4 COSTRUZIONI CIVILI E INDUSTRIALI

4.1 COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO

Tormano oggetto delle presenti norme le strutture di:

- calcestruzzo armato normale (cemento armato)

- calcestruzzo armato precompresso (cemento armato precompresso)

- caleestruzzo a bassa percentuale di armalura o non armalo,

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.
Ad [ini della valutazione del comportamento e della resistenza delle strutlure in calcestruzzo, questo
viene titolato cd identificato mediante la classe di resistenza contraddistinta dai valori caratteristici
delle resistenze cilindrica e cubica a compressione uniassiale, misurate rispettivamente su provini
cilindrici (o prismatici) e cubici, espressa in MPa (§ 11.2).

Per le classi di resistenza normalizzate per caleestruzzo normale si pud fare utile riferimento a quanto
indicato nelle norme UNI EN 206-1:2006 e nella UNI 11104:2004.

Sulla base della denominazione normalizzala vengono delinite le classi di resistenza della Tab.
4.1.L

Tabella 4.1.1 — Classi di resistenza

CLASSE DI RESISTENZA
CB/10

C12/15
C16/20
C20/25
C25/30
C28/35
C 32/40
C35/45
C40/50
C45/55
C50/60
C55/67
C60/75

70/85
C80/95
C90/105

[ calcestruzzi delle diverse classi di resistenza trovano impiego secondo quanto riportato nella Tab.
4.1.11, fatti salvi 1 limiti derivanti dal rispetto della durabilita.

Per classi di resistenza superiore a C70/85 si rinvia al § 4.6,

Per le classi di resistenza superiori a C45/55, la resistenza caratteristica e tutte le grandezze
meccaniche e fisiche che hanno influenza sulla resistenza e durabilita del conglomerato devono



essere accertate prima dell’inizio dei lavori tramite un’apposita sperimentazione preventiva e la
produzione deve seguire speciliche procedure per il controllo di qualita.

Tabella 4.1.I1 — Impiego delle diverse classi di resistenza

STRUTTURE DI DESTINAZIONE CLASSE;};NRIEIS;STENZA
Per strutture non armate o a bassa percentuale di armarura (§ 4.1.11) C8/10)
Per strutture semplicemente armate C1620
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 1 metodi precisati al
Cap. 2.
In particolare per ’analisi strutturale, volta alla valutazione degli effetti delle azioni, si potranno
adottare i metodi seguenti:

a) analisi clastica lincarc;

b) analisi plastica;

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

I.e analisi globali hanno lo scopa di stabilire la distribuzione delle forze interne, delle tensioni, delle
deformazioni ¢ degli spostamenti nell’intera struttura o in una partc di cssa.

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

- in prossimila degli appoggi;

- incorrispondenza di carichi concentrati;

- alle intersezioni travi-colonne;

- nelle zone di ancoraggio;

- incorrispondenza di variazioni della sezione trasversale.

4.1.1.1 Analisi elastica lineare

I analisi elastica lineare pud essere usata per valutare gli effetti delle azioni sia per gli stati limite di

esercizio sia per gli stati limite ultimi.

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

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

- relazioni tensione deformazione lineari;

- valor medi del modulo d’elasticita.

Per la determinazione degli effetti delle deformazioni termiche, degli eventnali cedimenti e del ritiro

le analisi saranno ellettuate assumendo:

- per gli stau limile ultimi, rigidezze ridote valulale ipotizzando che le sezioni siano [essurale (in
assenza di valutazioni piil precise la rigidezza delle sezioni fessurate potra essere assunta pari
alla meta della rigidezza delle sezioni interamente reagenti);

- per gli stati limite di escreizio, rigidezze intermedic tra quelle delle sezioni interamente reagenti
e quelle delle sezioni fessurate.

Per le sole veriliche agli stati limite ullimi, i risullali dell’analisi elastica possono essere modilicali

con una ridistribuzione dei momenti, nel rispetto dell’equilibrio e delle capacita di rotazione plastica



delle sezioni dove si localizza la ridistribuzione. In particolare la ridistribuzione non ¢ ammessa per
i pilastri ¢ per i nodi dei telai, ¢ consenlila per le travi continue ¢ le soletle, a condizione che le
sollecitazioni di flessione siano prevalenti ed i rapporti tra le luci di campate contigue siano
compresi nell’intervallo 0,5-2,0.

Per le travi e le solelle che soddislano le condirzioni detle la ridistribuzione dei momenti (letlent
pud cffettuarsi senza csplicite verifiche in merito alla duttilita delle membrature, purché il rapporto
d tra il momento dopo la ridistribuzione ed il momento prima della ridistribuzione risulti 1>8> 0,70.

I valori di 8 si ricavano dalle espressioni:
82 0,4441,25-(0,6+0,00147¢,,)x/d per L, <50 MPa “.1.1)

320,54+1,25-(0,6+0,0014/g  )x /d per £, >50 MPa 4.1.2)

Cl

dove x ¢ I'altezza della zona compressa cd g, € definita in § 4.1.2.1.2.2.

4.1.1.2 Analisi plastica

I analisi plastica pud essere usata per valutare gli effetti di azioni statiche e per i soli stati limite
ultimi.

Al materiale si pud attribuire un diagramma tensioni-deformazioni rigido-plastico verificando che la
duttilita delle sezioni dove si localizzano le plasticizzazioni sia sufficiente a garantire la formazione
del meccanismo previsto.

Nell’analisi si trascurano gli effetti di precedenti applicazioni del carico e si assume un incremento

monotono dell’intensita delle azioni e la costanza del rapporto tra le loro intensitd cosi da pervenire
ad un unico moltiplicatore di collasso. I.’analisi pud essere del primo o del secondo ordine.

4.1.1.3 Analisi non lineare

17 analisi non lineare pud essere usala per valutare gli effetd di azioni statiche e dinamiche, sia per
gli stati limite di esercizio, sia per gli stati limite ultimi, a condizione che siano soddisfatui
I’equilibrio e la congruenza.

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

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

4.1.14 Effetti delle deformazioni

In generale, €& possibile elletluare:

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

- Tanalisi decl sccondo ordine, imponendo 1'equilibrio sulla configurazionce deformata della
struttura.

Lanalisi globale pud condursi con la teoria del primo ordine nei casi in cul possano rilenersi

trascurabili gli effetti delle deformazioni sull’entitd delle sollecitazioni, sui fenomeni di instabilita ¢

su qualsiasi altro rilevante parametro di risposta della struttura.

(li etfetti del secondo ordine possono essere trascurati se sono inferiori al 10% dei corrispondenti

cffetti del primo ordinc.

Tale requisito si ritiene soddistatto se sono rispetiate le condizioni di cui al § 4.1.2.1.7.2,



4.1.2 VERIFICHE AGLI STATI LIMITE

4.1.2.1 Verifiche agli stati limite ultimi

4.1.2.1.1 Resistenze di calcolo dei materiali
In accordo con il Cap. 11, le resisienze di calcolo [g indicano le resislenze dei maleriali,
calcestruzzo cd acciaio, ottenute mediante ’espressionc:

fo=f/Yu 4.1.3)
dove:

f,  sono le resistenze caratteristiche del materiale;

m  sono i cocfficienti parziali per Ic resistenze, comprensivi delle incertezze del modcello ¢ della
geometria, che possono variare in funzione del materiale, della sitvazione di progetto e della
particolarc veriflica in csame.

4.1.2.1.1.1 Resistenza di calcolo a compressione del calcestruzzo
Per il calcestruzzo la resistenza di calcolo a compressione, £, &
foa=0.fu/Yc 4.1.4)

dove:
0, ¢il cocfficiente riduttivo per le resistenze di lunga durata;

Yo €1l coefticiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo;
f,  ¢larcsistenza caratteristica cilindrica a compressione del caleestruzzo a 28 giorni.
k

1l cocfficicnte ¥ ¢ pari ad 1.,5.
1l coefficiente o & pari a 0,85.

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

Il coefficiente vy pud essere ridotto da 1,5 a 1,4 per produzioni continuative di elementi o strutture,
soggelle a conlrollo conlinuvalivo del calcestruzzo dal quale risulti un coefliciente di variazione
(rapporto tra scarto quadratico medio e valor medio) della resistenza non superiore al 10%. Le
suddette produzioni devono essere inserite in un sistema di qualita di cui al § 11.8.3.

4.1.2.1.1.2 Resistenza di calcolo a trazione del calcestriuzzo

La resistenza di calcolo a trazione, ., vale:
fcul = fcll( / YC (4- 1 '5)

dove:

Yo & il coellicienle parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo gia delinito al § 4.1.2.1.1.1;
[, ©laresistenza caratteristica a trazione del calcestruzzo (§ 11.2.10.2).
1l coelliciente v assume il valore 1,5.
Nel caso di elementi piani (solette, pareti, ...) geftati in opera con calcestruzzi ordinari € con
spessori minori di 50 mm, la resistenza di calcolo a trazione va ridotta a 0,80f .

1l coefTiciente Y. pud essere ridotto, da 1.5 a 1,4 nei casi specificati al § 4.1.2.1.1.1.



4.7.2.1.1.3 Resistenza di calcolo dell’ acciaio

La resistenza di calcolo dell’acciaio fy, € riferita alla tensione di snervamento ed il suo valore

dato da:

foa =Ta /s (4.1.6)
dove:
Ys ¢ il coefficiente parziale di sicurezza relativo all’acciaio;

[

per armatura ordinaria ¢ la tensione caratteristica di snervamento dell’acciaio (v. § 11.3.2),
per armature da precompressione ¢ la lensione convenzionale caralleristica di snervamento
data, a seconda del tipo di prodotto, da £y (barre), £y (filD), £, (trefoli e trecce); si

D

veda in proposito la Tab. 11.3.VIL

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

4.12.1.14 Tensione tangenziale di aderenza acciaio-calcestrizzo

La resistenza tangenziale di aderenza di calcolo f,; vale:

Log =l /e “.1.7)
dove:
Yo €1l coetticiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo, pari a 1,5;
fy, ¢ larcsistenza tangenziale caratieristica di adercnza data da:
f =2,25-M- 4.1.8)
in cui
n =10 per barre di diametro ¢ < 32 mm

n =(132-¢)¥100  per barre di diametro superiore.

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

41212 Resistenza a sforzo normale ¢ flessione (elementi monodimensionali)
4.1.2.1.2.1 Ipotesi di base
Senza escludere specilici approfondimenti, necessari in particolare nel caso di clementi costituiti da

calcestruzzo di classe di resistenza superiore a C45/55, per la valutazione della resistenza ultima
delle sezioni di elementi monodimensionali nei confronti di sforzo normale e flessione, si
adotteranno le seguenti ipotesi:

conservazione delle sezioni pianc;

perfeita aderenza tra acciaio e calcestruzzo;

resistenza a trazione del calcestruzzo nulla;

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

rotura dell”armatura tesa determinata dal raggiungimento della sua capacitd delormativa ultima;
deformazione iniziale dell’armatura di precompressione considerata nelle relazioni di congruenza
della sezione.

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



4.1.2.1.2.2 Diagrammi di calcolo tensione-deformazione del calcestruzzo

Per il diagramma tensione-deformazione del calcestruzzo & possibile adottare opportuni modelli
rappresentativi del reale comportamento del materiale, modelli definiti in base alla resistenza di
calcolo f,, ed alla deformazione ultima €

(T

A A

9) e) )
fed fed fed T

f > .

T 1
8c2 gcu e 8c3 ecu € £c4 gcu €
(a) (b) (c)

Figura 4.1.1 = Movdelli 5-€ per il calcestruzzo

In Iig. 4.1.1 sono rappresentati 1 modelli - per il calcestruzzo: (a) parabola-rettangolo; (b)
triangolo-rettangolo; (¢) rettangolo (stress block). In particolare, per le classi di resistenza pari o
inferiore a C30/60 si pud porre:

£, =0,20% £, = 0.35%

g, =0.175% £, =0.07%

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

€., =0,20% +0,0085%([,, —50)*% &, =0,26% +3.5%[(90-I,;,)/100]*

£e5 = 0.175% +0,055%][ (T, —=50)/40] e, =0.2-¢,,

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

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

cu -

4.1.2.1.2.3 Diagrammi di calcolo tensione-deformazione dell’acciaio

~

Per il diagramma tensione-deformarzione dell’acciaio € possibile adotlare opportuni modelli
rappresenlalivi del reale comportamento del materiale, modelli delinili in base al valore di calcolo
€aa =098y (&g =(Ag )y ) della deformazione uniforme ultima, al valore di calcolo della tensione di
snervamento f,; ed al rapporto di sovraresistenza k=(f, /f,) (Tab. 11.3.1a-b).

In Fig. 4.1.2 sono rappresentati i modcelli 6—¢ per acciaio: (a) bilincare finito con incrudimento;
(b) clastico-perfettamente plastico indefinito.

A 4
o o]
Kfpg | .
fyd T fyd 1T -~
arctgE arctgEg

gyd 8ud 8uk € 8yd
(a) (b)

Figura 4.1.2— Modelli o-¢ per I’acciaio

64 —



4.1.2.1.2.4 Analist della sezione

Con riferimento alla sezione pressoinflessa, rappresentata in Fig. 4.1.3 assieme ai diagrammi di
deformazione ¢ di sforzo cosi come dedotti dalle ipotesi € dai modelli 6—¢ di cui nei punti
precedenti, la verifica di resistenza (SL.U) si esegue controllando che:

Mgy =Mpgg(Ngg) = Mg, 4.1.9)

Mg, € il valore di calcolo del momenlo resistente corrispondente a Ngg;
Npg € il valore di calcolo della componente assiale (sforzo normale) dell’azione;
My, ¢ il valore di calcolo della componente flettente dell’azione.

b

Eeam— -

A ]
/\ ] Aep ECU fﬁd

dl}t%////f;ulx Yo ys‘f ___Tgs XOI : ji—:é_ MR

! ! f:; e 85 7

s (a) (b) (c)

Figura 4.1.3- Sezione pressoinflessa

Nel caso di pilastri soggetti a compressione assiale, si deve comunque assumere una componente
flettente dello sforzo My =e- Ny, con eccentricita e pari almeno a 0,05h > 20mm (con h altezza
della serione).

Nel caso di pressoflessione deviata la verifica della sezione pud essere posta nella forma

[¢3 N2

M, M

( r} +{i <1 (4.1.10)
MR MRm

dove
Myye, Mg sono i valori di calcolo delle due componenli di [lessione retla dell’azione atlorno agli
assiye z;
Mygya: Mgzg s0no 1 valori di calcolo dei momenti resistenti di pressoflessione retta corrispondenti a
Nz, valutali separalamenlte allorno agli assiy e z.
[’esponente o pud dedursi in funzione della geometria della sezione e dei parametri
V = Ng/Nged 4.1.11)
o =A, T,/ Ney (4.1.12)
con N =A,-T,.

In mancanza di una specilica valulazione, pud porsi caulelalivamenle a=1.

4.1.2.1.3 Resistenza nei confronti di sollecitazioni taglianti

Senza escludere specifici approfondimenti, necessari in particolare nel caso di elementi costituiti da
calcestruzzo di classe di resistenza superiore a C45/55, per la valutazione delle resistenze ultime di
clementi monodimensionali nei confronti di sollecitazioni taglianti, si deve considerare quanto
scguc.



4.1.2.1.3.7 Elementi senza armature trasversali resistenti a taglio

E consentito I'impiego di solai, piastre ¢ membrature a comportamento analogo, sprovviste di
armature trasversali resistenti a taglio. T.a resistenza a taglio Vg, di tali elementi deve essere
valutata, utilizzando formule di comprovata affidabilita, sulla base della resisienza a trazione del
calcestruzzo.

l.a verifica di resistenza (SI.U) si pone con
Viaz Vg (4.1.13)
dove Vg, e 1l valore di calcolo dello sforzo di taglio agente.
Con riferimento all’elemento fessurato da momento flettente, la resistenza al taglio si valuta con
Via ={0.18:K(100+p; +£,)"° /7, +0,15:0,, ] by, +dZ (v, + 015 0,) bod  (4.1.14)

con
k= 1+ (200/d)*<2
Vmin = 0,035k £

¢ dove

d & Ialtezza utile della sezione (in mm);

p =Ay/(b, -d) ¢ il rapporto gecometrico di armatura longitudinale (< 0,02);
Gp = Nud/A, ¢ la lensione media di compressione nella sezione (0,2 f.4);
by ¢ la larghezza minima della sezione(in mm).

Nel caso di clementi in cemento armato precompresso disposti in semplice appoggio, nelle zone
non fessurate da momento flettente (con tensioni di trazione non superiori a fuq) la resistenza pud
valutarsi, in via scmplificativa, con la formula:

Voy=0,7-b, -d-(f2,+0., T, 4.1.15
it

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

Le armature longitudinali, oltre ad assorbire gli sforzi conseguenti alle sollecitazioni di flessione,
devono assorbire quelli provocali dal taglio dovuli all’inclinazione delle lessure rispetlo all’asse
della trave, inclinazione assunta pari a 45° In particolare, in corrispondenza degli appoggi, lc
armaturc longitudinali devono assorbire uno sforzo pari al taglio sull’appoggio.

4.1.2.1.3.2 Elementi con armature trasversali resistenti al taglio

La resistenza a taglio V., 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
raliccio sono: le armalure wtasversali, le armature longiludinali, il corrente compresso di
calcestruzzo ¢ 1 puntoni d’anima inclinati. Iinclinazione 6 dei puntoni di caleestruzzo rispetto
all’asse della trave deve rispellare i limili seguenli:

1<ctgf<25 (4.1.16)

La verifica di resistenza (SLU) si pone con
Vra= Vg “4.1.17)

dove Vg ¢ il valore di calcolo dello sforzo di taglio agente.

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

A

Vit =0,9-d-—%f ;- (ctgo +ctgh) - sina (4.1.18)
s

Con rilerimento al calcestruzzo d’anima, la resistenza di calcolo a “laglio compressione™ si calcola
con



Ve =0.9-d-by, o [y (clgo +clg) /(1 + clg’®) (4.1.19)
T.aresistenza al taglio della trave ¢ la minore delle due sopra definite:
Vid = min (Viga, Vied) 4.1.20)

dove d, by, ¢ 6, hanno il significato gia visto in § 4.1.2.1.3.1. ¢ inoltre si & posto:
Asy arca dcll’armatura trasversale;

S interasse tra due armature trasversali consecutive;

a angolo di inclinazionc dell’ armatura trasversale rispetto all’assc della trave;

', resistenza a compressione ridotta del calcestrunzzo d’anima (', =0,5-T4);

Ole coefticiente maggiorativo pari a 1 per membrature non compresse
1+ G/l per 06y <025 [y
1,25 per 0,254 < 6, €051
2,5(1 - opf/feq) per 0,5 foq <O <fed

In presenza di signilicativo slorzo assiale, ad esempio conseguente alla precompressione, si dovra
aggiungere la limitazione:
(clgh; < clgh) (4.1.21)

dove 0y & I'angolo di inclinazione della prima lessurazione ricavalo da ctg 6; = v/or menlre T ¢ or SONO
rispettivamente la tensione tangenziale e la tensione principale di trazione sulla corda baricentrica
della sezione intesa interamente reagente.

T.e armature longitudinali, dimensionate in base alle sollecitazioni flessionali, dovranno essere
prolungate di una misura pari a

a;=0,9-d-(clgh —clge)/220 (4.1.22)

4.1.2.1.3.3 Casi particolari
Componenti trasversali

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

Vg = Vi + Vg + Vi (4.1.23)
dove:
Vi = valore di calcolo del taglio dovuto ai carichi csterni;
V. = valore di calcolo della componente di taglio dovuta all’inclinazione dei lembi della
membratura;
V. = valore di calcolo della componente di taglio dovuta alla precompressione.

Carichi in prossimita degli appoggi

I taglio all’appoggio determinato da carichi applicat alla distanza a, <2d dall’appoggio stesso si

potra ridurre nel rapporto a, /2d, con I'osservanza delle seguenti prescrizioni:

- ncl caso di appoggio di estremita, I’armatura di trazione nccessaria nella sczione ove ¢ applicato
il carico pilt vicino all’appoggio sia prolungata ¢ ancorata al di 1a dell’asse teorico di appoggic;

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

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

Via € ATy -sing (4.1.24)



dove A, fy4 ¢ la resistenza dell’armatura trasversale contenuta nella zona di lunghezza 0,75 a,
cenlrala tra carico ed appoggio e che allraversa la fessura di taglio inclinata ivi compresa.

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

e < 0,5b,dv [y (4.1.25)
essendo v =0,5 un coelliciente di riduzione della resistenza del calcestruzzo [essuralo per laglio.
Carichi appesi o indiretti
Se per particolari modalitd di applicazione dei carichi gli slorzi degli element tesi del traliccio
risultano incrementati, le armature dovranno essere opportunamente adeguate.

4.1.2.1.34 Verifica al punzonamento di lastre soggette a carichi concentrati

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

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

Nel caso in cui si disponga una apposita armatura, ’intero sforzo allo stato limite ultimo dovra
essere atfidato all’armatura.

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

4.12.1.4 Resistenza nei confronti di sollecitazioni torcenti

Qualora Icquilibrio statico di una struttura dipenda dalla resistenza torsionale degli clementi che la
compongono, ¢ necessario condurre la verilica di resistenza nei riguardi delle sollecilazioni lorcenti.
Qualora, invece, in strutture iperstatiche, la torsione insorga solo per esigenze di congrucnza ¢ la
sicurczza dclla struttura non dipenda dalla resistenza torsionale, non sara gencralmente necessario
condurre le verifiche.

La verilica di resistenza (SLU) consisle nel controllare che
Tra = Tag (4.1.26)
dove Ty, € 1l valore di calcolo del momento torcente agente.

