessa o di alcune sue parti;
pseudo statiche: azioni dinamiche rappresentabili mediante un’azione statica equivalente;
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

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) (G1);

peso proprio di tutti gli elementi non strutturali (G2);

spostamenti e deformazioni impressi, incluso il ritiro;

presollecitazione (P).

variabili (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. 2™
Le azioni variabili sono dette di lunga durata se agiscono con un’intensita significativa, anche non continuativa t un
tempo non trascurabile rispetto alla vita nominale della struttura. Sono dette di breve durata se agiscoffo per un Magiodo di
tempo breve rispetto alla vita nominale della struttura. A seconda del sito ove sorge la costruzione, una mi simwzwne cli-
matica puo essere di lunga o di breve durata.

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

incendi;

- L 2
esplosioni;
urti ed impatti; \

sismiche (E): azioni derivanti dai terremoti.

Quando rilevante, nella valutazione dell’effetto delle azioni € necessario tenere co 0 rtamento 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 F gt to suo valore caratteristico Fx, come indicato nel
§23.

In accordo con le definizioni del §2.3, il valore caratteristico Gk
ti di variazione minori di 0,10 si puo assumere coincidente ¢

efmanenti caratterizzate da distribuzioni con coefficien-
re medio.

Nel caso di azioni variabili caratterizzate da distribuziong@ei
ristico quello caratterizzato da un assegnato perio rNQInoO.
ritorno & posto uguale a 50 anni, corrispondente
sui ponti stradali il periodo di ritorno e cogve

stremi dipendenti dal tempo, si assume come valore caratte-
er le azioni ambientali (neve, vento, temperatura) il periodo di

roMpbilita di eccedenza del 2% su base annua; per le azioni da traffico
ere assunto pari a 1000 anni. Nella definizione delle combinazioni delle
diversa natura che possono agire contemporaneamente: Qki rappresenta
i d’accompagnamento, che possono agire contemporaneamente a quella di

azioni, i termini Qk rappresentano le azioni ggr
l’azione variabile di base e Qxz, Qxs, ... le ni1
base.

Con riferimento alla durata r ntensita di un’azione variabile, si definiscono:

1
<
=
]
=
(¢}

Q
[
)
@
2.

s}
a
=]
=
D
=]
o
=]
=
e}

<

2

f istantaneo superato oltre il 50% del tempo nel periodo di riferimento. Indicativamen-
dia della distribuzione temporale dell’intensita;

valore frequente y1jQRjiai lor&uperato per un periodo totale di tempo che rappresenti una piccola frazione del periodo di
riferimento. Indicagi

valore di combjna kj: il valore tale che la probabilita di superamento degli effetti causati dalla concomitanza con altre
sa di quella associata al valore caratteristico di una singola azione.

ito sono indicati con pedice k i valori caratteristici; senza pedice k i valori nominali.

orta i coefficienti di combinazione da adottarsi per gli edifici civili e industriali di tipo corrente.

Tab. 2.5.1 — Valori dei coefficienti di combinazione

v vy vy
Categoria/Azione variabile 0 1j %
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

Biblioteche, archivi, magazzini e ambienti ad uso industriale 10 09 08

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 - Rimesse, 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.l.m.) 0,5 0,2 0,0
Neve (a quota > 1000 m s.l.m.) 0,7 0,5 0,2
Variazioni termiche 0,6 0,5 0,0
2.5.3. COMBINAZIONI DELLE AZIONI L 3
Al fini delle verifiche degli stati limite, si definiscono le seguenti combinazioni delle azioni. \
Combinazione fondamentale, generalmente impiegata per gli stati limite ultimi (SLU): ¢
YG1-G1+vyG2-G2+yP-P+yQ1 - Qkl +yQ2 - wo2 - Qk2 +vQ3- w03 - Qk3 + ... [2.5.1] ¢
Combinazione caratteristica, cosiddetta rara, generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio ( irreV@ysibili:

G1+G2+P +Qkl +wo2 - Qk2 +y 03 - Qk3+ ... [2.5.2]
Combinazione frequente, generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio (SLE) reve¥sibil

G1+G2+ P+ w11 - Qkl +wy22 - Qk2+y23- QK3 + ...
Combinazione quasi permanente (SLE), generalmente impiegata per gli effetti a lungo

G1+G2+P+wy21 - Qkl +y 22 - Qk2 + 23 - Qk3 + ... 2.
Combinazione sismica, impiegata per gli stati limite ultimi e di esercizio conneggi $tI’ sismica E:
E+Gi+G2+P+wy21-Qkl+y22-Qk2+... 2.5.5]

Combinazione eccezionale, impiegata per gli stati limite ultimi connessi alle'Qgioffyeccezionali A:
G1+G2+P+Ad+y21 - Qkl +y22-Qk2+ ... [2.5.6]
Gli effetti dell'azione sismica saranno valutati tenendo conto dell S sotfte ai seguenti carichi gravitazionali:

Gg Q
I 257

Nelle combinazioni si intende che vengano omessi i carich@(Rjche no un contributo favorevole ai fini delle verifiche e, se del

caso, i carichi G2.

Altre combinazioni sono da considerare in funzione eciy aspetti (p. es. fatica, ecc.).

ponti ferroviari. I valori dei coefficienti p

Nelle formule sopra riportate il simbolo “ $Vu di nato con”.
I valori dei coefficienti yo0j, y1j e y2j sono d 1IE] .5.I ovvero nella Tab. 5.1.VI per i ponti stradali e nella Tab. 5.2.VII per i
ali dWgjcurezza yGi e YQj sono dati nel §2.6.1.

2.6. AZIONI NELLX E AGLI STATI LIMITE
Le verifiche agli stati limitegdevono &§sere eseguite per tutte le piu gravose condizioni di carico che possono agire sulla struttura,

valutando gli effetti de inaftoni definite nel § 2.5.3.

2.6.1. LTIMI
Nelle verifiche j limite ultimi si distinguono:
—lo stato Ii uilibrio come corpo rigido: EQU
—lo sta di resistenza della struttura compresi gli elementi di fondazione: STR

-lo ite di resistenza del terreno: GEO

Fatte salve tutte le prescrizioni fornite nei capitoli successivi delle presenti norme, la Tab. 2.6.I riporta i valori dei coefficienti par-
ziali yF 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 yF 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 yF 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 (YF), per la resistenza dei materiali (yM) e, eventualmente, per la resistenza globale del sistema (yR). Nella
Combinazione 1 dell’ Approccio 1, per le azioni si impiegano i coefficienti yF riportati nella colonna Al della Tabella 2.6.1. Nella

Combinazione 2 dell’ Approccio 1, si impiegano invece i coefficienti YF riportati nella colonna A2. In tutti i casi, sia nei confronti del
dimensionamento strutturale, sia per quello geotecnico, si deve utilizzare la combinazione pit1 gravosa fra le due precedenti.

Nell’ Approccio 2 si impiega un’unica combinazione dei gruppi di coefficienti parziali definiti per le Azioni (YF), per la resistenza

dei materiali (YM) e, eventualmente, per la resistenza globale (YR). In tale approccio, per le azioni si impiegano i coefficienti yF ri-
portati nella colonna Al.

I coefficienti yM e YR sono definiti nei capitoli successivi. ¢
Tab. 2.6.1 — Coefficienti parziali per le azioni o per 'effetto delle azioni nelle verifiche SLU * \
Coefficiente | EQU | A1l A2
; 'S
Favorevoli 0,9 1,0 1,0
Carichi permanenti Gi Sfavorevoli ic 1,1 1,3 1,0
Favorevoli 0,8 0,8 0,8 &
Carichi permanenti non strutturali Gza) Sfavorevoli Ve 15 1,5 1,3
Favorevoli v 0,0 0,0 0,0
Azioni variabili Q Sfavorevoli ¢ 15 15 1,3

(Nel caso in cui l'intensita dei carichi permanenti non strutturali o di una parte di essi (ad es. carichi pe,
manenti portati) sia ben definita in fase di progetto, per detti carichi o per la parte di essi nota si poty@hn
adottare gli stessi coefficienti parziali validi per le azioni permanenti.

Nella Tab. 2.6.1 il significato dei simboli e il seguente:
vG1  coefficiente parziale dei carichi permanenti G;

vG2 coefficiente parziale dei carichi permanenti non strutturali

vaQi coefficiente parziale delle azioni variabili Q.

Nel caso in cui I’azione sia costituita dalla spinta del terr
zioni riportate nel Capitolo 6.

11 coefficiente parziale della precompressione si a e

Altri valori di coefficienti parziali sono rip@tati @i li successivi con riferimento a particolari azioni specifiche.

2.6.2. STATI LIMITE DI ESERCIZIO
Le verifiche agli stati limite di esercj

no le voci riportate al § 2.2.2.

Nel Capitolo 4, per le condizion®go
verifiche in questione, con riferim

*

e, e nel Capitolo 7, per le condizioni sismiche, sono date specifiche indicazioni sulle
ar 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.

) 4
3.1.2. PESI PROPRI DEI MATERIALI STRUTTURALI
georngyriche e

Le azioni permanenti gravitazionali associate ai pesi propri dei materiali strutturali sono derivate dalle dim®sjoni
dai pesi dell'unita di volume dei materiali con cui sono realizzate le parti strutturali della costruzione. Per i mat@giali gt comuni
possono essere assunti i valori dei pesi dell’unita di volume riportati nella Tab. 3.1.1.

Tab. 3.1.1 - Pesi dell’unita di volume dei principali materiali
A *
MATERIALI PESO UNITA DI VOLUME
[KN/m?]

Calcestruzzi cementizi e malte
Calcestruzzo ordinario 24,0
Calcestruzzo armato (e/o precompresso) 25,0

Calcestruzzi “leggeri”: da determinarsi caso per caso 14,0 = 20,0
Calcestruzzi “pesanti”: da determinarsi caso per caso 28,0 +50,0
Malta di calce 18,
Malta di cemento 0
Calce in polvere 10,

Cemento in polvere

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
40+6,0
6,0+8,0
9,81
10,1
10,0
Vetro 25,0

Per materiali strutturali non compresi nella Tab. 3.1.I si potra far riferimento a specifiche indagini sperimentali o0 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 g2, purché vengano adottate le misure costruttive atte ad assicurgre,una ade-

guata ripartizione del carico. Il carico uniformemente distribuito g2 potra essere correlato al peso proprio per uni d: ghezza
G2 delle partizioni nel modo seguente:

- per elementi divisori con G2<1,00 kN/m : g2 = 0,40 kN/m?; ¢

- per elementi divisori con 1,00 < G2<2,00 kN/m : g2=0,80 kN/m% *

- per elementi divisoricon 2,00 < G2<3,00 kN/m: g2=1,20 kN/m%

- per elementi divisori con 3,00 < G < 4,00 kN/m : g2=1,60 kN/m?2;

- per elementi divisori con 4,00 < G2<5,00 kN/m : g2=2,00 kN/m2 ¢

Gli elementi divisori interni con peso proprio maggiore di 5,00 kN/m devono essere considergii if§fas rogettazione, tenendo

conto del loro effettivo posizionamento sul solaio.

3.1.4. SOVRACCARICHI
I sovraccarichi, o carichi imposti, comprendono i carichi legati alla destinazionﬁ pera; i modelli di tali azioni possono

essere costituiti da:
- carichi verticali uniformemente distribuiti gk
- carichi verticali concentrati Qxk \

- carichi orizzontali lineari Hk

I valori nominali e/o caratteristici di qk, Qk ed Hk sono ripozt@gi nellSEab. 3.1.11. Tali valori sono comprensivi degli effetti

dinamici ordinari, purché non vi sia rischio di rilevanti lifi i dinamiche della risposta delle strutture.
Tab. 3.1.11 - Vialori dei sovraccarichi per le diverse cutegoritﬂ) del uzioni
Cat. Ambienti qk Q« LE
[kN/m:] [kN] [kN/m]
Ambienti ad uso residenziale
Aree per attivita domestiche e res
compresi in questa categ
A relativi servizi, gli albergh 2,00 2,00 1,00
soggette ad affollamento), ca:
ospedali
4,00 4,00 2,00
2,00 2,00 1,00
3,00 2,00 1,00
4,00 4,00 2,00
3,00 3,00 1,00
4,00 4,00 2,00
Whiversitarie e aule magne
Cat. C3 Ambienti privi di ostacoli al movimento
delle persone, quah‘ njlusm, sale pl?l‘ esposulf)m, 5,00 5,00 3,00
aree d’accesso a uffici, ad alberghi e ospedali, ad
C atri di stazioni ferroviarie
(;afa. C4. Are'e con possibile svolgimento di att}v}ta 5,00 5,00 3,00
fisiche, quali sale da ballo, palestre, palcoscenici.
Cat. C5. Aree suscettibili di grandi affollamenti,
quali edlf'1c1 per eventi pubbl.m, sa}e da conce'rto, 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
400 | 2400 | =200
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Cat. Ambienti a Qi Li
[kN/m:] [kN] [kN/m]
Ambienti ad uso commerciale
Cat. D1 Negozi 4,00 4,00 2,00
D ) " - - - -

(;a’s D2 Centri commerciali, mercati, grandi magaz 5,00 5,00 2,00
zini
Scale comuni, balconi e ballatoi Secondo categoria d'uso servita I

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, >6,00 7,00 1,00*
depositi, laboratori manifatturieri

Cat. E2 Ambienti ad uso industriale da valutarsi caso per caso 2 \
Rimesse e aree per traffico di veicoli (esclusi i \

ponti)

Cat. F Rimesse, aree per traffico, parcheggio e sosta 2,50 2% 10,00 100%

EG di veicoli leggeri (peso a pieno carico fino a 30 kN) ! ! \ ‘
Cat. G Aree per traffico e parcheggio di veicoli me- .
. . . da valutarsi caso per caso e comunque
di (peso a pieno carico compreso fra 30 kN e 160 o
non minori di

kN), f]uah rampe d’accesso, zone di carico e scarico 5,00 2 x50,00 1,00
merci. ‘

Coperture

Cat. H Coperture accessibili per sola manutenzione

. . 0,50 1,20 1,00
e riparazione

H-I-K Cat. I Coperture praticabili di ambienti di categoria

secondo categorie di appartenenza
d’uso compresa fra A e D & PP

Cat. K Coperture per usi speciali, quali impianti,
eliporti.

da valutarsi caso per caso

non comprende le azioni orizzontali eventualmente esercitate dai materiali immagazzinati.
per i soli parapetti o partizioni nelle zone pedonali. Le azioni sulle barriere esercitate dagli automezzi dovranno
valutate caso per caso.

I valori riportati nella Tab. 3.1.II sono riferiti a condizioni di us@yc
imporre valori superiori, in relazione ad esigenze specifiche.

rispettive categorie. Altri regolamenti potranno

In presenza di carichi atipici (quali macchinari, serbatoi, deposi impianti, ecc.) le intensita devono essere valutate caso
per caso, in funzione dei massimi prevedibili: tali valori d o e§fpre indicati esplicitamente nelle documentazioni di progetto

e di collaudo statico.

3.14.1 SOVRACCARICHI VERTICALI UNIFOR NT RIBUITI

Analogamente ai carichi permanenti non st effihiti al § 3.1.3 ed in linea di massima, in presenza di orizzontamenti anche
con orditura unidirezionale ma con ca rtizione trasversale, i sovraccarichi potranno assumersi, per la verifica
d’insieme, come uniformemente ripartiti. aso trario, occorre valutarne le effettive distribuzioni.

Per le categorie d'uso A, B, C, D, H arichi verticali distribuiti che agiscono su un singolo elemento strutturale facente

parte di un orizzontamento (a
competenza dell’elemento stesso.

e a trave), possono essere ridotti in base all’estensione dell’area di influenza A [m2] di
1ente riduttivo a e dato da

5
‘A o Al,O [3.1.1]

essendo oil coeffi

ombinazione (Tab. 2.5.1). Per le categorie C e D, anon puo essere minore di 0,6.

Analogamente, ole categorie d’uso da A a D, le componenti di sollecitazione indotte dai sovraccarichi agenti su membra-
pilastri o setti, facenti parte di edifici multipiano con piu di 2 piani, possono essere ridotti in funzione del

numero di jcati n, essendo il coefficiente riduttivo » dato da
2 n?2
hn  o——az0 [3.1.2]
n

I due coefficienti riduttivi A e »n non possono essere combinati.

3.14.2 SOVRACCARICHI VERTICALI CONCENTRATI

I sovraccarichi verticali concentrati Qk 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.



AZIONI SULLE COSTRUZIONI 15

3.1.4.3 SOVRACCARICHI ORIZZONTALI LINEARI
I sovraccarichi orizzontali lineari Hk riportati nella Tab. 3.1.II devono essere utilizzati per verifiche locali e non si combinano con i
carichi utilizzati nelle verifiche dell’edificio nel suo insieme.

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 1’esclusione dei divisori mobili (che comunque devono garantire sufficiente sta-
bilita in esercizio).

11 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 TS
Le azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare il rispetto dei diversi stati limite considerati, si defini 0 a gartire dal-
la “pericolosita sismica di base” del sito di costruzione e sono funzione delle caratteristiche morfologich tigpafiche che de-

terminano la risposta sismica locale.
La pericolosita sismica e definita in termini di accelerazione orizzontale massima attesa ag in condi po libero su sito di

ordinate dello spettro

riferimento rigido con superficie topografica orizzontale (di categoria A come definita al § 3.2
di risposta elastico in accelerazione ad essa corrispondente Se(T), con riferimento a prefissat 2di eccedenza Pvr come

definite nel § 3.2.1, nel periodo di riferimento VR, come definito nel § 2.4. In alternativa #amfiaess
ché correttamente commisurati alla pericolosita sismica locale dell’area della costruzi

uso di accelerogrammi, pur-

Ai fini della presente normativa le forme spettrali sono definite, per ciascuna del 0, a di superamento Pvr nel periodo di
riferimento VR, a partire dai valori dei seguenti parametri su sito di riferimentoWgido ontale:
a . . . .
g accelerazione orizzontale massima al sito;
o valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro injgc Z1 izzontale;
T° valore di riferimento per la determinazione del periodo di in de a velocita costante dello spettro in accelerazione
c

orizzontale.

"
Per i valori di ag, Fo e Tc , necessari per la determinazion sismiche, si fa riferimento agli Allegati A e B al Decreto del

Ministro delle Infrastrutture 14 gennaio 2008, pubBlight . alla Gazzetta Ufficiale del 4 febbraio 2008, n.29, ed eventuali

successivi aggiornamenti.

) 2
3.2.1. STATI LIMITE E RELATIVE PR UPERAMENTO
Nei confronti delle azioni sismiche, sia gfg8tati jte di esercizio (SLE) che gli Stati limite ultimi (SLU) sono individuati riferen-
dosi alle prestazioni della costruzio omplesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali e gli impianti.
Gli Stati limite di esercizio (SC¥)cor nd@no:

- Stato Limite di Operativita (SCQ): uito del terremoto la costruzione nel suo complesso, includendo gli elementi struttura-
li, quelli non strutturali
so significativi;
Stato Limite di
quelli non strut

e appar@chiature rilevanti in relazione alla sua funzione, non deve subire danni ed interruzioni d'u-

): a seguito del terremoto la costruzione nel suo complesso, includendo gli elementi strutturali,
pparecchiature rilevanti alla sua funzione, subisce danni tali da non mettere a rischio gli utenti e da
significativamente la capacita di resistenza e di rigidezza nei confronti delle azioni verticali ed orizzontali,

urali 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 PV, cui riferirsi per individuare 1’azione sismica agente in ciascuno de-
gli stati limite considerati, sono riportate nella Tab. 3.2.1.

Tab. 3.2.1 — Probabilita di superamento PR in funzione dello stato limite considerato

Stati Limite PVR: Probabilita di superamento nel periodo di riferimento VR
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e 1 .. SLO 81%
Stati limite di esercizio
SLD 63%
e .. SLV 10%
Stati limite ultimi
SLC 5%

Qualora la protezione nei confronti degli stati limite di esercizio sia di prioritaria importanza, i valori di Pvr 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 Pvr nel periodo di riferimento VR si ricava il periodo di ritorno TR del

sisma utilizzando la relazione:

TR=-VR/In(1-Pv)=-CUu VN/In (1- PV) [3.2.0]
R R
) 2

3.2.2 CATEGORIE DI SOTTOSUOLO E CONDIZIONI TOPOGRAFICHE

Categorie di sottosuolo L 2

Ai fini della definizione dell’azione sismica di progetto, I'effetto della risposta sismica locale si valuta medj, t%f“le analisi,
da eseguire con le modalita indicate nel § 7.11.3. In alternativa, qualora le condizioni stratigrafiche e le p@pri&§a d®terreni siano
chiaramente riconducibili alle categorie definite nella Tab. 3.2.1I, si puo fare riferimento a un approccio iffato che si basa

parametri meccanici necessari per le analisi di risposta sismica locale o delle velocita Vs per I plificato costituiscono
parte integrante della caratterizzazione geotecnica dei terreni compresi nel volume significatj

I valori di Vs sono ottenuti mediante specifiche prove ovvero, con giustificata motiva
semplificato, sono valutati tramite relazioni empiriche di comprovata affidabilita isu di altre prove in sito, quali ad
esempio le prove penetrometriche dinamiche per i terreni a grana grossa e le pro triche statiche.

La classificazione del sottosuolo si effettua in base alle condizioni stratigrafic i valoti d

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

limitatamente all’approccio

ella velocita equivalente di propaga-

Sed N

1

3.2
—

il Si
con:
hi spessore dell’i-esimo strato;
Vsi velocita delle onde di taglio nell’i-esimo str
N numero di strati;
H ",

1

profondita del substrato, definito & e rmazione costituita da roccia o terreno molto rigido, caratterizzata da Vs
non inferiore a 800 m/s.
Per le fondazioni superficiali, la profon del S@pstrato e riferita al piano di imposta delle stesse, mentre per le fondazioni su
pali e riferita alla testa dei pali. Nel i re di sostegno di terreni naturali, la profondita e riferita alla testa dell’opera. Per
muri di sostegno di terrapienis r@é riferita al piano di imposta della fondazione.
Per depositi con profondita H d superiore a 30 m, la velocita equivalente delle onde di taglio Vseq € definita dal para-
metro Vsz3o, ottenuto ponengo H=3 nella precedente espressione e considerando le proprieta degli strati di terreno fino a tale

profondita.
Le categorie di sottosuo

rmettono 'utilizzo dell’approccio semplificato sono definite in Tab. 3.2.IL

Tab. 3.2.11- Ca ] suolo che permettono l'utilizzo dell’approccio semplificato.

si rocciosi affioranti o terreni molto rigidi caratterizzati da valori di velocita delle onde di taglio
uperiori a 800 m/s, eventualmente comprendenti in superficie terreni di caratteristiche meccaniche pity
cadenti con spessore massimo paria 3 m.

Rocce 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.

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.

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.

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 e 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.III1 - 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° \ X 3
Le suesposte categorie topografiche si riferiscono a configurazioni geometriche prevalentemente hifiim@usiQgali, creste o dorsali
allungate, e devono essere considerate nella definizione dell’azione sismica se di altezza maggo e %
3.2.3. VALUTAZIONE DELL’AZIONE SISMICA
3.23.1 DESCRIZIONE DEL MOTO SISMICO IN SUPERFICIE E SUL PIANO DI FONDA E

Ai fini delle presenti norme l'azione sismica e caratterizzata da 3 componenti t
Y ed una verticale contrassegnata da Z, da considerare tra di loro indipendeif

ue orizzontali contrassegnate da X ed
quanto specificato nel § 7.11 per le opere e i

sistemi geotecnici, la componente verticale verra considerata ove esgressgme eCificato (Capitolo 7) e purché il sito nel quale
sorge la costruzione sia caratterizzato da un’accelerazione al suolg, cqsico ita nel seguente §3.2.3.2, pari ad ag > 0,15g .
Le componenti possono essere descritte, in funzione del tipo di a i a , mediante una delle seguenti rappresentazioni:

accelerazione massima in superficie;
accelerazione massima e relativo spettro di risposta in s icie;
storia temporale del moto del terreno.
Sulla base di apposite analisi di risposta sismica loc i p oi passare dai valori in superficie ai valori sui piani di riferimento
definiti nel § 3.2.2; in assenza di tali analisi I’aziq, su jcie puo essere assunta come agente su tali piani.
Ti

Le due componenti ortogonali indipendeng e no il moto orizzontale sono caratterizzate dallo stesso spettro di risposta
o dalle due componenti accelerometriche a moto sismico.
&

La componente che descrive il moto yg caratterizzata dal suo spettro di risposta o dalla componente accelerometrica ver-

ne specifica, in via semplificata ’accelerazione massima e lo spettro di risposta

RISPOSTA ELASTICO IN ACCELERAZIONE
Lo spettro & ri a elastico in accelerazione & espresso da una forma spettrale (spettro normalizzato) riferita ad uno smorza-
mento ionale del 5%, moltiplicata per il valore della accelerazione orizzontale massima ag su sito di riferimento rigido

Pvr (vedi § 2.4 e § 3.2.1).

Gli spettri cosi definiti possono essere utilizzati per strutture con periodo fondamentale minore o uguale a 4,0 s. Per strutture con
periodi fondamentali superiori lo spettro deve essere definito da apposite analisi ovvero l'azione sismica deve essere descritta
mediante storie temporali del moto del terreno.

3.23.2.1 Spettro di risposta elastico in accelerazione delle componenti orizzontali
Lo spettro di risposta elastico in accelerazione della componente orizzontale del moto sismico, Se, € definito dalle espressioni se-
guenti:

T 1 T
0T<T > (T)ag S Fy —_1 — 322
B T T
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T
S T
¢ () 4, SF, T
T<TCS, (T) a, SF, -
C D TZ
Se (T) a, SF,
T<TD
T
. \
n
el ¢ \
le \ 2
q
u
a
li ’\
T e il periodo proprio di vibrazione;
S eil coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condiziong T mediante la relazione seguente
S=Ss St
essendo Ss il coefficiente di amplificazione stratigrafica (vedi Tab. 3. St i'®efficiente di amplificazione topografica
(vedi Tab. 3.2.V);
¢ il fattore che altera lo spettro elastico per coefficienti di sm m&to wiscosi convenzionali € diversi dal 5%, mediante la
relazione
10/30.55 , 3.24
dove £ (espresso in percentuale) & valutato sulla hise'@gi mdf@riali, della tipologia strutturale e del terreno di fondazione;
Fo e il fattore che quantifica 'amplificazione sp 18@gassima, su sito di riferimento rigido orizzontale, ed ha valore minimo pari

a22;
Tc eil periodo corrispondente all’iniAe d%ve ocita costante dello spettro, dato dalla relazione
3.25

T
dove: T & definito al §3.2eCcC coefficiente funzione della categoria di sottosuolo (vedi Tab. 3.2.IV);
C

TB e il periodo corrispo te 1b del tratto dello spettro ad accelerazione costante, dato dalla relazione
B TC/3 3.2.6

TD ¢éil periodo corrispo entedl’mizio del tratto a spostamento costante dello spettro, espresso in secondi mediante la relazione:

a
TD 4,0 ?gl,6. 327

iali di sottosuolo, per determinati sistemi geotecnici o se si intenda aumentare il grado di accuratezza nella

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

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 Ss, il coefficiente to-

pografico ST e il coefficiente CC che modifica il valore del periodo TcC .

Amplificazione stratigrafica
Per sottosuolo di categoria A i coefficienti Ss e CC valgono 1.

Per le categorie di sottosuolo B, C, D ed E i coefficienti Ss e CC possono essere calcolati, in funzione dei valori di Fo e TC relativi
al sottosuolo di categoria A, mediante le espressioni fornite nella Tab. 3.2.1V, nelle quali g = 9,81 m/s2 € 'accelerazione di gravita e

%
TC e espresso in secondi.

Tab. 3.2.1V - Espressioni di Ss e di Cc

Categoria sottosuolo s




1,00

1,00 1,40 0,40 F 221,20

o

g
1,00 1,70 0,60 F 321,50 1,05 (1) "
o g C
090 240 150F 22180 1,25 (1)
o C
g
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d

E 1,00 2,00 1,I0F  _£1,60 1,15 (1) %
o C

g

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 ST 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 St

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 14

pendenza media maggiore di 30°

La variazione spaziale del coefficiente di amplificazione topografica e definita da un decreme

o del rilievo, dalla sommita o dalla cresta, dove Sr assume il valore massimo riportato nel
sume valore unitario.

3.23.2.2 Spettro di risposta elastico in accelerazione della componente vertic@le
Lo spettro di risposta elastico in accelerazione della componente verticale del sis ) Sve, € definito dalle espressioni:

T 1 T
0T<T — — —_

@
o
@

T8 T<TcC Sy (T) a, SFy

- 3.2.8
Tc T<TD Sy (T) a, SF, -

T

TT
To T Sve (T) ay SF —

T

nelle quali: *
T e il periodo proprio di vibrazione (in dirglkioQe v le);

Fv e il fattore che quantifica I’amplificazio: ettftle massima, in termini di accelerazione orizzontale massima del terreno ag su

sito di riferimento rigido orizzontal nt@la relazione:
a 05
1,35 F+ 3.2.9
g

it—i?el §3.2.3.2.1 per le componenti orizzontali del moto sismico; i valori di Ss, TB, TC e TD, salvo

I'valori di ag, Fo, S, ) so
i o riportati nella Tab. 3.2.VI.

pilt accurate deter

dello spettro di risposta elastico della componente verticale

Ss T8 Tc TD
1,0 0,05 s 0,15s 10s

riportati in'Tab. 3.2.V.

3.23.2.3 Spettro di risposta elastico in spostamento delle componenti orizzontali
Lo spettro di risposta elastico in spostamento delle componenti orizzontali SDe(T) si ricava dalla corrispondente risposta in

accele- razione Se(T) mediante la seguente espressione:
T .
Spe (T) Se (T) x— 3.2.10
2
purché il periodo proprio di vibrazione T non ecceda i valori TE indicati in Tab. 3.2.VIL.

Tab. 3.2.VII — Valori dei parametri Te e Tr
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Categoria sottosuolo TE [s] TF [s]
A 4,5 10,0

B 5,0 10,0

C,D,E 6,0 10,0

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

Te T Ty Spe(T) 0,025a, STc Tp F,1 F, — som

T Tg Spe (T) dg

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

A
I valori dello spostamento orizzontale dg e della velocita orizzontale vg massimi del terreno sono dati dalle seg@enti esgr sioni:
dg 0,025 g S TC TD

3.2.12
vg 0,16a, STc
dove ag, S, Tc, TD assumono i valori gia utilizzati al § 3.2.3.2.1. 2 3
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 Sd(T) da utilizzare, gia per ponenti orizzontali che per la
componente verticale, e lo spettro di risposta elastico corrispondente, riferito alla p@ superamento nel periodo di rife-

rimento Pvr considerata (v. §§ 2.4 e 3.2.1).
3.235 SPETTRI DI RISPOSTA DI PROGETTO PER GLI STATI LIMITE DI DANNO I SALVAGUARDIA DELLA VITA (SLV) E
di
n

DI PREVENZIONE DEL COLLASSO (SLC)

Qualora le verifiche agli stati limite di danno, di salvaguardia d
mite 'uso di opportune storie temporali del moto del terreno e
verifica delle costruzioni le capacita dissipative delle stru
elastiche, che tenga conto in modo semplificato della c

dell’incremento del suo periodo proprio di vibrazigge a®@guit

evenzione al collasso non vengano effettuate tra-
oMlineari dinamiche al passo, ai fini del progetto o della
ssere considerate attraverso una riduzione delle forze
ativa anelastica della struttura, della sua sovraresistenza,
e plasticizzazioni. In tal caso, lo spettro di risposta di proget-

i

to Sd(T) da utilizzare, sia per le componenti orizzon ia la componente verticale, & lo spettro di risposta elastico corrispon-

dente riferito alla probabilita di superamengo n iferimento Pvr considerata (v. §§ 2.4 e 3.2.1). Per valutare la doman-

da verra utilizzato tale spettro, nel caso di a
con le ordinate ridotte sostituendo nelle u

eare statica ponendo 1 = 1, nel caso di analisi lineare, statica o dinamica
22] (per le componenti orizzontali) e nelle formule [3.2.8] (per le componenti
verticali) N con 1/q, dove q e il fattore di comgportafiento definito nel Capitolo 7 (Tabella 7.3.I).

Si assumera comunque Sd(T) &0,2a

inano la scelta del valore di ag e di SS. In assenza di studi specifici, la parte pseudo-stazionaria
associato alla storia deve avere durata di 10 s e deve essere preceduta e seguita da tratti di ampiezza cre-
decrescente a zero, in modo che la durata complessiva dell’accelerogramma sia non inferiore a 25 s.

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 dellintervallo di coerenza e assunto pari a 1,2 Tis, essendo Tis 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.

L’uso di storie temporali del moto del terreno generate mediante simulazione del meccanismo di sorgente e della propagazione &
ammesso a condizione che siano adeguatamente giustificate le ipotesi relative alle caratteristiche sismogenetiche della sorgente e
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del mezzo di propagazione e che, negli intervalli di periodo sopraindicati, '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 pri di
vibrazione di interesse per I'opera in esame per i diversi stati limite. L 4
R ) 2
3.2.4. EFFETTI DELLA VARIABILITA SPAZIALE DEL MOTO
L 4
3.24.1 VARIABILITA SPAZIALE DEL MOTO

Nei punti di contatto con il terreno di opere con sviluppo planimetrico significativo, il moto sispi@@yguegavere caratteristiche
differenti, a causa del carattere asincrono del fenomeno di propagazione, delle di§pmog @ e delle discontinuita
eventualmente presenti, e della diversa risposta locale del terreno.

gni @so quando le condizioni di

di spettri di risposta diversi.

Degli effetti sopra indicati deve tenersi conto quando essi possono essere significativi
sotto- suolo siano cosi variabili lungo lo sviluppo dell’opera da richiedere 'uso di accelerogra

to della variabilita spaziale del moto sismico consiste nel sovrapporre agli effettli 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 eggere t
sufficientemente rigido da rendere minimi gli spostamenti relativi. 1i SQhificiffTo avviene, ad esempio, quando si collegano in

modo opportuno i plinti di fondazione.
Gli effetti dinamici possono essere valutati adottando un'unica &gion®gismica, corrispondente alla categoria di sottosuolo che in-
as

duce le sollecitazioni pit1 severe.

Qualora I'opera sia suddivisa in porzioni, ciascuna fon suolo di caratteristiche ragionevolmente omogenee, per cia-

scuna di esse si adottera 'appropriata azione sismic

3.24.2 SPOSTAMENTO ASSOLUTO E REPATI RRENO

11 valore dello spostamento assoluto orizzoga i#o del suolo (dg) puo ottenersi utilizzando I'espressione [3.2.12].

tti d@lla variabilita spaziale del moto richiamati nel paragrafo precedente, il valore
ratterizzati dalle proprieta stratigrafiche del rispettivo sottosuolo ed il cui moto

Nel caso in cui sia necessario valutare gli
dello spostamento relativo tra due e
possa considerarsi indipenden ser§stimato secondo I'espressione seguente:

di 1,251£gi2 di” 3.2.13

ent@gli spostamenti massimi del suolo nei punti i e j, calcolati con riferimento alle caratteristiche

dove dgi e dgj sono rispgtti
locali del sottosuolo,

Il moto di due pu
sottosuolo; il m

rreno pud considerarsi indipendente per punti posti a distanze notevoli, in relazione al tipo di
o indipendente anche dalla presenza di forti variabilita orografiche tra i punti.

In assenz scontinuita orografiche, lo spostamento relativo tra punti a distanza x (in m) si puo valutare con

I'espresgion
125(x /v,

di (0 dio (dijmax dio) 1 & POV 3.2.14

dove vs e 1a velocita di propagazione delle onde di taglio in m/s e dijo & dato dall’espressione
dd
dig 125 @ & | 3215
Per punti che ricadano su sottosuoli differenti a distanza inferiore a 20 m, lo spostamento relativo e rappresentato da dijo ; se i

punti ricadono su sottosuolo dello stesso tipo, lo spostamento relativo puo essere stimato, anziché con I'espressione [3.2.14], con

le espressioni
a

ij max

d;(x) ——2,3x per sottosuolo tipo D,
a" 3216

ij max

dj(x) 3,0x per sottosuolo di tipo diverso da D.

Vs
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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

calcolo e sperimentali adeguate allo stato dell’arte. L 2

*
3.3.1. VELOCITA BASE DI RIFERIMENTO \
La velocita base di riferimento vb e il valore medio su 10 minuti, a 10 m di altezza sul suolo su un te janegBiante e omoge-

neo di categoria di esposizione II (vedi Tab. 3.3.II), riferito ad un periodo di ritorno Tr = 50 an‘i.

In mancanza di specifiche ed adeguate indagini statistiche, vb & data dall’espressione: \
Vv ¢
bobo 3.3.1
Voo ¢ la velocita base di riferimento al livello del mare, assegnata nella Tab. 3.3 un. della zona in cui sorge la co-
struzione (Fig. 3.3.1);
Ca ¢ il coefficiente di altitudine fornito dalla relazione: K
ca 1 peras ag 0\
3.3.1b
ca 1 lgs‘“— 1 perag asp 15
0
dove:
ao, ks sono parametri forniti nella Tab4§.3.1 ne della zona in cui sorge la costruzione (Fig. 3.3.1);
as e l'altitudine sul livello del mare ito orge la costruzione.
Tale zonazione non tiene conto di aspetti S@ecifict®locali che, se necessario, dovranno essere definiti singolarmente.

Tab. 3.3.1 -Valori dei parametri vb,0, Lst‘

Zona Descrizione vb,0[m/s] | a0 [m] ks
Valle d’ Aosta, Piemontg, Lomb&a, Trentino Alto Adige,
1 |Veneto, Friuli Venezia @iulia (gn "eccezione della pro- 25 1000 0,40
vincia di Trieste)
2 |Emilia Roma: 25 750 0,45
ia, Lazio, Abruzzo, Molise, Puglia,
3 ata, Calabria (esclusa la provincia di 27 500 0,37
Re:
4 ici ia di Reggio Calabria 28 500 0,36
(zona a oriente della retta congiungente Capo
2 on I'Isola di Maddalena) 28 750 040
gna (zona a occidente della retta congiungente Capo
6 Teulada con I'Isola di Maddalena) 28 500 0,36
7 |Liguria 28 1000 | 0,54
Provincia di Trieste 30 1500 0,50
Isole (con I'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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: Isola della

I Maddalena

@

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

3.3.2. VELOCITA DI RIFERIMENTO

La velocita di riferimento vr & il valore medio su 10 minuti, a 10 m di altezza dal suolo su un€erre
categoria di esposizione II (vedi Tab. 3.3.1I), riferito al periodo di ritorno di progetto Tr. Tale

Vi Vp & 3.32
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

In mancanza di specifiche e adeguate indagini statistiche, il coefficiente di rito ito dalla relazione:

RN
=0.75 J-02xIn-In1 - —_
. \/ e T 0\

dove Tr e il periodo di ritorno espresso in anni.

Ove non specificato diversamente, si assumera Tr =
costruzione o per le fasi transitorie relativ§ad i
ridotto come di seguito specificato:

i corrisponde cr = 1. Per un’opera di nuova realizzazione in fase di
e costruzioni esistenti, il periodo di ritorno dell’azione potra essere

fiioA A A A A A
er fasi di costruzione o fasi i con durata prevista in sede di progetto non superiore a tre mesi, si assumera Tr 5
anni;

HEoA A A A A A A
er fasi di costruzide o fasi sitorie con durata prevista in sede di progetto compresa fra tre mesi ed un anno, si as-

sumera Tr 10

E EQUIVALENTI

costituite da pressioni e depressioni agenti normalmente alle superfici, sia esterne che interne, degli ele-
menti che C no la costruzione (§ 3.3.4).

L’azjon ento sui singoli elementi che compongono la costruzione va determinata considerando la combinazione piu
8 pong P
e 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 e 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 'ipotesi di vento spirante secondo la dire-
zione di una delle diagonali.

3.3.4. PRESSIONE DEL VENTO

La pressione del vento e data dall’espressione:

p=qrcecpcd 3.34
dove
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Ce ¢ il coefficiente di esposizione di cui al § 3.3.7;
Cp e il coefficiente di pressione di cui al § 3.3.8;
cd ¢ 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 e data dall’espressione:
Pf=qrcecf 3.3.5
dove
qr ¢ la pressione cinetica di riferimento di cui al § 3.3.6;
Ce e il coefficiente di esposizione di cui al § 3.3.7;
cf ¢ il coefficiente d’attrito di cui al § 3.3.8. ¢

3.3.6. PRESSIONE CINETICA DI RIFERIMENTO ’\\

La pressione cinetica di riferimento qr € data dall’espressione: *
L,
qr T Vr 3.3.6
dove *
vi ¢lavelocita di riferimento del vento di cui al § 3.3.2;
¢ la densita dell’aria assunta convenzionalmente costante e pari a 1,25
kg/m?3. Esprimendo in kg/m? e vr in m/s, gr risulta espresso in N/ma.
3.3.7. COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE
11 coefficiente di esposizione ce dipende dall’altezza z sul suolo del punto cof§si o, dalla topografia del terreno e dalla catego-
ria di esposizione del sito ove sorge la costruzione. In assenza di apaliggspec he tengano in conto la direzione di prove-
nienza del vento e I'effettiva scabrezza e topografia del terreno che nd@yla ruzione, per altezze sul suolo non maggiori di
z =200 m, esso e dato dalla formula:
¢ 7z Kc lnz/z 7 ¢ an/z perz z 4
e rot 0 t 0 min 3.3.7
Ce Z Ce Zmin per ;
dove
kr, z0, zmin  sono assegnati in Tab. 3.3.1I in funziopgglel ria di esposizione del sito ove sorge la costruzione;
ct e il coefficiente di topografia. *
Tab. 3.3.11 - Parametri per la definizione del coefficj@fte ne
Categoria di esposizione del sito Kr 20 [m] zmin [m]

I 17 0,01 2

11 0,19 0,05 4

111 0,20 0,10 5

vV 0,22 0,30 8

\4 0,23 0,70 12

La categoria di espQgiz1 ¢ assegnata nella Fig. 3.3.2 in funzione della posizione geografica del sito ove sorge la costruzione e
della classe di del terreno definita in Tab. 3.3.III. Nelle fasce entro 40 km dalla costa, la categoria di esposizione e indi-
pendente del sito.

aso, la Fig. 3.3.3 riporta le leggi di variazione di ce per le diverse categorie di esposizione.

Nel caso @8costruzioni ubicate presso la sommita di colline o pendii isolati, il coefficiente di topografia ct puo essere ricavato da
dati suffragati da opportuna documentazione.

Tab. 3.3.I11 - Classi di rugosita del terreno

Classe di rugosita del terreno Descrizione

Aree urbane in cui almeno il 15% della superficie sia coperto da edifici la
cui altezza media superii 15 m

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

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

Aree prive di ostacoli o con al pit1 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 1’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 ¢ in genere minima in Classe A e massima in Classe D). ’

\ ¢
ZONE 1,2,3.4.5

7T50m
cokn 500m l.’:l—[f mare
mare - e —
2km |10 km |30 km A -
A == v v vV \ Y B =
B 25 i i IV v I =
C =R w 1 I v I D
(8] | I I I 1l i
« Categoriall in zona 1,2,3.4
Categoria Il in zona 5
=  Categoria lll in zona 2,345
Categoria IV in zona 1
ZONA 6 ZONE
costa
mare
1.5 km
2km_ |10 km S———

Fig. 3.3.2 - Definizione delle categorie di esp@\
( A

PO e M D HETE ]
A EreE e
i

“mrEE = :r:/f///
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Fig. 3.3.3 - Andamento del coefficiente di esposizione ce in funzione dell’altezza sul suolo (per ct=1)

3.3.8. COEFFICIENTI AERODINAMICI

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

11 coefficiente d’attrito cf dipende dalla scabrezza della superficie sulla quale il vento esercita 1'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

11 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 pu0 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 pit1 in generale sulle costruzioni di grandi dimensioni o di? a
metrica, possono dare luogo a forze trasversali alla direzione del vento e a momenti torcenti di notevoli integgita. Talr fggon
sono essere ulteriormente amplificate dalla risposta dinamica della struttura.

*

Agli ultimi piani degli edifici alti, le azioni del vento possono causare oscillazioni (soprattutto accelerazi 1) le cui con-

Per strutture o elementi strutturali snelli di forma cilindrica, quali ciminiere, torri di tele@mu
carpen- teria si deve tenere conto degli effetti dinamici indotti al distacco alternato dei vortici §gl §

| o'singoli elementi di
vestito dal vento. Tali

effetti pos- sono essere particolarmente severi quando la frequenza di distacco dei vortici a una frequenza propria della
struttura, dando luogo a un fenomeno di risonanza. In questa situazione le vibrazioni sor® tafito giori quanto pili la struttura
e leggera e poco smorzata. L’occorrenza di fenomeni di risonanza in corrispondenza loc 1 vento relativamente piccole e

quindi frequenti richiede particolari attenzioni nei riguardi della fatica.

Per strutture particolarmente deformabili, leggere e poco smorzate, I'interazi del o con la struttura puo dare luogo ad

azioni aeroelastiche, i cui effetti modificano le frequenze proprie e/o lo smo¥@@am®to della struttura sino a causare fenomeni di

instabilita, fra i quali il galoppo, la divergenza torsionale ed il flutjer. Hjgalo e‘tipico di cavi ghiacciati o percorsi da rivoli
A

d’acqua, di elementi di carpenteria e pil1 in generale di elementi str ma non circolare. La divergenza torsionale e ti-
pica in generale di lastre molto sottili. Il flutter e tipico di ponti so&ﬂ ati o di profili alari.
a

Per strutture o elementi strutturali ravvicinati e di analoga for pio edifici alti, serbatoi, torri di refrigerazione, ponti,

ciminiere, cavi, elementi di carpenteria e tubi, possono m starSifenomeni di interferenza tali da modificare gli effetti che il
vento causerebbe se agisse sulle stesse strutture o elem str 1 isolati. Tali effetti possono incrementare le azioni statiche,
dinamiche e aeroelastiche del vento in modo estremdifeént&gevero.
In tutti i casi sopra citati si raccomanda di fare gg@rso suffragati da opportuna documentazione, o ricavati per mezzo di
metodi analitici, numerici e/o sperimentali’d§ e comprovati.

3.4. AZIONI DELLA NE@
3.4.1. CARICO DELIAN OPERTURE
11 carico provocato dalla ne sulle’co erture sara valutato mediante la seguente espressione:

9ds 9sk i Cg G 3.4.1

dove:
9, rimento del carico della neve al suolo, di cui al § 3.4.2;
Wi i forma della copertura, di cui al § 3.4.3;
CE ficiente di esposizione di cui al § 3.4.4;
Ct oefficiente termico di cui al § 3.4.5.
Si assumé&Whe 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 DELIA 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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Zono di canco dalla nave [khiim’]

B 1 1.50

1 2 100

1 30860

q
t
\V
. o *

Fig. 3.4.1 — Zone di carico della neve
Nelle espressioni seguenti, I'altitudi i imento as (espressa in m) & la quota del suolo sul livello del mare nel sito dove &

realizzata la costruzione.
Zonal - Alpina

Aosta, Belluno, Bergamo,
Cusio-Ossola, Vercelli, Wi

®lla, Bo 0, Brescia, Como, Cuneo, Lecco, Pordenone, Sondrio, Torino, Trento, Udine, Verbano-

gs 2 as <200 m
[3.4.2]

1,3 /728)?] KN/m2 as>200 m

q =

ncona, Asti, Bologna, Cremona, Forli-Cesena, Lodi, Milano, Modena, Monza Brianza, Novara, Parma, Pavia, Pesa-

ro e Urbing, Piacenza, Ravenna, Reggio Emilia, Rimini, Treviso, Varese:
gsk = 1,50 kN/m? as <200 m
[3.4.3]
qsk = 1,35 [1 + (as/602)?] kN/m?2 as>200 m

Zonall

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:

qsk = 1,00 kN/m? as <200 m [3.4.4]
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qsk = 0,85 [1 + (as/481)?] kN/m2 as>200 m

Zona III

Agrigento, Brindisi, Cagliari, Caltanissetta, 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:

gsk = 0,60 kN/m? as <200 m
[3.4.5]
qsk = 0,51 [1 + (as/481)2] kN/m? as>200m 2
Per altitudini superiori a 1500 m sul livello del mare si deve fare riferimento alle condizioni locali di clima e * espos% z-
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 su N)r’ esistenti,

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

i, si assumera Tr 5

per fasi di costruzione o fasi transitorie con durata prevista in sede di progetto non superi 3
anni; .

per fasi di costruzione o fasi transitorie con durata prevista in sede di progetto co: sa W@ tre mesi d un anno, si as-
sumera Tr 10 anni.

3.4.3. COEFFICIENTE DI FORMA DELIF COPERTURE K

3.4.3.1 GENERALITA

I coefficienti di forma delle coperture dipendono dalla forma ste&> ertura e dall'inclinazione sull’orizzontale delle sue
g

parti componenti e dalle condizioni climatiche locali del sito ov struzione.

In assenza di dati suffragati da opportuna documentazion alort inali del coefficiente di forma u1 delle coperture ad una o
a due falde possono essere ricavati dalla Tab. 3.4.1I, essdgiio of
I'orizzontale.

Tab. 3.4.11 — Valori del coefficiente di forma . t !

Coefficiente di forma 0°< a < 30° 30° < o< 60° a2 60°

1

esso in gradi sessagesimali, I’angolo formato dalla falda con

Si assume che alla neve non
od altre ostruzioni, allora il coe

Per coperture a pil falde,

neve contro parapetti
normative o documenti

in ggnerale per altre situazioni ritenute significative dal progettista si deve fare riferimento a
rovata validita.

3.4.3.2 RA AD UNA FALDA

Nel caso d rti¥e ad una falda, si deve considerare la condizione di carico riportata in Fig. 3.4.2.

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 II e Ca-
so Il in Fig. 3.4.3.
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SRR p— e
casom  to(o) [ ) 0.5 1@,

Fig. 3.4.3 - Condizioni di carico per coperture a due falde \
) 2

3.4.4. COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE L 2
11 coefficiente di esposizione CE tiene conto delle caratteristiche specifiche dell’area in cui sorge 1’opera gfalo nSfgliati di que-

sto coefficiente sono forniti in Tab. 3.4.1 per diverse classi di esposizione. Se non diversamente indic i mera CE=1.
Tab. 3.4.1 — Valori di CE per diverse classi di esposizione
Topografia Descrizione G
Battuta dai | Aree pianeggianti non ostruite esposte su tutti i lati, senza costruzioni 09
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
alberi
Riparata Aree in cui la costruzione considerata ¢ sensibilmente piu bassa del
P circostante terreno o circondata da costruzioni o alberi piu aliii
3.4.5. COEFFICIENTE TERMICO

11 coefficiente termico tiene conto della riduzione del carico della
dita di calore della costruzione. Tale coefficiente dipende

veatausa dello scioglimento della stessa, causata dalla per-
jeta di isolamento termico del materiale utilizzato in coper-

tura. In assenza di uno specifico e documentato studi osto Ct=1.

3.5. AZIONI DELIA TEMPEMl\.%

3.5.1. GENERALITA

Variazioni giornaliere e stagiQgali pefatura esterna, irraggiamento solare e convezione comportano variazioni della di-
stribuzione di temperatura nei lerg®nti strutturali.

La severita delle azioni termiche ¢ enerale influenzata da piu fattori, quali le condizioni climatiche del sito, 'esposizione, la

tura ‘la eventuale presenza di elementi non strutturali isolanti.

massa complessiva della st

DELL’ARIA ESTERNA
La temperatura ia esterna, Test, puo assumere il valore Tmax 0 Tmin , definite rispettivamente come temperatura massima
le dell’aria nel sito della costruzione, con riferimento ad un periodo di ritorno di 50 anni.

i nudva realizzazione in fase di costruzione o per le fasi transitorie relative ad interventi sulle costruzioni esistenti,
rno dell’azione potra essere ridotto come di seguito specificato:

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, Tmax 0 Tmin 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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v
Fig. 3.5.1 — Zone della temperatura dell’aria esterna. \
) 2
Nelle espressioni seguenti, Tmax 0 Tmin sono espressi in °C; I'altitudine di riferimento as (esp, N a quota del suolo sul li-
vello del mare nel sito dove ¢ realizzata la costruzione.
Zonal
Valle d’Aosta, Piemonte, Lombardia, Trentino-Alto Adige, Veneto, Friuli-Venezia i ilfa Romagna:
1
min 15 435/1000
1
max 42 6a s /1000 5.
Zonall
Liguria, Toscana, Umbria, Lazio, Sardegna, Campania, Basilicata
1
mn 8 6ag/ 1000 3.5.3
1
max 42 2a s /1000 3.54
Zona III
Marche, Abruzzo, Molise, Puglia:
1
min 8 7 a S/ 1 355
1
max 42 0.? 3.5.6
Zona IV \
Calabria, Sicilia:
1
min s 000 3.5.7
max 2 2a4/1000 3.5.8
3.5.3. TEMPERAT] ELL'4RIA INTERNA
In mancanza di piu grec tazioni, legate alla tipologia della costruzione ed alla sua destinazione d’uso, la temperatura

dell’aria interna, Ti sere assunta pari a 20 °C.

IONE DELLA TEMPERATURA NEGLI EI FMENTI STRUTTURALI

peratura sulla sezione di un elemento strutturale monodimensionale con asse longitudinale x puo essere in
to mediante:

nente uniforme ATu =T - To pari alla differenza tra la temperatura media attuale T e quella iniziale alla data della co-
struzione To;
le componenti variabili con legge lineare secondo gli assi principali y e z della sezione, ATMy e ATMz .
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 Tsup,est e quella della
superficie interna dell’elemento considerato, Tsup,int.
Le temperature della superficie esterna, Tsup,est, e quella della superficie interna Tsup,int, dell’elemento considerato vengono

valuta- te a partire dalla temperatura dell’aria esterna, Test, e di quella interna, Tint, 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 piu precise, la temperatura iniziale puo essere assunta To=15 °C.

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

oC ESTERNO
40
30 : Test ™
20 [ e
10 [ M .
0 : MATERIALE ¢ \
A0 [ ISOLANTE \’

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 fondamenta 1 |Qighrezza o per la efficienza funzionale della struttura e

consentito tener conto, per gli edifici, della sola componente ATu ola direttamente dalla Tab. 3.5.11.

Nel caso in cui la temperatura costituisca, invece, azione per la sicurezza o per la efficienza funzionale della strut-

tura, 'andamento della temperatura T nelle sezionj elem strutturali deve essere valutato piti approfonditamente stu-

diando il problema della trasmissione del calore.

Tab. 3.5.11 — Valori di ATu per gli edifici ’A &

Tipo di struttura ATu
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. PARTICO

Strutture ed elemeng st

ECAYZIONI NEL PROGETTO DI STRUTTURE SOGGETTE AD AZIONI TERMICHE SPECIALI

j in contatto con liquidi, aeriformi o solidi a temperature diverse, quali ciminiere, tubazioni, sili,

Tab. 3.5.111 - Coefficienti di dilatazione termica a temperatura ambiente

Materiale ar [107°rc]
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 combinazipne eccezio-

nale di cui al §2.5.3. TS
3.6.1. INCENDIO ¢ \
*
3.6.1.1 DEFINIZIONI
Per incendio, si intende la combustione autoalimentata ed incontrollata di materiali combustibili presenti 1 coMtpartimento.
Ai fini della presente norma si fa riferimento ad un incendio convenzionale di progetto definit(vlttr Wa Yurva di incendio che
torno della superficie

rappresenta 1'andamento, in funzione del tempo, della temperatura media dei gas di combus§i
degli elementi strutturali.

La curva di incendio di progetto puo essere:

nominale: curva adottata per la classificazione delle costruzioni e per le verifiche di #fsisiRnz uoco di tipo convenzionale;
e

naturale:  curva determinata in base a modelli d’incendio e a parametri fisici o le variabili di stato all'interno del

compartimento.
La capacita di compartimentazione in caso di incendio e I'attitudine di un elgment@gos®uttivo a conservare, sotto I’azione del fuoco,
ignte @Fu

oltre alla propria stabilita, un sufficiente isolamento termico ed una ta ai fumi ed ai gas caldi della combustione,

nonché tutte le altre prestazioni se richieste.

d rte della struttura o di un elemento strutturale a con-
on Tiferimento alle altre azioni agenti.

La capacita portante in caso di incendio e l'attitudine di una struttu
servare una sufficiente resistenza meccanica sotto ’azione dgl fuo

La resistenza al fuoco riguarda la capacita portante in cagdfdi io per una struttura, per una parte della struttura o per un
elemento strutturale nonché la capacita di comparti taZ@ne rispetto all’incendio per gli elementi di separazione sia strutturali,

come muri e solai, sia non strutturali,, come porte a Z1.

Per compartimento antincendio si intende ufga p costruzione delimitata da elementi costruttivi idonei a garantire, sotto

I’azione del fuoco e per un dato intervallo di 0 pacita di compartimentazione.

Per carico di incendio si intende il potenzia¥gtermi@ netto della totalita dei materiali combustibili contenuti in uno spazio, corretto

in base ai parametri indicativi della ione alla combustione dei singoli materiali.

Per carico d’incendio specifico si jjen o di incendio riferito all'unita di superficie lorda.
£

ca
Per carico di incendio specifico di pr o stintende il carico di incendio specifico corretto in base ai parametri indicatori del rischio

di incendio del compartimé@to e dei fttori relativi alle misure di protezione presenti.

I valori del carico d’incefgiy eci&:o di progetto (gf.d) sono determinati mediante la relazione:
qfd=qf- Oql - Oq2 - On 3.6.1

dove:

qs valore nominale del carico d’incendio [M]/m2].