Per elementi prismatici sottoposti a torsione semplice o combinata con altre sollecitazioni, che
abbiano sczionc picna o cava, lo schema resistente ¢ costituito da un traliccio perifcrico in cui gli
slorzi di trazione sono alflidali alle armature longitudinali ¢ (rasversali ivi contenule e gli slorzi di
compressione sono affidati alle bielle di calcestruzzo.
Con riferimento al calcestruzzo 1a resistenza si calcola con

Tey = 27 A-T- 1, ctg/(1+ctg?8) 4.1.27)
dove t € 1o spessore della sezione cava; per sezioni piene t = A/u dove A. ¢ 1"area della sezione ed u
¢ il suo perimetro; t deve essere assunta comunque > 2 volte la distanza fra il bordo e il centro
dell’armatura longitudinale.

Lc armature longitudinali ¢ trasversali del traliccio resistente devono csscre poste cntro 1o spessore t
del profilo periferico. Le barre longitudinali possono essere distribuile lungo detto profilo, ma
comunque una barra deve essere presente su tutti i suoi spigoli.

Con rifcrimento alle staffe trasversali la resistenza si calcola con
A
Tres =2- A-— - - ctg0 (4.1.28)
S




Con riferimento all’armalura longiludinale la resislenza si calcola con

Tog =2-A- 1A f4/ctgd (4.1.29)
dove si ¢ posto
A arca racchiusa dalla fibra media del profilo periferico;
A area delle staffe;
u, perimetro medio del nucleo resistente
s passo dellc staffc;

ZA1 arca complessiva dclle barre longitudinali.

I’ inclinazionc 8 dclle biclle compresse di caleestruzzo rispetto all’assc della trave deve rispettare i
limiti seguenti

04<ctgb=<25 (4.1.30)
Entro questi limiti, nel caso di torsione pura, pud porsi clg 6 = (a/a,)
con: a=» Ak,
a, =A, /s
La resistenza alla torsione della trave e la minore delle tre sopra definite:
Tra = min (Tred. Trsa> Tria) (4.1.31)

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, [lessione ¢ slorzo normale
Le armature longitudinali calcolate come sopra indicato per la resistenza nei riguardi della
sollecilazione lorcente devono essere aggiunle a quelle calcolale nei riguardi delle veriliche per
essione.

Si applicano inollre le seguent regole:

- nella zona Lesa all’armalura longiludinale richiesta dalla sollecitazione di [lessione ¢ slorzo
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 ¢ allo sforzo normale, non ¢ necessaria
armalura longitudinale aggiunliva per lorsione.

b) Torsione e laglio

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

lorsione e laglio € limilala dalla resistenza delle bielle compresse di calcestruzzo. Per non eccedere

tale resisienza deve essere soddistalta la seguente condizione:
1] Vi
_bd 4 B < (4.1.32)
TRcd VRcd

I calcoli per il progetto delle staffe possono effettuarsi separatamente per la torsione e per il taglio,

sommando o sottraendo su ogni lato:le aree richieste sulla base del verso delle relative tensioni.

Per I'angolo B delle bielle compresse di conglomerato cementizio deve essere assunto un unico
valore per le due verifiche di taglio ¢ torsione.



4.1.2.1.5 Resistenza di elementi tozzi, nelle zone diffusive e nei nodi

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

- resislenza dei tiranli costituil dalle sole armature (Rg);

- resistenza dei puntoni di calcestruzzo compresso (R.);

- ancoraggio delle ammature (Ry).

- tesistenza dei nodi (Ry).

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

Per la valutazione dclla resistenza dei puntoni di caleestruzzo, si terra conto della presenza di stati
di sforzo pluriassiali.

Le armalure che coslituiscono i litanli devono essere adegualamenle ancorale nei nodi.

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

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

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

4.1.2.1.6 Resistenza a fatica

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

4.1.2.1.7 Indicazioni specifiche relative a pilastri

4.1.2.1.7.1 Pilastri cerchiati

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

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

4.1.2.1.7.2 Verifiche di stabilita per elementi snelli

Te verifiche di stabilith degli elementi snelli devono essere condotte attraverso un’analisi del
secondo ordine che tenga conto degli elfetti [essionali delle azioni assiali sulla conligurazione
deformata degli clementi 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
adegualo il comportamento non lineare dei materiali e gli elTewi della lessurazione delle sezioni.
Cautelativamente il contributo del calcestruzzo teso pud essere trascurato.

Snellezza limite per pilastri singoli

In via approssimata gli cffctii del sccondo ordine in pilastri singoli possono csscrc trascurati sc la
snellezza A non supera il valore limite

C » .
Py = 15,4 N (4.1.33)
dove
v =Np /(A -4 ¢ Pazione assiale adimensionalc;
C=1,7-1tn dipende dalla distribuzione dei momenti flettenti del primo ordine (0.7 < C <2,7);

'm =My /My ¢ il rapporto fra i momenti flettenti del primo ordine alle due estremita del
pilastro, positivo se i due momenti sono discordi sulla trave (con | Mo [ 2> | M ).

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

A=1p/i 4.1.34)
dove in particolare lp va delinita in base ai vincoli d’estremila ed all’interazione con eventuali
clementi contigui.

Effetti globali negli edifici

Gli cffewd globali del sccondo ordine negli cdifici possono cssere trascurati sc ¢ verificata la
seguente condizione:

n  Z(E,L)
Peyy<03] —Mm8X ——= =~ 4.1.35
o n+1,6 17 ( )
dove:
Pry ¢ il carico verticale totale (su elementi controventati ¢ di controvento),
n ¢ il numero di piani;
L ¢ Ialtezza totale dell’edificio sopra il vincolo ad incastro di base;
FEed ¢ il valore di calcolo del modulo elastico del calcestruzzo definito in § 4.1.2.1.7.3;
I ¢ il momcento di incrzia dclla sczionc di calcestruzzo degli clementi di
controvento, ipotizzata intcramente rcagente.
4.1.2.1.7.3 Merodi di verifica

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

Per 1 pilastri compressi di telai a nodi fissi, non altrimenti soggetti ad esplicite azioni flettenti, va
comunque inserito nel modello di calcolo un difetto di rettilineitd pari a 17300 della loro altezza.

Analisi elastica lineare
In via scemplificata si pud impostare il sistema risolvente in forma pscudolineare, utilizzando i
coefficienti elastici corretti con i contributi del 2° ordine e una rigidezza tlessionale delle sezioni
datada

0,3

l=—"— 4.1.36
1+0,5¢ ( )

cedte

dove I.. ¢ il momento d’inerzia della sezione di calcestruzzo interamente reagente, e sovrapponendo
ghi eflelli lessionali a parila di slorzi assiali.



Per 1 coetticienti elastici corretti si possono utilizzare le espressioni linearizzate nella variabile Nggy
(slorzo assiale dell’elemento).

Analisi non lineare

Il sistema risolvenle si imposta assumendo adeguali modelli non lineari di comportamento dei
matcriali basati sui scguenti parametri:

for resistenza caratteristica del calcestruzzo;

Ew=Eum/¥r modulo clastico di calcolo del calcestruzzo con Yeg = 1.,2;
® coetticiente di viscosita del calcestruzzo (v. § 11.2.10.7);
T tensione di snervamento caratteristica dell’armatura;

Eq modulo elastico dell’armalura.

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

4.1.2.1.8 Verifica dell’aderenza delle barre di acciaio con il calcestruzzo
I’ancoraggio dclle barre, sia tesc che compresse, deve esscre oggetto di specifica verifica.

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

I"ancoraggio delle barre pud essere utilmente migliorato mediante uncini terminali. Se presenti, gli
uncini dovranno avere raggio interno adeguato, tale da cvitare danni all’armatura ¢, ai fini
dell’aderenza, essi possono essere computati nella effettiva misura del loro sviluppo in asse alla
barra. In asscnza degli uncini la lunghezza di ancoraggio deve csscre in ogni caso non minore di 20
diametri, con vn minimo di 150 mm.

Particolari cautele devono essere adoltate quando si possono prevedere fenomeni di [atica ¢ di
sollecitazioni ripetute.

4,1.2.2 Verifica agli stati limite di esercizio

41221 Generalita

Si devono effettuare le seguenti verifiche:

= verifiche di deformabilita,

= verifiche di vibrazione,

= verifiche di fessurazione,

= verifiche delle tensioni di esercizio,

= veriliche a lalica per quanto riguarda eventuali danni che possano compromelttere la durabilila,

per Ic quali sono definite Ie regole specifiche nei punti scguenti.

41222 Verifica di deformabiliti

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

Per guanto riguarda i valori limite, essi dovranno essere commisurati a specifiche esigenze e
potranno essere dedotli da documentazione lecnica di comprovala validiti.



4.1.2.2.3 Verifica delle vibrazioni

Quando necessario:

= al finc di assicurarc acccttabili livelli di benesscre (dal punto di vista delle sensazioni percepite
dagli utenti),

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

" in tutti 1 casi per i quali le vibrazioni possono danneggiare il funzionamento di macchine e
apparccchiature,

si effettuera la verifica delle vibrazioni.

4.1.2.2.4 Verifica di fessurazione

Per assicurare la funzionalitd ¢ la durata delle strutture ¢ necessario:

= realizzare un sufficiente ricoprimento delle armature con calcestruzzo di buona qualita e
compattezza, bassa porositd e bassa permeabilita;

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

= tener conto delle esigenze estetiche.

4.1.2.24.1 Definizione degli stati limite di fessurazione

In ordinc di scverita decrescente si distinguono 1 scguenti stati limite:

a) stato limite di decompressione nel quale, per la combinazione di azioni prescelta, la tensione
normale ¢ ovunque di compressione ed al piti uguale a 0;

b) stato limitc di formazione delle fessure, nel quale, per la combinazione di azioni prescelta, la
lensione normale di razione nella fibra pit sollecilata €:
fclm
G, = (4.1.37
t=T, . )
dove fum € definito nel § 11.2.10.2;

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

wi =0,2 mm
ws = 0,3 mm
ws = 0,4 mm

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

4.1.2.2.4.2 Combinazioni di azioni

Si prendono in considerazione le seguenli combinazioni:
* combinazioni quasi permanenti;

* combinazioni frequenti.

4.1.2.24.3 Condizioni ambientali

Le condizioni ambientali, ai fini della protezione contro la corrosione delle armature metalliche,
possono essere suddivise in ordinaric, aggressive ¢ molto aggressive in relazione a quanto indicato



nella Tab. 4.1.1I1 con riferimento alle classi di esposizione definite nelle Linee Guida per il
calcestruzzo strutlurale emesse dal Servizio Tecnico Cenlrale del Consiglio Superiore dei Lavori
Pubblici.

Tabella 4.1.I11 — Descrizione delle condizioni ambientali

CONDIZIONI AMBIENTALI | CLASSE DI ESPOSIZIONE
Ordinaric X0, XC1, XC2, XC3, XF1

Agpressive XC4, XD1, XS1, XAl, XA2, XF2, XE3
XD2, XD3, X82, X83, XA3, XF4

Molto aggressive

4.1.2.2.4.4 Sensibilita delle armature alla corrosione

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

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

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

4.1.2.24.5

Nella Tab. 4.1.1V sono indicali 1 criteri di scelta dello stato limite di [essurazione con rilerimento
alle csigenze sopra riportate.

Scelta degli stati limite di fessurazione

Tabella 4.1.IV — Criteri di scelta dello state limite di fessurazione

e e . . . Armatura
Gruppi di Condizioni Combinazione Sensibile Poco sensibile
esigenze ambientali di azioni — —
Stato limite Wq Stato limite Wa
a Ordinar frequente ap. fessure < Wy ap. fessure <w,
aric - - -
quasi permanente | ap. [essure <wy ap. [cssurc < wa
b Aseressive frequente ap. fessure <w, ap. fessure <w,
et quasi permanente | decompressione - ap. fessure <w,
Molto assressive frequente formazione fessure | - ap. fessure <w
c ; - -
&8 quasi permanente | decompressione - ap. fessure <wWy

w1, W2, Wa sono definiti al § 4.1.2.2.4.1, il valore di calcolo wq, ¢ definito al § 4.1.2.2.4.6.

4.1.2.24.6

Verifica allo stato limite di fessurazione

Stato limite di decompressione e di formazione delle fessure

Le tensioni sono calcolate in base alle caratteristiche geometriche e meccaniche della sezione

Omogcucizzata non fessurata.

Stato limite di apertura delle fessure

Il valore di calcolo di apertura delle fessure (wg) non deve superare i valori nominali w;, w2, w3

secondo quanto riportato nella Tab. 4.1.1V.

11 valore di calcolo ¢ dato da:

Wq = L7 W

dove wy, rappresenta I’ampiezza media delle fessure.

74

(4.1.38)




Iampiezza media delle tessure wy, €& calcolata come prodotto della deformazione media delle barre
d’armatura egy per la distanza media tra le essure Agy:

Wm = &m Asm (4139)
Per il calcolo di &g, € Ay vanno utilizzati criteri consolidati riportati nella letteratura tecnica.
La verilica dell’ampiezza di [essurazione pud anche essere condolla senza caleolo diretlo, limilando
la tensione di trazione nell’armatura, valutata nella sezione parzializzata per la combinazione di
carico pertinente, ad un massimo correlato al diametro delle barre ed alla loro spaziatura.

4.1.2.2.5 Verifica delle tensioni di esercizio

Valutale le azioni inlerne nelle varie parti della siruttura, dovute alle combinazioni caralleristica 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 massimi valori consentiti di seguito
riportati.

4.1.2.2.5.1 Tensione massima di compressione del calcestruzzo nelle condiziont di esercizio

La massima tensione di compressione del calcestruzzo o, , deve rispettare la limitazione seguente:
G < 0,60 fo per combinazione caratteristica (rara) (4.1.40)
G, < 0,45 £ per combinazione quasi permanente. (4.1.41)

Nel caso di elementi piani (solette, pareti, ...) gettati in opera con calcestruzzi ordinari € con
spessori di caleestruzzo minori di 50 mm i valori limile sopra scritli vanno ridotli del 20%.

4.1.2.2.5.2 Tensione massima dell’acciaio in condizioni di esercizio

Per 1’acciaio avente caratteristiche corrispondenti a quanto indicato al Cap. 11, la tensione massima,
o., per effetto delle azioni dovute alla combinazione caratteristica deve rispettare la limitazione
seguente:

G, < 0.8 [y, (4.1.42)

4.1.3 VERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE

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

Te entita delle arioni ambienlali da prendere in conto saranno determinate in relarzione al tempo
dcll’azione transitoria ¢ della tcenologia csceutiva.

4.1.4 VERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI

T.e resistenze di calcolo der materiali riferite ad una specifica situazione di verifica si ottengono con
i seguenti coefficienti parziali di sicurezza:

e calcestruzzo e aderenza con le armature Yo = 1,0

e acciaio d’armatura ¥ =10



4.1.5 VERIFICHE MEDIANTE PROVE SU STRUTTURE CAMPIONE E SUMODELLI

La resistenza e la funzionalita di strutture e elementi strutturali pud essere misurata atiraverso prove
su campioni di adeguata numerosita.

La procedura di prova e di interpretazione delle misure sard elletluata secondo norme di
comprovata validita.

4.1.6 DETTAGLI COSTRUTTIVI

4.1.6.1 Elementi monodimensionali: Travi e pilastri

Con rilerimento ai dettagli costruttivi degli elemend strutturali in calcestruzzo vengono forite le
indicazioni applicative necessarie per I’ottenimento delle prescritte prestazioni.

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

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

Acmin = 0.20 {“ -b,-d e comunque non minore di 0,0013 -b,-d, (4.1.43)

dove:

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

d ¢ I"altezza utile della sezione;

tum €1l valore medio della resistenza a trazione assiale definitanel § 11.2.10.2;

fy. &1l valore caratteristico della resistenza a trazione dell’armatura ordinaria.

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

Al di [uori delle zone di sovrapposizione, 1’area di armalura lesa o compressa non deve superare
individualmente Agma = 0,04 A, cssendo A, 1’arca della sczione trasversale di calcestruzzo.

Le travi devono prevedere armatura trasversale costituita da staffe con sezione complessiva non
.. 2 . . . [ .
inleriore ad Ag = 1,5 b mm*/m essendo b 1o spessore minimo dell’anima in millimelri, con un
minimo di tre staffe al metro ¢ comunque passo non superiore a 0,8 volte 'altezza utile della
sezione.

In ogni caso almeno il 50% dell’ armaltura necessaria per il laglio deve essere coslituila da stalTe.

4.1.6.1.2 Armatura dei pilastri

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

Agmin = (0,10 Nga/ £,9) ¢ comunque non minore di 0,003 A 4.1.44)
dove:
Ly ¢ la resistenza di calcolo dell’armatura (rilerita allo snervamento)
Npg ¢ la forza di compressione assiale di calcolo
A & I'area di calceslruzezo.



Le armature trasversali devono essere poste ad interasse non maggiore di 12 volte il diametro
minimo delle barre impiegale per I’armatura longitudinale, con un massimo di 250 mm. II diameuo
delle staffe non deve essere minore di 6 mm e di %4 del diametro massimo delle barre longitudinali.
Al di fuori delle zone di sovrapposizione, I'area di armatura non deve superare Agmax = 0,04 A.,
essendo A, Tarea della sezione trasversale di calcestrurzo.

4.1.6.1.3 Copriferro e interferro

L’armatura resistente deve essere protetta da un adeguato ricoprimento di calcestruzzo, Gli elementi
strutturali devono essere verificati allo stato limite di fessurazione secondo 1l § 4.1.2.2.4.

Al [ine della protezione delle armature dalla corrosione, lo strato di ricoprimento di calceslruzzo
(copriferro) deve essere dimensionalto in funzione dell’aggressivita dell’ambiente e della sensibilita
delle armature alla corrosione, tenendo anche conto delle tolleranze di posa delle armature.

Per consentire un omogeneo getto del calcestruzzo, 1l copriferro e 'interferro delle armature devono
essere rapportati alla dimensione massima degli inerti impiegati.

1l coprifcrro ¢ Tinterferro delle armature devono esscre dimensionati anche con riferimento al
necessario sviluppo delle (ensioni di aderenza con il calcestruzzo.

4.1.6.1.4 Ancoraggio delle barre e loro giunzioni

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

La continuila [ra le barre pud ellettuarsi mediante:

= sovrapposizione, calcolala in modo da assicurare 1’ancoraggio di ciascuna barra. In ogni caso la
lunghezza di sovrapposizione nel tratto rettilineo deve essere non minore di 20 volte 1] diametro
della barra. La distanza mutua (interferro) nella sovrapposizione non deve superare 4 volte il
diametro;

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

" piunzioni meccaniche per barre di armatura. Tali tipi di giunzioni devono essere preventivamente
validali mediante prove sperimentali.

Per barre di diamctro @ >32 mm occorrera adottare particolari cautcle negli ancoraggi ¢ nelle

SOVTapposizioni.

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
adollare per gli impasli, per la matwrazione dei geld, per il disarmo e per la messa in opera degli
clementi strutturali, Si potra a tal fine fare vtile riferimento alla norma UNI EN 13670-1: 2001
“Esecuzione di strutlure in calcestruzzo — Requisili comuni”.

4.1.8 NORME ULTERIORI PER IL. CALCESTRUZZ0O ARMATO PRECOMPRESSO

I sistemi di precompressione con armalure, previsti dalla presente norma, possono essere a cavi
scorrevoli ancorati alle estremita (sistemi post-tesi) o a cavi aderenti (sistemi pre-tesi).
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La condizione di carico conseguente alla precompressione si combinera con le altre (peso proprio,
carichi permanenti e variabili...) al fine di avere le pit sfavorevoli condizioni di sollecilazione.

Nel caso della posi-iensione, se le armature di precompressione non sono rese aderenti al
conglomerato cementizio dopo la tesatura mediante opportune iniezioni di malta all’interno delle
guaine (cavi non aderenti), si deve lenere conlo delle conseguenze dello scorrimento relalivo
accialo-calcestruzzo.

Le presenti norme non danno indicazioni su come traftare i casi di precompressione a cavi non
aderenli per 1 quali si potrd [are riferimento ad UNI EN 1992-1-1.

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

4.1.8.1 Valutazione della sicurezza - Norme di calcolo

4.1.8.1.1 Stati limite ultimi
Vale quanto stabilito al § 4.1.2.1.

In particolare, per le verifiche di resistenza locali agli ancoraggi delle armature di precompressione,
si assumera un valore di calcolo della forza di precompressione con ¥ = 1,2,

418.1.2 Stati limite di esercizio

Vale quanto stabilito al § 4.1.2.2. Per la valutazione degli stati di deformazione ¢ di tensione si
devono tenere in conto gli elletti delle cadute di tensione per i [enomeni reologici che comportano
delormazioni dilferite dei materiali: rilito e viscosild del caleestruzzo, rilassamento dell’acciaio.
Nella valutazione della precompressione nel caso di armatura post-tesa la tensione iniziale va
calcolata deducendo dalla tensione al martinetto la perdita per rientro degli apparecchi di
ancoraggio e scorrimento dei fili e le perdite per attrito lungo il cavo.

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

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

418.1.3 Tensioni di esercizio nel calcestruzzo a cadute avvenute
Vale quanto stabilito al § 4.1.2.2.5.

Non sono ammesse lensioni di trazione ai lembi nelle strutture costruile per conci prelabbricad,
quando non sia possibile disporre I'armatura ordinaria che assorbe lo sforzo di trazione.

4.1.8.14 Tensioni iniziali nel calcestruzzo
All’atto della precompressione le tensioni di compressione non debbono superare 1l valore:

0. < 0,70 fy4, (4.1.45)
essendo [ laresistenza caralleristica del calcesiruzzo all’atlo del tiro.

Nella zona di ancoraggio delle armature si possono tollerare compressioni locali o, prodotte dagli
apparecchi di ancoraggio pari a:

6. < 0,90 fy. (4.1.46)
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Qualora le aree di influenza di apparecchi vicini si sovrappongano, le azioni vanno sommate e
riferite all’area complessiva.