Oq12>1, e un fattore che tiene conto del rischio di incendio in relazione

alla superficie del compartimento

0q22 0, un fattore che tiene conto del rischio di incendio in

relazione al tipo di attivita svolta nel compartimento
10

mni0,20

il

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

Qualora nel compartimento siano presenti elevate dissimmetrie nella distribuzione dei materiali combustibili il valore nominale

qf 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 . e e i . L .
so delle strutture siano accettabili o dove il rischio di incendio sia trascurabile; TS
Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per un periodo
Livello II sufficiente a garantire I'evacuazione degli occupanti in luogo sicuro all’esterno L 4
della costruzione;
Livello II Mantenimento dei requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per un periodo
congruo con la gestione dell’emergenza;
. Requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per garantire, dopo la fine *
Livello IV L. . .. .
dell'incendio, un limitato danneggiamento delle strutture stesse;
. Requisiti di resistenza al fuoco delle strutture per garantire, dopo la fine
Livello V . .. . . oy
dell’incendio, il mantenimento della totale funzionalita delle strutture stesse.
I livelli di prestazione comportano classi di resistenza al fuoco, da stabilire per i dife i, d1 costruzioni. In particolare, per le
costruzioni nelle quali si svolgono attivita soggette al controllo del Corpo Nazjghale gili del Fuoco, ovvero disciplinate da
specifiche regole tecniche di prevenzione incendi, i livelli di prestazione e lycoresse classi di resistenza al fuoco sono stabiliti
dalle disposizioni emanate dal Ministero dell'Interno ai sensi del D, Lgsa8 m 6, n. 139 e successive modificazioni e inte-
grazioni.
I'livelli di prestazione e le connesse classi di resistenza al fuoco s indNiidajati in relazione alla destinazione d’uso dell’edificio,

al tipo e al quantitativo di materiale combustibile in esso preseffjg, a a estensione/altezza, al massimo affollamento ipotizza-
bile e alle misure di protezione antincendio presenti nell’op
3.6.1.3 CLASSI DI RESISTENZA AL FUOCO

Le classi di resistenza al fuoco sono: 15, 20, 30, 4
quale la resistenza al fuoco deve essere gar@ntit:

80, 240 e 360; esse esprimono il tempo, in minuti primi, durante il

Le classi di resistenza al fuoco sono riferit onvenzionale rappresentato dalle curve di incendio nominali.

3.6.14 CRITERI DI PROGETTA
La progettazione delle struttur® cQlizighi di incendio deve garantire il raggiungimento delle prestazioni indicate al § 3.6.1.2.

La sicurezza del sistema struttura caso di incendio si determina sulla base della resistenza al fuoco dei singoli elementi strut-
turali, di porzioni di struttua o de%’ irftero sistema costruttivo.

3.6.1.5 Pro

L’analisi della rgsistdza alTuoco puo essere cosi articolata:

LISI DELLA RESISTENZA AL FUOCO

cendio di progetto appropriato alla costruzione in esame;
zione della temperatura all’interno degli elementi strutturali;

mportamento meccanico delle strutture esposte al fuoco;

3.6.1.5.1 Incendio di progetto

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

curva nominale d’incendio, da individuare tra quelle indicate successivamente, per I'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
e la curva di incendio nominale standard definita come segue:
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¢ 20 345logio(8t 1) C 3.6.2
dove Og e 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 pu0 essere sostituita con la curva nominale degli idrocarburi seguente:

0,167 t 2,5t

g 1080 (1 0,325¢ 0,675¢™7) 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:

0,32t 3,8t

¢ 660 (1 0,687 e 0,313e™7) 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, slox@he g 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 pr a ropagazione
del calore, tenendo conto del trasferimento di calore per irraggiamento e convezione dai gas di cofffgusti alla superficie

esterna degli elementi e considerando 1’eventuale presenza di materiali protettivi.

*

3.6.1.5.3 Analisi del comportamento meccanico

Il comportamento meccanico della struttura viene analizzato tenendo conto della riduzi ella Mgistenza meccanica dei com-

ponenti dovuta al danneggiamento dei materiali per effetto dell’aumento di tempera

L’analisi del comportamento meccanico deve essere effettuata per lo stess i tempo impiegato nell’analisi

P
dell’evoluzione della temperatura.

Si deve tener conto della presenza delle azioni permanenti e di quelle @gioNjyvariabili che agiscono contemporaneamente
all’incendio secondo la combinazione eccezionale.

Non si prende in considerazione la possibilita di concomitanza dgll' d1 tre azioni eccezionali e con le azioni sismiche.
di

Si deve tener conto, ove necessario, degli effetti delle sollecitazio ovute alle dilatazioni termiche contrastate, ad ecce-

zione dei seguenti casi:
e riconoscibile a priori che esse sono trascurabili o favo i

sono implicitamente tenute in conto nei modelli ati e@@Nservativi di comportamento strutturale in condizioni di in-
cendio.

Le sollecitazioni indirette, dovute agli elemen‘i stryffurali nti a quello preso in esame, possono essere trascurate quando i
requisiti di sicurezza all’incendio sono valutati ig 11 erlfo alla curva nominale d’incendio e alle classi di resistenza al fuoco.
3.6.1.5.4 Verifiche di sicurezza

Fermo restando il rispe disposizioni legislative emanate ai sensi del D.Lgs. 139/2006, nel caso in cui i requisiti di resisten-
no essere mantenuti per un periodo limitato (ad esempio, livello di prestazione II di Tab. 3.5.1V),
la verifica dellagapagi ante delle strutture potra essere limitata a un tempo di esposizione all'incendio naturale congruente

3.6.2.

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, € 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:

Ppa 3 py 3.6.5a V'S

Pa 3 py/2 0,04/(A,/V) 3.6.5b
dove: L 2

pv e la pressione statica uniformemente distribuita in corrispondenza della quale le aperture di sfogo ced NIQ
Av ¢ l'area delle aperture di sfogo, in m?
V  ¢il volume dell’ambiente, in m3
Il rapporto fra I'area dei componenti di sfogo e il volume da proteggere deve soddisfare la refzjonl
005m' Ay/V 0,15m'. 3.6.6

Queste espressioni sono valide in ambienti o in zone di edifici il cui volume totale nog

La pressione dovuta all’esplosione ¢ intesa agire simultaneamente su tutte le pareti§de nte o del gruppo di ambienti con-

er sopportare una pressione statica equiva-

siderati.

Comungque, tutti gli elementi chiave e le loro connessioni devono essere proggtt

lente con valore di progetto pd= 20 kN/m?, applicata da ogni direzigge,
direttamente alle membrature dell’elemento chiave da ogni elege
pressione.

a reazione che ci si attende venga trasmessa
0, ad esso collegato, altresi soggetto alla stessa

Per esplosioni di Categoria 3 devono essere effettuati studi pit1 apggo

3.6.2.4 CRITERI DI PROGETTAZIONE

Sono considerati accettabili i danneggiamenti localiZZ8§, a

pericolo l'intera struttura o che la capacita port ia

e gravi, dovuti ad esplosioni, a condizione che cio non esponga al
nuta per un tempo sufficiente affinché siano prese le necessarie mi-
sure di emergenza.

Possono essere adottate, nella progettazig§, o e misure di protezione quali:

la introduzione di superfici in gra assare sotto sovrappressioni prestabilite;

la introduzione di giunti stggttur, opo di separare porzioni di edificio a rischio di esplosione da altre;

la prevenzione di crolli signi seguenza di cedimenti strutturali localizzati.

3.6.3. URTI 3

3.6.3.1

Non vi o 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. 3.6.1I.

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 (Fd,x) e ortogonale (Fd,y) alla direzione di marcia normale,

con
Fiy 0,50F 3.67
In assenza di determinazioni pit1 accurate e trascurando la capacita dissipativa della struttura, si possono a@t le forze
statiche equivalenti riportate in Tab. 3.6.11I.
Tab. 3.6.I11 — Forze statiche equivalenti agli urti di veicoli .
5 . 5 L. Forza <
Tipo di strada Tipo di veicolo
Fd,x [kN]

Autostrade, strade - 1000

extraurbane

Strade locali - 750 L 2

Strade urbane - 500 \
. . Automobili 50
Aree di parcheggio e — — - - -
. Veicoli destinati al trasporto di merci, aventi massa
autorimesse . . 150
massima superiore a 3,5 t

Per urti di automobili su membrature verticali, la forza risultante di collisione ev
in alt€zza) per il valore pilt piccolo tra 1,50 m e

sopra della superficie di marcia. L’area di applicazione della forza e pari a 0,

la larghezza della membratura (in larghezza).

Per urti sulle membrature verticali, la forza risultante di collisione % regghpplicata sulla struttura 1,25 m al di sopra della
(in'Rite

e applicata sulla struttura 0,5 m al di

superficie di marcia. L’area di applicazione della forza e paria 0, a) per il valore pit1 piccolo tra 1,50 m e la larghezza
della membratura (in larghezza).

Nel caso di urti su elementi strutturali orizzontali al di sopraggella S@gada, la forza risultante di collisione F da utilizzare per le ve-
a

rifiche dell’equilibrio statico o della resistenza o della capdfit: rmazione degli elementi strutturali e data da:

F=rFdx 3.6.8
dove il fattore r & pari ad 1,0 per altezze del sott & , decresce linearmente da 1,0 a 0 per altezze comprese fra 5 e 6 m
ed ¢ pari a 0 per altezze superiori a 6 m. Laorz icata sulle superfici verticali (prospetto dell’elemento strutturale).

Sull’intradosso dell’elemento strutturale si 0

to all’orizzontale di 10° verso I'alto.

L’area di applicazione della forza e pa 0,25 per 0,25 m.

Nelle costruzioni dove sono pxn rg@olarita carrelli elevatori si pud considerare equivalente agli urti accidentali un’azione
adio,

1derare gli stessi carichi da urto F di cui sopra, con un’inclinazione rispet-

orizzontale statica, applicata all’ 75 m dal piano di calpestio, pari a

al
* F=5W 3.6.9
essendo W il peso com i@ del carrello elevatore e del massimo carico trasportabile.

3.6.3.3.2 T veic®lare sopra i ponti

In assenza prescrizioni, nel progetto strutturale dei ponti si puo tener conto delle forze causate da collisioni acciden-
tali sugli e i sicurezza attraverso una forza orizzontale equivalente di collisione pari a 100 kN. Essa rappresenta 1'effetto
dell'im trasmettere ai vincoli e deve essere considerata agente trasversalmente ed orizzontalmente 100 mm sotto la som-

mit to 0 1,0 m sopra il livello del piano di marcia, a seconda di quale valore sia piu piccolo.

Le azion1 8@ 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

3.6.34 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;
per d > 15 m pari a zero in entrambe le direzioni. L 3

*

Queste forze dovranno essere applicate a 1,80 m dal piano del ferro e non dovranno essere considerate agent—i’ simult& .
el menti di

3.6.3.5 URTI DI IMBARCAZIONI ED AEROMOBILI
Le azioni derivanti da urti di imbarcazioni ed aeromobili vanno valutate sulla base delle indicazioni rinc

comprovata validita, di cui al Cap. 12.

L 4
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4.1. COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO

Formano oggetto delle presenti norme le strutture di:

— calcestruzzo armato normale (cemento armato)

— calcestruzzo armato precompresso (cemento armato precompresso)
— calcestruzzo a bassa percentuale di armatura o non armato

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

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

Nel seguito si intendono per calcestruzzi ordinari i calcestruzzi conformi al presente § 4.1 ed al § 11.2, con esclu§io ei 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 t’ to ed id@ptificato
mediante la classe di resistenza contraddistinta dai valori caratteristici delle resistenze cilindrica e cubica g corNgress§pne 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 quaniginSgato rtelle norme UNI
EN 206 e nella UNI 11104.

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

Tab. 4.1.1 — Classi di resistenza
Classe di resistenza
C8/10
C12/15
C16/20
C20/25

C25/30 0
C30/37
C35/45 0

C40/50
C45/55
C50/60
C55/67
C60/75
C70/85
C80/95
C90/105

0\
Oltre alle classi di resistenza r ort®gi.l si possono prendere in considerazione le classi di resistenza gia in uso C28/35 e

C32/40.

I calcestruzzi delle diverse glassi di'ggsistenza trovano impiego secondo quanto riportato nella Tab. 4.1.11, fatti salvi i limiti deri-
vanti dal rispetto della ilita. TS

a C70/85 si rinvia al caso C) del § 11.1.

Per classi di resisten

e durabilita del conglomerato devono essere accertate prima dell'inizio dei lavori tramite un’apposita
tiva e la produzione deve seguire specifiche procedure per il controllo di qualita.

Strutture di destinazione Classe di resistenza minima
Per strutt!’e 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:
analisi elastica lineare;
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.

4.1.1.1 ANALISI ELASTICA LINEARE .
L’analisi elastica lineare puo essere usata per valutare gli effetti delle azioni sia per gli stati limite di esercizi%ia per& i-
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 N nalisi saranno effettuate
assumendo:

— per gli stati limite ultimi, rigidezze ridotte valutate ipotizzando che le sezioni siano
precise la rigidezza delle sezioni fessurate potra essere assunta pari alla meta dell@ri
ti);

— per gli stati limite di esercizio, rigidezze intermedie tra quelle delle sezioni i

ssenza di valutazioni pit
delle sezioni interamente reagen-

ente reagenti e quelle delle sezioni fessura-

te.

0 essere modificati con una ridistribuzione dei
tic e sezioni dove si localizza la ridistribuzione. In par-
a1, &€ consentita per le travi continue, le travi di telai in

Per le sole verifiche agli stati limite ultimi, i risultati dell’analisj el
momenti, nel rispetto dell’equilibrio e delle capacita di rotazione
ticolare la ridistribuzione non & ammessa per i pilastri e per i
cui possono essere trascurati gli effetti del secondo ordine

Per le travi e le solette che soddisfano le condiziont
verifiche in merito alla duttilita delle membratu
prima della ridistribuzione risulti 1202 0,70g,

I'valori di 0 si ricavano dalle espressioni:

020,44 +1,25 - (0,6+0,0014/ecu)x / d ck <3 MPa [4.1.1]

020,54 +1,25 - (0,6+0,0014/ecu)xg d f®> 50 MPa [4.1.2]

dove x e 'altezza della zona co o la ridistribuzione, d & l'altezza utile della sezione (Fig.4.1.4) ed ecu & definita in §
41.21.2.1.

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

4.1.1.2 ISTPLASTICA

L’analig i 0 essere usata per valutare gli effetti di azioni statiche e per i soli stati limite ultimi.

uo attribuire un diagramma tensioni-deformazioni rigido-plastico verificando che la duttilita delle sezioni dove
si locali 0 le plasticizzazioni sia sufficiente a garantire la formazione del meccanismo previsto.

Nell’analisi si trascurano gli effetti di precedenti applicazioni del carico e si assume un incremento monotono dell’'intensita delle

azioni e la costanza del rapporto tra le loro intensita cosi da pervenire ad un unico moltiplicatore di collasso. L’analisi puo essere
del primo o del secondo ordine.

4113 ANALISI NON LINEARE

L’analisi non lineare puo essere usata per valutare gli effetti di azioni statiche e dinamiche, sia per gli stati limite di esercizio, sia
per gli stati limite ultimi, a condizione che siano soddisfatti 1'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.

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

— T'analisi del secondo ordine, imponendo 'equilibrio sulla configurazione deformata della struttura.

L’analisi globale puo6 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 *
*
4.1.2.1 MATERIALI
4.1.21.1 Resistenze di progetto dei materiali
A g
41.21.1.1 Resistenza di progetto a compressione del calcestruzzo
Per il calcestruzzo la resistenza di progetto a compressione, fed , é:
fed =acefek / Ye [4.1.3]
dove:
ace e il coefficiente riduttivo per le resistenze di lunga durata;
Ye il coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo;
fck € laresistenza caratteristica cilindrica a compressione del calcestru iorn
11 coefficiente yc e pari ad 1,5.
11 coefficiente ccc € pari a 0,85.
Nel caso di elementi piani (solette, pareti, ...) gettati in o con Qlcestruzzi ordinari e con spessori minori di 50 mm, la resi-
stenza di progetto a compressione va ridotta a 0,80 fgd.
11 coefficiente ye puo essere ridotto da 1,5 a 1,4 per p ziOR continuative di elementi o strutture, soggette a controllo continua-
tivo del calcestruzzo dal quale risulti un coeffici di vafiglrione (rapporto tra scarto quadratico medio e valor medio) della resi-
stenza non superiore al 10%. Le suddette p& u ono essere inserite in un sistema di qualita di cui al § 11.8.3.
41.21.1.2  Resistenza di progetto a trdgone dhcalcestruzzo
La resistenza di progetto a trazione, a
= 8K/ vc [4.1.4]
dove:

Yc € il coefficiente parziale 8 sicurezZ®relativo al calcestruzzo gia definito al § 4.1.2.1.1.1;

fctk e la resistenza caratt a trazione del calcestruzzo (§ 11.2.10.2). I1 coefficiente yc
assume il valore 1,
iani (solette, pareti, ...) gettati in opera con calcestruzzi ordinari e con spessori minori di 50 mm, la resi-
stenza di p, ione va ridotta a 0,80fctd.

11 coeffigien®®yc P essere ridotto, da 1,5 a 1,4 nei casi specificati al § 4.1.2.1.1.1.

esistenza di progetto dell’acciaio
La resistenZa di progetto dell’acciaio fyd e riferita alla tensione di snervamento ed il suo valore e dato da:
fyd = fyk/ Ys [4.1.5]

dove:

vs e il coefficiente parziale di sicurezza relativo all’acciaio;

fyk 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 fpyk (barre), fp(0,1)k (fili), fp(1)k
(tre- foli e trecce); si veda in proposito la Tab. 11.3.VIIL.

11 coefficiente ys 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 fbd vale:
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bd bk ¢ [4.1.6]
dove:
¢ eil coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo, pari a 1,5;
vk ¢ la resistenza tangenziale caratteristica di aderenza data da:
. . fok 2,25 1 2 fotk [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 idongi provvedi-

menti; L 2
n2=1,0 per barre di diametro ® <32 mm
n2= (132 - ®)/100 per barre di diametro superiore ¢
La lunghezza di ancoraggio di progetto e la lunghezza di sovrapposizione sono influenzate dalla forma b & coprifer-
ro, dall'effetto di confinamento dell'armatura trasversale, dalla presenza di barre trasversali saldate, a pragsiolie trasversale
lungo la lunghezza di ancoraggio e dalla percentuale di armatura sovrapposta rispetto all'armatur |&QBer le'regole di detta-
glio da adottare si potra fare utile riferimento alla sezione 8 di UNI EN 1992-1-1:2005. 7S
4.1.2.1.2 Diagrammi di progetto dei materiali
4.1.21.21  Diagrammi di progetto tensione-deformazione del calcestruzzo
Per il diagramma tensione-deformazione del calcestruzzo e possibile adottare oppgrt 0@Elli rappresentativi del reale com-
portamento del materiale, definiti in base alla resistenza di progetto fcd e alla de‘ma tima di progetto ecu .
f f
cd / \ cd cd
c2cu Ml cé cu
(a) (b) (c)
Fig. 4.1.1 — Modelli o-€ per il calcestruzzo
2
In Fig. 4.1.1 sono rappresentati i modelli o- ruzzo:
parabola-rettangolo; (b) triangolo-rett rettangolo (stress block).

In particolare, per le classi di resiste 1 Qinferiore a C50/60 si puo porre:

&
@ =0,20%
3 =0,175%

€ =0,26% +3,5% [(90 - f )/100]*
ck

cu

)/40 ] ect=0,2 ecu
rtune limitazioni quando si usa il modello (c).

confinato

Per il diagramma tensione-deformazione del calcestruzzo confinato e 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 piti elevate di quelle proprie del calcestruzzo non confinato. Le altre caratte-
ristiche meccaniche si possono considerare inalterate.

In assenza di pil 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:



44 CAPITOLO 4

feke fek 1,0 5,0 2/ fek per 2 0,05y [4.1.8]
feke fek 1,125 25 2/ fek per 2 0, 05fx [4.1.9]
2
2, 2 fck,c/fck [4.1.10]
w2e cu 0,22 fck/ [4.1.11]
't
cdeee ke o [4.1.12]

essendo 7 la pressione laterale efficace di confinamento allo SLV mentre ¢ ed ¢, sono valutate in accordo al §4.1.2.1.2.1.

- L 2
[o;] -I' f':k‘: ¢ A f

k,

L 4
g E-no nﬁna\

BIeG
0 2 cu c2c cu2,c \
Fig. 4.1.2 — Modelli o-& per il calcestruzzo confinat,
La pressione efficace di confinamento 2puo essere determinata attraverso la relazj :

2 a]
dove & un coefficiente di efficienza ( 1), definito come rapporto fra il volum&l/.Mgdi calcestruzzo efficacemente confinato ed il
volume V. dell’elemento di calcestruzzo, depurato da quello dell
pressione di confinamento esercitata dalle armature trasversali.

9
2
n
8

itudinali (generalmente trascurabile) e ; ¢ la

La pressione laterale puo essere valutata, per ogni direzione prin ezione, direttamente da considerazioni di equilibrio
sul nucleo confinato, in corrispondenza della tensione di snerva to armatura trasversale, come di seguito indicato.

Per sezioni rettangolari

Per le due direzioni principali della sezione x e y va mente, le relazioni:

[4.1.12.b]

dove Astx e Asty sono il quantitativo totale@re®ge ezioni) di armatura trasversale in direzione parallela, rispettivamente, alle

direzioni principali x e y, bx e by sono le difgensio® del nucleo confinato nelle direzioni corrispondenti (con riferimento alla linea

% la tensione caratteristica dell’acciaio delle staffe.

Al Iy [4.1.12.c]

st yk st
;] — [4.1.12.d]

la sezione della staffa, Do e il diametro del nucleo confinato (con riferimento alla linea media delle staffe).

11 coeff i efficienza puo essere valutato come prodotto di un termine relativo alla disposizione delle armature trasversali
nel ezione e di un termine relativo al passo delle staffe, attraverso la relazione:
ns [4.1.12.€]
con:
a) per sezioni rettangolari
2
a, 1bj"/6bx by [4.1.12.1]
n
as 1s/2by 1 s/2by [4.1.12.g]

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

per sezioni circolari
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(04
no ] [4.1.12.h]

a =1-s/ 2D [4.1.12.i]
dove: =2 per staffe circolari singole, =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 e possibile considerare i modelli di
comportamento riportati in riferimenti tecnici di comprovata validita.

4.1.2.1.2.2  Diagrammi di progetto tensione-deformazione dell’acciaio ¢
Per il diagramma tensione-deformazione dell’acciaio & possibile adottare opportuni modelli rappresentativi del reqle c orta-

mento del materiale, modelli definiti in base al valore di progetto eud = 0,9¢uk (euk = (Agt)k) della deformazigne unifo ultima,
al valore di progetto della tensione di snervamento fyd ed al rapporto di sovraresistenza k = (ft / fy)k (Tab. 11.3.& *

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

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

6] 0] 9

yd %
f vd

arctgE arctgE ¢

(a
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 linng@®
deformazione, ¢
vibrazione, \
fessurazione,

tensioni di esercizio,

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

4.1.2.2.2 Stato Limi ormazione

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.

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

stato limite di formazione delle fessure, nel quale la tensione normale di trazione nella fibra pil1 sollecitata e:
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f
t ctm [4.1.13]
1,2

dove fctm e definito nel § 11.2.10.2;

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:

wi1=0,2 mm w2 =0,3 mm w3 =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.

4.1.2.24.1 Combinazioni di azioni
Si prendono in considerazione le seguenti combinazioni:
combinazioni quasi permanenti; ¢
combinazioni frequenti. P \
4.1.2.24.2  Condizioni ambientali \(’
Ai fini della protezione contro la corrosione delle armature metalliche e della protezione contro il degiffdo'@gl estruzzo, le
condizioni ambientali possono essere suddivise in ordinarie, aggressive e molto aggressive in relazion uar® indicato nella
Tab. 4.1.IIT con riferimento alle classi di esposizione definite nelle Linee Guida per il calcestruzzo messe dal Servizio
Tecnico Centrale del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici nonché nella UNI EN 206:2014 .
Tab. 4.1.I11 - Descrizione delle condizioni ambientali
Condizioni ambientali Classe di esposizione
Ordinarie X0, XC1, XC2, XC3, XF1
Aggressive XC4, XD1, XS1, XA1, XA2, XF2, XE3
Molto aggressive XD2, XD3, XS2, XS3, XA3, XF4
4.1.2.24.3  Sensibilita delle armature alla corrosione
Le armature si distinguono in due gruppi:
— armature sensibili; \
— armature poco sensibili.
Appartengono al primo gruppo gli acciai da precompress
Appartengono al secondo gruppo gli acciai ordinari?
Per gli acciai zincati e per quelli 1n0551dab111 sip ne della loro minor sensibilita alla corrosione sulla base di documenti
di comprovata validita.
4.1.2.24.4  Scelta degli stati limite di f N
Nella Tab. 4.1.IV sono 1nd1cat1 i cr1ter1 di s stato limite di fessurazione con riferimento alle esigenze sopra riportate.
Tab. 4.1.1V - Criteri di scelta dello s{gto ll
Condizioni Combinazione d1 Armatura
ambientali azioni ' Sensibile Poco sensibile
‘ < <
A Ordinarie te apertura fessure <w2 | apertura fessure  [< w3
manente| apertura fessure <w1 | apertura fessure < W2
B apertura fessure <wi1_| apertura fessure <w2
quasi permanente | decompressione - apertura fessure < w1
C frequente formazione fessure | - apertura fessure  [< w1
ressl quasi permanente | decompressione - apertura fessure  [< w1
w1, S definiti al § 4.1.2.2.4, il valore wk e definito al § 4.1.2.2.4.5.
4.1.2.24.5  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

11 valore caratteristico di apertura delle fessure (wk) non deve superare i valori nominali w1, w2, w3 secondo quanto riportato nel-
la Tab. 4.1.1V.

L’ampiezza caratteristica delle fessure wk e calcolata come 1,7 volte il prodotto della deformazione media delle barre d’armatura

esm per la distanza media tra le fessure Asm:

wk=1,7 €sm Asm [4.1.14]
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Per il calcolo di esm e Asm vanno utilizzati criteri consolidati riportati in documenti di comprovata validita.

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

4.1.2.25 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.

L 2
412251  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 fck per combinazione caratteristica [4.1.15] \ ¢
Ocmax < 0,45 fck per combinazione quasi permanente. [4.1.16]
Nel caso di elementi piani (solette, pareti, ...) gettati in opera con calcestruzzi ordinari e con spessorj 1&8{ruzzo minori di 50
mm i valori limite sopra prescritti vanno ridotti del 20%. ¢

4.1.2.2.5.2 Tensione massima dell’acciaio in condizioni di esercizio

Sﬁttare la limitazione

La tensione massima, os,max, per effetto delle azioni dovute alla combinazione caratteristi
seguen- te:

Osmax < 0,8 fyk

(4.
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 stgi lingite:
resistenza flessionale in presenza e in assen or’
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 limige di¥uttiifta

Si deve verificare, oxgricRiie 1§ 7.4 delle presenti norme, il rispetto del seguente stato limite:
duttilita flessiona

assiale,

nza e in assenza di sforzo assiale.

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

4.1.2.3. otesi di base
Per ne della resistenza flessionale in presenza e in assenza di sforzo assiale delle sezioni di elementi monodimensio-
nali, si ano 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.

41.23.4.2  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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A
| fh\ s %EE. €y fed

d#% > yc;'ys: /_Z/_ES XO_:__E% Mgd
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c@Ap }YS+YP Epg asse di calcolo Zp Neg
| 1
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Fig. 4.1.4 — Sezione pressoinflessa

. x
Le verifiche si eseguono confrontando la capacita, espressa in termini di resistenza e, quando richiesto al § %L delle e or-
me, di duttilita, con la corrispondente domanda, secondo le relazioni:

MRd = MRd (NEd ) > MEd [4.1.18a] \ L 4
= >
dove p=puMN, )2, [4.1.18b] Q
M 0\

rd e il valore di progetto del momento resistente corrispondente a NEd;

Nea  &ilvalore di progetto dello sforzo normale sollecitante;

Mz il valore di progetto del momento di domanda;

u e il valore di progetto della duttilita di curvatura corrispondente a

Ed NEd; e la domanda in termini di duttilita di curvatura.
Nel caso di pilastri soggetti a compressione assiale, si deve comunque asgumef@un@ecomponente flettente MEd = ¢ NE con eccen-
tricita e pari almeno ad 1/200 dell’altezza libera di inflessione del pil muifgue non minore di 20 mm.

a

Nel caso di pressoflessione deviata la verifica della sezione puo e nefla forma
dove

MEyd’ MEzd ’
MRyd’ Mde \
& ME ME
yd 1 [4.1.19]
R

M M
R yd zd
sono i valo etto delle due componenti di flessione retta della sollecitazione attorno agli assi y e z;
sono i Y@lo rogetto dei momenti resistenti di pressoflessione retta corrispondenti a NEd valutati separatamente
att iassiyez.
L’esponen edursi in funzione della geometria della sezione e dei parametri
v =NEd/NRed [4.1.20]
wt= At fyd/NRed [4.1.21]
con NRed =Ac - fed .
In mancanza di una specifica valutazione, puo assumersi:
-per sezioni rettangolari:
NEed/NRed 0,1 0,7 1,0
10 15 2,0

con interpolazione lineare per valori diversi di Ntd/Nred;

- per sezioni circolari ed ellittiche: =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 y( espressa dalla relazione seguente:
MRg
yd M yd
yd
dove:
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yd € la minore tra la curvatura calcolata in corrispondenza dello snervamento dell’armatura tesa e la curvatura calcolata in cor-

rispondenza della deformazione di picco (g2 se si usa il modello parabola-rettangolo oppure &c3 se si usa il modello triangolo-
rettangolo) del calcestruzzo compresso;

MRrd € il momento resistente della sezione allo SLU;

Mya & il momento corrispondente a yq e puo essere assunto come momento resistente massimo della sezione in campo sostan-
zialmente elastico.

41235 Resistenza nei confronti di sollecitazioni taglianti

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

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 miniga second@®quanto

previsto al punto 4.1.6.1.1. E” consentito omettere tale armatura minima in elementi quali solai, piastre @ rd compor-

tamento analogo, purché sia garantita una ripartizione trasversale dei carichi.

La verifica di resistenza (SLU) si pone con TS
V. >V
Rd< " Ed [4.1.22]
dove VEd ¢ il valore di progetto dello sforzo di taglio agente.
Con riferimento all’elemento fessurato da momento flettente, la resistenza di progett lio@igFaluta con
1/3
VRd max 0,18 f (100 1  fck) /¢ 015 ¢pby d;(vmin 015 ¢p [4.1.23]
con

fek espresso in MPa \
=1+(200/d)12<2
min = 0,035k3/2 \
fek!’2 e dove
d ¢ 'altezza utile della sezione (in m
1=Asl/ (bw - d) e il rapporto geometrico di ar a ifildinale tesa (< 0,02) che si estende per non meno di (Ibd + d) oltre la
sezione considerata, dov®1yy & ezza di ancoraggio;
cp = NEd/Ac [MPa] ¢ la tensione media di pra@gione nella sezione (< 0,2 fcd);
bw

Nel caso di elementi in calces precompresso disposti in semplice appoggio, nelle zone non fessurate da momento

ione (in mm).

flettente (con tensioni di trazione iori a fctd) la resistenza di progetto puo valutarsi, in via semplificativa, con la formula:

d( ,+0 f ) [4.1.24]
lcm cp ctd
In presenza di signifjcatr i di trazione, la resistenza a taglio del calcestruzzo e da considerarsi nulla e, in tal caso, non e pos-

vvisti di armatura trasversale.

Le armature lo: ali, oltre ad assorbire gli sforzi conseguenti alle sollecitazioni di flessione, devono assorbire quelli provo-
I'inclinazione delle fessure rispetto all’asse della trave, inclinazione assunta pari a 45°. In particolare, in
corrispgnd i appoggi, le armature longitudinali devono assorbire uno sforzo pari al taglio sull’appoggio.

ementi con armature trasversali resistenti al taglio

La resistertzZa di progetto a taglio VRd 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 6 dei puntoni di calcestruzzo ri-
spetto all’asse della trave deve rispettare i limiti seguenti:

1<ctg6<2,5 [4.1.25]
La verifica di resistenza (SLU) si pone con
>
VRd 'VEd [4.1.26]

dove VEd ¢ il valore di progetto dello sforzo di taglio agente.
Con riferimento all’armatura trasversale, la resistenza di progetto a “taglio trazione” si calcola con:

A
vV 09d sw f (ctg ctg)sin [4.1.27]

Rsd s yd
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Con riferimento al calcestruzzo d’anima, la resistenza di progetto a “taglio compressione” si calcola con
VRed=0,9 - d -bw - ac - fod (ctga + ctgh)/(1 + ctg? ) [4.1.28]
La resistenza di progetto a taglio della trave & la minore delle due sopra definite:
VRd = min (VRsd, VRcd) [4.1.29]
dove d, bw e ocp hanno il significato indicato in § 4.1.2.3.5.1. e inoltre si € posto:
Asw area dell’armatura trasversale;
S interasse tra due armature trasversali consecutive;
angolo di inclinazione dell’armatura trasversale rispetto all’asse della trave;
fcd resistenza di progetto a compressione ridotta del calcestruzzo d’anima ( =0,5);
\ 4
ac coefficiente maggiorativo paria 1 per membrature non compresse * \
L 4

1+ ocp/fed per 0 <ocp < 0,25 fed

1,25 per 0,25 fed <ocep <0,5 fed \
2,5 (1 -Ocp/fcd) per 0,5 fed < Ocp < fed
*

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

a1=(09-d-ctg6)/2 [4.1.3
lungo l'asse della trave, nel verso meno favorevole.
4.1.23.5.3  Casi particolari \
Componenti trasversali
Nel caso di elementi ad altezza variabile o con cavi da precompre§gi linagigh! taglio di progetto viene assunto pari a:
VEd =Vd+ Vmd + Vpd [4.1.31]
dove:
Vd  =valore di progetto del taglio dovuto ai carichi este

Vpd = valore di progetto della componente di

Vmd = valore di progetto della componente di tagligflovi¥a all’inclinazione dei lembi della membratura;
d alla precompressione.

Carichi in prossimita degli appoggi ¢
11 taglio all’appoggio determinato da carigfif ap i la distanza av < 2d dall’appoggio stesso si potra ridurre del rapporto
av/2d, con 'osservanza delle seguenti S ioni:
nel caso di appoggio di estrgmitz rd di trazione necessaria nella sezione ove € applicato il carico pitt vicino
all’appoggio deve essere pro. orata al di la dell’asse teorico di appoggio;

nel caso di appoggio inteymedio,Ygrmatura di trazione all’appoggio deve essere prolungata sin dove necessario e comunque

fino alla sezione ove gap

icatog) carico pili lontano compreso nella zona con av <2d.

Nel caso di elementj re trasversali resistenti al taglio, si deve verificare che lo sforzo di taglio VEd, calcolato in questo

modo, soddisfi la ¢

VEd < As - fyd - sina [4.1.32]

dove As fy tenza dell’armatura trasversale contenuta nella zona di lunghezza 0,75 av centrata tra carico ed appoggio e
che att a fessura di taglio inclinata ivi compresa.
Los i taglio VEd, calcolato senza la riduzione av/2d, deve comunque sempre rispettare la condizione:

VEd<0,5bw d v fed [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 piut
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 l'equilibrio statico di una struttura dipenda dalla resistenza torsionale degli elementi che la comp% ono, & Ssario
condurre la verifica di resistenza nei riguardi delle sollecitazioni torcenti. Qualora, invece, in strutture iperstaiche €a torsione

insorga solo per esigenze di congruenza e la sicurezza della struttura non dipenda dalla resistenza torsiffha ofsara general-
mente necessario condurre le verifiche. La verifica di resistenza (SLU) consiste nel controllare che

T =T
Rd~ " Ed [4.1.34] L 2
dove TEd e il valore di progetto del momento torcente agente.

Per elementi prismatici sottoposti a torsione semplice o combinata con altre sollecitazio
schema resistente & costituito da un traliccio periferico in cui gli sforzi di trazione songaffid
sversali ivi contenute e gli sforzi di compressione sono affidati alle bielle di calcestryfzo

no sezione piena o cava, lo
armature longitudinali e tra-

Con riferimento al calcestruzzo la resistenza di progetto si calcola con

TRed=2-A-t-fcd- Ctge / 1+ ctgze)

dove t e lo spessore della sezione cava; per sezioni piene t = Ac/u d
sere assunta comunque > 2 volte la distanza fra il bordo e il centr

ella sezione ed u ¢ il suo perimetro; t deve es-
ongitudinale.

Le armature longitudinali e trasversali del traliccio resistente
barre longitudinali possono essere distribuite lungo detto profi

es poste entro lo spessore t del profilo periferico. Le
unque una barra deve essere presente su tutti i suoi

spigoli.
Con riferimento alle staffe trasversali la resistenza dl i ola con
T 2A Asg [4.1.36]
Rsd ‘

Con riferimento all’armatura longitudinale di progetto si calcola con

T 2A Rig [4.1.37]

dove si e posto

A area racchiusa dalla fibra m el profilo periferico;
As area delle staffe; V'S
um  perimetro megdio eo resistente

passo delle stgffe;

lle barre longitudinali.

L’inclingzi e bielle compresse di calcestruzzo rispetto all’asse della trave deve rispettare i limiti seguenti
1<ctg ©<25 [4.1.38]
Entro q limiti, nel caso di torsione pura, puo porsi ctg O = (al/as)1.
A
con: al= 1 /um as=As/s

La resistenza di progetto alla torsione della trave e la minore delle tre sopra definite:
TRd = min (TRcd, TRsd, TRId) [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  limitata dal-
la resistenza delle bielle compresse di calcestruzzo. Per non eccedere tale resistenza deve essere soddisfatta la seguente condizio-
ne:

ed Ved
1 414
. [4.1.40] .

Red Red
Per I’angolo O delle bielle compresse di conglomerato cementizio deve essere assunto un unico valore per le ‘ue veri\ 4
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 dotte con riferimen-
to a schematizzazioni basate sull’individuazione di tiranti e puntoni. TS

Le verifiche di sicurezza dovranno necessariamente essere condotte nei riguardi di:
— resistenza dei tiranti costituiti dalle sole armature (Rs)

— resistenza dei puntoni di calcestruzzo compresso (Rc)

- ancoraggio delle armature (Rb)
— resistenza dei nodi (Rn) K
Deve risultare la seguente gerarchia delle resistenze Rs < (Rn, Rb, Rc)
Per la valutazione della resistenza dei puntoni di calcestruzzo, si terr8ontSRlelld/presenza di stati di sforzo pluriassiali.
Le armature che costituiscono i tiranti devono essere adeguatame& nei nodi.
en nto delle forze trasversali perpendicolari al piano del

Le forze che agiscono sui nodi devono essere equilibrate; si de
nodo.
I'nodi si localizzano nei punti di applicazione dei caiichiNggli a gi, nelle zone di ancoraggio dove si ha una concentrazione di

armature ordinarie o da precompressione, in corrisp nzfydelle piegature delle armature, nelle connessioni e negli angoli delle
membrature.

Particolare cautela deve essere usata nel cag)\ ifiperstatici, che presentano meccanismi resistenti in parallelo.

4.1.2.3.8 Resistenza a fatica

fenomeni di fatica, le verifiche devono essere condotte secondo affidabili modelli tratti da documentazione di com-

In presenza di azioni cicliche che, p rowlei cicli e per ampiezza della variazione dello stato tensionale, possono provocare
hre 1.
provata validita, verificando sepa e il calcestruzzo e I’acciaio.

4.1.2.3.9 Indicazio ificf relative a pilastri e pareti

412391  Pila

di calc confinato puo esprimersi come somma di quella del nucleo di calcestruzzo non confinato pit il contributo di una
longitudinale di peso eguale alla spirale.

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

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
[4.1.41]

o lim

dove
=NEd / (Ac - fcd) & I'azione assiale adimensionalizzata.
La snellezza e calcolata come rapporto tra la lunghezza libera di inflessione, o, ed il raggio d’inerzia, i, della sezione di calce-
struzzo non fessurato:
A=Io/i [4.1.42]

dove in particolare 10 va definita in base ai vincoli d’estremita ed all'interazione con eventuali elementi contigui. 4 x

Per le pareti il calcolo di lo deve tenere conto delle condizioni di vincolo sui quattro lati e del rapporto tra le gimensi

T ali
nel piano.
\ ©

Effetti globali negli edifici
Gli effetti globali del secondo ordine negli edifici possono essere trascurati se e verificata la seguen’@

E 1) *

n

PEd 0,31

¢ il numero di piani;

e I'altezza totale dell’edificio sopra il vincolo ad incastro di base;

od  eil valore di progetto del modulo elastico del calcestruzzo definj §4.183.9.3;
< ¢ il momento di inerzia della sezione di calcestruzzo degli elf@ent®higontrovento, ipotizzata interamente reagente.
4.1.2.3.9.3  Metodi di verifica

Per la verifica di stabilita si calcolano le sollecitazioni sotto4g azioNidi progetto risolvendo il sistema delle condizioni di equili-

brio comprensive degli effetti del secondo ordine e si vgiftic rgfistenza delle sezioni come precisato ai precedenti punti del
presente § 4.1.2.3.

nie6 12 \
dove:
Ed ¢ il carico verticale totale (su elementi controventati e di controvento);

mc B

—

Per i pilastri compressi di telai a nodi fissi, non
di calcolo un difetto di rettilineita pari a 1/3§0 d

etti ad esplicite azioni flettenti, va comunque inserito nel modello

Analisi elastica lineare
In via semplificata si pud impostare il s vente in forma pseudolineare, utilizzando i coefficienti elastici corretti con i

a
contributi del 2° ordine e una rigide siQmale delle sezioni data da
0 E I
E 05 “ [4.1.44)
ia della s
*

dove Ic € il momento d’ine
(11.2.10.7).

Per i coefficienti el

ione di calcestruzzo interamente reagente e ¢ ¢é il coefficiente di viscosita del calcestruzzo

et si possono utilizzare le espressioni linearizzate nella variabile NEd (sforzo assiale
ineare
posta assumendo adeguati modelli non lineari di comportamento dei materiali basati sui seguenti pa-

dell’elemento).
Il sistema ri

resistenza caratteristica del calcestruzzo;

modulo elastico di progetto del calcestruzzo con yCE =1,2;
coefficiente di viscosita del calcestruzzo (§ 11.2.10.7);
fyk tensione di snervamento caratteristica dell’armatura;

Es modulo elastico dell’armatura.

Oltre al metodo generale basato sull’integrazione numerica delle curvature, si possono utilizzare metodi di elaborazione 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 $u ali e che
comunque non possano riverberarsi sulla sicurezza dell’opera.

sitofga e della

Le entita delle azioni ambientali da prendere in conto saranno determinate in relazione al tempo dell’azidfe tran:
tecnologia esecutiva. ¢

4.1.4. VERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI

Le resistenze di progetto dei materiali riferite ad una specifica situazione di verifica si otter‘ono
ziali di sicurezza:

ti coefficienti par-

— calcestruzzo e aderenza con le armature yc=1,0

— acciaio d’armatura ys=1,0

4.1.5. PROGETTAZIONE INTEGRATA DA PROVE E VERIFICA MEDIANTE PR
La resistenza e la funzionalita di strutture ed elementi strutturali puo essere@QuisMata attraverso prove su campioni di adeguata
tt

numerosita.

I risultati delle prove eseguite su opportuni campioni devono egser: i metodi dell’analisi statistica, in modo tale da
ricavare parametri significativi quali media, deviazione standard @gatto®di asimmetria della distribuzione, si da caratterizzare

adeguatamente un modello probabilistico descrittore delle qua te (variabili aleatorie).

Indicazioni piti dettagliate al riguardo e metodi operati
reperiti nella Appendice D della UNI EN 1990:2006.

4.1.6. DETTAGLI COSTRUTTIVI ¢ 6
4.1.6.1 ELEMENTI MONODIMENSIO @ILASTRI
1

Con riferimento ai dettagli coggrutti

b per la progettazione integrata da prove possono essere

enti strutturali in calcestruzzo vengono fornite le indicazioni applicative necessa-

D

N

rie per l'ottenimento delle prescijte oni.

Dette indicazioni si applicago se noRjgono in contrasto con pit1 restrittive regole relative a costruzioni in zona sismica.

4.1.6.1.1 Armatura avi

L’area dell’armatu dinale in zona tesa non deve essere inferiore a

Agmin 0,2 d e comunque non minore di 0,0013 - bt - d [4.1.45]

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

d e 'altezza utile della sezione;

cm ¢ il valore medio della resistenza a trazione assiale definita nel § 11.2.10.2;

fyk ¢ il 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 Asmax = 0,04

Ac, essendo Ac I'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 Ast = 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 iore od
uguale a 12 mm e non potranno avere interassi maggiori di 300 mm. Inoltre la loro area non deve essere inferiore a’
As,min = (0,10 NEd / fyd) e comunque non minore di 0,003 Ac [4.1.46] * \
dove:
f . . . , o *
yd e la resistenza di progetto dell’armatura (riferita allo snervamento)
Ngg ¢ la forza di compressione assiale di progetto
A e I'area di calcestruzzo.

le barre impiegate per
mm e di ¥4 del diame-

I’armatura longitudinale, con un massimo di 250 mm. Il diametro delle staffe non deve esse
tro massimo delle barre longitudinali.

Le armature trasversali devono essere poste ad interasse non maggiore di 12 volte il diamet®
O O

Al di fuori delle zone di sovrapposizione, I'area di armatura non deve superare As mags 0,0 ssendo Ac l'area della sezione
trasversale di calcestruzzo.

4.1.6.1.3 Copriferro e interferro
L’armatura resistente deve essere protetta da un adeguato ricoprimentqadi cal@gstrtizzo. Gli elementi strutturali devono essere
verificati allo stato limite di fessurazione secondo il § 4.1.2.2.4. N

¥

nto di calcestruzzo (copriferro) deve essere dimen-
elle armature alla corrosione, tenendo anche conto delle
nto alla UNI EN 1992-1-1.

interferro delle armature devono essere rapportati alla dimen-

Al fine della protezione delle armature dalla corrosione, lo strato
sionato in funzione dell’aggressivita dell’ambiente e della sensiil
tolleranze di posa delle armature; a tale scopo si puo fare uti

iC
it:

Per consentire un omogeneo getto del calcestruzzo, il co;
sione massima degli inerti impiegati.

11 copriferro e I'interferro delle armature devono reVQhL sionati anche con riferimento al necessario sviluppo delle tensioni
di aderenza con il calcestruzzo. 2™

4.1.6.14 Ancoraggio delle barre e lag8 giuN@gione

Le armature longitudinali devono e i otte ovvero sovrapposte preferibilmente nelle zone compresse o di minore solleci-
tazione.
La continuita fra le barre puo ef a diante:

sovrapposizione, calcola
nel tratto rettilineo dexe e
zione non deve super

in mo a assicurare 1’ancoraggio di ciascuna barra. In ogni caso la lunghezza di sovrapposizione
re @n minore di quanto prescritto al § 4.1.2.3.10. La distanza mutua (interferro) nella sovrapposi-
te il diametro;

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 CALCESTRUZZO 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 pit1 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 allinterno 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 esse sta alla
resistenza a fatica dell’acciaio in presenza di sollecitazioni ripetute. *

4.1.8.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA - NORME DI CALCOLO \

4.18.1.1 Stati limite ultimi

pnte che per la verifica

Per la valutazione della resistenza degli elementi strutturali vale quanto stabilito al § 4.1.2.3®epe @
a yr = 1, secondo quanto

delle sezioni si assumera il valore di progetto della forza di precompressione con il coeffici
previsto al punto § 2.6.1.

Per le verifiche di resistenza locale degli ancoraggi delle armature di precompressionegsi ass , 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,de a di tensione si devono tenere in conto gli effetti
delle cadute di tensione per i fenomeni reologici che comportano @&foriazigni differite dei materiali: ritiro e viscosita del calce-

struzzo, rilassamento dell’acciaio.
Nella valutazione della precompressione nel caso di arma ost@ga la tensione iniziale va calcolata deducendo dalla tensione
rag

al martinetto la perdita per rientro degli apparecchi di a: orrimento dei fili e le perdite per attrito lungo il cavo.

Nelle strutture ad armatura pre-tesa si deve conside la 8guta di tensione per deformazione elastica.
Per le limitazioni degli stati tensionali nelle co oni ercizio, per tutte le strutture precompresse, valgono le prescrizioni
riportate al § 4.1.2.2.5. ) 4

4.1.8.1.3 Tensioni di esercizio nel ca' A a cadute avvenute

Vale quanto stabilito al § 4.1.2.2.5.
Non sono ammesse tensioni di i0fC aid¥mbi nelle strutture costruite per conci prefabbricati, quando non sia possibile dispor-
re I’armatura ordinaria che assorbé¥g sforzo di trazione.

4.1.8.14 Tensioni i nel‘calcestruzzo

All’atto della prec ne e tensioni di compressione non debbono superare il valore:
Oc < 0,60 fekj [4.1.47]

essendo fckj tef¥@ caratteristica del calcestruzzo all’atto del tiro.

Per ele on atura pre-tesa, la tensione del calcestruzzo al momento del trasferimento della pretensione puo essere au-
valore 0,70 fckj.

Nella z i ancoraggio delle armature di precompressione si possono tollerare compressioni locali oc prodotte dagli apparecchi
di ancoraggio pari a:
oc<c fed [4.1.48]
dove
0c=7yP P/ Ao e la pressione agente sull'impronta caricata di area Ao;
P e la forza iniziale di tesatura nel cavo (yr =1,2);
fea = foj / Ye € la resistenza cilindrica del calcestruzzo all’atto della
precompressione; ¢ < 3 & un fattore di sovraresistenza che dipende da:
il rapporto Ao/A1 tra l'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 ¢ 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 fp(0,1)k , fp(1)k 0 fpyk a fyk .

Le tensioni iniziali devono rispettare le pili restrittive delle seguenti limitazioni:

o <0,85f
spi p(

ovk  ospi<0,75fptk  per armatura post-tesa
[4.1.49]

<
Ospi 0,90 fptﬂ,l)k ospi <0,80 fptk  per armatura pre-tesa

ove si sostituisca fp(1)k o fpyk a fp(0,1)k, se del caso.

In entrambi i casi € ammessa una sovratensione, in misura non superiore a 0,05 fp(0,1)k.

4.1.8.2 DETTAGLI COSTRUTTIVI PER IL CALCESTRUZZO ARMATO PRECOMPRESSO

Con riferimento ai dettagli costruttivi degli elementi strutturali in calcestruzzo armato precompresso,
sente paragrafo vengono fornite le indicazioni applicative necessarie per I'ottenimento delle prescri

*

4.1.8.2.1 Armatura longitudinale ordinaria

Nelle travi precompresse con esclusione delle sezioni di giunto delle travi a conci prefa
trazione in combinazione rara, la percentuale di armatura longitudinale ordinaria nogadovrdile
complessiva dell’anima e dell’eventuale ringrosso dal lato dei cavi.

e inferiore allo 0,1% dell’area

Nel caso sia prevista la parzializzazione della sezione in esercizio, le barre longifffdin 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 jore @ quanto prescritto al punto § 4.1.6.1.1. In prossimi-

ta di carichi concentrati o delle zone d’appoggio valgono le presggizi al §4.1.2.35.

In presenza di torsione valgono le prescrizioni di cui al § 4.12.3.6.

4.1.8.3 ESECUZIONE DELLE OPERE IN CALCESTRU TO COMPRESSO

Per quanto riguarda lo strato di ricoprimento di calcestfazzoWecessario alla protezione delle armature dalla corrosione, si riman-
daal§4.1.6.1.3.

Nel caso di armature pre-tese, nella testata j fgfoll dey@no essere ricoperti con adeguato materiale protettivo, o con getto in ope-
ra.

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

All’atto della messa in tiro si d@gkbo re contemporaneamente la forza applicata e ’allungamento conseguito. Per prodotti
marcati CE si applicano le procedgare '@ rollo previste dalle pertinenti norme europee armonizzate.

La distanza minima netta
diametro delle guaine s
delle tensioni di adere

a le gudge deve essere commisurata sia alla massima dimensione dell’aggregato impiegato sia al
relggione rispettivamente ad un omogeneo getto del calcestruzzo fresco ed al necessario sviluppo
calcestruzzo.

I risultati consegui erazioni di tiro, le letture ai manometri e gli allungamenti misurati, vanno registrati in apposite ta-

belle e confron le tensioni iniziali delle armature e gli allungamenti teorici previsti in progetto.

La protezi correvoli va eseguita mediante I'iniezione di adeguati materiali atti a prevenire la corrosione ed a fornire
la richi

Per ecuzione delle iniezioni € necessario che le stesse vengano eseguite secondo apposite procedure di controllo della
qualt

4.1.9. NORME ULTERIORI PER 1 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 e 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.

4.19.3 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 defof@gazi®gi tra i
componenti stessi accostati, sia per i carichi ripartiti che per quelli concentrati. In assenza di soletta collaboggnte arma in dif-
formita rispetto alle prescrizioni delle specifiche norme tecniche europee, I'efficacia di tali dispositivi deve esSe certifiCata me-
diante prove sperimentali.

Quando si voglia realizzare una ridistribuzione trasversale dei carichi € necessario che il solaio cosi co sto apbia dei compo-
nenti strutturali ortogonali alla direzione dell’elemento resistente principale.

b spessore non inferio-
#Smissione delle azioni di
eano per le diverse caratte-

re a 40 mm ed essere dotato di una armatura di ripartizione a maglia incrociata e si deve vegifiic
taglio fra elementi prefabbricati e getto di completamento, tenuto conto degli stati di coaz he s
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 prefabbri
(nel seguito detti componenti) che rispondono alle specifiche prescgiziogh del
che, singolarmente o assemblati tra di loro ovvero con parti costrit op
gegneria civile.

i irN@alcestruzzo armato, normale o precompresso
efte § 4.1, ai metodi di calcolo di cui al§ 2.6e
no utilizzati per la realizzazione di opere di in-

Componenti di serie devono intendersi unicamente gue
industrializzati, in tipologie predefinite per campi di

stabilimenti permanenti, con tecnologia ripetitiva e processi
li e tipi di armature.

Il componente deve garantire i livelli di sicu reffazione sia come componente singolo, nelle fasi transitorie di sformatura,
movimentazione, stoccaggio, trasporto e taQeiOMTa come elemento di un pitt complesso organismo strutturale una volta in-
stallato in opera.

Nel caso di prodotti coperti dgmar ,
delle presenti Norme Tecnich\

4.1.10.1 PRODOTTI PREF

evono essere comunque rispettati, laddove applicabili, i §§ 11.8.2, 11.8.3.4 e 11.8.5

BRICgl NON SOGGETTI A MARCATURA CE

Per gli elementi struttu
catura CE second

bbricati qui disciplinati, quando non soggetti a Dichiarazione di Prestazione e conseguente Mar-
a tecnica armonizzata elaborata ai sensi del Regolamento UE 305/2011 e i cui riferimenti sono

si sottoposti ad un sistema di controllo della produzione ed i produttori di componenti in serie dichiarata ed in

serie contf@lata, 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;

—1icomponenti per i quali & 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 d& lita di
qualificazione della produzione di cui al § 11.8, al deposito della documentazione tecnica relativa al procggso pro iv 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 proget d sigta presso
I'Ufficio regionale competente, ai sensi della vigente legislazione in materia, gli estremi del deposito figsso rvizio Tecnico

con procedure che prevedono verifiche sperimentali su prototipo e controllo perman, d
11.8.

uzione, come specificato al §

Centrale.
O

4.1.10.2.2 Prodotti prefabbricati in serie controllata X

Per serie controllata si intende la produzione di serie che, oltre ad avere i requisiti spec% erie dichiarata, sia eseguita
el d

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 cjgs
i componenti armati o precompressi con spessori, anche locali,
i componenti il cui progetto sia redatto su modelli di calcolo n i lle presenti Norme Tecniche.

Per i componenti ricadenti in uno dei casi sopra elencati, € Q@blig io
secondo le procedure di cui al § 11.8.4.3.

rilascio preventivo dell’autorizzazione alla produzione,

4.1.10.3 RESPONSABILITA E COMPETENZE

Il Progettista e il Direttore tecnico dello stgpilinfentags abbricazione, ciascuno per le proprie competenze, sono responsabili
della capacita portante e della sicurezza mpongfite, sia incorporato nell’opera, sia durante le fasi di trasporto fino a pie
d’opera.

>

responsabilita del progettista e del
prie competenze, la verifica deyco:

ei lavori del complesso strutturale di cui I'elemento fa parte, ciascuno per le pro-
durante il montaggio, la messa in opera e 'uso dell’insieme strutturale realizzato.

I componenti prodotti negli stab
stabilimento, dotato di ade

Ermanenti devono essere realizzati sotto la responsabilita di un Direttore tecnico dello
ata abilggzione professionale, che assume le responsabilita proprie del Direttore dei lavori.

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

I funzionari del Se
nenti prefabbri

nico Centrale potranno accedere anche senza preavviso agli stabilimenti di produzione dei compo-
"accertamento del rispetto delle presenti norme.

4.1.10. ROVE SU COMPONENTI
Per prestazioni di un nuovo prodotto o di una nuova tecnologia produttiva ed accertare 'affidabilita dei modelli di
calcolo jegati nelle verifiche di resistenza, prima di dare inizio alla produzione corrente e 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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11 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 1p0tes
devono essere qualificati secondo quanto previsto al pertinente paragrafo del Cap11.8.