4.1.8.1.5 Tensioni limite per gli acciai da precompressione

Per le tensioni in esercizio a perdile avvenule vale quanto stabilito al § 4.1.2.2.5.2 ove si sosliluisca
Lo, 0k » Tt © Loy 8 Ty

T.e tensioni iniziali all’atto della tesatura dei cavi devono rispettare le pill restrittive delle seguenti
limilazioni:

Ospi < 0,85 fponr Oepi < 075 fpuc per armatura post-tesa

o ) 4.1.47)
i < 0,90 Lo Ospi < 0,80 [y, per armaltura pre-lesa

ove si sostituisca ik 0 Toyke a fpo k. se del caso.

In entrambi i casi ¢ ammessa una sovratensione, in misura non superiore a 0,05 fp0 1)k

4.1.8.2 Dettagli costruttivi per il cemento armato precompresso

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

41821 Armatura longitudinale ordinaria

Nclle travi prccompicsse, anche in asscnza di tensioni di trazione, la pereentuale di armatura
longitudinale ordinaria non dovra essere inferiore allo 0.1% dell’area complessiva dell’anima ¢
dell’eventuale ringrosso dal lato dei cavi.

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

4.1.8.2.2 Staffe

Nelle travi dovranno disporsi staffe aventi sezione complessiva non inferiore a 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 volle 1'allezza ulile della sezione. In prossimila di carichi
concenirati o delle zone d’appoggio valgono le prescrizioni di cui al § 4.1.2.1.3.

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

4.1.8.3 Esecuzione delle opere in calcestruzzo armato precompresso

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

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

Necl caso di armature post-icse, gli apparccchi d’ancoraggio dclla testata devono esscrc protetii in
modo analogo.

All’allo della messa in liro si debbono misurare contemporaneamente lo sforzo applicalo e
T"allungamento conseguilo.

La distanza minima netta tra le guaine deve essere commisurata sia alla massima dimensione
dell’aggregato impiegato sia al diametro delle guaine stesse in relazione rispettivamente ad un



omogeneo getto del calcestruzzo fresco ed al necessario sviluppo delle tensioni di aderenza con il
caleeslruzzo.

I risultati conseguiti nelle operazioni di tiro, le letture ai manometri e gli allungamenti misurati,
vanno registrati in apposite tabelle ¢ confrontate con le tensioni iniziali delle armature e gli
allungamenti leorici previsti in progello.

La protezione dei cavi scorrevoli va eseguita mediante 1'iniezione di adeguati materiali atii a
prevenire la corrosione ed a fornire la richiesta aderenza.

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

4.1.9 NORME ULTERIORI PER I SOLAI

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

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

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

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

4,1.9.2 Solai misti di ¢.a. e c.a.p. € blocchi diversi dal laterizio

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

1 bloechi in calcestruzzo leggero di argilla espansa, calceslruzzo normale sagomalo, polistirolo,
materic plastiche, clementi organici mineralizzati ccc, devono cssere dimensionalmente stabili ¢
non fragili, e capaci di seguire le deformazioni del solaio.

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

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

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

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

Qualora il componente venga integrato da un getto di completamento all’estradosso, questo deve
avere uno spessore non inleriore a 40 mm ed essere dolato di una armatura di riparlizione a maglia
incrociata ¢ si deve verificare la trasmissione delle azioni di taglio fra clementi prefabbricati ¢ getto
di completamento, tenuto conto degli stati di coazione che si creano per le diverse caratteristiche
reologiche dei calcestruzzi, del componente e dei getti di completamento.



4.1.10 NORME ULTERIORI PER LE STRUTTURE PREFABBRICATE

Formano oggetto del presente § 4.1.10 i componenti strutturali prefabbricati in calcestruzzo armato,
normale o precompresso (nel seguito detti componenti) che rispondono alle specifiche prescrizioni
del presente § 4.1, ai metodi di calcolo di cui ai §§ 2.6 e 2.7 e che, singolarmente 0 assemblati (ra di
loro ovvero con parti costruite in opera, siano utilizzati per la realizzazione di opere di ingegneria
civile.

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

Componenti di serie devono intendersi unicamenle quelli prodotti in stabilimenti permanent, con
tecnologia ripetitiva ¢ processi industrializzati, in tipologic predefinite per campi dimensionali ¢ tipi
di armature.

Di produzione occasionale si intendono i componenti prodoli senza il presupposto della ripelilivila
tipologica.

Tl componente deve garantire i livelli di sicurezza e prestazione sia come componente singolo, nelle
lasi transitorie di slormatlura, movimentazione, sloccaggio, rasporlo e monlaggio, sia come
clecmento di un pitt complesso organismo strutturale una volta installato in opera.

I componenti in possesso di attestato di conformita secondo una specifica tecnica europea elaborata
ai sensi della diretliva 89/106/CEE (marcatura CE) ed 1 cui riferimenti sono pubblicati sulla
Gazzctta Ufficiale dell’Unione Europea sono intesi aver con ¢id assolto ogni requisito procedurale
di cui al deposilo ai sensi dell’art, 9 della legge 05.11.1972, n. 1086 ¢ alla cerlilicazione di idoneila
di cui agli art. 1 e 7 della legge 2.2.74, n. 64. Resta 1'obbligo del deposito della documentazione
tecnica presso ['ufficio regionale competente ai sensi della vigente legislazione in materia.

Nel caso di prodotti coperti da marcatura CE, devono essere comunque rispettati, laddove
applicubili, 1 §§ 11.8.2, 11.8.3.4 ¢ 11.8.5 delle presenti Norme Tecniche.

4.1.10.1 Prodotti prefabbricati non soggetti a marcatura CE

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

- serie dichiarala

- serie controllata

I componenti per i quali non sia applicabile la marcatura CE, ai sensi del DPR 246/93 di
recepimento della Direttiva 89/106/CEE, devono essere realizzati attraverso processi sottoposti ad
un sislema di controllo della produzione ed i produtlori di componenli occasionali, in serie
dichiarata ed in serie controllata, devono altresi provvedere alla preventiva qualificazione del
sislema di produzione, con le modalita indicale nel § 11.8.

4.1.10.2 Prodotti prefabbricati in serie

Rientrano tra i prodolli prelabbricali in serie:

- i component di serie per i quali ¢ stato ellettuato il deposilo ai sensi dell’art. 9 della Legge
05.11.71 n. 1086;

- 1 componenti per 1 quali ¢ stata rilasciata la certificazione di idoncita ai scnsi degli artt. 1 ¢ 7
della Legge 02.02.74 n. 64;

- ogni altro componente compreso nella definizione di cui al 3° comma del § 4.1.10.



4.1.10.2.1 Prodotti prefabbricati in serie dichiarata

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

Per lc tipologic predefinite il produttorc dovra provvedere, ncll’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 Ministero delle Infrastrutture — Servizio Tecnico
Centrale.

Per ogni singolo impiego delle serie tipologiche la specifica documentazione tecnica dei
componenti prodotli in serie dovra essere allegalta alla documentazione progelluale deposilata
presso I"Ufficio regionale competente, ai sensi della vigente legislazione in materia.

Rientrano altresi in serie dichiarata i componenti di serie costituiti da un tipo compiutamente
delerminalo, predefinito in dimensioni ed armature sulla base di un progello deposilalo (serie
ripetitiva).

Per ogni tipo di componente, o per ogni famiglia omogenea di tipi, il produttore dovra provvedere,
nell’ambito delle modalith di qualilicazione della produzione di cui al § 11.8, al deposito della
documcntazionc tecnica relativa al processo produttivo cd al progetto specifico presso il Servizio
Tecnico Centrale del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici.

Per ogni singolo impiego delle serie ripelilive, sard sullicienle allegare alla documentazione
progettuale depositata presso 1’Ufficio regionale competente, ai sensi della vigente legislazione in
maleria, gli estremi del deposilo presso il Servizio Tecnico Centrale.

4.1.10.2.2 Prodotti prefabbricati in serie controllata

Per serie controllata si intende la produzione di serie che, ollre ad avere 1 requisili specilicali per la
serie dichiarata, sia eseguita con procedure che prevedono verifiche sperimentali su prototipo e
controllo permanente della produzione, come specificato al § 11.8.

Devono essere prodotti in serie controllata:

e icomponent costituili da assetli strutturali non consueli;

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

1 componenti armati 0 precompressi con spessort, anche locali, inferiort a 40 mm;

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

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

4.1.10.3 Responsabilita e competenze

1l Progettista ¢ il Dircttorc tecnico dello stabilimento di prefabbricazionc, ciascuno per Ie propric
competenze, sono responsabili della capacita portante ¢ della sicurezza del componente, sia
incorporato nell’opera, sia durante le fasi di trasporto fino a pi¢ d’opera.

I responsabilita del progettista e del Direttore dei lavori del complesso strutturale di cui ’elemento
fa parte, ciascuno per le proprie competenze, la verifica del componente durante il montaggio, la
messa in opera ¢ 1'uso dell’insieme strutlurale realizzato.

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

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



I funzionari del Servizio Tecnico Centrale potranno accedere anche senza preavviso agli
stabiliment di produrzione dei componenti prelabbricali per I'accertamento del rispelto delle
presenti norme.

4.1.10.4 Prove su componenti

Per verificare le prestazioni di un nuovo prodotto o di una nuova tecnologia produttiva ed accertare
I’affidabilita dei modelli di calcolo impiegati nelle verifiche di resistenza, prima di dare inizio alla

produzione corrente ¢ necessario eseguire delle prove di carico su di un adeguato numero di
protolipi al vero, porlati [ino a rotlura.

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

4.1.10.5 Norme complementari

Le veriliche del componentle vanno lalle con rilerimento al livello di maturazione e di resislenza
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 ¢ movimentazione debbono essere esplicitamente previsti nel progetto
del componente strutturale e realizzati con materiali appropriati e dimensionati per le sollecitazioni
previste.

11 coprilerro degli elementi prefubbricau deve rispetlare le regole generali di cui al presente § 4.1.

4.1.10.5.1 Appoggi

Per i componenti appoggiali in via delinitiva, particolare atlenzione va posla alla posizione e
dimensione dell’apparcechio d’appoggio, sia rispetto alla gcometria dell’clemento di sostegno, sia
rispetto alla sezione lerminale dell’elemento portalo, tenendo nel dovuto conto le (olleranze
dimensionali ¢ di montaggio ¢ lc deformazioni per fenomeni reologici ¢/o termici.

I vinceli provvisori o definitivi devono esscre progettati con particolarce attenzione ¢, s¢ nceessario,
validali allraverso prove sperimentali.

Gli appoggi scorrevoli devono essere dimensionali in modo da consenlire gli spostamenti relativi
previsti senza perdita della capacita portante.

4.1.10.5.2 Realizzazione delle unioni

Le unioni devono avere resistenza e delormabilita coerenti con le ipolesi progetluali.

4.1,105.3 Tolleranze

1l progetio deve indicare Ie tolleranze minime di produzionc che dovra rispettare il componente. 11
componente che non rispetta tali tolleranze, sara giudicato non conforme e quindi potra essere
consegnalo in canliere per I'ulilizzo nella coslruzione solo dopo preventiva accellazione da parle del
Dircttore dei lavori.

Il progetto dell’opera deve altresi tener conto delle tolleranze di produzione, tracciamento ¢
montaggio assicurando un coerente funzionamento del complesso strutturale.

Tl montaggio dei componenti ed il completamento dell’opera devono essere conformi alle previsioni
di progetto. Nel caso si verificassero delle non conformita, queste devono essere analizzate dal
Direttore dei lavori nei riguardi delle eventuali necessarie misure correllive.



4.1.11 CALCESTRUZZO A BASSA PERCENTUALE DI ARMATURA O NON ARMATO

1l calcestruzzo a bassa percentuale di armatura ¢ quello per il quale la percentuale di armatura messa
in opera & minore di quella minima necessaria per il calcestruzzo armato o la quantita media in peso
di acciaio per metro cubo di calcestruzzo ¢ inferiore a 0,3 kN.

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

4.1.11.1 Valutazione della sicurezza — norme di calcolo

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

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

o, =030 per calcestruzzo debolmente armato
G =0,25 [k per calcestruzzo non armalo

Le veriliche a taglio si intendono soddislatle quando le tensioni langenziali massime valutate per
combinazionc rara siano inferiori al valore limite di seguito riportato:

Te = 0,25 fux per calcestruzzo debolmente armato

Te = 0,21 [k per calceslruzzo non armato

4.1.12 CALCESTRUZZO DI AGGREGATI LEGGERI

Il presente capitolo si applica ai calcestruzzi di aggregali leggeri minerali, arliliciali o naturali, con
csclusione dci calcestruzzi acrati.

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

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

1 caleestruzz delle diverse classi trovano impiego secondo quanto riportato nella Tab. 4.1.11.

Valgono le speciliche prescrizioni sul controllo della qualita datein § 4.1 ein § 11.1.

4.1.12.1 Norme di calcolo

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

10a=0,85 feulye (4.1.48)
In particolarc non possono impicgarsi barre di diametro @ >32 mm.

Per ogni indicazionc applicativa si potra fare utile riferimento alla sezione 11 di UNIEN 1992-1-1.

4.1.13 RESISTENZA AL FUOCO

Te verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirst con riferimento a UNI EN 1992-1-2,
utilizzando 1 coefficienti v (v. § 4.1.4) relativi alle combinazioni eccezionali ed assumendo il
coefficiente o, paria 1,0.
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4.2 COSTRUZIONI DI ACCIAIO

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

I'materiali e i prodotti devono rispondere ai requisiti indicati nel § 11.3.

42.1 MATERIALI

4.2.1.1 Acciaio laminato

Gili acciai di uso generale laminati a caldo in profilati, barre, larghi piatti, lamiere e profilati cavi
(anche (ubi saldati provenienti da nastri laminali a caldo) devono appartenere ai gradi da 8235 ad
5460 compresi ¢ le loro caratteristiche devono cssere conformi ai requisiti di cui al § 11.3.4 delle
presenti norme.

I valori della tensione di snervamento Ly € della tensione di rottura [ da adoutare nelle veriliche
quali valori caratteristici sono specificati nel § 11.3.4.1 delle presenti norme.

Per le applicazioni nelle 7one dissipative delle costiuzioni soggette ad azioni sismiche sono richiesti
ulteriori requisili specilicali nel § 11.3.4.9 delle presenti norme.

42,12 Saldature

I proccdimenti di saldatura ¢ i matcriali di apporto devono cssere conformi ai requisiti di cui al §
11.3.4 delle presenti norme.

Per I'omologazione degli eletirodi da impiegare nella saldalura ad arco pud larsi utile rilerimento
alla norme UNI 5132:1974.

Per gli altri procedimenti di saldatura devono cssere impicgati i fili, flussi o gas di cui alle prove di
qualifica del procedimento.

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

4.2.1.3 Bulloni e chiodi

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

I valori della tensione di snervamento [y, e della lensione di totlura [y, dei bulloni, da adottare nelle
verifiche quali valori caratteristici sono specificati nel § 11.3.4.6 delle presenti norme.

4.2.2 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA
La valutazione della sicurezza ¢ condotta secondo 1 principi fondamentali illustrati nel Cap. 2.

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



4221 Stati limite

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

- stato limite di equilibrio, al fine di controllarc 1’cquilibrio globalc dclla struttura ¢ delle suc parti
durante tutta la vita nominalc compresc Ic fasi di costruzionc ¢ di riparazionc;

- stato limite di collasso, corrispondente al raggiungimenlo della tensione di snervamento oppure
delle deformazioni ultime del materiale e quindi della crisi 0 eccessiva deformazione di una
serzione, di una membratura o di un collegamento (escludendo lenomeni di [atica), o alla
formazione di un meccanismo di collasso, o all'instaurarsi di fenomeni di instabilita
dell’equilibrio negli elementi componenti o nella sirutlura nel suo insieme, considerando anche
lenomeni locali d’instabilita dei quali si possa tener conto eventualmente con riduzione delle
aree delle sezioni resistenti.

- stato limite di fatica, controllando le variazioni tensionali indotte dai carichi ripetuti in relazione
alle caratteristiche dei dettagli strutturali interessati.

Per strutture o situazioni particolari, pud csscre nccessario considerare altri stati limite ultimi.

Gli stali limite di esercizio da verilicare, ove necessario, sono:

- stati limite di deformazione e/o spostamento, al fine di cvitare deformazioni ¢ spostamenti che
possano compromettere 'uso cfficicnte della costruzione ¢ dei suoi contenuti, nonché il suo
aspetto estetico;

- stato limite di vibrazione, al [ine di assicurare che le sensazioni percepile dagli ulenli
garantiscano accetlabili livelli di conlorl ed il cui superamento potrebbe essere indice di scarsa
robustezza e/o indicalore di possibili danni negli elementi secondari;

- stato limite di plasticizzaziont locali, al fine di scongiurare deformazioni plastiche che generino
deformazioni irreversibili ed inaccettabili;

- stato limite di scorrimento dei collegamentt ad attrito con bulloni ad alta resistenza, nel caso
che 1l collegamento sia stato dimensionato a collasso per taglio dei bulloni.

4.2.3 ANALISI STRUTTURALE

1l metodo di analisi deve essere coerente con le ipotesi di progetto. [, analisi deve essere basata su
modelli strutturali di calcolo appropriali, a seconda dello stato limite consideralo.

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 collegament ¢ 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.

42.3.1 Classificazione delle sezioni
Le sezioni rasversali degli element strutlurali si classificano in [unzione della loro capacila
rotazionale Cydcfinita comc:

C,=0./9, -1 (4.2.1)
essendo 9, e, le curvamre corrispondenti rispettivamente al raggiungimento della deformazione
ultima ed allo snervamento. Si distinguono le seguenti classi di sezioni:
classe I  quando la sezione ¢ in grado di sviluppare una cerniera plastica avente la capacita

rotazionale richiesta per 1'analisi strutturale condotta con il metodo plastico di cui al §
4.2.3.2 senza subire riduzioni della resistenza. Possono generalmente classificarsi come
tali le sezioni con capacitd rotazionale C, = 3

classe2?  quando la sezione € in grado di sviluppare il proprio momento resistenle plastico, ma



con capacitd rotazionale limitata. Possono generalmente classificarsi come tali le sezioni
con capacita rolazionale C, = 1.5

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

classe 4  quando, per determinare la resistenza flettente, tagliante o normale, ¢ necessario tener
conto degli ellelti dell’inslabilita locale in fase elastica nelle parli compresse che
compongono la sczione. In tal caso ncl caleolo della resistenza la sczione geometrica
effettiva pud sostituirsi con una sezione efficace.

T.e sezioni di classe 7 ¢ 2 si definiscono compatte. quelle di classe 3 moderatamente snelle e quelle

di classe 4 snelle. Per i casi pil comuni delle [orme delle sezioni e delle modalila di sollecitazione,

Ie scguenti Tab. 4.2.1, 4.2.1T ¢ 4.2.I1T forniscono indicazioni per la classificazione delle sczioni.

I.a classe di una sezione composta corrisponde al valore di classe piu alto tra quelli dei suoi

elementi componenti.

Tabella 4.2.1 - Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse
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posiliva) c i c
f
fyk W fyk
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*yy<—1 si applica se la tensione di compressione G < ka o la deformazione a trazione ¢ > ka /E



Tabella 4.2.11- Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse

Piattabande esterne

L [ .
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=]
Profilati laminati a caldo Sezioni saldate
Classe Piattabande Piattabande esterne soggette a flessione e a
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Tabella 4.2.I11 - Massimi rapportt larghezza spessore per parti compresse
Angolari
i
e
t E ]b
Riferirsi anche alle piattabande esterne (v. Tab 4.2.11)
Non si applica agli angoli in contatto continuo con altri componenti
Classe Sezione in compressione
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4.2.3.2 Capacita resistente delle sezioni

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

La capacita resistente della sezionce si determina con uno dei scguenti metodi.
Metodo elastico (F)

Si assumc un comportamento clastico lincarc del materiale, sino al raggiungimento della condizione
di snervamento.

I metodo pud applicarsi a tutte le classi di sezioni, con 'avvertenza di riferirsi al metodo delle
sezioni efficaci o a metodi equivalenti, nel caso di sezioni di classe 4.

Metodo plastico (P)

Si assume la completa plasticizzazione del materiale.

Il metodo pud applicarsi solo a sczioni di tipo compatto, cioc di classc 1 ¢ 2.
Metodo elasto-plastico (EP)

Si assumono legami costitutivi tensione-deformazione del materiale di tipo bilineare o pid
complessi,

Il metodo pud applicarsi a qualsiasi tipo di sezione.

4.2.3.3 Metodi di analisi globale
T.analisi globale della struttura pud essere condotta con uno dei seguenti metodi:
Metodo elastico (E)

St valutano gli effetti delle azioni nell’ipotesi che il legame tensione-deformazione del materiale sia
indefinitamente lineare.

I metodo € applicabile a strutture composte da sezioni di classe qualsiasi.

Ta resistenza delle sezioni pud essere valutata con il metodo elastico, plastico o elasto-plastico per
le sevioni compatle (classe 1 o 2), con il melodo elastico o elaslo-plastico per le sevioni snelle
(classc 30 4).

Metodo plastico (P)

Gli effetti delle azioni si valutano trascurando la deformazione elastica degli elementi strutturali €
concenirando le deformazioni plastiche nelle sezioni di formazione delle cerniere plastiche.,

Tl metodo ¢ applicabile a strutture intcramente composte da sczioni di classc 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 pill
complesso.

Tl metodo ¢ applicabile a strutture composte da sczioni di classc qualsiasi.

Le possibili alternative per 1 metodi di analisi strutturale ¢ di valutazione della capacita resistente
flessionale delle sezioni sono riassunte nella seguente Tab. 4.2.TV.



Tabella 4.2.IV Metodi di analisi globali e relativi metodi di calcolo delle capacita e classi di sezioni amimesse

Metodo di analisi globale Metado di caleolo della capacita Tipo di sezione
resistente della sezione
. )
() ) luttle
(H) (P) compatte (classi 1 e 2)
i 7 )
(L) (LF) wite
™) ™) compatte di classe 1
- : ™
(EP) (EP) tutte
(*) per le sezioni di classe 4 la capacita resistente pu¢ essere calcolata con riterimento alla sezione efficace.