4.1.10.5.3 Tolleranze

Il progetto deve indicare le tolleranze minime di produzione che dovra rispettare il componente. Il ¢ ente e non rispetta
tali tolleranze, sara giudicato non conforme e quindi potra essere consegnato in cantiere per I’ut1h ruzione solo dopo
preventiva accettazione da parte del Direttore dei lavori.

11 progetto dell’opera deve altresi tener conto delle tolleranze di produzione, tracciamento glo assicurando un coerente

fun- zionamento del complesso strutturale.

Il montaggio dei componenti ed il completamento dell’opera devono essere confor:
ficassero delle non conformita, queste devono essere analizzate dal Direttore dei i
sure correttive.

ni di progetto. Nel caso si veri-
ardi delle eventuali necessarie mi-

4.1.11. CALCESTRUZZO A BASSA PERCENTUALE DI ARMATURA QN

11 calcestruzzo a bassa percentuale di armatura e quello per il qu& e di armatura messa in opera e minore di quella
minima necessaria per il calcestruzzo armato o la quantita medi cciaio per metro cubo di calcestruzzo & inferiore a
0,3 kN.

Sia il calcestruzzo a bassa percentuale di armatura, sia q to possono essere impiegati solo per elementi secondari o

per strutture massicce o estese.

4.1.111 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA — NO 1CA
Per le verifiche di resistenza delle sezioni szt mali 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

male N4 con una eccentricita e nella direzione del lato a la verifica di re-

sistenza allo SLU, con il modello (c) di § .¥si pone con
Rd = fed b X [4.1.50]

conx=a-2e.
La verifica di resistenza della ste rettangolare di lati a e b soggetta anche ad un sforzo di taglio Ved nella direzione del
lato a si pone con

¢ VEd< VrRa=foabx /1,5
con
feva = (Petiat oferna) < dim
fova = (fPetiat ofet per & dim

fct1d=0,85 fetd
¢ 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. 4.1.11.
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Valgono le specifiche prescrizioni sul controllo della qualita date in § 4.1 e in § 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

fctd=0,85 fctk/Yc [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.
) 2

4.1.13. RESISTENZA AL FUOCO
Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1992-1-2, utilizzando i coeffic’ew@ 4) re-

lativi alle combinazioni eccezionali ed assumendo il coefficiente otce pari a 1,0. Q L 4

*

<
O
N
. &

N\
)

2
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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 I'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.

4.21. MATERIALI

4211 ACCIAIO LAMINATO *

Gli acciai per impiego strutturale devono appartenere ai gradi da 5235 a 5460 e le loro caratteristiche devono essere 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 ulterigmare 'si@specificaﬁ
nel § 11.3.4.9 delle presenti norme.

0210-1 ed UNI EN
b d1 rottura ftk riportati

In sede di progettazione, per gli acciai di cui alle norme europee armonizzate UNI EN 10025-1,

10219-1, si possono assumere nei calcoli i valori nominali delle tensioni caratteristiche di sneframd
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 £ <40 mm 40 mm < t < 80 mm
fyk [N/mm?] ftk [N/mm?] fyk [N/mm?] ftk [N/mm?]
UNI EN 10025-2
5235 235 360 15 360
5275 275 255 410
5355 355 335 470
S 450 440 550 420 550
UNI EN 10025-3
5275 N/NL 275, 90 255 370
S 355 N/NL 3 490 335 470
5420 N/NL 20 520 390 520
S 460 N/NL 540 430 540
UNI EN 10025-4 L 2
5275 M/ML 5 370 255 360
S 355 M/ML 355 470 335 450
S 420 M/ML 420 520 390 500
460 540 430 530
460 570 440 580
5235 235 360 215 340
S 355 510 335 490

Tab. 4.2.11 - 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?] ftk [N/mm?] fyk [N/mm?] ftk [N/mm?]

UNI EN 10210-1

S235H 235 360 215 340
S275H 275 430 255 410
5355 H 355 510 335 490
5275 NH/NLH 275 390 255 370
S 355 NH/NLH 355 490 335 470
5420 NH/NLH 420 540 390 520
5460 NH/NLH 460 560 430 550
UNI EN 10219-1

5235 H 235 360

S275H 275 430

S355H 355 510
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S 275 NH/NLH 275 370

$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

5460 NH/NHL 460 550
4.2.1.2 ACCIAIO INOSSIDABILE
Gli acciai inossidabili per impieghi strutturali devono essere conformi a quanto previsto nel § 11.3.4.8. Per quantqyattiene alla
progettazione strutturale con acciai inossidabili, le indicazioni e le regole indicate nella presente norma devono €ssegfgintegrate
da norme di comprovata validita, quali, ad esempio, la UNI EN 1993-1-4 “Eurocodice 3. Progettazione delle strutture cl rte
1-4: Regole generali - Criteri supplementari per acciai inossidabili”. 2 &

\ &

4.213 SALDATURE
I procedimenti di saldatura e i materiali di apporto devono essere conformi ai requisiti di cui al § 11.3.4 d res€nti norme.

Per I’omologazione degli elettrodi da impiegare nella saldatura ad arco puo farsi utile riferimaqto 3 % pa ONI EN ISO 2560.

Per gli altri procedimenti di saldatura devono essere impiegati i fili, flussi o gas di cui alle proy&Qi g
Le caratteristiche dei materiali di apporto (tensione di snervamento, tensione di rottura, am@go a rottura e resilienza) de-
vono, salvo casi particolari precisati dal progettista, essere equivalenti o superiori alle corri§pogflenti caratteristiche delle parti

a
collegate. ( D
4214 BULLONI E CHIODI

j C

del procedimento.

I'bulloni e i chiodi per collegamenti di forza devono essere conformi ai reguisi al § 11.3.4 delle presenti norme.

I valori della tensione di snervamento fyb e della tensione di rottyra ei da adottare nelle verifiche quali valori caratte-

ristici sono specificati nel § 11.3.4.6 delle presenti norme.

4.2.2, VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA
La valutazione della sicurezza e condotta secondo i gri &1 ntali illustrati nel Capitolo 2.
el

I requisiti richiesti di resistenza, funzionalita, dur. bustezza si garantiscono verificando il rispetto degli stati limite
ultimi e degli stati limite di esercizio della struttyg®%ei onenti strutturali e dei collegamenti descritti nella presente norma.

4.2.2.1 STATI LIMITE

Gli stati limite ultimi da verifigare, 0, SONo:

— stato limite di equilibrio, al fine e I'equilibrio globale della struttura e delle sue parti durante tutta la vita nominale
comprese le fasi di costruzione el riparazione;

ond@te al raggiungimento della tensione di snervamento oppure delle deformazioni ultime del

0 eccessiva deformazione di una sezione, di una membratura o di un collegamento (escludendo
azione di un meccanismo di collasso, o all'instaurarsi di fenomeni di instabilita dell’equilibrio
i 0 nella struttura nel suo insieme, considerando anche fenomeni locali d’instabilita dei quali si possa

fo

ente con riduzione delle aree delle sezioni resistenti.

ture 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 e/o 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.
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4.2.3. ANALISI STRUTTURALE

Il metodo di analisi deve essere coerente con le ipotesi di progetto. L’analisi deve essere basata su modelli strutturali di calcolo
appropriati, a seconda dello stato limite considerato.

Le ipotesi scelte ed il modello di calcolo adottato devono essere in grado di riprodurre il comportamento globale della struttura e
quello locale delle sezioni adottate, degli elementi strutturali, dei collegamenti e degli appoggi.

Nell’analisi globale della struttura, in quella dei sistemi di controvento e nel calcolo delle membrature si deve tener conto delle
imperfezioni geometriche e strutturali di cui al § 4.2.3.5.

4.2.3.1 CLASSIFICAZIONE DELLE SEZIONI
Le sezioni trasversali degli elementi strutturali si classificano in funzione della loro capacita rotazionale Co definita ﬁ

Ce=9r/9y-1 [4.2.0 *
Nr%mento. Si

a di deformarsi in

essendo 9r e Oy le rotazioni corrispondenti rispettivamente al raggiungimento della deformazione ultima

di- stinguono le seguenti classi di sezioni:
La classificazione delle sezioni trasversali degli elementi strutturali si effettua in funzione della
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 rotazi
condotta con il metodo plastico di cui al § 4.2.3.2 senza subire riduzioni della

a per l’analisi strutturale
sono generalmente classifi-

carsi come tali le sezioni con capacita rotazionale Cs >3
classe 2 se la sezione e in grado di sviluppare il proprio momento resistente pl@sti con capacita rotazionale limitata.

Possono generalmente classificarsi come tali le sezioni con capacita rotagg@onal 15

classe 3 se nella sezione le tensioni calcolate nelle fibre estreme compresse p
I'instabilita locale impedisce lo sviluppo del momento resis

aggiungere la tensione di snervamento, ma

classe 4 se, per determinarne la resistenza flettente, tagliante o n rio tener conto degli effetti dell’instabilita locale

in fase elastica nelle parti compresse che compongono 1 e. 1 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 class at@@Pquelle di classe 3 semi-compatte e quelle di classe 4 snelle.

Per i casi pitt comuni delle forme delle sezioni e del odalita disollecitazione, le seguenti Tabelle 4.2.11I, 4.2.1V e 4.2.V fornisco-
no indicazioni per la classificazione delle sezioni.

La classe di una sezione composta corrispogde ditlasse piu alto tra quelli dei suoi elementi componenti.

Tab. 4.2.I11 - Massimi rapporti larghezza spessore & par NQggimpresse

\Y
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Tab. 4.2.1V - Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse

Piattabande esterne
c

e - -E.

: e

q—‘—""_t'_
1
==

— ]

Profilati laminati a caldo Sezioni saldate

Classe Piattabande Piattabande esterne soggette a
esterne soggette a compressione
compressione Con estremita in Cao
compressione tri

Distribuzione delle
temsiond nelle parn
(comprezsione positiva)

] .

—— .
|BL - c o

1 e/t =9 G ’

e/t
o
H e/t<10s 108 *
cits— e
o

Distribuzione delle
tenzioni nelle parti _—_ II{ —_ . =% l

(compressione positiva) T c
[ ——y

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

Angolari '
h
1
= ——
t! b
I
Riferird anche alle platiahande esterne (v. Tab 4.2.1T)
Non sl applica a2l angell in contatte continuge con alird component
Classe Sezione in compressione
=+ fyk
Digtribuzione delle 11
tensioni sulla sezione }-H
{compressione postiva) I
b+h
3 hi1£15¢ 211,50
21
Sezlonl Tubolarl
P
E |"( ki
k! )
Classe Sezione inflessa e/o compressa
1 dit = 50e*
2 ALt < Tt

4.2.3.2 CAPACITA RESISTENT L;SEZIONI

La capacita resistente delle
glio e torsione, determi

ioni ge e essere valutata nei confronti delle sollecitazioni di trazione o compressione, flessione, ta-
che gli effetti indotti sulla resistenza dalla presenza combinata di pil1 sollecitazioni.

ezione si determina con uno dei seguenti metodi.

Si assume ento elastico lineare del materiale, sino al raggiungimento della condizione di snervamento.
Il metodo arsi a tutte le classi di sezioni, con I'avvertenza di riferirsi al metodo delle sezioni efficaci o a metodi equiva-
lenti, n i sezioni di classe 4.

Si assume Ia completa plasticizzazione del materiale. Il metodo puo applicarsi solo a sezioni 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
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.

METODI DI ANALISI GLOBALE
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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 pitt 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 se i sono
riassunte nella seguente Tab. 4.2.VI.

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

M i calcolo dell ita
Metodo di analisi globale etodo. di calcolo de a.capauta Tipo di sezione
resistente della sezione

\ 7S
(E) (E) tutte (*)

(E) (P) classile?2

(E) (EP) tutte (*) O

(

P) (P) classe 1 ¢

(EP) (EP) tutte ()

(*) per le sezioni di classe 4 la capacita resistente puo essere calcolata con riferimento alla sezione efficace. \
4234 EFFETTI DELLE DEFORMAZIONI

In generale, & possibile effettuare: @
I’analisi del primo ordine, imponendo I’equilibrio sulla configurazione inizia¥%gdella ttura,

I’analisi del secondo ordine, imponendo I’equilibrio sulla configurazione defgum#g della struttura.

L’analisi globale pud condursi con la teoria del primo ordine nei cas oss@ ritenersi trascurabili gli effetti delle deforma-
zioni sull’entita delle sollecitazioni, sui fenomeni di instabilita e s alSggsi a0 rilevante parametro di risposta della struttura.
Tale condizione si puo assumere verificata se risulta soddisf te relazione:

attad@ se
r
o T 10 per l'analisi elasti
Ed
F [4.2.1
a

T d
or . 15 per #anall
dove acr e il moltiplicatore dei carichi N induce l'instabilita globale della struttura, FEd e il valore dei carichi di
progetto e Fer e il valore del carico instgbili®@gante Glcolato considerando la rigidezza iniziale elastica della struttura.
N

4.235 EFFETTO DELLE IM

Nell’analisi della struttura, in quell3Nglei sistemi di controvento e nel calcolo delle membrature si deve tener conto degli effetti del-
le imperfezioni geometriche@g struffurali quali la mancanza di verticalita o di rettilineita, la mancanza di accoppiamento e le ine-
vitabili eccentricita min nti nei collegamenti reali.

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

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:
HEd 20,15 QEd [4.2.2

dove Hed e la somma delle reazioni orizzontali alla base delle colonne del piano considerato e Qrd € la somma delle reazioni verti-
cali alla base delle colonne del piano stesso.

Nel caso di telai non sensibili agli effetti del secondo ordine, nell’esecuzione dell’analisi globale per il calcolo delle sollecitazioni
da introdurre nelle verifiche di stabilita degli elementi strutturali, la curvatura iniziale degli elementi strutturali puo essere tra-
scurata.
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Nell’analisi dei sistemi di controvento che devono garantire la stabilita laterale di travi inflesse o elementi compressi, gli effetti
delle imperfezioni globali devono essere riprodotti introducendo, sotto forma di errore di rettilineita iniziale, un’imperfezione
geometrica equivalente dell’elemento da vincolare.

Nella verifica di singoli elementi strutturali, quando non occorra tenere conto degli effetti del secondo ordine, gli effetti delle im-
perfezioni locali sono da considerarsi inclusi implicitamente nelle formule di verifica di stabilita.

4.2.4. VERIFICHE

Le azioni caratteristiche (carichi, distorsioni, variazioni termiche, ecc.) devono essere definite in accordo con quanto indicato nei
Capitoli 3 e 5 delle presenti norme.

Per costruzioni civili o industriali di tipo corrente e per le quali non esistano regolamentazioni specifiche, le azioni di progetto si

ottengono, per le verifiche statiche, secondo quanto indicato nel Capitolo 2. .
11 calcolo deve condursi con appropriati metodi della meccanica strutturale, secondo i criteri indicati in § 4.2.3. \

) 4
4.24.1 VERIFICHE AGLI STATI LIMITE ULTIMI \ *
42411 Resistenza di progetto
La resistenza di progetto delle membrature Rd si pone nella forma:
R Rk ¢
4§ —
M [4.2.3] \
dove:
Rk e il valore caratteristico della resistenza (trazione, compressione, flessione, taglj i0! della membratura, determinata
dai valori caratteristici delle resistenze dei materiali fyk e dalle caratteristic degli elementi strutturali, dipen-

denti dalla classe della sezione.

YM el fattore parziale globale relativo al modello di resistenza adottato

Nel caso in cui si abbiamo elementi con sezioni di classe 4 puo far eMment@%lle caratteristiche geometriche “efficaci”, area

efficace Aeff, modulo di resistenza efficace Weff, modulo di inerzi
EN 1993-1-5. Nel caso di elementi strutturali formati a freddo e
riferimento a quanto indicato in UNI EN1993-1-3. In alterngti
lizzare il metodo delle tensioni ridotte, indicato in UNI E

eff, valutati seguendo il procedimento indicato in UNI
i, per valutare le caratteristiche “efficaci” si puo fare
o delle caratteristiche geometriche efficaci si potra uti-

Per le verifiche di resistenza delle sezioni delle N on riferimento ai modelli di resistenza esposti nella presente nor-
460 d

mativa ed utilizzando acciai dal grado S 285 al @r i cui al § 11.3, si adottano i fattori parziali yMo0 e ym2 indicati nella

Tab. 4.2.VIL. 1l coefficiente di sicurezza y argicglare, deve essere impiegato qualora si eseguano verifiche di elementi tesi
nelle zone di unione delle membrature i olit&gai fori.
t

Per valutare la stabilita degli elemenj li compressi, inflessi e presso-inflessi, si utilizza il coefficiente parziale di sicurezza

M1 indicato nella seguente tafiglla.
Tab. 4.2.VII - Coefficienti di sicygezza per istenza delle membrature e la stabilita

Resistenza delle Sezioni Jé o 1-2‘4 ymo =1,05
i ym1 = 1,05

ym1 = 1,10

ymz2 =1,25

per le sezioni di classe 4.

Le verifiche in campo elastico, per gli stati di sforzo piani tipici delle travi, si eseguono con riferimento al seguente criterio:
2 2 2
xEd 2, 2 Bd x Bd3 Ed £/ Mo [4.2.4]

xkd € il valore di progetto della tensione normale nel punto in esame, agente in direzione parallela all’asse della membratura;
zkd € il valore di progetto della tensione normale nel punto in esame, agente in direzione ortogonale all’asse della membratu-
ra;

Ed ¢ il valore di progetto della tensione tangenziale nel punto in esame, agente nel piano della sezione della membratura.
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La verifica in campo plastico richiede che si determini una distribuzione di tensioni interne “staticamente ammissibile”, cioe in
equilibrio con le sollecitazioni applicate (N, M, T, ecc.) e rispettosa della condizione di plasticita.

I modelli resistenti esposti nei paragrafi seguenti definiscono la resistenza delle sezioni delle membrature nei confronti delle sol-
lecitazioni interne, agenti separatamente o contemporaneamente.

Per le sezioni di classe 4, in alternativa alle formule impiegate nel seguito, si possono impiegare altri procedimenti di comprovata
validita.

4.2.4.1.2.1 Trazione

L’azione assiale di progetto NEd deve rispettare la seguente condizione:

a1 [4.2.5]

¢
dove la resistenza di progetto a trazione NtRd di membrature con sezioni indebolite da fori per collegamenti bullonagho Riodati
deve essere assunta pari al minore dei valori seguenti: TS

la resistenza plastica di progetto della sezione lorda, A, ¢

Afyk

N
pLRd [4.2.6]
MO

b) la resistenza di progetto a rottura della sezione netta, Anet, in corrispondenza dei fori per i collegame

Nyra 09 Anet fik [427] \
M2
i

che, la resistenza di progetto

Qualora il progetto preveda la gerarchia delle resistenze, come avviene in presenza gdiggzio
plastica della sezione lorda, Npl,Rd, deve risultare minore della resistenza di progett@a elle sezioni indebolite dai fori per
i collegamenti, Nu,Rd:

N

pLRd Nu,Rd
4.2.4.1.2.2 Compressione

La forza di compressione di progetto NEd deve rispettare la segu@
N

e 1 [4.2.9]
N
¢,Rd
dove la resistenza di progetto a compressione della §gzi oR e:
N _ Af /
¢Rd yk' MO per le sezioni di classe 3,
2
N Af/ [4.2.10]
cRd eff yk' MO per le sezioni di@llgsse
Non e necessario dedurre I'area dei regollegamenti bullonati o chiodati, purché in tutti i fori siano presenti gli elementi di
collegamento e non siano pres@uti f imensionati o asolati.
4.2.4.1.2.3 Flessione monoassiale
Il momento flettente di proggtto MEd @eve rispettare la seguente condizione:
m
* w1 [4.2.11]

T

c.Rd

dove la resisten ogetto a flessione retta della sezione McRd si valuta tenendo conto della presenza di eventuali fori in zona

llonati o chiodati.

La resi i etto a flessione retta della sezione Mc,Rd vale:

W f
M pl yk per le sezioni di classe 1 e 2; [4.2.12]

Mo
in cui Wp1 rappresenta il modulo di resistenza plastico della sezione

W  f
M M elmin ¥k per le sezioni di classe 3; [4.2.13]
c,Rd el,Rd
MO
W . f c .
M eftmin yk per le sezioni di classe 4; [4.2.14]
o Rd
MO

per le sezioni di classe 3, Welmin & il modulo resistente elastico minimo della sezione in acciaio; per le sezioni di classe 4, invece, il

modulo Weff,min € calcolato eliminando le parti della sezione inattive a causa dei fenomeni di instabilita locali, secondo il
procedimen- to esposto in UNI EN1993-1-5, e scegliendo il minore tra i moduli cosi ottenuti.

Per la flessione biassiale si veda oltre.
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Negli elementi inflessi caratterizzati da giunti strutturali bullonati, la presenza dei fori nelle piattabande tese dei profili puo esse-
re trascurata nel calcolo del momento resistente se e verificata la relazione

0,9 Af net ftk Af fyk

[4.2.15]

M2 MO
dove Af e I’area lorda della piattabanda tesa, Afnet € I’area della piattabanda al netto dei fori e ftk € la resistenza ultima dell’acciaio.

4.2.4.1.2.4 Taglio

11 valore di progetto dell’azione tagliante VEd deve rispettare la condizione

Yl [4.2.16]

~

cRd

dove la resistenza di progetto a taglio VcRd, in assenza di torsione, vale *

v A, £y . \
¢Rd ,/3_ MO [4.2.17]

*
dove Av él'area resistente a taglio. Per profilati ad I e ad H caricati nel piano dell’anima si puo assumere \
Av A 2btf tw 2rtf [4.2.18]

per profilati a C o ad U caricati nel piano dell’anima si pu6 assumere L 3

Av A 2btf tw rtf [4.2.19] \

per profilati ad I e ad H caricati nel piano delle ali si pu6 assumere

Ay Ahy ty [4.2.2

per profilati a T caricati nel piano dell’anima si puo assumere

Av 09A bitf &
per profili rettangolari cavi “profilati a caldo” di spessore uniforme sum
A
v Ah /(b h) quando il carico & parallelo all’altezza del profilo,\
[4.2.22

Av Ab /(b h) quando il carico é parallelo alla base del p, ;
per sezioni circolari cave e tubi di spessore uniformgy

Av 2A/ [4.2.23]

dove: Y
A éVarea lorda della sezione del profilo x
lar

b  elalarghezza delle ali per i profilati zza per le sezioni cave,

hw ¢éVlaltezza dell’anima,
h e l'altezza delle sezioni ca
r  eilraggio diraccordojra ani d ala,

tt elo spessore delle

In presenza di tgrsi istenza a taglio del profilo deve essere opportunamente ridotta. Per le sezioni ad I o H la resistenza
iditta & data dalla formula

VvV Vv | -~ [4.2.24]
st M 125 R /(3 )
dove tt, a tensione tangenziale massima dovuta alla torsione uniforme. Per sezioni cave, invece, la formula e
Yoot 1 Verd [4.2.25]

t,Ed

¥k ,\//T:S MO)

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

[4.2.26]

J

tEd
dove tEd e valutata in campo elastico lineare.

La verifica all’instabilita dell’anima della sezione soggetta a taglio e priva di irrigidimenti deve essere condotta in accordo con §
424134 se
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hw 72
) ﬁf [4.2.27]
Vo x

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

4.2.4.1.2.5 Torsione
Per gli elementi soggetti a torsione, quando possano essere trascurate le distorsioni della sezione, la sollecitazione torcente di

progetto, TEd, deve soddisfare la relazione

Teg
1,0 [4.2.28]
T
Rd ¢
essendo TRd la resistenza torsionale di progetto della sezione trasversale. La torsione agente TEd pu0 essere consi ta la
somma di due contributi L 3
TEd Tt,Ed Tw,Ed [4.2.29] ¢
dove TtEd e la torsione uniforme e Tw,Ed € la torsione per ingobbamento impedito.
4.2.4.1.2.6 Flessione e taglio *
Se il taglio di progetto VEd e inferiore a meta della resistenza di progetto a taglio Vc,Rd
VEd 0,5 VcRd [4.2.30]

si puo trascurare l'influenza del taglio sulla resistenza a flessione, eccetto nei casi in cydal'inst per taglio riduca la resistenza

a flessione della sezione. Se il taglio di progetto VEd é superiore a meta della resisf€n
conto dell'influenza del taglio sulla resistenza a flessione.

getto a taglio Vc,Rd bisogna tener

Posto

L 1 ©.31]

110 Av la tensione di snervamento ridotta (1 — ) fyk.

Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simm
spondente resistenza convenzionale di progetto a flessiog@fret

gette a flessione e taglio nel piano dell’anima, la corri-
ssere valutata come:

VI

vV, Rd [4.2.32]

4.2.4.1.2.7 Presso o tenso-flessigne
La presso- o tenso-flessione ré& segfftrattata con riferimento a metodi di comprovata validita.

Per le sezioni ad I o ad H diglasse doppiamente simmetriche, soggette a presso o tenso-flessione nel piano dell’anima, la

venZ“nale di progetto a flessione retta puo essere valutata come:

,y,Rd (1 n)/(1 0,5a) Mply,Rd [4.2.33]

lasse 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso o tenso-flessione nel piano delle ali, la corri-

spondente resis nvenzionale di progetto a flessione retta puo essere valutata come:

M MpLZ’R Jpern a

N,zRd [4.2.34]

v

1 om ' a
o NaRd pleri - pern a [4.2.35]

essendo
Miiyra il momento resistente plastico di progetto a flessione semplice nel piano dell’anima,

plzRd il momento resistente plastico di progetto a flessione semplice nel piano delle ali,
e posto:
n= NEd/ Npl.Rd [4.2.36]
a=(A-2btf)/A<05 [4.2.37]
dove:
e l’area lorda della sezione,
b ¢ la larghezza delle ali,

tf e lo spessore delle ali.
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Per sezioni generiche di classe 1 e 2 la verifica si conduce controllando che il momento di progetto sia minore del momento pla-
stico di progetto, ridotto per effetto dello sforzo normale di progetto, MN,y,Rd.

4.2.4.1.2.8 Presso o tenso flessione biassiale
La presso- o tenso-flessione biassiale puo essere trattata con riferimento a metodi di comprovata validita.

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

M 2 M

y,Ed zEd  s5p
M M *
N,y,Rd N,z Rd
conn 20,2 essendo n = NEd / NpLRd. Nel caso in cui n < 0,2, e comunque per sezioni generiche di classe 1 e 2,4p verificaw sere
condotta cautelativamente controllando che:

L 4
My,Ed MZ,Ed

M M

1 [4.238]

1 [4.239]

p ¢ condotta in termini

za dei fori.

N,y,Rd N,z,Rd

Per le sezioni di classe 3, in assenza di azioni di taglio, la verifica a presso o tenso-flessione 1& 0 @
tensionali utilizzando le verifiche elastiche; la tensione agente & calcolata considerando la ev

Per le sezioni di classe 4, le verifiche devono essere condotte con riferimento alla resiste el@sticg (Werifica tensionale); si posso-
n T

no utilizzare le proprieta geometriche efficaci della sezione trasversale considerando esenza dei fori.

4.2.4.1.2.9 Flessione, taglio e sforzo assiale

Nel calcolo del momento flettente resistente devono essere considerati gli effefti @sfor?@assiale e taglio, se presenti.

Nel caso in cui il taglio sollecitante di progetto, VEd, sia inferiore al 50%
flessione della sezione puo essere calcolata con le formule per la t P
supera il 50% della resistenza di progetto a taglio, si assume una dr

ist&pza di progetto a taglio, Vc,Rd, la resistenza a
sione. Se la sollecitazione di progetto a taglio
rvamento ridotta per I'interazione tra flessione e

taglio: fy,red=(1 - ) fyk dove:

2V )
- 1 [4.240]
c.Rd
Per le sezioni di classe 3 e classe 4 le verifiche dey es ndotte con riferimento alla resistenza elastica (verifica tensionale);
per le sezioni di classe 4 si possono utilizza§e le B geometriche efficaci della sezione trasversale.

4.24.1.3 Stabilita delle membratur

424131  Aste compresse
La verifica di stabilita di un’ast®gi eNgftua gJell'ipotesi che la sezione trasversale sia uniformemente compressa. Deve essere

w1 [4.2.41]
‘ b.Rd

dove

Ed el azio preSsione di progetto,

brd e la progetto all’instabilita nell’asta compressa, data da

Afyk per le sezioni di classe 1,2 e 3, [4.2.42]
b,Rd M1
ed
2 A f
N eff yk L
bRd ——— per le sezioni di classe 4 [4.2.43]
M1

I coefficienti x dipendono dal tipo di sezione e dal tipo di acciaio impiegato; essi si desumono, in funzione di appropriati valori
della snellezza normalizzata , dalla seguente formula

1 [4.2.44]

NS ¥

dove 0.5 1 0.2 2, « &l fattore di imperfezione, ricavato dalla Tab. 4.2.VIIJ, e la snellezza normalizzata ¢ pari a -



COSTRUZIONI CIVILI E INDUSTRIALI 73

- A fyk
per le sezioni diclasse 1,2 e 3,ea [4.2.45]
VN

[uy

- eff yk
per le sezioni di classe 4. [4.2.46]

Tab. 4.2.VIII - Curve d’instabilita per varie tipologie di sezioni e classi d’acciaio, per elementi compressi

Infleszione -
P PR intorno
Sezione trasversale Limiti all*asse *
¥y \
e t: = 40 mm v \ ®
P 2
@ = S V-¥
E 40 mm < tp = 100 mm i
g z-z
E _ -
] i tr= 100 mm ;_z
2 o
2 ¥y
i ty 2= 100 mm b
z-Z
1 1 =
1z 12 g i -
 — — i e | tr= 40 mm s
1 1 =
W E3 l 4
sl FoC -
1 h 1 o
A tr> 40 mm -
z-Z
1z Tz
4 Sezione formata “a caldo” qualungue
3
2 Sezione formata “a freddo” qualungue
2 I 't
‘:“E | — — |
E | In generale qualungue
= |
= ¥ |
E . Wil el sl
; tw :
g L+ 1 saldature “spesse”™: a=0.5tg ualunaue
5 Iz bitz=30; Wty=30 e
o
B
o
8
= o . qualungue
E -
Ner e il o critico elastico basato sulle proprieta della sezione lorda e sulla lunghezza di libera inflessione lo dell’asta, calcolato

per la modalita di collasso per instabilita appropriata (flessionale, torsionale o flesso-torsionale).

Nel caso in cui sia minore di 0,2 oppure nel caso in cui la sollecitazione di progetto NEd sia inferiore a 0,04Necr, gli effetti legati ai

fenomeni di instabilita per le aste compresse possono essere trascurati.

Limitazioni della snellezza

Si definisce lunghezza d’inflessione la lunghezza 1o = 3 1 da sostituire nel calcolo del carico critico elastico Ner alla lunghezza 1
dell’asta quale risulta dallo schema strutturale. Il coefficiente 3 deve essere valutato tenendo conto delle effettive condizioni di

vincolo dell’asta nel piano di inflessione considerato.

Si definisce snellezza di un’asta nel piano di verifica considerato il rapporto

A=lo/i [4.2.47]
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dove
10 ¢ la lunghezza d’inflessione nel piano considerato,
¢ il raggio d’inerzia relativo.
opportuno limitare la snellezza A al valore di 200 per le membrature principali ed a 250 per le membrature secondarie.
424.1.3.2  Traviinflesse

Le travi inflesse con la piattabanda compressa non sufficientemente vincolata lateralmente, devono essere verificate nei riguardi
dell'instabilita flesso-torsionale secondo la formula

| [4.2.48]
1vL
bRd
dove: ¢
Ed ¢ il massimo momento flettente di progetto \ 4
M L 4
bRd & il momento resistente di progetto per l'instabilita.
Nel caso di profilo inflesso secondo I’asse forte (asse y) il momento resistente di progetto per i feno i stabilita di una trave
lateralmente non vincolata puo essere assunto pari a TS
vk \
M, rair Wy M1 [4.2.49]
dove
Wy & il modulo resistente della sezione, pari al modulo plastico Wply, per le sezi i ﬁ p [ e 2, al modulo elastico Wely, per le
sezioni di classe 3 e che puo essere assunto pari al modulo efficace Wefty, per 1&gezioriggi#Classe 4
11 fattore XLT e il fattore di riduzione per I'instabilita flessotorsionale, dipend tipo di profilo impiegato e puo essere deter-

minato dalla formula

f ®..+J0% —B-12.

XN

2

dove LT 0.5 lLT LT L LT

T0
. ;
11 coefficiente di snellezza normalizzata (& alla formula
- WY f k
[4.2.51]
“ cr
o )

elastic®di instabilita flesso-torsionale, calcolato considerando la sezione lorda del profilo e tenendo

in cui Me € il momento cri
in conto, le condizioni

ed® vincoli torsionali presenti, nell'ipotesi di diagramma di momento flettente uniforme.
T € ottenuto dalle indicazioni riportate nella Tab. 4.2.IX (a) in base alle curve di stabilita definita nella
tabella Tabg.2.

11 fattore f
formu

ns la reale distribuzione del momento flettente tra i ritegni torsionali dell’elemento inflesso ed e definito dalla

£f1-0,5(1-k)1-2,0 .0,8° [4.2.52]
in cui il fattore correttivo ke assume i valori riportati in Tab. 4.2.X. In particolare nel caso di variazione lineare del momento flet-
tente (-1 1) rappresenta il rapporto tra il momento in modulo minimo ed il momento in modulo massimo presi entrambi con il
loro segno.

Nel caso generale, si pud assume f=1, =1, K=le  £7,0=0,2.

Tab. 4.2.IX a Valori raccomandati di vr per le differenti curve di stabilita.

Curva di stabilita a b c d

Fattore di imperfezione 771 0,21 0,34 0,49 0,76
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Tab. 4.2.IX b - Definizione delle curve d’instabilita per le varie tipologie di sezione e per gli elementi inflessi

Sezione trasversale Limiti Curva di instabilita da Tab. 4.2.VIII
h/b<2 b
Sezione laminata ad I
h/b>2 [d
h/b<2 c
Sezione composta saldata
P h/b>2 d
Altre sezioni trasversali - d

Per i profili aI o a H, laminati o composti saldati, il coefficiente Lo ON puo mai essere assunto superiore a 0,4, il coefficiente 3
non puo mai essere assunto inferiore a 0,75 e il termine K e definito come:

1
[4.2.53] *

K .. —
foor 2 \

4.24.1.3.3  Membrature inflesse e compresse <
Per elementi strutturali soggetti a compressione e flessione, si debbono studiare i relativi fenomeni dig cendo riferi-
mento a normative di comprovata validita.

P

*

4.24.1.34  Stabilita dei pannelli \

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

42414 Stato limite di fatica

Per le strutture soggette a carichi ciclici deve essere verificata la resistenzgya fatiS8imponendo che:
ar ! mf % 54]

essendo

d I'escursione di tensione (effettiva o equivalente allo spettro di ioN®) prodotta dalle azioni cicliche di progetto che induco-
no fenomeni di fatica con coefficienti parziali mf = 1;
R la resistenza a fatica per la relativa categoria dei ostruttivi, come desumibile dalle curve S-N di resistenza a fatica, per
il numero totale di cicli di sollecitazione N appligati\@urar® la vita di progetto richiesta,
Mf il coefficiente parziale definito nella Tab#4.2.
Nel caso degli edifici la verifica a fatica de \ Te non é generalmente necessaria, salvo per quelle alle quali sono applica-
ti dispositivi di sollevamento dei carichi oS@gaccht

Tab. 4.2.X - Coefficiente correttivo mol“zte er la verifica a stabilita delle travi inflesse

Distribuzione del momento flettente Fattore

Mo, Ma

V=M /M, =1

vibranti.

2

M« Ma

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

Per valutare gli effetti della fatica e innanzitutto necessario classificare le strutture nei confronti della loro sensibilita al fenome-
no.
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Si definiscono strutture poco sensibili alla rottura per fatica quelle in cui si verifichino tutte le seguenti circostanze:

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

disposizioni costruttive che permettano la ridistribuzione degli sforzi;

dettagli idonei ad arrestare la propagazione delle lesioni;

dettagli facilmente ispezionabili e riparabili;

prestabilite procedure di ispezione e di manutenzione atte a rilevare e riparare le eventuali lesioni.
Si definiscono strutture sensibili alla rottura per fatica quelle che non ricadono nei punti precedenti.
La resistenza a fatica di un dettaglio e individuata mediante una curva caratteristica, detta curva S-N, che esprime il numero di
cicli a rottura N in funzione delle variazioni di tensione nel ciclo o

L g

Per indicazioni riguardanti le modalita di realizzazione dei dettagli costruttivi e la loro classificazione, con IQrispetthe S-N
si puo fare riferimento al documento UNI EN1993-1-9.

Tab. 4.2.XI - Coefficienti di sicurezza da assumere per le verifiche a fatica.
Conseguenze della rottura

Conseguenze moderate Conseguenze significative ‘
Strutture poco sensibili alla rot- mf=1,00 Mmf=1,15
tura per fatica
Strutture sensibili alla rottura mf=1,15 Mmf=1,35
per fatica

Le verifiche a fatica possono essere a vita illimitata o a danneggiamento.

Verifica a vita illimitata. 0
La verifica a vita illimitata si esegue controllando che sia: \\

max,dMfmaxD
oppure che:

' xDL [4.2.56]
dove max,d € max,d SONo, rispettivamente, i v, i etto delle massime escursioni di tensioni normali e di tensioni
a

tangenziali indotte nel dettaglio consideratg 1 di carico, e p e pilimiti di fatica ad ampiezza costante.
La verifica a vita illimitata e esclusa per { gli le cui curve S-N non presentino limite di fatica ad ampiezza costante (per

es., i connettori a piolo).
Verifica a danneggiamento \Q
s

La verifica a danneggiame i esegWe mediante la formula di Palmgren-Miner, controllando che il danneggiamento D risulti:
¢ D L0 pa2sy)
i Ni

dove n; é il nu i cicli di ampiezza ;g indotti dallo spettro di carico per le verifiche a danneggiamento nel corso della vita

prevista pegi lio e N; & il numero di cicli di ampiezza i,d a rottura, ricavato dalla curva S-N caratteristica del det- taglio.

La veflijglha danneggiamento puo essere eseguita anche con il metodo dei coefficienti di danneggiamento equivalente . Per
I'impiego di tale metodo si deve fare riferimento a normative di comprovata validita, di cui al capitolo 12.

Nel caso di combinazioni di tensioni normali e tangenziali, la valutazione della resistenza a fatica dovra considerare i loro effetti
congiunti adottando idonei criteri di combinazione del danno.

Nella valutazione della resistenza a fatica dovra tenersi conto dello spessore del metallo base nel quale puo innescarsi una poten-
ziale lesione.

Le curve S-N reperibili nella letteratura consolidata sono riferite ai valori nominali delle tensioni.

Per i dettagli costruttivi dei quali non sia nota la curva di resistenza a fatica le escursioni tensionali potranno riferirsi alle tensioni

geometriche o di picco, cioe alle tensioni principali nel metallo base in prossimita della potenziale lesione, secondo le modalita e
le limitazioni specifiche del metodo, nell’ambito della meccanica della frattura.
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Nelle verifiche a fatica e consentito tenere conto degli effetti favorevoli di eventuali trattamenti termici o meccanici, purché ade-
guatamente comprovati.

42415 Fragilita alle basse temperature

La temperatura minima alla quale 1’acciaio per impiego strutturale puo essere utilizzato senza pericolo di rottura fragile, in as-
senza di dati pit1 precisi, deve essere stimata sulla base della temperatura T alla quale per detto acciaio puo essere garantita la re-
silienza KV, richiesta secondo le norme europee applicabili.

Per quanto riguarda le caratteristiche di tenacita, nel caso di strutture non protette, si assumono come temperatura di riferimento

TEd quella minima del luogo di installazione della struttura, con un periodo di ritorno di cinquant’anni Tmin definita al §3.5.2
TEd = Tmin [4.2.58]

Nel caso di strutture protette verra invece adottata la temperatura T min aumentata di 15 *

°C TEd = Tmin + 15 °C [4.2.59]
In assenza di dati statistici locali si potra assumere come temperatura di riferimento il valore Ttd =-25 °C pe& ttuA
protette e TEd =-10 °C per strutture protette. L 4
Per la determinazione dei massimi spessori di utilizzo degli acciai in funzione
— della temperatura minima di servizio,
— deilivelli di sollecitazione di progetto oEd col metodo agli stati limiti,
— del tipo e del grado dell’acciaio,
puo essere utilizzata la Tab. 2.1 di UNI EN 1993-1-10:2005.
Per membrature compresse valgono le prescrizioni della Tab. 2.1 della UNI EN 1993

Tale tabella e valida per velocita di deformazione non superiori a €0 = /s r materiali che non abbiano subito

incrudimenti e/o invecchiamenti tali da alterarne le caratteristiche di tenacita

4.24.1.6 Resistenza di cavi, barre e funi

La verifica di cavi, barre e funi dovra tener conto della specificita
teriali, sia per i dettagli costruttivi e potra essere condotta co

i
comprovata validita, quali UNI EN 12385, UNI EN 10059 e I1E 0060, adottando fattori parziali yM che garantiscano i livelli
di sicurezza stabiliti nelle presenti norme. K
4.24.1.7 Resistenza degli apparecchi di appoggi
Le verifiche degli apparecchi di appoggiogevoflo ndotte tenendo conto della specificita dei materiali impiegati e della
tipologia delle apparecchiature.

Si puo fare riferimento a modelli di cal Nuti in normative di comprovata validita, quali le norme della serie UNI EN
1337, adottando fattori parziali ym c@ cano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.
z1

4.2.4.2 VERIFICHE AGLI STATI LIMI I

4.24.2.1 Spostamepti V@rticaly

11 valore totale dello gpo o ortogonale all’asse dell’elemento (Fig. 4.2.3) e definito come

ali nti sia per quanto riguarda le caratteristiche dei ma-
a specifiche indicazioni contenute in normative di

(o]

Btot = d1 + 2 [4.2.60]

Fig. 4.2.3 -Definizione degli spostamenti verticali per le verifiche in esercizio
essendo:

O0C la monta iniziale della trave,

01 lo spostamento elastico dovuto ai carichi permanenti,

02 lo spostamento elastico dovuto ai carichi variabili,

dmax lo spostamento nello stato finale, depurato della monta iniziale = dtot - dC.

Nel caso di coperture, solai e travi di edifici ordinari, i valori limite di dmax e 2, riferiti alle combinazioni caratteristiche delle
azio- ni, sono espressi come funzione della luce L dell’elemento.
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I valori di tali limiti sono da definirsi in funzione degli effetti sugli elementi portati, della qualita del comfort richiesto alla costru-
zione, delle caratteristiche degli elementi strutturali e non strutturali gravanti sull’elemento considerato, delle eventuali implica-
zioni di una eccessiva deformabilita sul valore dei carichi agenti.

In carenza di pitt precise indicazioni si possono adottare i limiti indicati nella Tab. 4.2.XII, dove L & la luce dell’elemento o, nel
caso di mensole, il doppio dello sbalzo.

42422 Spostamenti laterali

Negli edifici gli spostamenti laterali alla sommita delle colonne per le combinazioni caratteristiche delle azioni devono general-
mente limitarsi ad una frazione dell’altezza della colonna e dell’altezza complessiva dell’edificio da valutarsi in funzione degli
effetti sugli elementi portati, della qualita del comfort richiesto alla costruzione, delle eventuali implicazioni di una ggcessiva de-
formabilita sul valore dei carichi agenti. 'Y

In assenza di pili precise indicazioni si possono adottare i limiti per gli spostamenti orizzontali indicati in Tab. 4.2. A ta-
mento in sommita; d spostamento relativo di piano — Fig. 4.2.4).

*

Tab. 4.2.XII - Limiti di deformabilita per gli elementi di impalcato delle costruzioni ordinarie

Limiti superiori per gli sposta-

menti verticali
Elementi strutturali
max 2 ’
L L
1 1
5
1

Coperture in generale

200 250
T 1
Coperture praticabili 70 300 @

Solai in generale L 31_

Solai o coperture che reggono intonaco o altro materiale di

finitura fragile o tramezzi non flessibili 250
. 1
Solai che supportano colonne 00
Nei casi in cui lo spostamento puod compromettere 1
I'aspetto dell’edificio 25

In caso di specifiche esigenze tecniche elo funzionali tali limiti devono essere opport

Tab. 4.2.XIII - Limiti di deformabilita per costruzioni ordinarie&e atlgioni orizzontali

Limiti superiori per gli spostamenti orizzontali

Tipologia dell’edificio _
H
Edifici industriali monopiano senza carr: 1 /
ponte 150
1
Altri edifici monopiano —
el monop 300 /
Edifici multipiano L L
P 300 500
In caso di specifiche esigenze tec nzionali tali limiti devono essere opportunamente ridotti.
A, =
H

Fig. 4.2.4 - Definizione degli spostamenti orizzontali per le verifiche in esercizio

4.24.2.3 Stato limite di vibrazioni

Le verifiche devono essere condotte adottando le combinazioni frequenti di progetto e facendo riferimento a normative per la mi-
sura e la valutazione degli effetti indotti dalle vibrazioni quali: la UNI 9614 “Misura delle vibrazioni negli edifici e criteri di valutazio-
ne del disturbo”, la UNI 9916 “Criteri di misura e valutazione degli effetti delle vibrazioni sugli edifici” ed altre norme di comprovata
validita.
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4.24.23.1  Edifici
Nel caso di solai caricati regolarmente da persone, la frequenza naturale pit1 bassa della struttura del solaio non deve in generale
essere minore di 3 Hz.

Nel caso di solai soggetti a eccitazioni cicliche la frequenza naturale pit1 bassa non deve in generale essere inferiore a 5 Hz.

In alternativa a tali limitazioni potra condursi un controllo di accettabilita della percezione delle vibrazioni.

4.24.2.3.2 Strutture di elevata flessibilita e soggette a carichi ciclici
I controlli di accettabilita della percezione devono essere condotti seguendo metodologie e limitazioni suggerite da normative di
comprovata validita.

4.2.4.2.3.3 Oscillazioni prodotte dal vento
Le strutture di elevata flessibilita, quali edifici alti e snelli, coperture molto ampie, ecc., devono essere verificate T ffetti in-
dotti dall’azione dinamica del vento sia per le vibrazioni parallele che per quelle perpendicolari all’azione del Vento.\

ati da

Le verifiche devono condursi per le vibrazioni indotte dalle raffiche e per quelle indotte dai vortici, utilizzaf®lg dati su
opportuna documentazione, o tramite metodi analitici, numerici e/o sperimentali adeguatamente comprovati. 'S

42424 Stato limite di plasticizzazioni locali

Nelle strutture in acciaio € normale che la presenza di tensioni residue (dovute a processi di fabbri
ta di alcuni dettagli, variazioni localizzate della temperatura) produca concentrazioni di tensi

tOleranze, particolari-
guenti plasticizzazioni
localizzate. Queste non influenzano la sicurezza dell’opera nei confronti degli stati limite ultjafi. i riteri di cui al § 4.2.4.1.3
tengono conto dell'influenza di questi parametri nei riguardi dell'instabilita delle membr:

In presenza di fenomeni di fatica a basso numero di cicli ci si deve cautelare mediant ific

4.2.5. VERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETTUALI TRANSITORIE

Per le situazioni costruttive transitorie, come quelle che si hanno durante le costruzione, dovranno adottarsi tecnologie

costruttive e programmi di lavoro che non possano provocare dangi aneifalla struttura o agli elementi strutturali e che
comunque non possano riverberarsi sulla sicurezza dell’opera.
i

Le entita delle azioni ambientali da prendere in conto saranno in relazione alla durata nel tempo della situazione

transitoria e della tecnologia esecutiva.

4.2.6. VERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETT
Per situazioni progettuali eccezionali, il progetto do

10
are la robustezza della costruzione mediante procedure di scenari

di danno per i quali i fattori parziali ym de"nat a SOMO essere assunti pari all’unita.

4.2.7. PROGETTAZIONE INTEGRAT, P E VERIFICA MEDIANTE PROVE

La resistenza e la funzionalita di str ed@glementi strutturali puo essere misurata attraverso prove su campioni di adeguata
numerosita.

I risultati delle prove eseguite s i campioni devono essere trattati con i metodi dell’analisi statistica, in modo tale da
ricavare parametri significag

adeguatamente un mo

edia, deviazione standard e fattore di asimmetria della distribuzione, si da caratterizzare

Indicazioni piu dett;

nella Appendice D EN 1990:2006.

4.2.8. I

Nel pr aragrafo sono considerati sistemi di unione elementari, in quanto parti costituenti i collegamenti strutturali tra le
me acciaio. In particolare, sono presentati metodi per calcolare le prestazioni resistenti e le relative modalita e regole

perlar zazione dei vari tipi di unione esaminati. Le tipologie di unione analizzate sono quelle realizzate tramite bulloni,
chiodi, perni e saldature.

Le sollecitazioni agenti nei collegamenti allo stato limite ultimo e allo stato limite di esercizio si devono valutare con i criteri indi-
catiin §4.2.2.

Le sollecitazioni cosi determinate possono essere distribuite, con criteri elastici oppure plastici, nei singoli elementi costituenti i
collegamenti strutturali tra le membrature a condizione che:

— le azioni cosi ripartite fra gli elementi di unione elementari (unioni) del collegamento siano in equilibrio con quelle applicate e
soddisfino la condizione di resistenza imposta per ognuno di essi;

— le deformazioni derivanti da tale distribuzione delle sollecitazioni all’interno degli elementi di unione non superino la loro ca-
pacita di deformazione.



80 CAPITOLO 4

Per il calcolo della resistenza a taglio delle viti e dei chiodi, per il rifollamento delle piastre collegate e per il precarico dei bulloni,

si adottano i fattori parziali yM indicati in Tab. 4.2.XIV.

Tab. 4.2. XIV - Coefficienti di sicurezza per la verifica delle unioni.

Resistenza dei bulloni
Resistenza dei chiodi

Resistenza delle connessioni a perno ym2=1,25
Resistenza delle saldature a parziale penetrazione e a cordone d’angolo
Resistenza dei piatti a contatto

Resistenza a scorrimento: per SLU yms =1,25
per SLE yms =1,10 L 3
Resistenza delle connessioni a perno allo stato limite di esercizio Yaigser = 10 \

Precarico di bullone ad alta resistenza *
con serraggio controllato mr=1,0 'S
con serraggio non controllato m7=1,10 Q
4.2.8.1 UNIONI CON BULLONI, CHIODI E PERNI SOGGETTI A CARICHI STATICI \
Le unioni realizzate con bulloni si distinguono in “non precaricate” e “precaricate”.
Le unioni realizzate con chiodi si considerano sempre “non precaricate” e i chio v ere preferibilmente impegnati a ta-

glio.
I perni delle cerniere sono sollecitati a taglio e flessione. 0
4.2.8.1.1 Unioni con bulloni e chiodi x

n

Nei collegamenti con bulloni “non precaricati” gli assiemi Vite a devono essere conformi a quanto specificato nel §

11.3.4.6.1.

Nei collegamenti con bulloni “precaricati” gli assiemi o/Rondella devono essere conformi a quanto specificato nel §
11.3.4.6.2.

Nelle unioni con bulloni ad alta resistenza delle
viti, i dadi e le rondelle devono essere forn& da

29, precaricati con serraggio controllato, per giunzioni ad attrito, le
roduttore. Il momento di serraggio M per tali unioni e pari a:

kd0,7 Ares  foor [4.2.61]

Nel casQhi mento di serraggio non sia riportato sulle targhette delle confezioni, ma compaia il solo fattore k secondo la classe
i 0 fare riferimento alle seguenti Tabelle 4.2.XVI e 4.2.XVII, che si riferiscono rispettivamente alle viti di classe 8.8 e

Tabella 4.2.XVI - Coppie di serraggio per i bulloni 8.8
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Viti 8.8 — Momento di serraggio M [N m]
Vite | k=0.10 | k=0.12 | k=0.14 | k=0.16 | Fp,C [kN] | Ares [mm?]
M12 56.6 68.0 79.3 90.6 47.2 84.3
M14 90.2 108 126 144 64.4 115
M16 141 169 197 225 87.9 157
M18 194 232 271 310 108 192
M20 274 329 384 439 137 245
M?22 373 448 523 597 170 303
M24 474 569 664 759 198 353
M27 694 833 972 1110 257 459
M30 942 1131 1319 1508 314 561

M36 | 1647 | 1976 | 2306 | 2635 457 817
. \
8 \
Tabella 4.2.XVII Coppie di serraggio per bulloni 10.9 \

Viti 10.9 - Momento di serraggio M [N m] ¢
Vite | k=0.10 | k=0.12 | k=0.14 | k=0.16 | Fp,C [kN] | Ares [mm?]

M12 70.8 85.0 99.1 113 59.0 84.3

M14 113 135 158 180 80.5 115 @

M16 176 211 246 281 110 157

M18 242 290 339 387 134 \
M20 343 412 480 549 172

M22 467 560 653 747 212
M24 593 712 830 949 247
M27 868 1041 1215 1388
M30 | 1178 1414 1649 1885
M36 | 2059 | 2471 2882 3294

Nelle tabelle sono riportati: la dimensione della vite MXX, I’are 1S e della vite Ares in mmo, la forza di precarico Fp,c=0.7
is enti a differenti valori del fattore k. Poiché il momento

Ares ftbk in kN ed i valori del momento di serraggio M in Nm,

di serraggio e funzione lineare del fattore k, la interpolaziongyper r e immediata.
E’ consigliabile utilizzare, per quanto possibile, lotti,di uzi bulloni omogenei.
Nel caso di carichi dinamici e/o vibrazione e oppoRo isporre sistemi antisvitamento reperibili in norme di comprovata

validita tecnica.

rati.

Nel caso di utilizzo di bulloneria con classgf\r e 1 o K2, tutti i bulloni “non precaricati” devono essere adeguatamente ser-
11 serraggio dei bulloni deve essere esegui acc

do alla norma UNI EN 1090-2:2011.

sist ca¥icati” la resistenza ad attrito dipende dalle modalita di preparazione delle superfi-
negldal gioco foro-bullone. In via semplificativa la resistenza di progetto allo scorrimento
sumendo una forza di precarico pari al 70% della resistenza ultima a trazione del bullone. Il

Nei giunti con bulloni ad alta
ci a contatto, dalle modalita di
di un bullone ad attrito si calcoler
0” dsa sumere nelle unioni progettate ad attrito, per lo stato limite di servizio oppure per lo stato

valore della forza di “precal

limite ultimo & pari qui
I A

F 07 _®™% =~ [4.2.62]

p.Cd

Tab. 4.2.XVIII - Posizione dei fori per unioni bullonate e chiodate.

. Massimo
Distanze e I I T 35
. . . Unioni esposte a Unioni non esposte a Unioni di elementi in
interassi Minimo R L . .. L. .
(Fig. 42.5) fenomeni corrosivi o fenomeni corrosivi o acciaio resistente alla cor-
8 &4 ambientali ambientali rosione (UNI EN10025-5)
& 1,2 do 4t+40 mm - max(8t;12 mm)
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e2 1,2 do 4t+40 mm - max(8t;125 mm)
pl 2,2 do min(14t;200 mm) min(14t;,200 mm) min(14t;175 mm)
Pio - min (14,200 mm) - -
Py min(28t;400 mm) -
p2 2,4 do min(14t;200 mm) min(14t;200 mm) min(14t;175 mm)

L’instabilita locale del piatto posto tra i bulloni/chiodi non deve essere considerata se (p1/t)<[9(235/fy)os]:
in caso contrario si assumera una lunghezza di libera inflessione pari a 0.6 p1.

t ¢ lo spessore minimo degli elementi esterni collegati.

I fori devono avere diametro uguale a quello del bullone maggiorato al massimo di 1 mm, per bulloni sino a 20 mm di diametro,
e di 1,5 mm per bulloni di diametro maggiore di 20 mm. Si puo derogare da tali limiti quando eventuali assestamen

chi di servizio non comportino il superamento dei limiti di deformabilita o di servizio. Quando necessario, &€ possi
“accoppiamenti di precisione” in cui il gioco foro-bullone non dovra superare 0,3 mm per bulloni sino a 20 O di di

mm per bulloni di diametro superiore, o altri accorgimenti di riconosciuta validita. \
*
I -I g '. -‘.l " ’ O

I-l
| P " \
) B JID 5 @ 4 e - Ebeieix
[ i § ¢ 7 ¢

-t le_ -i F"':_r,- - \
| s B A al ;

Fig. 4.2.5 -Disposizione dei fori per le realizzazione di unioni bullonate o chiodate \h\ r

Unioni con bulloni o chiodi soggette a taglio e/o a trazione

La resistenza di progetto a taglio dei bulloni e dei chiodi FgRd, 0
connessione, puo essere assunta pari a:
Fv,Rd =06 ftbk Ares /YMZ’

bulloni class 58, 8.8;

Per fori asolati o maggiorati devono essere utilizzate le indicazioni riportate in UNI EN 1993-1-8.