4.2.34 Effetti delle deformazioni

In gencrale, ¢ possibile cffcttuarc:

— 1’analisi del primo ordine, imponendo 1’equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura,

— Tanalisi del secondo ordine, imponendo 'equilibrio sulla conligurazione deformata della
struttura.

Ianalisi globale pud condursi con la tcoria del primo ordinc nci casi in cui possano ritenersi

trascurabili gli effetti delle deformazioni sull’entita delle sollecitazioni, sui fenomeni di instabilita €

su qualsiasi altro rilevante paramectro di risposta della struttura.

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

F‘
0., =—= 210 per l'analisi elastica
il (4.2.2)

b
er

0., =—% =15 per l'analisi plaslica

Fd

dove 0, ¢ il moltiplicatorc dei carichi applicati che induce 1’instabilita globale della struttura, Frq ©
il valore dei carichi di progetto ¢ Fy ¢ il valore del carico instabilizzante calcolato considerando la
rigidezza iniziale clastica della struttura.

4.2.3.5 Effetto delle imperfezioni

Nell'analisi della struttura, in quella dei sistemi di controvento e nel calcolo delle membrature si
deve tener conto degli effetti delle imperfezioni geometriche e strutturali quali la mancanza di
verticalilh o di retlilineitd, la mancanza di accoppiamento e le inevilabili eccentricild minori presenti
nei collegamenti reali.

A tal fine possono adottarsi nell’analisi adeguate imperfezioni geometriche equivalenti, di valore
lale da simulare 1 possibili elletti delle reali imperfezioni da esse sosliluile, a meno che lali ellTetld
non siano inclusi implicitamente nel calcolo della resistenza degli clementi strutturali.

Si devono considerare nel calcolo:

— le imperfezioni globali per i telai o per i sistemi di controvento;

— le imperlezioni locali per i singoli elementi strutturali.

Gli effetti delle imperfezioni globali per telai sensibili agli effetti del secondo ordine possono essere

riprodotti introducendo un errore iniziale di verticalitd della struttura ed una curvatura iniziale degli
elementi strutturali costituenti.

Ierrore iniziale di verticalitd in un telaio pud essere trascurato quando:

H,, 2015-Q,, 4.2.3)



dove Hiq € la somma delle reazioni orizzontali alla base delle colonne del piano (taglio di piano)
considerato per elletto dei carichi orizzonlali e Qgq € il carico verticale complessivamenle agenle
nella parte inferiore del piano considerato (sforzi assiali nelle colonne).

Nel caso di telai non sensibili agli effetti del secondo ordine. nell’effettuazione dell’analisi globale
per il calcolo delle sollecitarioni da introdurre nelle verifiche di slabilith degli elementi strutturali,
la curvatura iniziale degli clementi strutturali pud csscre trascurata.

Nell’analisi dei sistemi di controvento che devono garantire la stabilitd laterale di travi inflesse o
elementi compressi, gli elfelli delle imperfezioni globali devono essere riprodolli introducendo,
sotto forma di errore di retiilineita iniziale, un'imperfezione geomelrica equivalente dell’elemento
da vincolare.

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

42.4 VERIFICHE

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

Per costruzioni civili o industriali di tipo corrente e per le quali non esistano regolamentazioni
speciliche, le azioni di calcolo si ollengono, per le veriliche statiche, secondo quanto indicalo nel
Cap. 2.

11 calcolo deve condursi con appropriati metodi della meccanica strutturale, secondo 1 criteri indicati
in § 4.2.3.

4.2.4.1 Verifiche agli stati limite ultimi

4.2.4.1.1 Resistenza di calcolo

La resistenza di calcolo delle membrature Ry si ponce nella forma:
R, =— (4.2.4)

dove:

R € il valore caratteristico della resistenza — trazione, compressione, flessione, taglio e torsione —
della membratura, determinata dai valori caratteristici delle resistenza dei materiali f,, e dalle
caratteristiche gecometriche degli clementi strutturali, dipendenti dalla classe della sczione; ncl caso
in cui si abbiamo elementi con sezioni di classe 4 pud larsi rilerimento alle caralleristiche
geometriche “cfficaci”, arca cfficace Agr. modulo di resistenza cfficace W, modulo di incrzia
efficace I+, valutati seguendo il procedimento indicato in UNT EN1993-1-5. Nel caso di elementi
strutturali formati a freddo e lamiere sottili, per valutare le caratteristiche geometriche “efficaci” si
pud farc riferimento a quanto indicato in UNI EN1993-1-3.

ywu € il fattore parziale globale relativo al modello di resistenza adottato.

Per e verifiche di resistenza delle sczioni delle membrature, con riferimento ai modclli di resistenza
esposti nella presente normativa ed utilizzando acciai dal grado S 235 al grado S 460 di cui al §
11.3, si adottano i fattori parziali yyo € yyz indicati nella Tab. 4.2.V. 1l coefticiente di sicurezza yyz,
in particolare, deve cssere impicgato qualora si escguano verifiche di clementi tesi nelle zone di
unione delle membrature indebolite dai tori.

Per valutare la stabilitd degli elementi strutturali compressi, inflessi e presso-inflessi, si utilizza il
coetficiente parziale di sicurezza yu .

9] —



Tabella 4.2,V Coefficienti di sicurezza per la resistenza delle membrature e la stabilitd

Resistenza delle Sczioni di Classe 1-2-3-4 Tmo = 1,03

Resistenza all’ instabiliti delle membrature 1 = 1,03

Resistenza all’instabilita delle membrature di ponti stradali e ferroviari Y= 1,10

Resistenza, nei riguardi della frattura, delle sezioni tese (indebolite dai fort) v = 1,25
4.2.4.1.2 Resistenza delle membrature

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

La verifica in campo clastico ¢ ammgessa per tutti i tipi di sczione, con 1'avvertenza di tener conto
degli elletli di instabilita locale per le sezioni di classe 4.
Le veriliche in campo elaslico, per gli stali di slorzo piani tipici delle travi, si eseguono con
riferimento al scguentc critcrio:
2 2 2 \2 . ~
OxLd ~ +Ozmd - Oznd Oxpa + 3 Toa - = (fyk/ Yamo ) 4.2.5)
dove:

Oxpa © il valore di calcolo della tensione normale nel punto in esame, agente in direzione parallela
all’asse della membratura;

G ¢ 11 valore di calcolo della tensione normale nel punto in esame, agente in direzione ortogonale
all’assc dclla membratura;

Teq € il valore di calcolo della tensione tangenziale nel punto in esame, agente nel piano della
sczionc della membratura.

T.a verifica in campo plastico richiede che si determini una distribuzione di tensioni interne
“stalicamente ammissibile”, c¢ioe in equilibrio con le sollecilazioni applicate (N, M, T, ecc.) ¢
rispettosa della condizione di plasticita.

1 modelli resistenti esposti nei paragrafi seguenti definiscono la resistenza delle sezioni delle
membralure nei conlronti delle sollecilazioni interne, agenli separalamenle o conlemporaneamente.

Per le sezioni di classe 4, in alternativa alle formule impiegate nel seguito, si possono impiegare
altr1 procedimenti di comprovata validita.

Trazione

I.’azione assiale di calcolo Ny deve rispettare la seguente condizione:
N Ed
Nt,Rd

<1 4.2.6)

dove la resistenza di calcolo a trazione Nigg di membrature con sezioni indebolite da fori per
collegamenli bullonati o chiodali deve essere assunta pari al minore dei valori seguenti:
a) la resistenza plastica della sezione lorda, A,

Af )
Njra= . = (4.2.7)

MO

b) la resistenza a rottura della sezione netta, Ay, in corrispondenza dei fori per 1 collegamenti
— 079 1\ne1 i [Tk
a2

N ra (4.2.8)



Qualora 1l progetto preveda la gerarchia delle resistenze, come avviene in presenza di azioni
sismiche, la resistenza plastica della sezione lorda, Nyirg, deve risultare minore della resistenza a
rottura delle sezioni indebolite dai fori per i collegamenti, Ny gq:

Niri SN ra- 4.2.9)

Compressione
La forza di compressione di calcolo Nr4 deve rispettare 1a seguente condizione:
N

< (4.2.10)
Ii[c,[(d

dove la resistenza di calcolo a compressione della sezione N rq vale:

Nera=Afu /o  perlesezioni diclasse 1,2 e 3, @210
N ¢ra = Aerr Ty / Yo per le sezioni di classe 4. -

Non ¢ necessario dedurre 17area dei fori per i collegamenti bullonati o chiodati, purché in tutti i fori
siano presenti gli elementi di collegamento e non siano presenti fori sovradimensionati o asolati.

Flessione monoassiale (retta)

11 momento flettente di calcolo Mgy deve rispettare la seguente condizione:

—5 < (4.2.12)

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

La rcsistenza di calcolo a flessionc retta della sczione M rqg vale:

Wpl 'ka P
M =M, =—— perle sezioni di classe 1 e 2; (4.2.13)
MO
Wew min 'ka I . -
M, =M, ,=—— per le sezioni di classe 3; 4.2.14)
Yo
M _ Weff,rrin : [yk . T . -
T per le sezioni di classe 4; (4.2.15)

MO

per le sezioni di classc 3, Weimin ¢ il modulo resistente clastico minimo della sezione in acciaio; per
le sezioni di classe 4, invece, 1l modulo W g i € calcolato eliminando le parti della sezione inattive
a causa dei fenomeni di instabilita locali, secondo il procedimento esposto in UNI EN1993-1-5, ¢
scegliendo 1l minore tra 1 moduli cosi ottenuti.

Per la flessione biassiale si veda oltre.

Negli elementi inflessi carallerizzali da giunti strutlurali bullonali, la presenza dei fori nelle
piattabande dei profili pud essere trascurata nel calcolo del momento resistente se ¢ verificata la
relazione
0,9-A, -, AL,

kL sk (4.2.16)

’YI\I 2 FY MO

dove Af ¢ I'area della piattabanda lorda, Asne € I'area della piattabanda al netto dei fori e f; € la
resistenza ultima dell’acciaio.

,nel
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Taglio
1l valore di calcolo dell’azione tagliante Viq deve rispettare la condizione
Vv,
<, (4.2.17)

c,Rd

dove la resistenza di calcolo a taglio Vg4, in assenza di torsione, vale

A, Ty
V.qa= N (4.2.18)
dove A, ¢ I'arca resistente a taglio.
Per profilati ad T e ad H caricati nel piano dell’anima si pud assumere
Av=A-2bt+ (Lo+27)l; (4.2.19)
per profilati a C o ad U caricati ncl piano dell’anima si pud assumerc
Ar=A-2bt+ (ty+1)ts (4.2.20)
per profilati ad e ad H caricali nel piano delle ali si pud assumere
A =AY (hot,)s (4.2.21)

per profilati a T caricati nel piano dell’anima si pud assumere
Av=09(A-bt); (4.2.22)
per profili rettangolari cavi “profilati a caldo” di spessore uniforme si pud assumere

Ay= Ah/(b+h) quando il carico ¢ parallelo all’allezza del prolfilo,

4.2.23
A,=Ab/(b+h) quando il carico ¢ parallclo alla basc dcl profilo; ( )
per sczioni circolari cave ¢ tubi di spessorc uniforme:
A=2A/T (4.2.24)

dove:

A ¢ I'arca lorda della sezione del profilo,

b ¢ lalargheczza delle ali per i profilati ¢ la larghczza per Ie sczioni cave,
hy € Ualtezza dell’anima,

h & I'allezza delle sezioni cave,

r il raggio di raccordo tra anima ed ala,

1z ¢ lo spessore delle ali,

tw ¢ lo spessore dell’anima.

In presenza di torsione, la resistenza a taglio del profilo deve essere opportunamente ridotta. Per le
sezioni ad T o H la resislenza a taglio ridotta ¢ data dalla formula

Tt 1d
V. pina =V, l——  tEd (4.2.25)
Rd,red ,Rd\} 1.25-f, /(\/3 Yaze)

dove T, & la tensionce tangenziale massima dovuta alla wrsione uniforme. Per sezioni cave, invece,
la formula ¢

Y/



T Fd
Verdred =| 1 =———F——— | Vera - 4.2.26
e { fyk/(\/g‘YMOJ m ( )

I.a verifica a taglio della sezione pud anche essere condotta in termini tensionali (verifica elastica)

nel punto pitr sollecilalo della sezione trasversale utilizzando la formula

Tnd <1,0, (4.2.27)

—_—
To/ (\/§ Mo )
dove Tgg € valutata in campo elastico lineare.

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

h, 72 (235
L m 1

(4.2.28)

con 1 assunto cautclativamente part a 1,00 oppure valutato sccondo quanto previsto in norme di
comprovata validita.

Torsione

Per gli elementi soggetti a torsione, quando possano essere trascurate le distorsioni della sezione, la
sollecitazione torcente di progetto, Trq, deve soddistare la relazione

Laigyp, (4.2.29)
TRd

essendo Tryg € la resistenza torsionale di progetto della sezione trasversale. Le torsione agente Trqg
pud essere considerata come la somma di due contributi

Te=T p+T o pa- (4.2.30)
dove Ty ¢ la torsione uniforme ¢ Ty iq ¢ 1a torsione per ingobbamento impedito.
Flessione e taglio
Se il taglio di calcolo Vi ¢ inferiore a meta della resistenza di calcolo a taglio Ve,ra

Vea<0,5V era (4.2.31)

si pud trascurarc I'influenza del taglio sulla resistenza a flessione, cecetto nei casi in cui instabilita
per taglio riduca la resistenza a flessione della sezione.
Se il taglio di calcolo Vig € superiore @ meth della resistenza di calcolo a laglio Vera bisogna lener
conto dell’influenza del taglio sulla resistenza a flessione.

Posto

2Vgq
p=| Ve _y (4.2.32)
{V SRd }

C.
la resistenza a flessione si determina assumendo per Iarca resistente a taglio A, la tensione di
snervamento ridotta (1 - p) fye.

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



Presso o tenso flessione retta

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

Mxyrd = Mpiyra (1-0) 7 (1- 0,5 a) < M iy ra. (4.2.34)

Per le sezioni ad T o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso o tenso
Nessione nel piano delle ali, la corrispondente resislenza convenzionale di calcolo a [lessione rella
puod essere valutata come:

Mn zra =Mplzra pern=<a, (4.2.35)
n-a)’
0 My re = Mpl.z,Rd 1- ( n ) pern>a, (4.2.36)
: : .
csscndo MpLyre il momento resistente plastico a flessione semplice nel piano dell’anima,
MptzRd il momento resistente plastico a flessione semplice nel piano delle ali,
e poslo:
1 =Ny / Npina (4.2.37)
a=(A-2bt)/AZ05 (4.2.38)
dove:

A ¢ I'area lorda della sezione,
b ¢ la larghezza delle ali,
t¢ € lo spessare delle ali.

Per sczioni generiche di classe 1 ¢ 2 1a verifica st conduce controllando che il momento di progetto
sia minore del momento plastico di progetto, ridotto per effetto dello sforzo normale di progetto,
Mx.y ra-

Presso o tenso [lessione biassiale

Per le sezioni ad I 0 ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso O tenso
Tlessione biassiale, la condizione di resistenza pud essere valutata come:

Sn
y.Ed + Mz.k)d

M

M
M

<1, (4.2.39)

N.y Rd Nz Rl

con n = (J,2 essendo n = Ny / Npjre- Nel caso in cui n < 0,2, e comunque per sezioni generiche di
classe 1 ¢ 2, la verifica pud essere condotta cautelativamente controllando che:

M
M

.
M

4 —E <. (4.2.40)
M

N.y.Rd N Nz.2d

yv.Ed

Per le sezioni di classe 3, in assenza di azioni di taglio, la verifica a presso o enso-llessione retla o

biassiale ¢ condotta in termini tensionali utilizzando le verifiche clastiche: la tensione agente ¢
calcolata considerando la eventuale presenza dei fori.

Per le sezioni di classe 4, le veriliche devono essere condolle con rilerimento alla resislenza elastica
(verifica tensionale); si possono utilizzare Ic proprictd gecometriche cfficaci della sezione tragversale



considerando la eventuale presenza dei fori.

Flessione, taglio e sforzo assiale

Nel calcolo del momento flettente resistente devono essere considerati gh effetti di sforzo assiale ¢
laglio, se presenti.

Nel caso in cui il taglio di calcolo, Vg, sia inferiore al 50% della resistenza di calcolo a taglio, Vg,
la resistenza a flessione della sezione pud essere calcolata con le formule per la tenso/presso
Messione. Se la sollecitazione di Laglio supera il 50% della resislenza a (aglio, si assume una
tensione di snervamento ridotta per I'interazionc tra flessione ¢ taglio: fyq=(1 - p) fydove

2V J
p=| k) (4.2.41)
\;Vc,Rd

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

42.4.1.3 Stabilita delle membrature

4.24.1.3.1 Aste compresse
T.a verifica di stabilita di un’asta si cffettua nell’ipotest che la sezione trasversale sia uniformemente

compressa. Deve essere

Ng
— <1, (4.2.42)
Nb.Rd
dove
Nes ¢ l’azione di compressione di calcolo,
Nyra ¢ larcsistenza all’instabilita ncll’asta compressa, data da

Nygg = XA per le sezioni di classe 1, 2 ¢ 3, (4.2.43)
T
eda
Al L
Nyge = Xerlye per le sezioni di classe 4. 4.2.44)
’YIVIl

I coefficienti ¥ dipendono dal tipo di sezione ¢ dal tipo di acciaio impiegato; essi si desumono, in
funzione di appropriati valori della snellezza adimensionale /. , dalla seguente formula

1
A=
O+ =}’
dove @ =0.5[1+0c(x—().2)+7_f], a & il fattore di imperfezione, ricavato dalla Tab 4.2.VI, e la

sncllezza adimensionale A4 & pari a

<1.0 (4.245)

_ A-f
A= - == perle sezioni di classe 1,2e3,ea (4.2.46)
A Aéff 'fyk . P
A= — P le sezioni di classe 4. (4.2.47)

or
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Tabella 4.2.VI Curve d’instabilita per varie fipologie di sezioni e classi d’acciaio, per elementi compressi.

Infl

Curva di instabilita

. . ese intorno 8235,
Sezione trasversale Limiti all’asse $275
o S460
$355,
8420
y-v a ao
lr< 40 7
o = mm 77 b
— ao
A
2 L
3 - b a
= . o v
= = 40 mm < t; < 100 mm ¥
g £ c a
=
=
g - b a
= « te < 100 mm ¥y ‘
5 1 7-7,
1% ~ c a
VI
= / ¢
= te > 100 mm Y
7-7
¢
= b b
-y
- - tp <40 mm &
| | Z-Z
s 32 ? L T c ¢
= 3 | f |
= 2! @ - - k- - — - - - - =
23 yoo oy sy
- c ¢
A . " te > 40 mm ry
Em—— I z-Z d d
Iy, Iy
o ) . )
-4 Sczionc formata “a caldo”™ qualunque a ag
g
i
o]
3
2 ) Sezione formata “a freddo” qualunque c c
N———
D
=
_TE In penerale qualunque b b
=
v'—g h
=
(3
n
= « 5, .
5 saldature “spesse”™: a>0.5tg Lalungue . .
3 bits<30; hit,<30 quatng
1%
2
)
B
& - - qualungque c ¢
=]
2
~N
L
7]
—
=
b1
g qualungue b b
'3
D
1
Curva di instabilita ao a b [ d
Faltlore di imperfezione o 0,13 0,21 0,34 0,49 0,76




N € 1l carico critico elastico basato sulle proprieta della sezione lorda—e sulla lunghezza di libera
inflessione 1 dell’asla, calcolato per la modalita di collasso per instabilild appropriata.

Nel caso in cui A sia minore di 0,2 oppure nel caso in cui la sollecitazione di calcolo Ngqg sia
inferiore a 0,04N,, gli cffetti legati ai fenomeni di instabilitd per Ie aste compresse possono cssere
trascurati.

Limitazioni della snellezza

Si delinisce lunghezza d’inflessione 1a lunghezza 1o = B 1 da sostituire nel calcolo del carico critico
elastico N alla lunghezza 1 dell’asta quale risulta dallo schema strutturale. 11 coefficiente f deve
csscre valutato tenendo conto delle effettive condizioni di vincolo dell’asta nel piano di inflessionc
considerato.

Si definisce snellezza di un’asta nel piano di verifica considerato il rapporto
A=1o/1, (4.2.48)
dove
lp & la lunghezza d’inflessione nel piano considerato,
i ¢il raggio d’incrzia relativo.

i opportuno limitare la snellezza A al valore di 200 per le membrature principali ed a 250 per le
membrature secondarie.

4.24.1.3.2 Travi inflesse

Una trave con sczione ad 1 o H soggetta a flessione nel piano dell’anima, con la piattabanda
compressa non sullicientemente vincolala laleralmenle, deve essere verilicala nei riguardi
dell’instabilita flesso torsionale sccondo 1a formula

Mo ) (4.2.49)
Mb.Rd

dove:
Mrq € 1l massimo momento flettente di calcolo
Mpra € 1l momento resistente di progetto per 'instabilita.

Il momento resistente di progetto per i fenomeni di instabilith di una trave lateralmente non
vincolata pud csscre assunto pari a

f.
My e =)0 - Wy yk B (4.2.50)
Y

dove

W, ¢ il modulo resistente della sezione, pari al modulo plastico Wy, per le sezioni di classe 1 ¢ 2,
al modulo elastico Wey, per le sezioni di classe 3 e che pud essere assunto pari al modulo elficace
Wiy, per le sezioni di classe 4. 1l fattore ypr ¢ il fattore di riduzione per instabilita flesso-
lorsionale, dipendente dal tipo di prolilo impiegato; pud essere determinato per profili laminati o
composti saldati dalla formula

1 1 -0
Har = = =< 1 1 (4.2.51)
Cpr+ \/(DiT —B-Air l)_L’TlI t

dove @ ; = O.S[l 0y (A —Agg ) +|3-7_»2] .