I E—

piano di taglio che interessa il gambo dell’elemento di

[4.2.63]
[4.2.64]

FvRd=0,6 frrk A0 /YM2,  per i chiodT. [4.2.65]
Ares indica l'area resistente della vite e sg c%lando il piano di taglio interessa la parte filettata della vite. Nei casi in cui il
piano di taglio interessa il gambo nor_fi delld vite si ha

Fv,Rd = 0,6 ftbk M2 #- tutte le classi di resistenza, [4.2.66]
dove A indica I'area nominale d ella vite e ftbk, invece, indica la resistenza a rottura del materiale impiegato per realiz-
icat

zare il bullone. Con ftrk € i

Fv/Rd =05 ftbk Ares/ Vi bulloni ¢ 6.8

L g

sistenza caratteristica del materiale utilizzato per i chiodi, mentre Ao indica la sezione del

a

ala
foro. L 2
La resistenza di prq mento Fb,Rd del piatto dell'unione, bullonata o chiodata, puo essere assunta pari a

Ford=k a ftk d t/ ym2, [4.2.67]

o=min {e1/(3 do) ; ftbk/ftk; 1} per bulloni di bordo nella direzione del carico applicato,

a=min {p1/(3 do) — 0,25 ; fibk/ftk ; 1} per bulloni interni nella direzione del carico applicato,

k=min {2,8 e2/do-1,7 ; 2,5} per bulloni di bordo nella direzione perpendicolare al carico applicato,
k=min {1,4 p2 /do - 1,7, 2,5} per bulloni interni nella direzione perpendicolare al carico applicato, essendo
el, e2, p1 e p2indicati in Fig. 4.2.3 e do il diametro nominale del foro di alloggiamento del bullone. La
resistenza di progetto a trazione degli elementi di connessione FtRd puo essere assunta pari a:

FtRd = 0,9 ftbk Ares / YM2, per i bulloni; [4.2.68]

FtRd = 0,6 ftrk Ares / yM2, per i chiodi. [4.2.69]



COSTRUZIONI CIVILI E INDUSTRIALI 83

Inoltre, nelle unioni bullonate soggette a trazione € necessario verificare la piastra a punzonamento; cio non e richiesto per le
unioni chiodate. La resistenza di progetto a punzonamento del piatto collegato e pari a

Bp,Rd = 0,6 7t dm tp ftk / yM2; [4.2.70]
dove dm e il minimo tra il diametro del dado e il diametro medio della testa del bullone; tp € lo spessore del piatto e ftk e la tensio-
ne di rottura dell’acciaio del piatto.
La resistenza di progetto complessiva della singola unione a taglio € percio data da min (Fv,Rd; Fb,Rd), mentre la resistenza di

progetto della singola unione a trazione e ottenuta come min (Bp,Rd; FtRd).

Nel caso di presenza combinata di trazione e taglio si puo adottare la formula di interazione lineare:

F F
v,Ed tEd
— ! [4.2.71]
v,Rd t,Rd ‘
con la limitazione _tEd 1, dove con F ed F sisono indicate rispettivamente le sollecitazioni di taglio e di tﬂ agenti
F v,Ed t,Ed
tRd *
sull’'unione; per brevita, le resistenze a taglio ed a trazione dell’'unione sono state indicate con Fv,Rd ed FtRd. \ *
Unioni a taglio per attrito con bulloni ad alta resistenza
La resistenza di progetto allo scorrimento FsRd di un bullone di classe 8.8 0 10.9 precaricato puo ess sUlata pari a:
Fora=MHF, g/ My [4.2.72] TS
dove:
& il numero delle superfici di attrito,
¢ il coefficiente di attrito,
Fpca € la forza di precarico del bullone data dalla (4.2.66) che, in caso di serraggio co 0 essere assunta pari a 0,7 ftbk

Ares, invece che pari a 0,7 ftbk Ares / yM7.

11 coefficiente di attrito tra le piastre ( a contatto nelle unioni “precaricate” e ge assunto pari a:
=05 — superfici sabbiate meccanica grafiiglia, esenti da incrosta-
zioni di ruggine e da vai

=04 — superfici sabbiate meccani raniglia, e verniciate a spruzzo

con prodotti a base di a di zinco.
— superfici sabbiate
al

cato di zin ndo uno spessore dello strato di 50-80

m;
=03 — superfici p e spazzolatura o alla flamma, esenti da in-
cr@stazioni ggine;
=02 — sup i non trgftate.

onl ad alta resistenza precaricati sia soggetto a trazione FtEd (allo stato limite ultimo)

d si riduce rispetto al valore sopra indicato e puo essere assunta pari a:

Fp,cd - 0,8 Ft,Ed )/ yM3 [4.2.73]
Nel caso di verifica allo engnello stato limite di esercizio, in modo analogo si puo assumere:
Np(F = 08F ) Vi [4.2.74]

dove FtEdeser e msoNgcitazione di progetto ottenuta dalla combinazione dei carichi per le verifiche in esercizio.

amenti con perni

i progetto a taglio del perno e pari a

Fv,Rd = 0,6 fupk A / yM2 [4.2.75]

dove A e l'area della sezione del perno ed fupk € la tensione a rottura del perno.

La resistenza di progetto a rifollamento dell’elemento in acciaio connesso dal perno e pari a
FoRd=1,5td fy / ymo [4.2.76]

dove t & lo spessore dell’elemento, d il diametro del perno, fy € la minore tra la tensione di snervamento del perno (fypk) e quella
delle piastre (fyx).

Nella concezione delle connessioni con perni si deve aver cura di contenere le azioni flettenti. La resistenza a flessione del perno &
data da

MRd = 1,5 Wel fypk / yM0 [4.2.77]

dove Wel e il modulo (resistente) elastico della sezione del perno.
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Qualora si preveda la sostituzione del perno durante la vita della costruzione, bisogna limitare le sollecitazioni di flessione e ta-
glio sul perno e di compressione sul contorno dei fori. Per cui la forza di taglio ed il momento agenti sul perno in esercizio,

Fb,Ed,ser e MEd,ser, devono essere limitate secondo le seguenti formule:

Fb,Rd,ser= 0’6 t d fy/YMéser> Fb,Ed,ser [4278]

M Rd,ser = 0’8 Wel fypk / YMé,ser > MEd,ser [4279]
Inoltre, affinché il perno possa essere sostituito, &€ necessario limitare le tensioni di contatto, ohEd, al valore limite, fhEd = 2,5 fy /

YMsé,ser. Le tensioni di contatto possono essere valutate con la formula seguente

/ E-F (d [4.2.80]
Ohra = 0,591 ——~—~Ed’f2 - '

dove con do si e indicato il diametro del foro di alloggiamento del perno, mentre FEd,ser & la forza di taglio che il peigo erisce
a servizio ed E € il modulo elastico dell’acciaio. 'S \

*

i realizzate con

4.2.8.2 UNIONI SALDATE

Nel presente paragrafo sono considerate unioni saldate a piena penetrazione, a parziale penetrazione,
cordoni d’angolo. Per i requisiti riguardanti i procedimenti di saldatura, i materiali d’apporto e i cogfffoNgi i e necessari per la
% esente norma, si faccia

realizzazione di saldature dotate di prestazioni meccaniche adeguate ai livelli di sicurezza ridtiest
riferimento al § 11.3.4.5.

4.2.8.2.1 Unioni con saldature a piena penetrazione

I collegamenti testa a testa, a T e a croce a piena penetrazione sono generalmente f€alig?@ki materiali d’apporto aventi resi-
stenza uguale o maggiore a quella degli elementi collegati. Pertanto la resistenzai pr @ h dei collegamenti a piena penetrazio-
ne si assume eguale alla resistenza di progetto del pili debole tra gli elemenfg cORgessi*©na saldatura a piena penetrazione e ca-
ratterizzata dalla piena fusione del metallo di base attraverso tutto lo spessore Qgll’ ento da unire con il materiale di apporto.

4.2.8.2.2 Unioni con saldature a parziale penetrazione

I collegamenti testa a testa, a T e a croce a parziale penetrazio
cui al successivo § 4.2.8.2.4.).

vell@ono verificati con gli stessi criteri dei cordoni d’angolo (di

L’altezza di gola dei cordoni d’angolo da utilizzare nellcf¥er quella teorica, corrispondente alla preparazione adottata e
specificata nei disegni di progetto, senza tenere coRpg@d Mg penetrazione e del sovrametallo di saldatura, in conformita con la

norma UNI EN ISO 9692-1:2013.

4.2.8.2.3 Unioni con saldature a cordonifd’ af¥gol

La resistenza di progetto, per unita di | ez ei cordoni d’angolo si determina con riferimento all’altezza di gola “a”, cioe
all’altezza “a” del triangolo iscritto W e trasversale del cordone stesso (Fig. 4.2.6).

™
L g |1 |
Fig. 4.2.6 -Definizione wo a per le saldature a cordone d’angolo

L e quella intera del cordone, purché questo non abbia estremita palesemente mancanti o difettose.

resiste membratura, non devono essere prese in considerazione ai fini della verifica del cordone stesso.

lla resistenza delle saldature con cordoni d’angolo, qualora si faccia riferimento ai modelli di calcolo presentati
nel paraghafo seguente, si adottano i fattori parziali yM indicati in Tab. 4.2.XIV. E possibile utilizzare modelli contenuti in norma-
tive di comprovata validita, adottando fattori parziali YM che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.

Ai fini della durabilita delle costruzioni, le saldature correnti a cordoni intermittenti, realizzati in modo non continuo lungo i

lembi delle parti da unire, non sono ammesse in strutture non sicuramente protette contro la corrosione.

Per le verifiche occorre riferirsi alternativamente alla sezione di gola nella effettiva posizione o in posizione ribaltata, come indi-
cato nel paragrafo successivo.

4.2.8.24 Resistenza delle saldature a cordoni d’angolo

Allo stato limite ultimo le azioni di progetto sui cordoni d’angolo si distribuiscono uniformemente sulla sezione di gola (definita
al§4.2.8.2.3).
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Nel seguito si indicano con o la tensione normale e con T la tensione tangenziale perpendicolari all’asse del cordone d’angolo,
agenti nella sezione di gola nella sua posizione effettiva, e con ¢ la tensione normale e con t la tensione tangenziale parallele
all’asse del cordone d’angolo. La tensione normale o non influenza la resistenza del cordone.

. \
\0

Considerando la sezione di gola nella sua effettiva posizione, si pud assumere la seguente condizione diggsiste

[or?+3(n?+1)?) 1% <fy/

*
<09 ftk/ M2 [4.2.81] \

dove:

fu e la resistenza caratteristica a trazione ultima nominale della piit debole delle par; a = 0,80 per acciaio 5235; 0,85 per
acciaio 5275; 0,90 per acciaio 5355; 1,00 per acciaio S420 e S460.

In alternativa, detta a I'altezza di gola, si puo adottare cautelativamente il criteriqggem ato

F Ed/F <1

w,Rd

dove Fw,Ed & la forza di progetto che sollecita il cordone d’angolo ghezza e Fw,Rd ¢ la resistenza di progetto del
cor- done d’angolo per unita di lunghezza

Fw,Rd aftk / & M2 [4.2.83]
Considerando la sezione di gola in posizione ribaltata, sj n n e con t la tensione normale e la tensione tangenziale

perpendicolari all’asse del cordone.

La verifica dei cordoni d’angolo si effettua controllan no soddisfatte simultaneamente le due condizioni
\ [n +t? +T|| B. [4.2.84]
[n, |+|t, \< B, - 1\ [4.2.85]

dove fyk e la tensione di snerv r&lca ed i coefficienti $1 e 32 sono dati, in funzione del grado di acciaio, in Tab.
4.2 XIX. \
[j’l e [52

Tab. 4.2.XIX - Valori dei coeffici

S§275 - S355 S420 - S460
0,70 0,62
0,85 0,75

9.
In ogni si adottano i coefficienti parziali indicati in Tab. 4.2.XI. In alternativa si possono utilizzare modelli contenuti in nor-

mative di comprovata validita, adottando fattori parziali yM che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.

4.2.8.4 UNIONI SOGGETTE A VIBRAZIONI, URTI E/O INVERSIONI DI CARICO

Nei collegamenti soggetti a taglio e dinamicamente sollecitati, a causa di vibrazioni indotte da macchinari oppure a causa di im-
provvise variazioni delle sollecitazioni dovute a urti o altre azioni dinamiche, devono adottarsi apposite soluzioni tecniche che
impediscano efficacemente lo scorrimento.

A tal proposito si consiglia l'utilizzo di giunzioni saldate, oppure, nel caso di unioni bullonate, I'utilizzo di dispositivi anti-
svitamento, bulloni precaricati, bulloni in fori calibrati o altri tipi di bulloni idonei a limitare o eliminare lo scorrimento.
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4.2.9. REQUISITI PER LA PROGETTAZIONE E L’ESECUZIONE

L’esecuzione delle strutture in acciaio deve essere conforme alla UNI EN 1090-2:2011, per quanto non in contrasto con le presenti
norme.

4.29.1 SPESSORI LIMITE
E vietato 'uso di profilati con spessore t < 4 mm.

Una deroga a tale norma, fino ad uno spessore t =3 mm, & consentita per opere sicuramente protette contro la corrosione, quali
per esempio tubi chiusi alle estremita e profili zincati, od opere non esposte agli agenti atmosferici.

Le limitazioni di cui sopra non riguardano elementi e profili sagomati a freddo.

4.29.2 ACCIAIO INCRUDITO

Deve essere giustificato mediante specifica valutazione I'impiego di acciaio incrudito in ogni caso in cui si preveda icizza-
zione del materiale (analisi plastica, azioni sismiche o0 eccezionali, ecc.) o prevalgano i fenomeni di fatica. ¢,

4293 GIUNTI DI TIPO MISTO \ *

In uno stesso giunto e vietato I'impiego di differenti metodi di collegamento di forza (ad esempio salda e biljonatura), a me-
no che uno solo di essi sia in grado di sopportare I'intero sforzo, ovvero sia dimostrato, per via sp, tNRO teorica, che la di-
sposizione costruttiva e esente dal pericolo di collasso prematuro a catena.

4.294 PROBLEMATICHE SPECIFICHE
Per tutto quanto non trattato nelle presenti norme, in relazione a:
— Preparazione del materiale

— Tolleranze degli elementi strutturali di fabbricazione e di montaggio

— Impiego dei ferri piatti K
— Variazioni di sezione

— Intersezioni \

— Collegamenti a taglio con bulloni normali e chiodi

— Tolleranze foro-bullone. Interassi dei bulloni e dei chiodj, RistanZ@gdai margini

— Collegamenti ad attrito con bulloni ad alta resistepza

— Collegamenti saldati

— Collegamenti per contatto .

si puo far riferimento a normative di compr a
4.2.9.5 APPARECCHI DI APPOG {

La concezione strutturale devégre ilita di sostituzione degli apparecchi di appoggio, nel caso in cui questi abbiano vita
nominale piut breve di quella dell§ygo ne alla quale sono connessi.

4.2.9.6 VERNICIA ZINGXTURA

Gli elementi delle stagit ciaio, a meno che siano di comprovata resistenza alla corrosione, devono essere adeguatamente

protetti mediante a o zincatura, tenendo conto del tipo di acciaio, della sua posizione nella struttura e dell’ambiente

nel quale & coll Wevono essere particolarmente protetti i collegamenti bullonati (precaricati e non precaricati), in modo da
impedire i azione all'interno del collegamento.

Anche con resistenza alla corrosione migliorata (per i quali puo farsi utile riferimento alla norma UNI EN 10025-5)
devgno 15i, Ove necessario, protezioni mediante verniciatura.

Nel cas parti inaccessibili, o profili a sezione chiusa non ermeticamente chiusi alle estremita, dovranno prevedersi adeguati
sovraspessori.

Gli elementi destinati ad essere incorporati in getti di calcestruzzo non devono essere verniciati: possono essere invece zincati a
caldo.

4.2.10. CRITERI DI DURABILITA

La durabilita deve assicurare il mantenimento nel tempo della geometria e delle caratteristiche dei materiali della struttura, affin-
ché questa conservi inalterate funzionalita, aspetto estetico e resistenza.

Al fine di garantire tale persistenza in fase di progetto devono essere presi in esame i dettagli costruttivi, la eventuale necessita di

adottare sovraspessori, le misure protettive e deve essere definito un piano di manutenzione (ispezioni, operazioni manutentive e
programma di attuazione delle stesse).



COSTRUZIONI CIVILI E INDUSTRIALI 87

4.2.11. RESISTENZA AL FUOCO
Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1993-1-2, utilizzando i coefficienti yM ( § 4.2.6) re-
lativi alle combinazioni eccezionali.
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4.3. COSTRUZIONI COMPOSTE DI ACCIAIO - CALCESTRUZZO

Le strutture composte sono costituite da parti realizzate in acciaio per carpenteria e da parti realizzate in calcestruzzo armato
(normale o precompresso) rese collaboranti fra loro con un sistema di connessione appropriatamente dimensionato.

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

strutture composte in acciaio e calcestruzzo.

Per tutto quanto non espressamente indicato nel presente capitolo, per la progettazione strutturale, I'esecuzione, i controlli e la
manutenzione deve farsi riferimento ai precedenti §§ 4.1 e 4.2 relativi alle costruzioni di calcestruzzo armato ed alle costruzioni di
acciaio, rispettivamente.

4.3.1. VALUTAZIONE DELILA SICUREZZA L 2

La valutazione della sicurezza & condotta secondo i principi fondamentali illustrati nel Capitolo 2.

ultimi e degli stati limite di esercizio della struttura, dei componenti strutturali e dei collegamenti descritti ente norma.

I requisiti richiesti di resistenza, funzionalita, durabilita e robustezza si garantiscono verificando il rispetk&%li stafl limite

In aggiunta a quanto indicato in §§ 4.1 e 4.2 dovranno essere considerati gli ulteriori stati limite di segui dic
4.3.1.1 STATI LIMITE ULTIMI *

Stato limite di resistenza della connessione acciaio-calcestruzzo, al fine di evitare la crisi del co & a elementi in acciaio ed
elementi in calcestruzzo con la conseguente perdita del funzionamento composto della s

4.3.1.2 STATI LIMITE DI ESERCIZIO
Stato limite di esercizio della connessione acciaio-calcestruzzo, al fine di evitare% orrimenti fra 1’elemento in acciaio e

I’elemento in calcestruzzo durante I’esercizio della costruzione.
4.3.1.3 FASI COSTRUTTIVE

Le fasi costruttive, quando rilevanti, devono essere considerate a p tazione, nell’analisi e nella verifica delle strutture
composte.

4.3.2. ANALISI STRUTTURALE

Il metodo di analisi deve essere coerente con le ipote$T'%gi proggtto.

L’analisi deve essere basata su modelli stnﬁura ol@Mppropriati, a seconda dello stato limite considerato.
4321 CLASSIFICAZIONE DELLE SEZI@NI
La classificazione delle sezioni comp, ¢ uita secondo lo schema introdotto per le sezioni in acciaio in § 4.2.3. Nel calcolo si

possono adottare distribuziong lastiche o elastiche per le classi 1 e 2, mentre per le classi 3 e 4 si debbono utilizzare

utilizzata per il calcolo eng plastico, deve essere realizzata con acciaio B450C e rispettare la condizione
A S} AC]
1 vk ctm
T 0,3 — T [4.3.1]
235 7w 1 B, /220) 235 "
do CR\l collaborante della soletta di calcestruzzo , fctm € la resistenza media a trazione del calcestruzzo, fyk e fsk sono la

resistenza¥@aratteristica a snervamento dell’acciaio da carpenteria e di quello d’armatura rispettivamente, hc & lo spessore della

soletta di calcestruzzo, zo ¢ la distanza tra il baricentro della soletta di calcestruzzo non fessurata e il baricentro della sezione
composta non fessurata, d e pari ad 1 per le sezioni in classe 2 e a 1,1 per le sezioni in classe 1.

4.3.2.2 METODI DI ANALISI GLOBALE

Gli effetti delle azioni possono essere valutati mediante I’analisi globale elastica anche quando si consideri la resistenza plastica, o
comunque in campo non-lineare delle sezioni trasversali.

L’analisi lineare elastica puo essere utilizzata per le verifiche agli stati limite di esercizio, introducendo opportune correzioni per
tenere conto degli effetti non-lineari quali la fessurazione del calcestruzzo, e per le verifiche dello stato limite di fatica.

Gli effetti del trascinamento da taglio e dell’instabilita locale devono essere tenuti in debito conto quando questi influenzino si-
gnificativamente 1’analisi.
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43221 Analisi lineare elastica

In questo tipo di analisi si devono anche considerare, se rilevanti, la viscosita, la fessurazione, gli effetti della temperatura, il ritiro
e le fasi costruttive..

Per costruzioni poco sensibili ai fenomeni del secondo ordine e quindi non suscettibili di problemi di stabilita globale, e possibile
tenere in conto la viscosita nelle travi di impalcato sostituendo 1’area delle porzioni in calcestruzzo, Ac, con aree equivalenti ridot-
te in ragione del coefficiente di omogeneizzazione n, cioe del rapporto tra i moduli elastici dei materiali, calcolato per breve e
lungo termine. Quando le tensioni di lunga durata non siano preponderanti si puo adottare un unico coefficiente di omogeneiz-

zazione assumendo un modulo elastico del calcestruzzo pari alla meta del modulo elastico istantaneo, sia per le analisi a breve
termine che per quelle a lungo termine. Per tenere in conto la fessurazione delle travi composte & possibile utilizzare due metodi.

I1 primo consiste nell’effettuare una prima “analisi non fessurata” in cui l'inerzia omogeneizzata di tutte le travi e pari a quella

della sezione interamente reagente, EJ1. Individuate, alla conclusione dell’analisi, le sezioni soggette a momento fle negati-
vo, nelle quali si hanno fenomeni di fessurazione, si esegue una seconda “analisi fessurata”. In tale analisi la rigide & asse-
gnata alle porzioni di trave soggette a momento flettente positivo, mentre la rigidezza fessurata ottenuta‘rascura iIN§dl ce-

struzzo teso, EJ2, & assegnata alle porzioni di trave soggette a momento flettente negativo. La nuova distribuzi@Que delle ri#idezze
e delle sollecitazioni interne & utilizzata per le verifiche agli stati limite di servizio ed ultimo.

11 secondo metodo, applicabile alle travi continue in telai controventati in cui le luci delle campate non dififerisCQgo tra loro di piu
del 60%, considera una estensione della zona fessurata all’estremita di ogni campata, caratterizzat i zza EJ2, pari al 15%
della luce della campata; la rigidezza EJ1 e assegnata a tutte le altre zone. L 2

La rigidezza delle colonne deve essere assunta pari al valore indicato in § 4.3.5.2 della presenig n

Gli effetti della temperatura devono essere considerati nel calcolo quando influenti. Tali ¢ffet@ll possotio solitamente essere trascu-
rati nella verifica allo stato limite ultimo, quando gli elementi strutturali siano in clas o2 ndo non vi siano pericoli di in-
stabilita flesso-torsionale.

Il momento flettente ottenuto dall’analisi elastica puo essere ridistribuito in od disfare ancora 1’equilibrio tenendo in

conto gli effetti del comportamento non-lineare dei materiali e tutti i fenomerjdi Mgtabilita.

Per le verifiche allo stato limite ultimo, ad eccezione delle verifiche gfatidy il mS@ento elastico puo essere ridistribuito quando la

trave composta e continua o parte di un telaio controventato, e dijalt co , non vi e pericolo di fenomeni di instabilita.

Nel caso di travi composte parzialmente rivestite di calcestruzzo rre e verificare che la capacita rotazionale sia sufficien-
C 70 a compressione nel calcolo del momento resistente

te per effettuare la ridistribuzione, trascurando il contributo de
ridotto nella situazione ridistribuita.
La riduzione del massimo momento negativo non dgve der: ercentuali indicate nella Tab. 4.3.1.

Classe della sezione

“ Analisi non-fessurata”

“Analisi fessurata”

Se si utilizzano profili di acciaip str ado S355 o superiore la ridistribuzione puo essere fatta solo con sezioni di classe
1 e classe 2, e non deve superarf@yl 3 erle “analisi non fessurate” ed il 15% per le “analisi fessurate”.

43.2.2.2 Analisi plast

L’analisi plastica puo e 'lizz?ta per eseguire le verifiche allo stato limite ultimo quando:

— iprofili in acciaio siano simmetrici rispetto al piano dell’anima,

- la piattabanda compressa sia opportunamente vincolata,

— la capacita rotazionale della cerniera plastica sia sufficiente.

43.2.23 Analisi non lineare
L’analisi non lineare deve essere eseguita secondo le indicazioni in § 4.2.3.3.

I materiali devono essere modellati considerando tutte le loro non-linearita e deve essere tenuto in conto il comportamento della
connessione a taglio tra gli elementi delle travi composte.

L’influenza delle deformazioni sulle sollecitazioni interne deve essere tenuta in conto quando rilevante.
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4.3.2.3 LARGHEZZE EFFICACI

La distribuzione delle tensioni normali negli elementi composti deve essere determinata mediante un modello che tenga conto
della diffusione degli sforzi nelle ali della trave metallica e nella soletta in calcestruzzo.

La larghezza efficace, beff, di una soletta in calcestruzzo puo essere determinata mediante I’espressione
beff = b0 + bel + b €2, [4.3.2]

dove bo ¢ la distanza tra gli assi dei connettori e bei=min (Le/8, bi) € il valore della larghezza collaborante da ciascun lato della se-
zione composta (vedi fig. 4.3.1).

ls l— i = TS
s A — \
Fig. 4.3.1. - Definizione della larghezza efficace beff e delle aliquote bei \

elgeaso di travi continue con fles-
oni di Fig.4.3.2 Per gli appoggi

L. indica approssimativamente la distanza tra due punti di nullo del diagramma dei momenti
sione determinata prevalentemente da carichi distribuiti uniformi si possono utilizz b di
di estremita la formula diviene

=b + +
beff bo ﬁlbe-l ﬁzbe-z’
L
dove ) 0,550,025 D_ 1,0

1
eff S
essendo L. e bei relativi alla campata di estremita.

Le= 0,25(Ls+L7)

L= 0,850 | Le=0,70L7
for bdf.‘l | AQ far bngJ
e | |

L1 Lo L3
Lyd; L2 Lq/4| Loit | Lalé | Laid
) |
Fig. 4.3.2 - Larghe [N, beff, e luci equivalenti, Le, per le travi continue

FFETTI DELLE DEFORMAZIONI

ssibile effettuare:

- l'ana 1 primo ordine, imponendo I'equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura;

— T'analisi del secondo ordine, imponendo 'equilibrio sulla configurazione deformata della struttura.

Gli effetti della geometria deformata (effetti del secondo ordine) devono essere considerati se essi amplificano significativamente
gli effetti delle azioni o modificano significativamente il comportamento strutturale. L’analisi del primo ordine puo essere utiliz-
zata quando l'incremento delle sollecitazioni dovuto agli effetti del secondo ordine e inferiore al 10%. Tale condizione e ritenuta
soddisfatta se

aer 210 [4.3.4]

dove acr e il fattore amplificativo dei carichi di progetto necessario per causare fenomeni di perdita della stabilita dell’equilibrio
elastico.

Per i telai il valore di acr puo essere calcolato utilizzando I'espressione valida per le costruzioni in acciaio di cui al punto § 4.2.3.4.
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4.3.2.5 EFFETTI DELLE IMPERFEZIONI

Nell'analisi strutturale si deve tenere conto, per quanto possibile, degli effetti delle imperfezioni.

A tal fine possono adottarsi adeguate imperfezioni geometriche equivalenti, a meno che tali effetti non siano inclusi implicita-
mente 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.

Nell’ambito dell’analisi globale della struttura, le imperfezioni degli elementi composti soggetti a compressione possono essere

trascurate durante 1'esecuzione dell’analisi del primo ordine. Le imperfezioni degli elementi strutturali possono essere trascurate
anche nelle analisi al secondo ordine se

- LRk ’
Pl
0,5 VT~ [4.3.5]
Ed ’
dove € la snellezza normalizzata dell’elemento, calcolata in § 4.3.5.2, NpLRk ¢ la resistenza a compres e c‘atteristica
dell’elemento, ovvero ottenuta considerando tutte le resistenze dei materiali senza coefficienti parziali I e NEd ¢ lo

sforzo assiale di progetto.
Gli effetti delle imperfezioni globali devono essere tenuti in conto secondo quanto prescritto per le,
4.2.3.5 della presente norma. 4

mposte in genere, sono
iBortat@nella formula di verifica nei

tabilita riportate in § 4.2.4.1.3 del-

acciaio al punto §

Le imperfezioni, rappresentate da una curvatura iniziale delle colonne composte e delle
gia considerate nelle curve della Tab. 4.3.IIL Per le travi di impalcato le imperfezioni so
riguardi dell’instabilita flesso-torsionale.

Per gli elementi in acciaio le imperfezioni sono gia considerate nelle formule di verifica ¢
la presente norma.

4.3.3. RESISTENZE DI PROGETTO K
La resistenza di progetto dei materiali fd € definita mediante 1’espges :

£tk [4.3.6]
d M
dove fk e la resistenza caratteristica del materiale.

In particolare, nelle verifiche agli stati limite ultimi UNQR YM pari a :
YC (calcestruzzo) =1,5 ; &

YA (acciaio da carpenteria) = 1,05 ; ) 4 6

s (acciaio da armatura) =1,15; \

YV (connessioni) = 1,25 .

Nelle verifiche agli stati limite'@ies 0 assume YM = 1.

Nelle verifiche in situazioni di progtt:

O'etcezionali si assume yM = 1.

Si assumono per i differenti\inaterigli (acciaio da carpenteria, lamiere grecate, acciaio da armatura, calcestruzzo, ecc.) le resistenze
caratteristiche fk definit

mente, le resistenz

pitolo 11 delle presenti norme. Nella presente sezione si indicano con fyk, fsk, fpk e fck, rispettiva-
e dell’acciaio strutturale, delle barre d’armatura, della lamiera grecata e del calcestruzzo.