Il coetticiente di snellezza adimensionale 4, € dato dalla formula

- W, fy
hir =, f—;/l“* (4.2.52)

in cui Mg ¢ 1l momento critico ¢lastico di instabilita torsionale, calcolato considerando la sczione
lorda del profilo e i ritegni torsionali nell’ipotesi di diagramma di momento flettente uniforme. 11
fattore di imperfezione oy ¢ ottenuto dalle indicazione riportate nella Tab. 4.2.VIL. 1l coefficiente
Aprg PUO essere assunlo in generale pari a 0,2 ¢ comunque mai superiore a 0,4 (consiglialo per
sezioni laminate e composte saldate) mentre il coefficiente f pud essere assunto in generale pari ad
1 e comunque mai inferiore a 0,75 (valore consigliato per sezioni laminate e composte saldate).

Tl fattorc f considera la rcale distribuzionc del momento flettente tra i ritcgni torsionali
dell’elemento inflesso ed ¢ definito dalla formula

F=1-0.5(1-k, ) 1-2.0(T —0.8) |, (4.2.53)

in cui il fattore corrcttivo ke assume i valori riportati in Tab. 4.2.VIII.

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

Sezione trasversale Limiti Curva di instabilita da Tab. 4.2.VI
h/b=<2 b
Sezione laminata ad [
h/b>2 c
h/h<2 c
Sczione composta saldata
h/h>2 d
Allre sezioni trasversale - d
4.24.1.3.3 Membrature inflesse e compresse

Per elementi strutturali soggetti a compressione ¢ tlessione, si debbono studiare i relativi fenomeni
di instabilith facendo riferimento a normative di comprovata validita.

4.2.4.1.3.4 Stabilita det pannelli

Gli clement strutturali in parcte sottile (di classe 4) presentano problemi complessi d’instabilita
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 resistenza a fatica imponendo che:
Ay <Ax Iy (4.2.54)

essendo

Ay Vescursione di lensione (elfelliva o equivalente allo spettro di tensione) prodotla dalle azioni
cicliche di progetto che inducono lenomeni di latica con coelficient parzali ¢, = 1;

Ag la resislenza a lalica per la relativa categoria dei dellagli costrutlivi, come desumibile dalle
curve S-N di resistenza a [atica, per il numero otale di cicli di sollecitazione N applicali durante
la vita di progetto richiesta,

v 11 cocfficiente parziale definito nella Tab. 4.2.1X.

Nel caso degli edifici Ta verifica a [atica delle membralure non ¢ generalmente necessaria, salvo per

quelle alle quali sono applicati dispositivi di sollevamento dei carichi 0 macchine vibranti.
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Tabella 4.2.VIII Coefficienie correttive del momentio flettente per la verifica a stabilita delle travi inflesse.

Distribuzione del momento {lettente Fallore correltivo kg
v | [T [T Do .
=M, /M, =1
Mec | ([T {TTTT MM T 000 Fm M !
—1gy<l 1,33-0,33y
S _I e
HTTM\N T ] 0,90
] 091

T
UL e

[ ‘ HT\TM {“U\U\LHJ HJJJ/’ L WH 0,77

Ly J J HJ/HU J/y,mﬂﬂ/ m 082

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

Si possono utilizzarc duc criteri di valutazionc della resistenza a fatica, che si applicano
rispettivamente alle strutture poco sensibili alla rottura per fatica ed alle strutture sensibili alla
rottura per [atica.
e |l Criterio del danneggiamento accettabile, relativo alle strutture poco sensibili alla rottura per
fatica, richicde si adottino:
- dettagli costruttivi, materiali e livelli di tensione tali che le eventuali lesioni presentino bassa
velocita di propagazione e significativa lunghezza critica;
- disposizioni costruttive che permettano la ridistribuzione degli sforzi;
- dettagli idonei ad arreslare la propagazione delle lesioni;
- dettagli facilmente ispczionabili:
- preslabilite procedure di ispezione ¢ di manulenzione alte a rilevare ¢ correggere le eventuali
lesioni.

e 1l Criterio della vita utile a fatica, rclativo alle strutture scnsibili alla rottura per fatica, richicde
si adottino:
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- dettagli costruttivi e livelli di sforzo tali da garantire, per la vita a fatica prevista della
costruzione, gli stessi livelli di sicurezza adottati per le altre veriliche agli stali limite ultimi,
indipendentemente da procedure di ispezione ¢ manutenzione durante la vita di esercizio.

Per indicazioni riguardanti le modalita di realizzazione dei dettagli costrullivi ¢ la loro
classilicazione, con le rispettive curve S-N si pud [are rilerimento al documento UNI EN1993-1-9,

Tabella 4.2.IX Coefficienti di sicurezza da assumere per le verifiche a fatica.

Criteri di valutazione Conseguenze della rottura
Conseguenze moderate Conseguenze significative
Danneggiamento accettabile W = 1,00 T = 1,13
Vita utile a fatica Y = 1,135 1 = 1,35

Nel caso di comhinazioni di tensioni normali e tangenziali, la valutazione della resistenza a fatica
dovra considerare 1 loro effetti congiunti adottando idonei criteri di combinazione del danno.

Nella valutazione della resistenza a Latica dovrd lenersi conlo dello spessore del metallo base nel
quale pud innescarsi una potenziale Iesionc.

Le curve S-N reperibili nella letteratura consolidata sono riferite ai valori nominali delle tensioni.

Per 1 dettagh costruttivi der quali non sia nota la curva di resistenza a fatica le escursion tensionali
potranno rilerirsi alle tensioni geometriche o di picco, cioe alle tensioni principali nel metallo base
in prossimita della potenziale lesione, secondo le modalita ¢ e limitazioni specifiche del metodo,
nell’ambito della meccanica della [ratlura.

Nelle verifiche a fatica ¢ consentito tener conto degli etfetti benefici di eventuali trattamenti termici
0 meccanici, se adeguatamente comprovati.

4.2.4.1.5 Fragilita alle basse temperature

I.a temperatura minima alla quale 1'acciaio di una struttura saldata pud essere utilizzato senza
pericolo di rottura fragile, in assenza di dati pil precisi, deve essere stimata sulla base della
temperatura T alla quale per detto acciaio pud essere garantita la resilienza KV, richiesta secondo le
norme europee applicabili.

Per quanto rignarda le caratteristiche di tenacita, nel caso di strutture non protette, si assumono
come temperatura di riferimento Ty quella minima del luogo di installazione della struttura, con un
periodo diritomo di cinquant’anni Tg

THI) = de-
Nel caso di strutture protetle verrd adotlata la temperatura Ty aumentata di 15°C

Tep = de+150C

In assenza di dali statistici locali si polra assumere come lemperalura minima di servizio il valore
Ty =-25°C per strutture non protette ¢ Ty =-10°C per strutture protette.
Per la determinazione dei massimi spessori di utilizzo degli acciai in funzione
- della temperatura minima di servizio,
- dei livelli di sollecitazione orp col metodo agli stati limiti,
- del tipo e del grado dell’acciaio,
puo cssere ulilizzata la Tab. 2.1 di UNIEN 1993-1-10.
Per membrature compresse valgono le prescrizioni della Tab. 2.1 della UNI EN 1993-1-10 con
an=0,25 fy.

— 102 —




Tale tabella & valida per velocita di deformazione non superiori a €, = 4x10™*s e per materiali che
non abbiano subito incrudimenli ¢/o invecchiamend lali da allerarne le caratleristiche di tenacila.

4.2.4.1.6 Resistenza di cavi, barre e funi

T.a verifica di cavi, barre e funi dovra tener conto della specificita di tali elementi sia per quanto
riguarda le caratteristiche dei materiali, sia per 1 dettagli costruttivi e potra essere condotta con
riferimento a specifiche indicazioni contenute in normative di comprovata validita, adottando fattori
parziali yv che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.

4.2.4.1.7 Resistenza degli apparecchi di appoggio

Le verifiche degli apparcechi di appoggio devono esscre condotic tenendo conto della specificita
dei materiali impiegat ¢ della tipologia delle apparecchiature.

Si pud fare riferimento a modelli di calcolo contenuti in normative di comprovata validita,
adottando fattori parziali ya che garantiscano i livelli di sicurczza stabiliti nclle presenti norme.

2.4.2 Verifiche agli stati limite di esercizio

4.2.4.2.1 Spostamenti verticali

11 valore totale dello spostamento ortogonale all’asse dell’elemento (Fig. 4.2.1) ¢ definito come

Bror = 01 + B (4.2.55)
o — ———
| < ——a P
S | Stot
ax e e &2

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

essendo:

&¢ la monta iniziale della trave,

3 lo spostamento elastico dovuto ai carichi permanenti,
5 lo spostamento elastico dovuto ai carichi variabili,

Omax 10 spostamento nello stato [inale, depuralo della monta iniziale = 8y, - Oc.

Nel caso di coperture, solai e travi di edifici ordinari, i valori limite di 8,., e &, riferiti alle
combinazioni caralleristiche delle azioni, sono espressi come [unzione della luce L dell’elemento.

I valori di tali limiti sono da definirsi in funzione degli effetti sugli elementi portati, della qualita del
comfort richicsto alla costruzione, delle caratteristiche degli clementi strutturali ¢ non strutturali
gravanti sull’elemento considerato, delle eventuali implicazioni di una eccessiva deformabilita sul
valore dei carichi agenti.

In carcnza di pit precise indicazioni si possono adottare i limiti indicati nella Tab. 4.2.X, dove L &
la luce dell’elemento o, nel caso di mensole, il doppio dello shalzo.
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4.2.4.2.2 Spostamentt laterali

Negli edifici gli spostamenti laterali alla sommita delle colonne per le combinazioni caratteristiche
delle azioni devono generalmente limitarsi ad una frazione dell’altezza della colonna ¢ dell’altezza
complessiva dell’edificio da valutarsi in funzione degli effetti sugli elementi portati, della qualita
del comfort richiesto alla costruzione, delle eventuali implicazioni di una eccessiva deformabilita

sul valore dei carichi agenti.

In assenza di piu precise indicazioni si possono adottare i limiti per gli spostamenti orizzontali
indicati in Tab. 4.2.XT (A spostamento in sommita; 6 spostamento relativo di piano — TFig. 4.2.2).

Tabella 4.2.X Limiti di deformabilita per gli elementt di impalcato delle costruzioni ordinarie

Elementi strutturali

Limiti superiori per gli spostamenti

verticali
O 8,
I. I,
, 1 1
Coperture in generale — —
200 250
- Lo 1 1
Coperture praticabili — —
250 300
1 1
Solai in generale — —
250 300
Solai o coperture che reggono intonaco o altro materiale di finitura fragile o 1 1
tramezzi non flessibili 250 350
. 1 1
Solai che supportano colome — -_—
400 500
1
Nei casi in cui lo spostamento pud compromettere 1" aspetto dell’edificio 50

In caso di specifiche esigenze tecniche ¢/o funzionali tali limiti devono essere opportunamente ridotti.

Tabella 4.2.X1 Limiti di deformabilita per costruzioni ordinarie soggette ad azioni erizzontali

Limiti superiori per gli spostamenti orizzontali

Tipologia dell’edificio é é

h H

Edifici industriali monopiano senza L ¥
carroponte 150
1

Altri edifici monopiano — /
300

Edifici multipt ! !

ifict multipiano — —

P 300 500

In caso di specifiche esigenze lecniche e/o fungionali tali limiti devono essere opportunamenie ridotli.

A 3

A

Figura 4.2.2 - Definizione degli spostamenti orizzeniali per le verifiche in esercizio
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4.2.4.2.3 Stato limite di deformazioni delle anime

Le deformazioni laterali delle anime devono essere limitate per evitare effetti negativi, per impedire
bruschi cambiamenti di forma della configurazione di equilibrio ed evitare fessurazioni da fatica nei
cordoni di saldatura fra anima e piattabande.

4.2.4.2.4 Stato limite di vibrazioni

T.e verifiche devono essere condotte adottando le combinazioni frequenti di progetto.

4.2.4.2.4.1 Edifict

Nel caso di solai caricati regolarmente da persone, la [tequenza naturale pia bassa della struttura del
solaio non deve in generale essere minore di 3 Hz.

Nel caso di solai soggetti a eccitazioni cicliche la frequenza naturale pit bassa non deve in generale
essere inleriore a 5 Hz.

In alternativa a tali limitazioni potra condursi un controllo di accettabilita della pereczione delle
vibrazioni.

4.2.4.2.4.2 Strutture di elevata flessibilita e soggette a carichi ciclici

I conwolli di accetlabilita della percezione devono essere condolli seguendo melodologie e
limitazioni suggerite da normative di comprovata validita.

4.2.4.2.4.3 Oscillazioni prodotte dal vento

Te strutture di elevata flessibilita, quali edifici alti e snelli, coperture molto ampie, ecc., devono
essere verilicate per gli elletti indott dall’azione dinamica del vento sia per le vibrazioni parallele
che per quelle perpendicolari all”azione del vento.

Le verifiche devono condursi per le vibrazioni indotte dalle raffiche e per quelle indotte dai vortici.

4.2.4.2.5 Stato limite di plasticizzazioni locali

N

Nelle strutture in acciaio € normale che la presenza di tensioni residue (dovute a processi di
fabbricazione, tollcranze, particolarita di alcuni dettagli, variazioni localizzate della temperatura)
produca concentrazioni di tensioni e conseguenti plasticizzazioni localizzate. Queste non
influenzano la sicurezza dell’opera nei confronti degli stati limite ultimi. Inoltre i criteri di cui al §
4.2.4.1.3 tengono conto dell’influenza di questi parametri nei riguardi dell’instabilita delle
membrature,

In presenza di fenomeni di fatica a basso numero di cicli ¢i si deve cautelare mediante specifiche
verifiche.

4.2.4.2.6 Scorrimento dei collegamenti ad attrito con bulloni ad alta resistenza

Sirinvia al successivo § 4.2.8.1.1.
4.2.5 VERIFICIIE PER SITUAZIONI PROGETTUALI TRANSITORIL

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

Le entita delle azioni ambientali da prenderce in conto saranno determinate in relazione alla durata
nel tempo della situazione transitoria e della tecnologia esecutiva.

4.2.6 VERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETTUALI ECCEZIONALI

Per situazioni progettuali eccezionali, il progetto dovra dimostrare la robustezza della costruzione
mediante procedure di scenari di danno per 1 quali i fattori parziali yy dei materiali possono csscre
assunti pari all’unita.

427 PROGETTAZIONE INTEGRATA DA PROVE

Laresistenza e la funzionalitd di strutture e elementi strutturali pud essere misurata atiraverso prove
su campioni di adeguata numerosita.

I risultati delle prove eseguite su opportuni campioni devono essere trattati con i metodi dell”analisi
statistica, in modo tale da ricavare parameiri significativi quali media, deviazione standard e fattore
di asimmectria della distribuzione, si da caratterizzare adeguatamente un modello probabilistico
descrittore delle quantita indagate (variabili aleatorie).

Indicazione pil dettagliate al riguardo e metodi operativi completi per la progettazione integrata da
prove possono essere reperiti in EN1990.

42.8 UNIONI

Nel prescente paragrato sono considerati sistcmi di unione clementari, in quanto parti costituenti 1
collegamenti strutturali tra le membrature in acciaio. In particolare, sono presentati metodi per
calcolare le prestazioni resistenti ¢ le relalive modalita e regole per la realizzazione dei vari tipi di
unione esaminati. Le tipologie di unione analizzate sono quelle realizzate tramite bulloni, chiodi,
perni e saldature.

I.e sollecitazioni agenti nei collegamenti allo stato limite ultimo e allo stato hmite di esercizio si
devono valutare con i criteri indicati in § 4.2.2.

Le sollecitazioni cosi determinate possono essere distribuite, con criteri elastict oppure plastici, net
singoli elementi costituenti i collegament strutturali tra le membrature a condizione che:

- lc azioni cosi ripartite fra gli clementi di unione clementari (unioni) del collegamento siano in
equilibrio con quelle applicate e soddislino la condizione di resislenza imposla per ognuno di
e88i;

- lc deformazioni derivanti da tale distribuzione delle sollecitazioni all’interno degli clementi di
unionc non superino la loro capacita di deformazionc.

4.2.8.1 Unioni con bulloni, chiodi e perni soggetti a carichi statici
Te unioni realizzate con bulloni si distinguono in “non precaricate” ¢ “precaricate”.

Le unioni realizzate con chiodi si considerano sempre “non precaricate” ¢ i chiodi devono essere
preferibilmente impegnati a taglio.

I perni delle cerniere sono sollecitati a taglio ¢ flessionc.

4.2.8.1.1 Unioni con bulloni e chiodi

Nei collegamenti con bulloni “non precaricati” si possono impiegare vili delle classi da 4.6 a 10.9
dicuial § 11.3.4.6.
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Nei collegamenti con bulloni “precaricati” si devono impiegare viti delle classi 8.8 e 10.9 di cui al
§ 11.3.4.6.

Per il calcolo della resistenza a taglio delle viti € dei chiodi, per il rifollamento delle piastre
collegate e per il precarico dei bulloni, si adottano 1 fattori parziali vy indicati in Tab. 4.2.XTI.

Tabella 4.2. XII Coefficienti di sicurezza pev la verifica delle unioni.

Resistenza dei bulloni
Resistenza dei chiodi
Resistenza delle connessiont a perno Yua= 1,25
Resistenza delle saldature a parziale penetrazione e a cordone d”angolo
Resistenza dei plat a contatto
Resistenza a scorrimento
per SLU Yas = 1,25
per SLE Y =1,10
Resistenza delle connessioni a perno allo stato limite di esercizio Puteser = 1,0
Precarico di bullon ad alta resistenza Y7 = 1,10

Nei giunli con bulloni ad alta resistenza “precaricarn” 1a resislenza ad atirito dipende dalle modalita
di preparazione delle superfici a contatlo, dalle modalila di esecuzione e dal gioco foro-bullone. In
vig semplilicativa la resistenza di progetlo allo scorrimento di un bullone ad aurito si calcolera
assumendo una forza di precarico pari al 70% della resistenza ultima a (razione del bullone. I
valore della forza di “precarico™ da assumere nelle unioni progettate ad attrito, per lo stato limite di
servizio oppure per lo stato limite nltimo ¢ pari quindi a
Lea =07 Lo A
Ym7

(4.2.56)

dove A, ¢ I'area resistente della vite del bullone. Il coefficiente di attrito tra le piastre | a contatto
nelle unioni “pre-caricate” ¢ in genere assunto pari a

- 0,45 quando le giunzioni siano sabbiate al metallo bianco e protette sino al serraggio dei bulloni,
- 0,30 in it gli altri casi.

La posizione dei fori per le unioni bullonate o chiodate deve rispettare le limitazioni presentate
nella Tab. 4.2 XIII, che fa riferimento agli schemi di unione riportati nella Fig. 4.2.3.

Tabella 4.2.XIII Posizione dei fori per unioni bullonate e chiodate.

Massimo
Distanze ¢ intcrassi
(T'ig. 4.2.3) Minimo Unioni csposte a Unioni non espostc a Unioni di clementi in aceiaio
fenomeni corrosivi o fenomeni corrosivi o resistente alla corrosione
ambientali ambientali (EN10025-5)
= 1,2 dp 4t4+40mm - max(8t;125mm)
= 1,2 d; 4t+40mm - max(8t;125mm)
p1 2,2 dy min( 14t;200mm) min(14t;200mm) min( 14t;175mm)
Pro - min{ 141:200mm) - -
pLi - min(28t;400mm) - -
P2 2,4 dp min( 14t:200mm) min(14t;200mm) min(14t;175mm)

L’instabilitd locale del piatto posto tra 1 bulloni/chiodi non deve essere considerata sc (py’t)<[9(235/fy)0'5]: in caso
contrario si assumerad una lunghcezza di libera inflessione pari a 0.6-p;.
t & lo spessore minimo degli elementl esterni collegati.
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I fori devono avere diamctro uguale a quello del bullone maggiorato al massimo di 1 mm, per
bulloni sino a 20 mm di diametro, e di 1,5mm per bulloni di diametro maggiore di 20 mm. Si pu¢
derogare da tali limiti quando eventuali assestamenti sotto i carichi di servizio non comportino il
supcramento dei limiti di deformabilitd o di servizio. Quando nccessario, & possibile adottare
“accoppiamenti di precisione” in cui il gioco foro-bullone non dovra superare 0,3 mm per bulloni
sino a 20 mm di diametro ¢ 0,5 mm per bulloni di diametro superiore, o altri accorgimenti di

riconosciuta validita.
p e L py=124d;
L=2.4d,

1
Y €
S s
¢—F—o

e p2 S, (‘b C|b\ %z
o — ORI TR T,
i Y
P Pio
t—r —
T + & % — e—d o ﬁ}
& o b 2| & b

Figura 4.2.3 - Disposizione dei fori per le realizzazione di uniont bullonate o chiodate
Unioni con bulloni o chiodi soggette a taglio efo a trazione

La resistenza di calcolo a taglio dei bulloni e dei chiodi F, gq, per ogni piano di laglio che inleressa
il gambo dcll’clemento di connessione, pud csscrc assunta pari a:

Tiora = 0,6 fis Ares/ ya2, bulloni classe 4.6, 5.6 ¢ 8.8; (4.2.57)
Fora = 0,5 fi, Aes/ yMm2, bulloni classe 6.8 e 10.9; (4.2.58)
Fora =06 iy Ay / ymz, per i chiodi. (4.2.59)

A Indica I’ area resistente della vile e si adotla quando il piano di taglio interessa la parte lilellata
della vite. Nei casi in cui il piano di taglio interessa il gambo non filettato della vite si ha

15 ra = 0,6 Ly, Alyp, bulloni - Lulte le classi di resistenza, . (4.2.60)
dove A indica Iarca nominale del gambo della vite ¢ [, inveee, indica la resistenza a rotlura del
materiale impiegato per realizzare il bullone. Con 1 ¢ indicata le resistenza del materiale utilizzato
per 1 chiodi, mentre Ag indica la sczione del foro.
La resistenza di calcolo a rifollamento Fy, kg del piatto dell’unione, bullonata o chiodata, pud essere
assunla pari a

Fh,Rd =kafyd t/YMQ, (4261)

dove:
d ¢ il diametro nominale del gambo del bullone,
t & lo spessore della piastra collegata,
fi ¢ 1a resistenza a rottura del materiale della piastra collegata,
o=min {¢1/(3 dp) : fi/f;; 1} per bulloni di bordo nella dirczione del carico applicato,
a=min {p/(3 dp) — 0,25 ; [ip/[; ; 1} per bulloni interni nella direzione del carico applicalo,
k=min {2,8 e¢x/d¢ — 1,7 ; 2,5} per bulloni di bordo nella direzione perpendicolare al carico applicalo,
k=min {1,4 p>/dg - 1,7, 2,5} per bulloni interni nella direzione perpendicolare al carico applicato,
essendo ey , €2, p; e pz indicali in Fig. 4.2.3 ¢ dy il diametro nominale del [oro di alloggiamento del
bullone,
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La resistenza di caleolo a trazione degli clementi di connessione Frq pud cssere assunta pari a:
I g = 0,9 iy, Ares / a2, per i bulloni; 4.2.62)
Ft,Rd = 0,6 f[r Ares / Yz, PEr i chiodi. (4.263)

Inoltre, nelle unioni bullonate soggette a trazione ¢ necessario verificare la piastra a punzonamento;
¢io non ¢ richiesto per le unioni chiodate. I.a resistenza a punzonamento del piatto collegato ¢ par a

Bp,Rd =06 td,, tP fu / Yvzs (4.264)

dove dp ¢ il minimo ftra il diametro del dado ¢ il diametro medio della testa del bullone; ¢, ¢ 1o
spessore del piatto ¢ fi ¢ la tensione di rottura dell’acciaio del piatto.

T.a resistenza complessiva della singola unione a taglio ¢ percio data da min(l'y ra; T'nra), mentre la
resistenza della singola unione a trazione ¢ ottenuta come min(Bpra; T ra).

Nel caso di presenza combinata di trazione e taglio si pud adottare la formula di interazione lineare:

ke K
R (4.2.65)
Fra L4tz

Mg

con la limitazione <1, dove con F, gq €d Figa si sono indicate rispettivamente le sollecitazioni

t,R¢
di taglio e di trazione agenti sull’unione; per brevitd, le resistenze a taglio ed a trazione dell’unione
sono state indicate con F, gy ed F gy,
Unioni a taglio per attrito con bulloni ad alta resistenza
La resistenza di calcolo allo scorrimento Fgpq di un bullone di classe 8.8 o 10.9 precaricato pud
€ssere assunla pari a:

Fs,Rd =nu Fp,(; / TM3. (4266)

dove:
n ¢ il numero delle superfici di attrito,
¢l cocfficiente di attrito di cui al § 4.2.8.1.1,

Fp.c ¢ laforza di precarico del bullone che, in caso di serraggio controllato, pud essere assunta pari
a 0,7 [y Aves, invece che pari a 0,7 [ Ares / Va7,

Nel caso un collegamento ad attrito con bulloni ad alta resistenza precaricali sia soggello a (razione
Figq (allo stato limite ultimo) la resistenza di calcolo allo scorrimento Fygg $i riduce rispetto al
valore sopra indicato e pud essere assunta pari a:

Fsre= np (Fpe—0,8Tyga )/ yms - (4.2.67)

Nel caso di verifica allo scorrimento nello stato limite di esercizio, in modo analogo si pud
assumere:

Fs,Rd.escr =np ( Fp.C -0.8 Ft,Ed.sscr )/"/IVISs (4-268)
dove F gy e € la sollecilazione di calcolo oltenula dalla combinazione dei carichi per le verifiche in
€8ercizio.

4.2.8.1.2 Collegamenti con perni
La resistenza a taglio del perno ¢ pari a
Iyra = 0,6 T A/ vy, (4.2.69)
dove A € I'area della sezione del pero ed fy, ¢ la tensione a rottura del perno.
La resistenza a rifollamento dell’clemento in acciaio connesso dal pemo ¢ pari a

Fyre= 1,5 td Ly / ymo, (4.2.70)
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dove t ¢ lo spessore dell’elemento, d il diametro del perno e fy € la tensione di snervamento
dell’acciaio usato per il perno.
Nella concezione delle connessioni con perni si deve aver cura di contenere le azioni flettenti. La
resistenza a flessione del perno & data da

M ga=1,5 Wy L1 / Ym0, 4.2.71)
dove Wy ¢ 1l modulo (resistentc) clastico della sezione del perno.
Qualora si preveda la sostiluzione del perno durante la vila della costruzione, bisogna limilare le
sollecitazioni di flessione e taglio sul perno e di compressione sul contorno dei fori. Per cui la forza

di taglio ed il momento agenti sul perno in esercizio, I'brdase € Mpasen devono essere limitate
secondo le seguenti formula:

Fh,Rd.ser =0,01td fyk / YMéser = Foid ser R (4.2.72)
M Rd,scr = 0,8 Wy fyk/ Y\6,scr = MEd,Scr (4273)

Inolire, allinché il perno possa essere sosliluilo, ¢ necessario limilare le ensioni di conlallo, Op g, al
valore limite, iy g = 2,5 fik / Ymeser Le tensioni di contatto possono essere valutate con la formula
seguente

E Fﬂd.ser : (dO - d)

d* -t

dove con dq si ¢ indicato il diametro del foro di alloggiamento del perno, mentre Frg € la forza di
taglio che 1l perno trasferisce a servizio ed F ¢ 1l modulo clastico dell”acciaio.

G, ra =0.591 (4.2.74)

4.,2.8.2 Unioni saldate

Nel presente paragrafo sono considerate unioni saldate a piena penefrazione, a parziale
penetrazione, ed unioni realizzate con cordoni d’angolo. Per i requisiti riguardanti i procedumenti di
saldatura, i materiali d’apporto e i controlli idonei e necessari per la realizzazione di saldature dotate
di prestazioni meccaniche adeguate ai livelli di sicurezza richicsti dalla presentc norma, si faccia
rilerimento al § 11.3.4.5.

4.2.8.2.1Unioni con saldature a piena penetrazione

I collegamenti testa a testa, a T ¢ a croce a picna pencirazione sono generalmente realizzati con
materiali d’apporto aventi resistenza uguale o maggiore a quella degli elementi collegati. Pertanto la
resistenza di calcolo dei collegamenti a picna penctrazione si assumc cguale alla resistenza di
progetio del pilt debole tra gli clementi connessi. Una saldatura a picna penctrazionc & carattcrizzata
dalla piena [usione del metallo di base allraverso witlo lo spessore dell’elemento da unire con il
materiale di apporto.

4.2.8.2.2 Unioni con saldature a parziale penetrazione

T collegamenti testa a testa, a T e a croce a parziale penetrazione vengono verificati con gli stessi
crileri dei cordoni d’angolo (di cui al successivo § 4.2.8.2.4.).

L’ altezza di gola dei cordoni d’angolo da utilizzare nelle verifiche ¢ quella teorica, corrispondente
alla preparazione adottata e specificata nei disegni di progetto, senza tenere conto della penetrazione
e del sovramelallo di saldatura, in conlormita con la norma UNI EN ISO 9692-1:2005.

4.2.8.2.3 Unioni con saldature a cordoni d’angolo

La resistenza di progetto, per unita di lunghezza, dei cordoni d’angolo si determina con riferimento

a,

all’aliezza di gola “a”, cio all’allezza “a” del (riangolo iscritlo nella sezione rasversale del cordone
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stesso (Fig. 4.2.4).

Figura 4.2.4 - Definizione dell’area di gola per le saldature a cordone d’angolo.

T.a lunghezza di calcolo T. ¢ quella intera del cordone, purché questo non abbia estremita
palesemente mancanti o difetiose.

Eventuali tensioni o definite al § successivo agenti nella sezione trasversale del cordone, inteso
come parte della sezione resistente della membratura, non devono essere prese in considerazione ai
fini della verifica del cordone stesso.

Per il calcolo della resistenza delle saldature con cordoni d’angolo, qualora si faccia riferimento ai
modelli di calcolo presentati nel paragrafo seguente, si adottano 1 fattori parziali s indicati in Tab.
4.2.XII. F possibile utilizzare modelli contenuti in normative di comprovata validita, adottando
fattori parziali yy che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.

Ai fini della durabilitd delle costruzioni, le saldature correnti a cordoni intermittenti, realizzati in
modo non continuo lungo 1 lembi delle parti da unire, non sono ammesse in strutture non
sicuramente protette coniro la corrosione.,

Per le verifiche occorre riferirsi alternativamente alla sczione di gola nella effcttiva posizionc o in
posizione ribaltata, come indicato nel paragrafo successivo.

4.2.8.2.4 Resistenza delle saldature a cordoni d’angolo
Allo stato limite ultimo le azioni di calcolo sui cordoni d’angolo si distribuiscono unilormemente
sulla sczione di gola (definita al § 4.2.8.2.3).

Nel seguito si indicano con o, la tensione normale e con 1, la tensione tangenziale perpendicolari
all’asse del cordone dangolo, agenti nella sezione di gola nella sua posizione elletliva, e con 61 la
tensione normale e con 7| la tensione tangenziale parallele all’asse del cordone d’angolo. La
tensione normale || non influenza la resistenza del cordone.

Considerando la sezione di gola nella sua ellelliva posizione, si pud assumere la seguente
condizionc di resistcnza
b 2 24705
Lo "+3 (T "+t )17 <t/ (PByma), (4.2.75)
dove

fix & la resistenza a rottura del pitt debole degli elementi collegati,

B = 0,80 per acciaio S235, 0.85 per acciaio S275, 0,90 per acciaio S355, 1,00 per acciaio S420 ¢
S460.
In alternativa, detla a Ualtezza di gola, si pud adoutare cautelativamente il criterio semplilicalo
E /E, . <1, (4.2.76)

w.lid’ " wRd

dove Fy 4 € la forza di calcolo che sollecita il cordone d’angolo per unita di lunghezza e Fyrq €1a
resistenza di calcolo del cordone d’angolo per unita di lunghezza

Fyro=al o/ (V3B1is ). 4.2.77)

Considerando la sezione di gola in posizione ribaltata, si indicano con n; e con t; la tensione
normale ¢ la tensione langenziale perpendicolari all’asse del cordone.
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La verifica dei cordoni d’angolo si effettua controllando che siano soddisfatte simultaneamente le

due condizioni
Yt SR Ay (4.2.78)
o[+, | <B. £, (4.2.79)

dove fy € la tensione di snervamento caratteristica ed i coefficienti 31 e B2 sono dati, in funzione del
grado di acciaio, in Tab. 4.2.XTV.

Tabella 4.2.XIV Valori dei coefficienti 31 e [
5235 | $275-85355 | S420 - S460

B: 0,85 0,70 0,62

B: 1,0 0,85 0,75

4.2.8.3 Unioni soggette a carichi da fatica

La resistenza a fatica relativa ai vari dettagli dei collegamenti bullonati e saldati, con le relative
curve S-N, pud essere reperitain UNTEN 1993-1-9,

In ogni caso si adottano i coefficienti parziali indicati in Tab. 4.2.IX. In alternativa si possono
utilizzare modelli contenuti in normative di comprovata validita, adottando fattori parziali yy che
garantiscano 1 livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.

4.2.8.4 Unioni soggette a vibrazioni, urti e/o inversioni di carico

Nei collegamenli soggelli a laglio ¢ dinamicamente sollecitati, @ causa di vibrazioni indotle da
macchinari oppure a causa di improvvise variazioni delle sollecitazioni dovute a urti o altre azioni
dinamiche, devono adottarsi apposite soluzioni tecniche che impediscano efficacemente lo
scorrimenlo.

A tal proposito si consiglia 1'utilizzo di giunzioni saldate, oppure, ncl caso di unioni bullonate,
I'utilizzo di dispositivi anti-svitamento, bullom precaricati, bulloni in fori calibrati o altri tipt di
bulloni idonei a limitare o eliminare lo scorrimento.

4.2.9 REQUISITI PER LA PROGETTAZIONE E L’ESECUZIONE

4.2.9.1 Spessori Limite
T} vietato 1'uso di profilati con spessore t <4 mm .

Una deroga a Lale norma, [ino ad uno spessore 1 = 3mm, € consenlila per opere sicuramente prolelle
contro la corrosione, quali per esempio tubi chiusi alle estremita e profili zincati, od opere non
esposte agli agenti atmosferici.

I.e limitazioni di cui sopra non riguardano elementi € profili sagomati a freddo.

4.2.9.2 Acciaio incrudito

II proibito I'impiego di acciaio incrudito in ogni caso in cui si preveda la plasticizzazione del
materiale (analisi plastica, azioni sismiche o eccezionali, ecc.) o prevalgano 1 fenomen di fatica.

— 112 —



4.2.9.3 Giunti di tipo misto

In uno stesso giunto ¢ vietato I'impiego di differenti metodi di collegamento di forza (ad esempio
saldatura ¢ bullonatura), a meno che uno solo di essi sia in grado di sopportare ’intero sforzo,
ovvero sia dimostrato, per via sperimentale o teorica, che la disposizione cosiruttiva & esente dal
pericolo di collasso prematuro a catena.

4.2.9.4 Problematiche specifiche

Per litlo quanto non trattato nelle presenti norme, in relazione a:

- Preparazione del materiale,

- Tolleranze degli clementi strutturali di fabbricazione ¢ di montaggio,
- Impiego dei ferri piatti,

- Variazioni di sezione,

- Intersezioni,

- Collegamenti a taglio con bulloni normali ¢ chiodi,

- Tolleranze foro — bullonc. Interassi dei bulloni ¢ dei chiodi. Distanze dai margini,
- Collegamenti ad atwito con bulloni ad alta resistenza,

- Collegamenti saldati,

- Collegamenti per contatto,

si puod far riferimento a normative di comprovata validita.

4.2.9.5 Apparecchi di appoggio

La concezione strutturale deve prevedere facilita di sostituzione degli apparecchi di appoggio, nel
caso in cui questi abbiano vita nominale pilt breve di quella della costruzione alla quale sono
connessi.

4.2.9.6 Verniciatura e zincatura

Gli elementi delle strutture in acciaio, a meno che siano di comprovata resisienza alla corrosione,
devono essere adeguatamente protetti mediante verniciatura o zincatura, tenendo conto del tipo di
acciaio, della sua posizione nella siruttura e dell’ambiente nel quale & collocato. Devono essere
particolarmente protetti i collegamenti bullonati (precaricati € non precaricati), in modo da impedire
qualsiasi infiltrazione all’interno del collegamento.

Anche per gli acciai con resistenza alla corrosione migliorata (per i quali pud Larsi utile riferimento
alla norma UNI EN 10025-5:2005) devono prevedersi, ove nccessario, protczioni mediantc
verniciatura.

Nel caso di parti inaccessibili, o profili a sezione chiusa non ermeticamente chiusi alle estremila,
dovranno prevedersi adeguati sovraspessori.

Gli clementi destinati ad cssere 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, affinché questa conscrvi inaltcrate funzionalita, aspetto cstetico ©
resistenza.

Al fine di garantire tale persistenza in fase di progetto devono essere presi in esame 1 dettagli
costruttivi, la eventuale necessita di adottare sovraspessori, le misure protettive e deve essere
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definito un piano di manutenzione (ispezioni, operazioni manutentive e programma di attuazione
delle slesse).

4.2.11 RESISTENZA AL FUOCO

Le¢ verifiche di resistenza al fuoco potranno cscguirsi con riferimento a UNI EN [993-1-2,
utilizzando i coefficienti Y (v. § 4.2.6) relativi alle combinazioni eccezionali.
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4.3 COSTRUZIONI COMPOSTE DI ACCIAIO - CALCESTRUZZO

Le presenti norme si applicano a costruzioni civili ¢ industriali con strulture composte in acciaio ¢
calcestruzzo per quanto attienc ai requisiti di resistenza, funzionalita, durabilitd, robustczza, cd
esecuzione.

Le strutlure ¢omposle sono costiluile da parli realizzate in acciaio per carpenteria ¢ da parl
realizzate in calcestruzzo armato (normale o precompresso) rese collaboranti fra loro con un sistema
di connessione appropriatamente dimensionato.

Per tutto quanto non espressamente indicato nel presente capitolo, per la progettazione strutturale,
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.

43.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA
La valutazione della sicurezza € condolla secondo i principi fondamentali illustrat nel Cap. 2.

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

In aggiunta a quanto indicato in §§ 4.1 ¢ 4.2, 1a sicurczza strutturale deve essere controllata per gli
stati limite indicati nel seguito.

4.3.1.1 Stati limite ultimi

Stato limite di resistenza della connessione acciaio — calcestruzzo, al fine di evitare la crisi del
collegamento tra elementi in acciaio ed elementi in calcestruzzo con la conseguente perdita del
funzionamento composto della sezione.

4.3.1.2 Stati limite di esercizio

Stato limite di esercizio delle connessione acciaio — calcestruzzo, al finc di cvitare cccessivi
scorrimenti fra Telemento in acciaio e l'elemento in calcestruzzo durante 'esercizio della
costruzione.

4.3.1.3 Fasi costruttive

Te fasi costruttive, quando rilevanti, devono essere considerate nella progettazione, nell’analisi €
nella verilica delle strutture composte.

4.3.2 ANALISISTRUTTURALE
Tl metodo di analisi deve essere coerente con le ipotesi di progetto.

I’ analisi deve csscre basata su modclli strutturali di calcolo appropriati, a scconda dello stato limite
consideralo.

Occorre considerare nell’analisi ¢ nelle veriliche gli elletti del ridro e della viscosila del
calcestruzzo ¢ delle variazioni di temperatura.
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4.3.2.1 Classificazione delle sezioni

La classificazione delle sezioni composte & eseguita secondo lo schema introdotto per le sezioni in
acciaio in § 4.2.3. Nel calcolo si possono adottare distribuzioni di tensioni plastiche o elastiche per
le classi [ e 2, mentre per le classi 3 e 4 si debbono utilizzare distribuzioni di tensioni elastiche.

In particolare, per le sczioni di classe 1 ¢ 2, 'armatura di trazione Ag in solctta, posta all’intcrno
della larghezza collaborante ed utilizzata per il calcolo del momento plastico, deve essere realizzata
con acciaio B450C e rispettare la condizione

AsZps Ac
5=8f‘”—'kfc‘m ———————+0,3<3 L Lo - (4.3.1)
235 £, \1+h./{27,) 235 £,

dove Ac ¢ 'area della piattabanda di calcestruzzo, f., ¢ la resistenza media di trazione del
calcestruzzo, Ly e [g sono la resislenza caralleristica a snervamento dell’acciaio di struttura e di
quello d’armatura rispcttivamente, he ¢ lo spessorc della solctta di calcestruzzo, 7o ¢ la distanza tra il
baricentro della soletta di calcestruzzo non fessurata ¢ il baricentro della sezione composla non
fessurata, & & pari ad | 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 1’analisi globale elastica anche quando si
consideri la resistenza plastica, 0 comunque in campo non-lineare delle sezioni trasversali.

L’analisi elastica globale deve essere utilizzata per le verifiche agli stati limite di esercizio,
introducendo opportune correzioni per tenere conto degli effetti non-lineari quali 1a fessurazione del
calcestruzzo, e per le veriliche dello stato limite di latica.

Per sezioni di classe 3 ¢ 4 si debbono considerare esplicitamente gli elleli della sequenza di
costruzione e gli effetti della viscositi e del ritiro.

Gli effetti del trascinamento da taglio e dell’instabilita locale devono essere tenuti in debito conto
quando questi influenzino significativamente 1’ analisi.

4.3.2.2.1 Analisi lineare elastica

In questo tipo di analisi si devono tenere in conto, per quanto possibile, i fenomeni non-lineari,
quali la viscositd e la lessurazione, ghi efleli della temperatura e le [asi costrullive.

Per costruzioni poco sensibili ai fenomeni del secondo ordine ¢ quindi non suscettibili di problemi
di stabilita globalc, ¢ possibilc tenere in conto la viscosita nelle travi di impalcato sostituendo 1"arca
delle porzione in calceslruzzo, Ag, con aree equivalenti ridote in ragione del coelliciente di
omogeneizzazione n calcolato per breve e lungo termine. Salvo pil precise valutazioni, il modulo di
elasticita del calcestruzzo per effetti a lungo termine pud essere considerato pari al 50% del suo
valore medio istantaneo, E.,.

Per tencre in conto la fessurazione delle travi composte ¢ possibile utilizzare due metodi.

I primo consiste nell’effettuare una prima analisi “non fessurata” in cui I’inerzia omogeneizzata di
tutle le travi ¢ pari a quella della sezione interamente reagente, EJy. Individuate, alla conclusione
dell’analisi, le sezioni soggelle a momenlo lleltente negalivo, nelle quali si hanno fenomeni di
fessurazione, si esegue una seconda analisi “fessurata”. In tale analisi la rigidezza EJ; ¢ assegnata
alle porzioni di trave soggetle a momento [lettenle positivo, mentre la rigidezza [essurata otlenula
trascurando il calcestruzzo teso, EJs, & assegnata alle porzioni di trave soggette a momento flettente
negativo. T.a nuova distribuzione delle rigidezze e delle sollecitazioni interne & utilizzata per le
veriliche agli stali limile di servizio ed ullimo.

1l secondo metodo, applicabile alle (ravi continue in telai controventati in cui le luci delle campate
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non differiscono tra loro di pin del 60%, considera una estensione della zona fessurata all’estremita
di ogni campata, caralierizzala da rigidezza Ela, pari al 15% della luce della campaty; la rigidezza
EJ, ¢ assegnata a tutte le altre zone.