4.3.3.1

4.3.3.1.

Per
cestruzzo

teriStiche degli acciai (strutturali, da lamiera grecata e da armatura) utilizzati nelle strutture composte di acciaio e cal-
deve fare riferimento al § 11.3 delle presenti norme.

Le prescrizioni generali relative alle saldature, di cui al § 11.3 delle presenti norme, si applicano integralmente.
Per le procedure di saldatura dei connettori ed il relativo controllo si puo fare riferimento a normative consolidate.

Nel caso si utilizzino connettori a piolo, I’acciaio deve rispettare le prescrizioni di cui al § 11.3.4.7.

4.3.3.1.2 Calcestruzzo

Le caratteristiche meccaniche del calcestruzzo devono risultare da prove eseguite in conformita alle indicazioni delle presenti
norme sulle strutture di calcestruzzo armato ordinario o precompresso.

Nei calcoli statici non puo essere considerata né una classe di resistenza del calcestruzzo inferiore a C20/25 né una classe di resi-
stenza superiore a C60/75; per i calcestruzzi con aggregati leggeri, la cui densita non puo essere inferiore a 1800 kg/ms, le classi
limite sono LC20/22 e LC55/60.
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Per classi di resistenza del calcestruzzo superiori a C45/55 e LC 40/44 si richiede che prima dell’inizio dei lavori venga eseguito
uno studio adeguato e che la produzione segua specifiche procedure per il controllo qualita.

Qualora si preveda 'utilizzo di calcestruzzi con aggregati leggeri, si deve considerare che i valori sia del modulo di elasticita sia
dei coefficienti di viscosita, ritiro e dilatazione termica dipendono dalle proprieta degli aggregati utilizzati; pertanto i valori da
utilizzare sono scelti in base alle proprieta del materiale specifico.

Nel caso si utilizzino elementi prefabbricati, si rinvia alle indicazioni specifiche delle presenti norme.

4.3.4. TRAVI CON SOLETTA COLLABORANTE

4.34.1 TIPOLOGIA DELLE SEZIONI
Le sezioni resistenti in acciaio delle travi composte, Fig. 4.3.3, si classificano secondo i criteri di cui in § 4.2.3.1.

rado di

Qualora la trave di acciaio sia rivestita dal calcestruzzo, le anime possono essere trattate come vincolate trasversaifgent@ai fini
della classificazione della sezione purché il calcestruzzo sia armato, collegato meccanicamente alla sezione dgpacciaio e

prevenire l'instabilita dell’anima e di ogni parte della piattabanda compressa nella direzione dell’anima.

*

i

*

Fig. 4.3.3 -Tipologie di sezione composte per travi

4.3.4.2 RESISTENZA DELLE SEZIONI

Il presente paragrafo tratta sezioni composte realizzate con profili e soletta coll@fora 6 etodi e criteri di calcolo per la deter-
minazione delle caratteristiche resistenti di sezione di travi composte rivesti no cssere trovati nel § 6.3 della UNI EN1994-
1-1.

4.34.2.1 Resistenza a flessione

Il momento resistente della sezione composta puo essere rigavato Wilizzando differenti metodi analogamente a quanto indicato
per le costruzioni in acciaio.

La larghezza di soletta collaborante da utilizzare per le vellii€he @resistenza delle sezioni puo essere determinata secondo le indicazioni

del punto 4.3.2.3

La lamiera grecata utilizzata per la realizzxion e 1®6llaboranti e disposta con le greche parallelamente all’asse del profilo
in acciaio non deve essere considerata nel cal\ ento resistente.

4.3.4.2.1.1 Metodo elastico
Il momento resistente elastico e calc ase di una distribuzione elastica delle tensioni nella sezione. Si deve trascurare il
contributo del calcestruzzo te\ enf® resistente elastico, Mel, & calcolato limitando le deformazioni al limite elastico della

resistenza dei materiali: fed per il 70, fyd per I'acciaio strutturale e fsd per le barre d’armatura.

1
€
434212  Metodo plgsti ¢

II momento plasticg di 0, MplLRd, si valuta assumendo tutti i materiali completamente plasticizzati, una tensione di
compres- sione nel 70 pari a 0,85fc, e trascurando la resistenza a trazione del calcestruzzo.

434213 asto-plastico

II momen te della sezione e ricavato attraverso una analisi non-lineare in cui sono impiegate le curve tensioni-

ei materiali. E assunta la conservazione delle sezioni piane. Il metodo & applicabile a sezioni di qualunque classe; &
di tenere in conto tutte le non linearita presenti, gli eventuali fenomeni di instabilita e il grado di connessione a

4.3.4.22 Resistenza a taglio

La resistenza a taglio verticale della membratura e affidata interamente alla trave metallica, la cui resistenza é calcolata secondo le
formule riportate in §4.2.4.1.2.

4.34.3 SISTEMI DI CONNESSIONE ACCIAIO-CALCESTRUZZO

Nelle strutture composte si definiscono sistemi di connessione i dispositivi atti ad assicurare la trasmissione delle forze di scorri-
mento tra acciaio e calcestruzzo.

Per le travi, sull’intera lunghezza devono essere previsti connettori a taglio ed armatura trasversale in grado di trasmettere la for-
za di scorrimento tra soletta e trave di acciaio, trascurando I'effetto dell’aderenza tra le due parti.
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11 presente paragrafo fornisce indicazioni generali sui sistemi di connessione tra la trave metallica e la soletta in calcestruzzo, e
indicazioni specifiche per il calcolo della connessione con connettori duttili.

Il sistema di connessione si definisce duttile se possiede capacita deformativa sufficiente per giustificare l'ipotesi di comporta-
mento plastico ideale nella struttura considerata; i connettori possono essere classificati “duttili” secondo quanto esposto in §
4.3.4.3.1.

I concetto di connessione a completo o parziale ripristino si applica solo a travi nelle quali la verifica di resistenza delle sezioni
critiche e effettuata con il metodo plastico. Un sistema di connessione si definisce a completo ripristino quando un incremento di
resistenza della connessione non produce un incremento di capacita portante della trave. In caso contrario la connessione viene
definita a parziale ripristino.

11 grado di connessione e inteso, percio, come il rapporto tra il numero effettivo di connettori a taglio presenti, N, e il numero di
connettori che assicurano il completo sviluppo del momento resistente plastico della sezione composta, Nx.

Quando le sezioni di solo acciaio sono duttili o compatte (classe 1 e 2, secondo quanto definito ai §§ 4.2.3.1. e 4.3.‘1. no pro-
gettate utilizzando il metodo plastico, si puo utilizzare una connessione a taglio a parziale ripristino di resistenza sqdo s&§l carico
ultimo di progetto € minore di quello che potrebbe essere sopportato dallo stesso elemento progettato con c%nessiom ormPleto

ripristino di resistenza.
Le diverse tipologie dei connettori possono essere classificate secondo le seguenti categorie: 14
— connessioni a taglio;

— connessioni a staffa;
— connessioni composte da connettori a taglio e a staffa; L 2

— connessioni ad attrito.
Nel presente paragrafo sono esposti metodi di calcolo per connessioni a taglio che imm con testa in cui la trazione

agente sul singolo connettore a taglio risulta minore di 1/10 della sua resistenza ultim

4.3.4.3.1 Connessioni a taglio con pioli

4.3.4.3.11  Disposizione e limitazioni
I connettori a piolo devono essere duttili per consentire ’adozione
care il calcolo plastico per la definizione del momento resistente

tod oW calcolo plastico della connessione e per appli-

no una capacita deformativa a taglio superiore a 6
e certificato dal produttore dei pioli. In alternativa, il

comportamento dei pioli puo essere assunto come “duttileg luce di una trave d’impalcato se:

i pioli hanno una altezza minima dopo la saldatu 76 d un diametro pari a 19 mm;
la sezione in acciaio ad I o H € laminata a caldo;

quando, nel caso si utilizzino lamiere gregate 11 sola’ ueste siano continue sulla trave;

in ogni greca sia disposto un unico piolo;

la lamiera grecata soddisfi le limitaziong®0/hp' p <60 mm (vedi Figure 4.3.4.a e 4.3.4.b);

la forza agente in soletta sia calcol@ ndo il metodo per il calcolo del momento plastico.
i

In ogni caso il grado di conned§ione! to al § 4.3.4.3, deve soddisfare le seguenti limitazioni
355 )
max 1 - 1,04 0,04™9L ;0,4 perL 25m
; ’ .

43.7

vk

per L. 25m

max 1 355 0,75 0,03 L ;0,4 perL 25m
5 ; .
Vi 4.3.8

1 per L, 25m

Per una casistica pit generale, si rimanda a normative di comprovata validita.

4.34.3.1.2  Resistenza dei connettori
La resistenza di progetto a taglio di un piolo dotato di testa, saldato in modo automatico, con collare di saldatura normale, posto
in una soletta di calcestruzzo piena puo essere assunta pari al minore dei seguenti valori
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Praa 08f & /4/y [4.39]

Prac 029 d&® fyEem @ /v [4.3.10]
dove
YV el fattore parziale definito al § 4.3.3.

« e la resistenza caratteristica a rottura dell’acciaio del piolo (comunque ftk <500 MPa ),
k ¢ la resistenza cilindrica caratteristica del calcestruzzo della soletta,

Ecm ¢ il valore medio del modulo elastico secante del calcestruzzo della soletta definito al § 11.2.10.3,
d  eil diametro del piolo, compreso tra 16 e 25 mm;
h

sc e l'altezza del piolo dopo la saldatura;

a=02(tsc/d+1) per3<hsc/d<4, [4.3.11 a] ¢

a=1,0 per hsc/d > 4. [4.3.11 D] L J
Nel caso di solette con lamiera grecata la resistenza di progetto dei connettori a piolo, calcolata per la soletta'Qiena, deve essere
convenientemente ridotta. Per lamiera disposta con le greche parallelamente all’asse del profilo, la resist ellfgonnessione a
taglio & moltiplicata per il fattore riduttivo

k=06b (h -h )/h*><1,0, [4.3.13]
1 0 sc P P ’
dove hsc e I’altezza del connettore, non maggiore di hp+75mm, e hsc, hp e bo sono indicati in Ej \
b, b, @
— [ =F

o
Fig. 4.3.4(a) - Disposizione della lamiera grecata rispetto al profilo in acciaio Q
Se le greche sono orientate trasversalmente al profilo in acciaio (f M tore riduttivo e
- _ 2
k‘—0,7 b U(h ) hp)/h ) /HT \ [4.3.14]
dove nr e il numero dei pioli posti dentro ogni greca. La 4) Wl essere utilizzata solo se fu del connettore e inferiore a 450
MPa. 11 valore di kt deve essere sempre inferiore aj valgti rip nella Tab. 4.3.II; 'espressione di kt & valida se hp<85mm e
bo=hp e con connettori di diametro massimo pari a m
lamiera forata.

: ‘ o
{ =3 } h} |
hee| Rl = Y “ ke 7
< Pl | B 7 _TiRh, *“

| caso di saldatura attraverso la lamiera e pari a 22 mm nel caso di

Tab. 4.3.11 - Limiti superiori del coefficiente kt

Lamiera con fori e pioli saldati

Numero di pioli Spessore della Connettori con <20mm e §
sul profilo

per greca lamiera saldati attraverso la lamiera
— diametro pioli 19 0 22 mm

Nr=1 <1,0 5 0,75
>1,0 ,00 0,75
<1,0 0,70 0,60
Nr=
>1 < 0,80 0,60
b, b,

|

| -

} h " 7 7/
// N a W k. | 8¢ N 4 % 2
L/ Xty — N\ Rl e

Fig. 4.3.4(b) - Disposizione della lamiera grecata rispetto al profilo in acciaio

4.3.43.2 Altri tipi di connettori

Per altri tipi di connettori, quali connettori a pressione, uncini e cappi, connettori rigidi nelle solette piene, la resistenza a taglio si
deve valutare secondo normative di comprovata validita.

4.3.4.33 Valutazione delle sollecitazioni di taglio agenti sul sistema di connessione

Ai fini della progettazione della connessione, la forza di scorrimento per unita di lunghezza puo essere calcolata impiegando
I'analisi lineare elastica, ’analisi non lineare o, nel caso di connettori duttili, la teoria plastica.

Nel caso di analisi elastica, le verifiche devono essere condotte su ogni singolo connettore.
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Per connessioni duttili a completo ripristino, la massima forza totale di scorrimento di progetto, Vid che deve essere contrastata
da connettori distribuiti tra le sezioni critiche, si determina con equazioni di equilibrio plastico.

Se si utilizza per le sezioni trasversali la teoria elastica, anche la forza di scorrimento per unita di lunghezza deve essere calcolata
utilizzando la teoria elastica. Le proprieta statiche della sezione trasversale devono essere uguali a quelle utilizzate nel calcolo
delle tensioni normali.

43434 Dettagli costruttivi della zona di connessione a taglio

11 copriferro al di sopra dei connettori a piolo deve essere almeno 20 mm. Lo spessore del piatto a cui il connettore & saldato deve
es- sere sufficiente per I'esecuzione della saldatura e per una efficace trasmissione delle azioni di taglio. La distanza minima tra il
con- nettore e il bordo della piattabanda cui e collegato deve essere almeno 20 mm.

L’altezza complessiva del piolo dopo la saldatura deve essere almeno 3 volte il diametro del gambo del piolo, d. La t el piolo
deve avere diametro pari ad almeno 1,5 d e spessore pari ad almeno 0,4 d. Quando i connettori a taglio sono so% azioni
che inducono sollecitazioni di fatica, il diametro del piolo non deve eccedere 1,5 volte lo spessore del piatto a culgyco to.
Quando i connettori a piolo sono saldati sull’ala, in corrispondenza dell’anima del profilo in acciaio, il lor§ diametro deve

essere superiore a 2,5 volte lo spessore dell’ala.

¢

za¥hominale del

Quando i connettori sono utilizzati con le lamiere grecate per la realizzazione degli impalcati negli edifj

connettore deve sporgere non meno di 2 volte il diametro del gambo al di sopra della lamiera grecatggla hezZa minima della

greca che puo essere utilizzata negli edifici € di 50 mm. *

4.3.4.3.5 Armatura trasversale \
L’armatura trasversale della soletta deve essere progettata in modo da prevenire la rottufa pfemadgira per scorrimento o fessura-
S t

zione longitudinale nelle sezioni critiche della soletta di calcestruzzo a causa delle azioni di taglio create dai con-
nettori. L’armatura deve essere dimensionata in modo da assorbire le tensioni djs@r agenti sulle superfici “critiche” di
potenziale rottura, a-a, b-b, c-c, d-d, esemplificate in Fig. 4.3.5.

»

La sollecitazione di taglio agente lungo le ici ggigfChe deve essere determinata coerentemente con le ipotesi di calcolo assun-
te per la determinazione della resistenza a congessione.

L’area di armatura trasversale in u na non deve essere minore di 0,002 volte I’area del calcestruzzo e deve essere di-
iera grecata aventi nervature parallele o perpendicolari all’asse della trave, I'area
8€re minore di 0,002 volte l'area del calcestruzzo della soletta posta al di sopra
dell’estradosso della lamierg grecata'@deve essere uniformemente distribuita.

stribuita uniformemente. In s
dell’armatura trasversale non

4.3.5. COLONNE COMPOSTE

4.35.1 GENERALITA E TIPOLOGIE

Si considerano colonne composte soggette a compressione centrata, presso-flessione e taglio, costituite dall'unione di profili me-
tallici, armature metalliche e calcestruzzo:

sezioni completamente rivestite di calcestruzzo;
sezioni parzialmente rivestite di calcestruzzo;

sezioni scatolari rettangolari riempite di calcestruzzo;
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(d) sezioni circolari cave riempite di calcestruzzo.

i
Fig. 4.3.6 -Tipi di sezioni per colonne composte, trattate nel presente paragrafo .

In generale & possibile concepire qualunque tipo di sezione trasversale, in cui gli elementi in acciaio e in calcestruzzgggori@yassem-
blati in modo da realizzare qualunque tipo di forma. Il progetto e le verifiche di tali elementi strutturali Va&seguito izzando
procedure numeriche affidabili che tengano in conto le non-linearita dei materiali e dei sistemi di connessionefji fenomei¥ di riti-
ro e viscosita, le non linearita legate alle imperfezioni. \ 4

Nel seguito vengono fornite indicazioni per verificare le colonne composte pitt comuni, vedi fig. 4.3.6, Qe rism@itano i seguenti
requisiti:

la sezione e doppiamente simmetrica; *

la sezione e costante lungo I’altezza della colonna;

il contributo meccanico del profilato in acciaio , definito in § 4.3.5.2, € compreso tra 0,2€0,

la snellezza normalizzata , definita in §4.3.5.2, ¢ inferiore a 2.0;

per le sezioni interamente rivestite, fig. 4.3.6, i copriferri massimi che si posso: J € nel calcolo sono cy=0,4 b e cz=0,3 h;

il rapporto tra I’altezza hc e la larghezza bc della sezione deve essere 0,2< hc ;
I’armatura longitudinale utilizzata nel calcolo non deve essere ma e 29 della sezione in calcestruzzo.

Nei criteri di verifica, inoltre, si deve distinguere il caso in cui le'S@lle ioni siano affidate interamente alla struttura composta
dal caso in cui la costruzione venga realizzata costruendo la e in acciaio e poi completandola con il calcestruzzo.
4.3.5.2 RIGIDEZZA FLESSIONALE, SNELLEZZA EC 1B MECCANICO DELL’ACCIAIO
11 contributo meccanico del profilato in acciaio e i formula
Aq
[4.3.15]
pl .Rd

dove con Aa e indicata 1'area’@gl p ifflacciaio e con Npl,Rd la resistenza plastica di progetto a sforzo normale della sezione
composta, definita in § 4.3.5.3.1.

La rigidezza flessionale effigace dellfysezione composta, EJeff, da utilizzarsi per la definizione del carico critico euleriano e data
dalla formula X 3
7° E,Jy EsJs keEcep Je [4.3.16]

rrettivo pari a 0,6, mentre Ja, Js e Jc sono i momenti di inerzia rispettivamente del profilo in acciaio, delle

dove ke e un f.
barre d’ar. alcestruzzo ed Ecett € il modulo elastico efficace del calcestruzzo ottenuto tenendo conto degli effetti della
viscosita in relazione.

[4.3.17]

c,eff cm 1 NG Ed / NEd
dove
Eem € il modulo elastico istantaneo del calcestruzzo
e il coefficiente di viscosita definito al punto (11.2.10.7)
NEed e la massima azione assiale di progetto
Ngkd € I'aliquota di azione assiale dovuta alle azioni permanenti

La snellezza normalizzata della colonna e definita come

N
PR [4.3.18]
1
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dove Ner € il carico critico euleriano definito in base alla rigidezza flessionale efficace della colonna composta e NpLRk ¢ il valore
caratteristico della resistenza a compressione dato da

Npre As f 0.85A; f A, fy [4.3.19]

Nel calcolo delle sollecitazioni allo stato limite ultimo la rigidezza flessionale dovrebbe essere determinata in base alla relazione
seguente per tenere conto degli effetti del secondo ordine:

(EJ)effII kO (EaJa Es]s kellEcm Jc) [4.3.20]
dove ko vale 0,9 e keIl & assunto pari a 0,5.

Quando una colonna é particolarmente snella, oppure quando la costruzione richiede particolari livelli di sicurezza, & necessario
considerare anche i fenomeni a lungo termine.

*

4.3.5.3 RESISTENZA DELLE SEZIONI *

4.3.5.3.1 Resistenza della sezione per tensioni normali L 2
La resistenza plastica di progetto della sezione composta a sforzo normale puo essere valutata secondo lfform
I

N A, fi A, 0,85f, -

pLRd R c S [4.3.21] ¢

e e barre d’armatura. Nel caso
iciente 1.0, (fig. 4.3.6 c). Nelle
ossibile tenere in conto, nel cal-

dove Aa, Ac, As sono, rispettivamente, le aree del profilo in acciaio, della parte in calcestr
in cui si adottino sezioni riempite (Fig.4.3.6 ¢, d) & possibile sostituire il coefficiente 0.85 ®on
colonne composte riempite realizzate con profili a sezione cava di forma circolare (fjgf? d

colo della sforzo normale plastico resistente, degli effetti prodotti dal confiname in acciaio esercita sul calcestruzzo.
In particolare, e possibile fare riferimento a vari modelli di confinamento pres% mative e nella documentazione tecni-
e

co/scientifica di comprovata validita. In mancanza di piu precise analisi e p ti strutturali del tipo rappresentato nella Fi-
gura 4.3.7 e possibile utilizzare il seguente modello di confinamento.
t 4

La resistenza plastica di progetto della colonna circolare riempitgd es tenendo conto del confinamento, assume la se-
guente forma
1 AT
vk s

N At AL

R Lla vk

4.3.22

nw- T
A d o« s _
dove t & lo spessore del tubo di acciaio e d e il diame 1 della colonna. Tale formula e valida nel caso in cui 05e
)

I’eccentricita massima del carico, ¢ M gq @Ed 12 Jajk di 0,1. I coefficienti ; ed ¢ sono dati dalle seguenti espressioni

S
02532 T 1,0 e 0
025 32 1002 & £ ogedo,l 43.23
a d
1,0 \ e>0,1
4

49-18.5 7,0 e 0
49-1 7 T2 1-10 = 0<ed 0,1 4324
’ d
e>0,1-‘-—>id——‘

Yo

o
Figura 4.3.7 - Sezione tipo di colonna composta circolare riempita di calcestruzzo in cui é possibile considerare il confinamento del calcestruzzo

11 calcolo del momento resistente di progetto della colonna composta MRd in funzione dello sforzo normale NEd agente si ricava

dal dominio di interazione M-N, che definisce la resistenza della sezione trasversale.
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Per definire tale dominio di interazione N-M, e possibile utilizzare metodi presenti nelle normative e nella documentazione
tecnica di comprovata validita oppure utilizzare apposite procedure e tecniche numeriche basate sull'integrazione dei legami
costitutivi ten- sione-deformazione dell’acciaio e del calcestruzzo nella sezione composta.

possibile, nel caso si utilizzino i tipi di sezione composta presentate nella Figura 4.3.6 e rispettose dei requisiti esposti in §
4.3.5.1, utilizzare un metodo semplificato per la definizione del dominio di interazione N-M (vedi Figura 4.3.8).

0,851,

v %/ﬁ
.

A
N L 2
N A L J \
pLRd
P \ .
Ngg
NomRd
O-szm.Rd
:, -
. ] Mpirda M
ud - MpiRa

08af
Figura 4.3.8 - Metodo semplificato per la valutazione del dominio di interazione N-M per le colo ompu

In tale metodo si assume il modello dello stress-block per il calcestr , Siirascii®a la resistenza a trazione del conglomerato e si
nt
0 s

adotta un metodo di calcolo plastico in cui le barre d’armatura pletamente snervate, cosi come il profilo in ac-
ciaio. Il dominio non e rappresentato completamente, ma appro: do una poligonale passante per quattro punti: A, B,
CeD.

I punti A e B corrispondono, rispettivamente, alle sollecit if normale centrata e flessione pura.

I punti C e D sono ottenuti fissando lo sforzo norm 1 Y@lore Npm,Rd e 0,5 Npm,Rd, essendo Npm,Rd lo sforzo normale resistente

di progetto della sola porzione di calcestruzzo dellg seZ@ane posta, ovvero
I

NpmRd 0,85 A, 4325

dove Ac e l’area complessiva di calcestruz#@della®ezione composta.

Dal dominio resistente si ricava il istente plastico di progetto associato allo sforzo normale NEd della combinazione
di calcolo come

M

d B PLRd [4.3.26]
dove Mpi,rd € il moment nt@lastico di progetto e e un coefficiente di progetto a presso-flessione uniassiale.

ggetta a sollecitazioni di presso-flessione deviata, la verifica della colonna composta & condotta

rogetto dy e dz indipendentemente per i due piani di flessione delle colonne, secondo il metodo
-4.3.8, e controllando che

y,Ed zEd
dylVl pLyRd M,y i dz  plzRd M,z
VEd 2Ed 4.3.27
M M

dy pLy,Rd dz plzRd 1,0

dove Mply,Rd e Mpl,zRd sono i momenti resistenti plastici rispetto ai due piani di flessione, mentre My,Ed ed MzEd sono i momenti
sollecitanti derivanti dalle analisi strutturali, incrementati per tenere conto dei fenomeni del II ordine, come esposto in § 4.3.5.4.3
oppure calcolati secondo uno schema di calcolo in cui le imperfezioni dell’elemento sono state considerate utilizzando opportuni
fattori di imperfezione. I coefficienti my e Mz sono quelli riportati in § 4.3.5.4.3.

4.3.5.3.2 Resistenza e taglio della sezione

La sollecitazione di taglio di progetto VEd agente sulla sezione deve essere distribuita tra la porzione in acciaio e la porzione in
calcestruzzo in modo da risultare minore o uguale della resistenza di ognuna delle due parti della sezione. In assenza di analisi
pil accurate il taglio puo essere suddiviso utilizzando la seguente formula
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\V plaRd
,Ed
vBAVED M [4.3.28]
V.o V.,V

¢ Ed Ed aEd
dove

MplRd € il momento resistente di progetto della sezione composta mentre Mpl,a,Rd € il momento resistente di progetto della sola
sezione in acciaio. In generale la sollecitazione di taglio di progetto sulla parte in acciaio, Va,Ed, non deve eccedere il 50% del ta-

glio resistente di progetto della sola sezione in acciaio, VaRd (§ 4.2.4.1.2), per poterne cosi trascurare l'influenza sulla determina-

zione della curva di interazione N-M. In caso contrario é possibile tenerne in conto dell’interazione in base alle indicazioni del §
42412

Per semplicita e possibile procedere assegnando tutta 1’azione di taglio VEd alla sola parte in acciaio. L 2 \

4354 STABILITA DELLE MEMBRATURE ¢
\ >
4.3.54.1 Colonne compresse
La resistenza di progetto all’instabilita della colonna composta e data dalla formula
Nyra =X Ny, 4329 @
dove NpLRd ¢ la resistenza definita in § 4.3.5.3.1 e x ¢& il coefficiente riduttivo che tiene conto, N 1 di instabilita, definito in

funzione della snellezza normalizzata dell’elemento con la formula

1
= A S [4.
A b +AJb? =22 %

dove . - 0.2 - Zn

Tab. 4.3.111 - Curve di instabilita e fattori di imperfezione

Tipo sezione Inflessione Curva di stabilita fez,
intorno
all’asse
y-y b 200
y +—
Z-Z c L/150
9
(@) :
y-y L/200
y z-z c L/150
L 2
(b)
Il N a L/300
3 (<3%)
b L/200
(3%< s<6%)
=As/Ac
(As area armature, Ac
area calcestruzzo)
Y -1
©
Curva di stabilita a b C
Fattore di imperfezione 0,21 0,34 0,49

4.3.5.4.2 Instabilita locale
I fenomeni di instabilita locale possono essere trascurati nel calcolo delle colonne se sono rispettate le seguenti disuguaglianze:
d 235

- 90 per colonne circolari cave riempite; [4.3.31]

f
t y



100 CAPITOLO 4

235

T 52 7 per colonne rettangolari cave riempite; [4.3.32]
1 y

b 235

=44 per sezioni parzialmente rivestite; [4.3.33]

te A f,

¢ max 40mm; b /é per sezioni completamente rivestite; [4.3.34]

dove b e tf sono rispettivamente la larghezza e lo spessore delle ali del profilo ad I o H; d e t sono invece il diametro e lo spessore
della sezione dei profili cavi; c e il copriferro esterno delle sezioni interamente rivestite.

4.3.54.3 Colonne pressoinflesse TS

La verifica a presso-flessione della colonna composta e condotta controllando che \
MEdSO‘M Mpl,Rd( Ed) [4.3.35] ¢

dove MEd, associato allo sforzo normale NEd, ¢ il massimo valore del momento flettente nella colonna, ca \si&erando, se

rilevanti, i difetti di rettilineita della colonna, vedi Tab. 4.3. II1, e gli effetti del secondo ordine e Mpl,Rd( il ento resistente

di progetto disponibile, funzione di NEd.

11 coefficiente aM e assunto pari a 0,9 per gli acciai compresi tra le classi 5235 ed S355, mentre? I @ $460 e posto paria 0,8.
Gli effetti dei fenomeni del secondo ordine possono essere tenuti in conto incrementando jgflom®ati ottenuti dall’analisi elastica
tramite il coefficiente amplificativo
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in cui Ner & il carico euleriano e e un coefficiente che dipende dall &zione del momento flettente lungo 1'asse
dell’elemento.

11 coefficiente 3 € assunto pari ad 1, quando 'andamento del mgm fl € parabolico o triangolare con valori nulli alle
estremita della colonna, ed e dato da ‘T\\
m

0,66 0,44 __min (0,44 [4.3.37]
VI
mq
quando I’'andamento e lineare, con Mmax € Mmin i n