Ta rigidezza delle colonne deve essere assunta pari al valore indicato in § 4.3.5.2 della presente
norma.

Gli effetti della temperatura devono essere considerati nel calcolo quando influenti. Tali effetti
possono solitamente essere trascurati nella verifica allo stato limite ultimo, quando gli elementi
strutturali siano in classe 1 0 2 ¢ quando non vi siano pericoli di instabilita [esso-lorsionale.

I momento flettente ottenuto dall’analisi elastica pud essere ridistribuito in modo da soddisfare
ancora I’equilibrio tenendo in conto gli effetti del comportamento non-lineare dei materiali e tutti 1
fenomeni di instabilita.

Per le veritiche allo stato limite ultimo, ad eccezione delle verifiche a fatica, i1 momento elastico

pud essere ridistribuilo quando la trave composta ¢ continua o parte di un telaio controventato, ¢ di
altezza costante, non vi & pericolo di fenomeni di instabilita.

Nel caso di travi composte parzialmente rivestite di calcestruzzo, occorre anche verificare che la
capacita rotazionale sia sufficiente per effettuare la ridistribuzione, trascurando il contributo del
calcestruzzo a compressione nel calcolo del momento resistente ridotto nella situazione ridistribuita.

La niduzione del massimo momento negalivo non deve eccedere le percentuali indicale nella Tab.

43.L

Tabella. 4.3.1 Limiti della ridistribuzione del momento negativo sugli appoggi.

Classe della sezione 1 2 3 4
Analisi “non-lessurata” 40 30 20 10
Analisi “fessurata” 25 15 10 0

Se si utilizzano profili di acciaio strutturale di grado S355 o superiore 1a ridistribuzione pud essere
latla solo con sezioni di classe 1 e classe 2, e non deve superare il 30% per le analisi “non lessurate”
ed il 15% per le “analisi [essurale™.

4.3.2.2.2 Analisi plastica

L analisi plastica pud essere ulilizzata per eseguire le veriliche allo stato limite ultimo quando:

- tutti gli elementi sono in acciaio o composti acciaio-calcestruzzo;

- quando i materiali soddisfano i requisiti indicati in § 4.3.3.1;

- quando le sezioni sono di classe 1;

- quando i collegamenti trave-colonna sono a completo ripristino di resistenza plastica € sono
dotati di adeguala capacita di rotazione o di adeguala sovraresistenza.

Inoltre, nelle zone in cui & supposto 1o sviluppo delle deformazioni plastiche (cerniere plastiche), &

necessario

- che i profili in acciaio siano simmetrici rispetto al piano dell’anima,

- che la piattabanda compressa sia opportunamente vincolata,

- che la capacita rotazionale della cerniera plastica sia sufficiente.

4.3.2.2.3 Analisi non lineare

[’ 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
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conto il comportamento della connessione a taglio tra gli elementi delle travi composte.

Iinfluenza delle deformazioni sulle sollecitazioni interne deve essere tenuta in  conto,
rappresentando opportunamente le imperfezioni geomeiriche,

4.3.2.3 Larghezze efficaci

La distribuzione delle lensioni normali negli elemenli composti, deve essere delerminata 0 mediante
una analisi rigorosa o utilizzando nel calcolo la larghezza elficace della soletta.

T.a larghezza efficace, ber, di una soletta in calcestruzzo pud essere determinata mediante
I’espressione

beir=bot+ber+be2. (4.3.2)

dove by ¢ la distanza tra gli assi dei connettori € bg=min (L8, bi) ¢ il valore della larghezza
collaborante da ciascun lato della sezione composta (vedi fig. 4.3.1).

beff

hc beQ

b, b, T b,

4 B < = s

Figura 4.3.1. - Definizione della larghezza efficace b e delle aliquote b..
Le nelle travi semplicemente appoggiale € la luce della trave, nelle travi conlinue ¢ la distanza
indicata in fig. 4.3.2.
Per gli appoggi di estremita la formula diviene

berr=bo+B1be+B2bez, (4.3.3)

l.
dove BB, = [(),55+(),()25- be JS L,O.

Bl
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Figura 4.3.2 - Larghezza efficace, bog e luci equivalenti, L, per le (ravi continue

4.3.2.4 Effetti delle deformazioni

In gencerale, ¢ possibile cffettuare:

- T’analisi del primo ordine, imponendo I'equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura;

- Tanalisi del secondo ordine, imponendo 1'equilibrio sulla configurazione detormata della
struttura.

Gli effetti della geometria deformata (effetti del secondo ordine) devono essere considerati se essi

amplilicano  signilicativamente gli elleti delle azioni o modilicano signilicativamente il

comportamento strutturale. L analisi del primo ordine pud essere utilizzata quando l'incremento

delle sollecitazioni dovuto agli effetti del secondo ordine € inferiore al 10%. Tale condizione ¢

ritenuta soddisfatta se

O, 210, (4.3.4)
dove oy, &1l lallore amplilicativo dei carichi di progello necessario per causare fenomeni di perdila
dclla stabilita dell’cquilibrio clastico.

Per 1 telai 11 valore di o puo essere calcolato utilizzando I'espressione valida per le costruzioni in
acciaio di cui al punto § 4.2.3.4.

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 implicitamente nel calcolo della resistenza degli elementi strutturali.

Si devono considerare nel calcolo:

- Ie 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 soggett a
compressione possono essere (rascurale durante DUesecuzione dell’analisi del primo ordine. Le
imperfezioni degli elementi strutturali possono essere trascurate anche nelle analisi al secondo
ordine se

—PhRk 4.3.5)
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dove A & la snellezza adimensionale dell’elemento, calcolala in § 4.3.5.2, Npiri € la tesislenza a
compressione caratteristica dell’clemento, ovvero otienuta considerando tutte le resistenze dei
materiali senza cocfficienti parziali di sicurczza ¢ Nyq ¢ lo sforzo assiale di progetto.

Gli effetti delle imperfezioni globali devono essere tenuti in conto secondo quanto prescritto per le
strutturc in acciaio al punto § 4.2.3.5 dclla presente norma.

Le imperfezioni, rappresentate da una curvatura iniziale delle colonne composte e delle membrature
composte in genere, sono gia considerate nelle curve della Tab. 4.3.I1L Per le travi di impalcato le
imperfezioni sono riportate nella formula di verifica nei riguardi dell’instabilith flesso-torsionale.
Per gli elementi in acciaio le imperlezioni sono gia considerate nelle lormule di verilica per
T'instabilita riportate in § 4.2.4.1.3 della presente norma.

4.3.3 RESISTENZE DI CALCOLO
La resistenza di calcolo dei materiali f, & definita mediante I’espressione:
fo=tn (4.3.6)
Tm
dove fi. ¢ la resistenza caratteristica del materiale.

In particolarc, nelle verifiche agli stati limite ultimi si assume

Yo (calcestruzzo) = 1,5 ;

¥a (acciaio da carpenteria) = 1,05 ;

¥s (acciaio da armatura) = 1,15 ;

v (connessioni) = 1,25 .

Nelle veriliche agli stati limite di esercizio si assume Y = 1.

Nelle veriliche in situazioni di progetto eccezionali si assume Y = 1.

Si assumono per i differenti materiali (acciaio da carpenteria, lamiere grecate, acciaio da armatura,
calcestruzzo, ecc.) le resistenze caratteristiche fy definite nel Cap. 11 delle presenti norme. Nella
presenle sezione si indicano con Ly, Ly, Ly e [y, rispellivamente, le resistenze caralleristiche
dcll’acciaio strutturale, delle barre d’armatura, della lamicra grecata ¢ del caleestruzzo.

4.3.3.1 Materiali

4.3.3.1.1 Acciaio

Per le caratteristiche degli acciai (strutturali, da lamicra grecata ¢ da armatura) utilizzati nelle
strutturc composte di acciaio ¢ calcestruzzo si deve fare niferimento al § 11.3 delle presenti norme.
Le prescrizioni generali relalive alle saldature, di cui al § 11.3 delle presenti norme, si applicano
integralmente. Particolari cautele dovranno adottarsi nella messa a punto dei procediment di
saldatura degli acciai con resistenza migliorata alla corrosione atmosferica (per i quali puo farsi
utile riferimento alla norma UNI EN 10025-5:2005).

Per le procedure di saldatura dei connettori ed il relativo controllo si pu¢ fare riferimento a
normative consolidate.

Nel caso si utilizzino connettori a piolo, 1’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 escguite in conformita alle
indicazioni delle presenti norme sulle strutture di cemento armato ordinario o precompresso.
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Nei calcoli statici non pud essere considerata né una classe di resistenza del calcestruzzo inferiore a
(C20/25 né una classe di resistenza superiore a C60/75; per i calcesiruzzi con aggregati leggeri, la
cui densiti non pud essere inferiore a 1800 kg/m’, le classi limite sono LC20/22 ¢ LC55/60.

Per classi di resistenza del calcestruzzo superion a C45/55 e 1.C 40/44 s1 richiede che prima
dell’inizio dei lavori venga eseguilo uno studio adeguato e che la produrzione segua speciliche
procedure per il controllo qualita.

Qualora si preveda "utilizzo di calcestruzzi con aggregati leggeri, si deve considerare che 1 valori
sia del modulo di elasticita sia dei coefficienti di viscositd, ritiro e dilatazione termica dipendono
dalle proprieta degli aggregati utilizzati; pertanto i valori da utilizzare sono scelti in base alle
proprieta del materiale specifico.

Nel caso si utilizzino elementi prefabbricati, si rinvia alle indicazioni specifiche delle presenti
norme.

4.3.4 TRAVI CON SOLETTA COLLABORANTE

4.3.4.1 Tipologia delle sezioni

Le sezioni resistenti in acciaio delle travi composte, Lig. 4.3.3, si classilicano secondo i criteri di cui
in§423.1.

Qualora la trave di acciaio sia rivestita dal calcestruzzo, le anime possono essere trattate come
vincolale (rasversalmente ai [ini della classilicazione della sezione purché il calcestruzzo sia
armato, collegato meccanicamente alla sezione di acciaio e in grado di prevenire 'instabilita
dell’anima ¢ di ogni parte della piattabanda compressa nella direzione dell’anima.

Figura 4.3.3 - Tipologie di sezione composte pev fravi..

4.3.4.2 Resistenza delle sezioni

Il presente paragrafo tratta sezioni composte realizzate con profili ad I o H e soletta collaborante.
Metodi ¢ criteri di calcolo per la determinazione delle caratteristiche resistenti di sezione di travi
composte rivestite possono essere trovate nel § 6.3 della UNI EN1994-1-1.

In ogni caso, I'applicazionc di un mctodo di analisi clasto-plastico basato su procedure numeriche
conscnte di definire la resistenza di sczioni di qualungue forma, a patto di tenere conto in modo
completo del comportamento di ogni parte della sezione composta.

4.3.4.2.1 Resistenza a flessione

Il momento resistente della sezione composta pud essere ricavato utilizzando differenti metodi:
elastico, applicabile a qualungue tipo di sezione ¢ limitato al comportamento lineare dei materiali,
plaslico, quando la sezione ¢ di classe 1 0 2; elasto-plastico, applicabile a qualunque tipo di sezione.
La lamiera grecata utilizzata per la realizzazione dei solai collaboranti e disposta con le greche
parallelamente all’asse del profilo in acciaio non deve essere considerata nel calcolo del momento
resistente.,
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4.3.4.2.1.1 Metodo elastico

1l momenlo resistente elastico € calcolato sulla base di una disiribuzione elastica delle lensioni nella
sezione. Si deve rascurare il contributo del calcestruzzo eso. Il momento resisiente elastico, Me, €
calcolato limitando le deformazioni al limite elastico della resistenza dei materiali: f4 per il
caleestruzzo, f,q per I'acciaio strutturale e fyq per le barre d”armatura.

4.3.4.2.1.2 Metodo plastico

Il momento resistente, My rq, 51 valuta nell’ipotesi di conservazione delle sezioni piane, assumendo
un confligurazione delle tensioni nella sezione equilibrata. L armatura longitudinale in solella si
assume plasticizzata, cosi come la sezione di acciaio. A momento positivo, la sezione efficace del
calcestruzzo ha una tensione di compressione pari (),85fcq, fornendo una risultante di compressione
che tiene conto del grado di connessione a taglio. La resistenza del calceslruzzo a (razione &
trascurata.

4.3.4.2.1.3 Metodo elasto-plastico

Il momento resistente della sezione ¢ ricavato attraverso una analisi non-lineare in cui sono
impiegate le curve tensioni-deformazioni dei maieriali. E* assunta la conservazione delle sezioni
piane. Il metodo € applicabile a sezioni di qualunque classe; ¢ necessario quindi tenere in conto tutte
le non linearild presenti, gli eventuali fenomeni di instabilild e il grado di connessione 4 Laglio.

Un tale metodo di calcolo, essendo generale, pud essere direttamente applicato anche a sezioni
composte rivestite, Fig. 4.3.3.

4.3.4.2.2 Resistenza a taglio

l.a resistenza a taglio verticale della trave metallica, V.grq, pud essere determinata in via
scmplificativa come indicato in § 4.2.4.1.2. Per la soletta in cemento armato dovranno comunque
eseguirsi le opportune verifiche.

4.3.4.3 Sistemi di connessione acciaio — calcestruzzo

Nelle strutture composte si deliniscono sistemi di connessione i disposilivi alli ad assicurare la
trasmissione delle forze di scorrimento tra acciaio e calcestruzzo.

Per le travi, sull’intera lunghezza devono essere previsti connettori a taglio ed armatura trasversale
in grado di trasmettere la forza di scorrimento tra soletta e trave di acciaio, trascurando ’effetto
dcll’aderenza tra lc duc parti.

Il presente paragralo si applica unicamente a connellori che possono essere classilicali come
“dutili” cosi come esposto in § 4.3.4.3.1, carallerizzali da una capacila delormativa sullicienle per
consentire una distribuzione uniforme delle forze di scorrimento ira soletta e trave allo stato limite
ultimo.

Quando le sezioni di solo acciaio sono compatte (classe 1 e 2. secondo quanto definito ai §§ 4.2.3.1.
¢ 4.3.4.1.) e sono progellate utilizzando il metodo plastico, si pud ulilizzare una connessione a laglio
a parziale ripristino di resistenza solo se il carico ultimo di progetto ¢ minore di quello che potrebbe
essere sopportato dallo stesso elemento progettato con connessioni a completo ripristino di
resistenza. In questo caso il numero di connettori deve essere determinato mediante una teoria che
tenga conto sia del parziale ripristino sia della capacitd deformativa dei connettori. Il grado di
connessione 1 € inleso, percid, come il rapporto (ra il numero dei connetlori che assicurano il
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completo sviluppo del momento resistente plastico della sezione composta, n ed il numero
elfeltivo di connessioni a laglio present, n.

Le diverse tipologie dei connettori possono essere classificate secondo le seguenti categorie:

- connessioni a laglio;

- connessioni a staffa;

- connessioni composte da conncttori a taglio ¢ a staffa;

- conncssioni ad attrito.

Ne¢l presente paragrafo sono csposti metodi di calcolo per connessioni a taglio che impicgano pioli
con testa in cui la trazione agente sul singolo connettore a taglio risulta minore di 1/10 della sua
resistenza ultima.

4.3.4.3.1 Connessioni a taglio con pioli

4.3.4.3.1.1 Disposizione e limitazioni

I connettori a piolo devono essere dullili per consentire I'adozione di un melodo di calcolo plastico;
tale requisito si ritiene soddistatto se essi hanno una capacita deformativa a taglio superiore a 6 mm.
Precisazioni e limitazioni ulieriori, in particolare relative alle travate da ponte ¢ alla distanza tra i
pioli, possono essere ricavate da normative di comprovata validita.

4.3.4.3.1.2 Resistenza dei connetiori

La resistenza di calcolo a taglio di un piolo dotato di testa, saldalo in modo automaltico, con collare
di saldatura normale, posto in una soletta di calcestruzzo piena puod essere assunta pari al minore dei
seguenti valori

Praa =08 (nd*/4)/%. @.3.7)
Pra.c= 029 otd” ( foe Eo )™ / . 4.3.8)
dove
v &1l lallore parziale delinito al § 4.3.3.
f; ¢ la resistenza a rottura dell’acciaio del piolo (comunque f; < MPa ),
T & 1a resistenza cilindrica del calcestruzzo della soletta,
d ¢ 1l diametro del piolo, compreso tra 16 ¢ 25 mm;
h € I'altezza del piolo dopo la saldatura, non minore di 3 volle il diametro del gambo del piolo;
00=02(he/d+1)per 3<h,/d<4, 4.3.9a)
oe=1,0 per hee /d >4 (4.3.9b)

Nel caso di solette con lamicra grecata la resistenza di calcolo dei conncttori a piolo, calcolata per la
solctta picna, deve csscrc convenicntemente ridotta.

Per lamiera disposta con le greche parallelamente all’asse del profilo, la resistenza della
connessione a taglio ¢ moltiplicata per il fattore riduttivo
ky=0,6-by-(h,—h,}/h> <10, (4.3.10)

P

dove hy, & I'allezza del connettore, minore di hy+75mm, e hg , hy € bg sono indicali in Fig.4.3.4(a).
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Figura 4.3.4(a) Disposizione della lamiera grecata vispetto al profilo in acciaio.

Se le greche sono orientate trasversalmente al profilo in acciaio (fig. 4.3.4(b)), il fattore riduttive ¢
k,=0,7-b,-(h,=h,)/h /yfn,,

dove n, ¢ il numero dei pioli posti dentro ogni greca. 11 valore di k; deve essere sempre infleriore ai
valori riportati nella Tab. 4.3.11; I’espressione di k; ¢ valida se h,<85mm ¢ be=h,, e con connettori di
diametro massimo pari a 20 mm nel caso di saldatura attraverso la lamiera ¢ pari a 22 mm nel caso
di lamiera forata.

(4.3.11)

Tabella. 4.3.I1 Limiti superiori del coefficiente k,.

Numero di pioli Spessore della | Connettori con ¢p<20mm e saldati | Lamiera con fori e pioli saldati sul profilo
per greca lamiera attraverso la lamiera — diametro pioli 19 0 22 mm
Nr=1 <10 0.85 0,75
>1.0 1,0 0,75
Nr=2 <1,0 0,70 0,60
>1,0 0,8 0,60
b, b,
—] - T T
. < Jﬁ e
sc S
y/g— “t—:V — N\ 172+ |hp — |
\ I
| i | |

Figura 4.3.4(b) Disposizione della lamiera grecata rispetto al profilo in acciaio.

4.3.4.3.2 Altri tipi di connettori

Per altri tipi di connettori, quali connettori a pressione, uncini e cappi, connettori rigidi nelle solette
piene, la resistenza a taglio si deve valutare secondo normative di comprovata validita.

4.3.4.3.3 Valutazione delle sollecitazioni di taglio agenti sul sistema di connessione

Ad [ini della progellazione della connessione, la lorza di scorrimenlo per unita di lunghezza pud
csscre caleolata impicgando la teoria clastica o, nel caso di connettori duttili, 1a teoria plastica.

Nel caso di analisi elastica, le verifiche devono essere condotte su ogni singolo connettore.

Per connessioni duttili a completo ripristino, la massima lorza totale di scorrimento di progetto, Via
che deve essere contrastata da comnnettori distribuiti tra le sezioni critiche, si determina con
equazioni di equilibrio plastico.
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Se si1 utilizza per le sezioni trasversali la teoria elastica, anche la forza di scorrimento per unita di
lunghezza deve essere calcolala utilizzando la teoria elastica, considerando 'aliquota di taglio che
agisce dopo che la connessione si ¢ attivata. Le proprieta statiche della sezione trasversale devono
essere uguali a quelle utilizzate nel caleolo delle tensioni normali.

4.3.4.3.4 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 conncttore ¢ saldato deve csscre sufficientce per 1’esccuzione della saldatura ¢ per una cfficace
trasmissionc dcllc azioni di taglio. La distanza minima tra il connettore ¢ il bordo dclla piattabanda
cui ¢ collegato deve essere almeno 20 mm.

[’altezza complessiva del piolo dopo la saldatura deve csserc almeno 3 volte il diametro del gambo
del piolo, d. La testa del piolo deve avere diametro pari ad almeno 1,5 d e spessore pari ad almeno
0.4 d. Quando i conncttori a taglio sono soggetti ad azioni che inducono sollecitazioni di fatica, il
diametro del piolo non deve cceedere 1,5 volte lo spessore del piatto a cui ¢ collegato. Quando i
connettori a piolo sono saldati sull’ala, in corrispondenza dell’anima del profilo in acciaio, il loro
diamectro non deve essere superiore a 2,5 volte 1o spessore dell”ala.

Quando i connettori sono utilizzati con le lamicre grecate per la realizzazione degli impalcati negli
edifici, ’altezza nominale del connettore deve sporgere non meno di 2 volte il diametro del gambo
al di sopra dclla lamicra grecata. 1 aliczza minima della greca che pud cssere utilizzata negli cdifici
¢ di 50 mm.

4.3.4.3.5 Armatura trasversale

[’armatura trasversale della soletta deve essere progettata in modo da prevenire la rottura prematura
per scorrimento o fessurazione longitudinale nelle sczioni critiche della soletta di calcestruzzo a
causa delle elevate sollecitazioni di taglio create dai connettori. [ armatura deve essere
dimensionata in modo da assorbire le tensioni di scorrimento agenti sulle superfici “critiche” di
potenziale rottura, a-a, b-b, c-c, d-d, esemplificate in Fig. 4.3.5.

T Aw Ay

oy

(b)

Figura 4.3.5 - Tipiche supeifici di collasso a taglio nelle pialtabande di calcestruzzo.

La sollecitazione di taglio agente lungo le superfici critiche deve essere delerminala coerenlemenle
con le ipotesi di calcolo assunte per la determinazione della resistenza della connessione,

I area di armatura trasversale in una soletta piena non deve essere minore di 0,002 volte ’area del
calcestruzzo e deve essere distribuita uniformemente. In solette con lamiera grecata aventi nervature
parallcle o perpendicolari all’asse della trave, Uarca dell’armatura trasversale non deve csscre
minore di 0,002 volte 1'area del calcestruzzo della soletta posta al di sopra dell’estradosso della
lamicra grecata ¢ deve essere uniformemente distribuita.
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Nei crileri di verilica, inollre, si deve distinguere il caso in cui le sollecilazioni siano allidale
interamente alla struttura composta dal caso in cui la costruzione venga realizzata costruendo prima
la parte in acciaio € poi completandola con il calcestruzzo.

4.3.5.2 Rigidezza flessionale, snellezza e contributo meccanico dell’acciaio

11 contributo meccanico del profilato in acciaio & definito della formula

AR 1
Yo Npwe '

dove con A, ¢ indicata I’area del profilo in acciaio e con Njgrq la resistenza plastica a sforzo
normale della sezione composld, delinita in § 4.3.5.3.1.

) (4.3.12)

T.a rigidczza flessionale istantanca dclla sczione composta, Eleg, da utilizzarsi per la definizione del
carico critico euleriano ¢ dala dalla formula

(B1)eg =L, J, +EJ +k Ly, - 1., (4.3.13)
dove k. & un fatlore corretlivo pari a 0,6, mentre I, I, e J, sono i momenti di inerzia rispetlivamente

del profilo in acciaio, delle barre d’armature e del calcestruzzo ed By, ¢ il modulo elastico
istantaneo del calcestruzzo. La snellezza adimensionale della colonna ¢ definita come

— N .
A= 4.3.14
N (4.3.14)

dove N € il carico crilico euleriano delinito in base alla rigidezza [lessionale elTicace della colonna
composta e Ny gi € il valore caratteristico della resistenza a compressione dato da

N =A, 1, +085-A -1, +A 1, . (4.3.15)
In fase di verifica allo stato limite ultimo, invece, occorre tenere conto degli effetti del secondo
ordine, cosicché il valore della rigidezza flessionale diventa

(EJ)Sff,II = kD . (Ea‘]a +ES]S +ke.HEc‘n - Ic) . (4.3.16)

dove ky vale 0,9 ¢ ke p € assunto pari a 0,5,

Quando una colonna ¢ particolarmente snella, oppure quando la costruzione richiede particolari
livelli di sicurezza, € necessario considerare anche 1 fenomenti a lungo termine.

4.3.5.3 Resistenza delle sezioni

4.3.5.3.1 Resistenza a compressione della sezione

La resistenza plastica della sezione composta a sforzo normale pud essere valutata, nell’ipotesi di
completa aderenza tra i materiali, secondo la formula

A, fa  A085F, AT,
+ + .
’Yﬂ A/LJ /YS
dove A,, A., A, sono, rispettivamente, le aree del profilo in acciaio, della parte in calcestruzzo e
delle barre d’armatura. Nel caso in cui si adottino sczione riempite rettangolari o quadrate, (fig.
4.3.6 ¢), & possibile tenere in conto 1’effetto del confinamento del calcestruzzo all’interno del tubo,

considerando o..=1. Per le colonne a sezione circolare riempite con calcestruzzo (fig.4.3.6 d) si pud
tenere in conto I'effetto del confinamento del calcestruzzo offerto dall’acciaio.

(4.3.17)

Npl‘.{d =
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4.3.5.3.2 Resistenza a taglio della sezione

I.a sollecitazione di taglio Vyiq agente sulla sezione deve essere distribuita tra la porzione in acciaio
e la porzione in calcestruzzo in modo da risultare minore o ugnale della resistenza di ognuna delle
due parti della sezione. In assenza di analisi pit accurate il taglio pud essere suddiviso utilizzando la
seguente formula

Mpl,a,Rd
M) R (4.3.18)
Vc.m =Vna— Va‘]'td

4 —
Va.]"h‘l = Vl".d )

dove Myirq € il momento resistente della sezione composta mentre M1, rq € il momento resistente
della sola sezione in acciaio. In generale la sollecitazione di taglio sulla parte in acciaio, V,gq, non
deve eccedere i1 50% del taglio resistente della sola sezione in acciaio, Vera (§ 4.2.4.1.2), per
poterne cosi trascurare 1'influenza sulla determinazione della curva di interazione N-M. In caso
contrario ¢ possibile tenerne in conto gli effetti (interazione taglio e flessione) riducendo la tensione
di snervamenlo dell’anima (§ 4.2.4.1.2). Per semplicita ¢ possibile procedere assegnando tulia
I"azionc di taglio Vrq alla sola parte in acciaio.

4.3.5.4 Stahilita delle membrature

4.3.5.4.1 Colonne compresse

La resistenza all’instabilith della colonna composta ¢ data dalla formula
Nyra =% Nypgo (4.3.19)

dove Nyira € la resistenza definita in § 4.3.5.3.1 e x ¢ il coefficiente riduttivo che tiene conto dei

fenomeni di instabilitd, definito in funzione della snellezza adimensionale dell’elemento A con la
formula

1 <10, (4.3.20)

oo

dove ®=0.5 [1+ olr-0.2) +7_f] e « ¢ il fattore di imperfezione, ricavato dalla Tab. 4.3.111.

4.3.5.4.2 Instabilita locale

I fenomeni di instabilita locale possono essere ignorati nel calcolo delle colonne se sono rispettate le
seguenti disuguaglianze:

d 235 . . . .
T <90 . per colonne circolari cave riempite; 4.3.21)
d 235 . . .
. <52. T per colonne rettangolari cave riempile; (4.3.22)
y
b 235 . . . .
. <44- e per sezioni parzialmente rivestite; (4.3.23)
f ¥
¢ > max {40mm; %} per sezioni completamente rivestite; (4.3.24)

dove b e t; sono rispettivamente 1a larghezza e lo spessore delle ali del profilo ad 1 o H: d e t sono
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nvece 1l diametro e lo spessore della sezione dei profili cavi; ¢ & 1l copriferro esterno delle sezioni
inleramente riveslite.

Tabella, 4.3.I11 Curve di instabilita ¢ fattori di imperfezione

Tipo sezione Intlessione intorno Curva di instabilith
all”asse
vy b
z-Z c
vy b
z-Z c
()
a
(P,<3%)
b
(3%<p<6%)
© i% P=AJA. (A; arca armature, A, arca caleestruzzo)
Curva di instabilita a b c
Trattore di imperfezione o 0,21 0,34 0,49

4.3.54.3 Colonne pressoinflesse
La verifica a presso-flessione della colonna composta ¢ condotta controllando che
MEeq<0ar My rd{NEa), (4.3.25)

dove Mgq, associalo allo sforzo normale Ngg, ¢ il massimo valore del momento [leutente nella
colonna, calcolato considerando, se rilevanti, 1 difetd di rettilineitd della colonna, vedi Tab. 4.3. 111,
e gli eflelli del secondo ordine ¢ My ra(Ngqg) il momento resislenle disponibile, [unzione di Ngg.

11 coefficiente oty € assunto pari a 0,9 per gli acciai compresi tra le classi 8235 ed S355, mentre per
1'S420 e I'S460 € posto pari a 0,8.

Gli efferti dei fenomeni del secondo ordine possono essere tenuti in conto incrementando i momenti
ottenuti dall’analisi clastica tramite il cocfficiente amplificativo

(4.3.26)

in cui N, ¢ il carico critico euleriano e B & un coefficiente che dipende dalla distribuzione del
momento flettente lungo 1’asse dell’elemento.
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Il coefficiente B & assunto pari ad 1, quando I’andamento del momento flettente & parabolico o
triangolare con valori nulli alle estremita della colonna, cd ¢ dato da

B=0,66+0,44" Mo =(0,44 (4.3.27)

min

quando I'andamento ¢ Lincare, con Muyax ¢ Muin 1 momenti alle estremitd della colonna. concordi se
tendono le fibre poste dalla stessa parte dell’clemento (se¢ M ¢ costante Mpax=Muin ¢ p=1,1).

4.3.5.5 Trasferimento degli sforzi tra componente in acciaio e componente in calcestruzzo

La lunghezza di trasferimento degli sforzi (ra acciaio ¢ calcestruzzo non deve superare il doppio
della dimensione maggiore della sezione rasversale oppure, se minore, un terzo dell’altezza della
colonna.

Qualora, nel trasterimento degli sforzi, si faccia affidamento sulla resistenza dovuta all’aderenza ed
allattrito, il valore puntuale della tensione tangenziale pud calcolarsi mediante un’analisi elastica in
fase non fessurata. 1l valore puntuale massimo non deve superare le tensioni tangenziali limite di
aderenza tornite nel paragrafo successivo.

Se si realizza un collegamento meccanico, utilizzando connettori duttili di cui al § 4.3.4.3.1, si pud
effettuare una valutazione in campo plastico degli sforzi trasferiti, ripartendoli in modo uniforme fra
1 connetlori.

Nelle sezioni parzialmente rivestite composte con profili metallici a doppio T, il calcestruzzo tra le
ali deve essere collegato all’anima mediante staffe individuando un chiaro meccanismo di
trasterimento tra il calcestruzzo e I’anima; in particolare le staffe devono essere passanti o saldate,
oppure si devono inscrire conncttori.

4.3.5.5.1 Resistenza allo scorrimento fra i componenti

I.a resistenza allo scorrimento fra profili in acciaio e calcestruzzo ¢ dovuta alle tensioni di aderenza,
all’attrito all’interfaccia acciaio-calcestruzzo nonché al collegamento meccanico; la resistenza deve
esscre tale da cvitare scorrimenti rilevanti che possano inficiarc i modclli di calcolo considerati.

Nell’ambito del metodo di verifica agli stati limiti si pud assumere una tensione tangenziale di
progetlo dovula all’aderenza ed all’altrilo, [ino ai seguenti limili:

- 0.3 MPa, per sezioni complelamente rivesltile;

- 0,55 MPa, per sezioni circolari riempite di calcestruzzo;

- 0,40 MPa, per sczioni rettangolari riempite di calcestruzzo;

- 0.2 MPa, per le ali delle sezioni parzialmente rivestite;

- 0 (zero), per I'anima delle sezioni parzialmente rivestite.

Se tali limiti vengono superati, 'intero sforzo va affidato a collegamenti meccanici. Il collegamento
meccanico tra il profilo in acciaio a doppio T ed il calcestruzzo pud essere realizzato mediante
stalle saldate all’anima del prolilo oppure passanti; un allro meccanismo di connessione pud essere
realizzato con pioli a taglio. In ogni caso & necessario definire un sistema di connessione dal chiaro
funzionamento meccanico per il trasferimento delle sollecitazioni.

Qualora vi siano connellori a piolo sull’anima di sezioni in acciaio a doppio T o similari, le ali
limitano ’espansione laterale del calcestruzzo incrementando la resistenza a taglio dei pioli. Questa
resistenza aggiuntiva si pud assumere pari a WPna/2, vedi Fig. 4.3.7, su ogni ala per ogni fila di pioli,
essendo Pgy la resistenza del singolo connellore. Si pud assumere (L =0,5. Tali valori delle resistenze
meccaniche sono considerati validi se 1a distanza tra le ali rispetta le limitazioni (vedi Fig. 4.3.7):

- 300 mm, se ¢ presente un connettore per fila;

- 400 mm, se sono presenti due connettori per fila;
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- 600 mm, se sono presenti tre o pit connettori per fila.

Figura 4.3.7 - Disposizione dei pioli per la connessione meccanica acciaio-calcestruzzo.

4.3.5.6 Copriferro e minimi di armatura

Si devono rispetlare le seguent limilazioni:

- 1l copriferro dell’ala deve essere non mimore di 40 mm, né minore di 1/6 della larghezza
dell’ala;

- il coprilerro delle armature deve essere in accordo con le disposizioni relalive alle slrutlure in
ccmento armato ordinario.

Le armature devono essere realizzate rispettando le seguenti indicazioni:

- T’armatura longitudinale, nel caso che venga considerata nel calcolo, non deve cssere inferiore
allo 0,3%: della sezione in calcestruzzo;

- P'armatura trasversale deve essere progettata scguendo le regole delle strutture in cemento
armalo ordinario;

- la distanza tra Ic barrc cd il profilo pud csscre inferiore a quella tra Ie barre oppure nulla; in
quesli casi il perimelro eflicace per I’aderenza acciaio-calcestruzzo deve essere ridotto alla mela
0 aun quarto, rispettivamentc;

- le reti elettrosaldate possono essere utilizzate come staffe nelle colonne rivestite ma non
possono sostituire I'armatura longitudinale.

Nelle sezioni riempite di calcestruzzo generalmente I’armatura non & necessaria.

4.3.6 SOLETTE COMPOSTE CON LAMIERA GRECATA

Si definisce come composta una soletta in calcestruzzo gettata su una lamiera grecata, in cui

quest’ultima, ad avvenuto indurimento del calcestruzzo, partecipa alla resistenza dell’insieme

coslitvendo interamente 0 in parte I’ armaltura inleriore.

La trasmissione delle forze di scorrimento all’interfaccia fra lamiera e calcestruzzo non puo essere

affidata alla sola aderenza, ma si devono adottare sistemi specifici che possono essere:

- aingranamento meccanico [omilo dalla delormazione del profilo metallico o ingranamento ad
attrito nel caso di profili sagomati con forme rientranti, (a) e (b), lig. 4.3.8;

- ancoraggi di estremita costituiti da pioli saldati o altri tipi di connettori, purch¢ combinati a
sistemi ad ingranamento (¢), ig. 4.3.8;

- ancoraggi di estremita ottenuti con deformazione della lamiera, purché combinati con sistemi a
ingranamento per attrito, (d) Fig. 4.3.8.

Occorre 1n ogni caso verificare I'efficacia e la sicurezza del collegamento tra lamiera grecata e

caleestruzzo.
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Figura 4.3.8 - Tipiche forme di connessione per ingranamento delle soleite composte.

4.3.6.1 Analisi per il calcolo delle sollecitazioni

Nel caso in cui le solette siano calcolate come travi continue si possono utilizzare i seguenti metodi

di analisi, gia presentati nel paragrafo § 4.3.2.2:

(a) analisi lincarc con o senza ridistribuziong;

(b) analisi globale plastica, a condizione che, dove vi sono richieste di rotazione plastica, le sezioni
abbiano sufficiente capacita rotazionale:

(c) analisi clasto-plastica che tenga conto del comportamento non lincare dei materiali.

I metodi lineari di analisi sono idonei sia per gli stati limite ultimi, sia per gli stati limite di
esercizio. 1 melodi plastici devono essere ulilizzali solo nello stato limite ullimo.
Si puo utilizzare, per lo stato limite ultimo, I"analisi plastica scnza alcuna verifica diretta della

capacita rotazionale se si utilizza acciaio da armatura B450C (di cui al § 11.3.2.1) e se le campate
hanno luce minore di 3 m.

Se nell’analisi si trascurano gli effetti della fessurazione del calcestruzzo, i momenti flettenti
negativi in corrispondenza degli appoggi interni possono essere ridotti fino al 30%, considerando i
corrispondenti aumenti dei momend [letlenti positivi nelle campale adiacent.

Una soletta continua pud csscre progettata come una scric di campate semplicemente appoggiate; in
corrispondenza degli appoggi intcrmedi si raccomanda di disporre armature sccondo Ie indicazioni
del successivo § 4.3.6.3.1.

4.3.6.1.1 Larghezza efficace per forze concentrate o lineari

Forze concentrate o applicate lungo una linca parallela alle nervature della lamicra possono csscre
considcrate ripartitc su una larghczza bm operando una diffusionc a 45° sino al lembo supcriore
della lamiera, vedi Fig. 4.3.9, secondo la formula

by, =b,+2(h, +1;) (4.3.27)

dove b, € la larghezza su cui agisce il carico, h. & 1o spessore della soletta sopra la nervatura e he e lo
spessore delle finiture. Per stese di carico lineart disposte trasversalmente all’asse della greca si pud
utilizzare la medesima formula considerando come by 'estensione della linea di carico. Possono
assumersi dilferend larghezze ellicaci by, in presenza di different dettagli di armatura nella soletta
cosi come indicato in § 7.3.2 della CNR10016/2000.

e finitura ¢ armatura

\

%
N

Figura 4.3.9 - Diffusione del carico concentrato.
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4.3.6.2 Verifiche di resistenza allo stato limite ultimo

Si considereranno di regola le seguenti verifiche:

- resistenza a flessione;

- resistenza allo scorrimento;

- resislenza al punzonamento ed al taglio.

Ai fini della verifica allo scorrimento occorre conoscere la resistenza a taglio longitudinale di

progetio Ty rq tipica della lamicra grecata prevista, determinata secondo i criteri di cui al Cap. 11
delle presenti norme.

|.a resistenza di una soletta composta alle sollecitazioni di taglio-punzonamento ¢ di regola valutata
sulla base di una adeguata sperimentazione, condotta in modo da riprodurre le effettive condizioni
della superficie di contatto tra lamiere e getto in calcestruzzo riscontrabili in cantiere.

Qualora si consideri ellicace la sola lamiera grecala, attribuendo al calcestruzzo esclusivamente la
funzione di contrasto all’imbozzamento locale, la resistenza pud essere verificata in accordo con le
indicazioni di normative di comprovata validita sui profilati sottili di acciaio formati a freddo.

4.3.6.3 Verifiche agli stati limite di esercizio

4.3.6.3.1 Verifiche a fessurazione

L’ampiezza delle fessure del calcestruzzo nelle regioni di memento negativo di soletle continue
deve essere calcolata in accordo col § 4.1.2.2.4.

Qualora le solelle conlinue siano progellale come semplicemente appoggidle in accordo con il
precedente § 4.3.6.1, la sczione trasversale dell’armatura di controllo della fessurazione non deve
essere minore di 0,2% dell’arca della sczione trasversale del calcestruzzo posta al di sopra delle
nervature nelle costruzioni non puntellale in fase di gello, ¢ di 0,4% dell’area della sezione
trasversale del calcesiruzzo posla al di sopra delle nervature per le costruzioni puntellate in lase di
getto.

4.3.6.3.2 Verifiche di deformabilita

L’effetto dello scorrimento di estremita pud essere trascurato se nei risultati sperimentali il carico
che causa uno scorrimento di 0,5 mm ¢ maggiore di 1,2 volte il carico dclla combinazione
caratleristica consideratd, oppure se la ensione langenziale di scorrimento all’interfaceia ¢ inleriore
al 30% dclla tensionce limite di aderenza T, ry.

1l calcolo delle frecce pud essere omesso se il rapporto tra luce ed altezza non supera 1 limiti indicati
nel precedente § 4.1 relativo alle strutture di ¢.a. e risulla trascurabile Ielletlo dello scorrimento di
cstremita.

4.3.6.4 Verifiche della lamiera grecata nella fase di getto

4.3.6.4.1 Verifica di resistenza

I.a verifica della lamiera grecata deve essere svolta in accordo con le indicazioni della normativa
UNI EN1993-1-3 in materia di profilati sotili di acciaio formati a freddo. Gli effetti delle
dentellature o delle bugnature devono essere opportunamente considerati nella valutazione della
resistenza.
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4.3.6.4.2 Verifiche agli stati limite di esercizio

L’inflessione della lamiera sotto il peso proprio ed il peso del calcestruzzo fresco, escludendo i
carichi di costruzione, non deve essere maggiore di 1/180 0 20 mm, essendo 1. la luce effettiva della
campata fra due appoggi definitivi o provvisori.

Tali limiti possono csscre aumentati qualora inflessioni maggiori non inficino la resisicnza o
I"etficienza del solaio e sia considerato nella progettazione del solaio € della struttura di supporto il
peso addizionale dovuto all’accumulo del calcestruzzo. Nel caso in cui I'inflessione dell’estradosso
possa condurre a problemi legati ai requisiti di funzionalita della struttura, 1 limiti deformativi
debbono essere ridotd.

4.3.6.5 Dettagli costruttivi

4.3.6.5.1 Spessore minimo delle lamiere grecate

Lo spessore delle lamicre grecate impicgate nelle solette composte non deve csscre inferiore a (0,8
mm. Lo spessore della lamiera poura essere ridotlo @ 0,7 mm quando in lase coslrulliva vengano
studiati idonei provvedimend atli a consenlire il (ransilo in sicurezza di mezzi d’opera ¢ personale.

4.3.6.5.2 Spessore della soletta

[ altezza complessiva h del solaio composto non deve essere minore di 80 mm. T.o spessore del
calcestruzzo h, al di sopra dell’estradosso delle nervature della lamiera non deve essere minore di
40 mm.

Se la soletta realizza con la trave una membratura composta, oppure ¢ utilizzata come diaframma
orizzontale, I’ altezza complessiva non deve essere minore di 90 mm ed he non deve essere minore di
50 mm.

4.3.6.5.3 Inerti

I.a dimensione nominale dell’inerte dipende dalla pitt piccola dimensione dell’elemento strutturale
nel quale il calcestruzzo & gettato.

4.3.6.5.4 Appoggi

Le solette composte sostenute da elementi di acciaio o calcestruzzo devono avere una larghezza di
appoggio minima di 75 mm, con una dimensione di appoggio del bordo della lumiera grecala di
almeno SO mm.

Nel caso di solette composte sostenute da elementi in diverso materiale, tali valori devono essere
portali rispettivamente a 100 mm e 70) mm.

Nel caso di lamiere sovrapposte o continue che poggiano su elementi di acciaio o calcestruzzo,
I’appoggio minimo deve essere 75 mm e per elementi in altro materiale 100 mm.

I valori minimi delle larghezze di appoggio riportati in precedenza possono essere ridotti, in
presenza di adeguate specifiche di progetto circa tolleranze, carichi, campate, altezza dell’appoggio
¢ requisiti di continuita per le armature.

4.3.7 VERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE

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

Le entita delle azioni ambientali da prendere in conto saranno determinate in relazione alla durata
della situazione transitoria ¢ della tecnologia esecutiva.

4.3.8 VERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI

Per situazioni progettuali cceczionali, il progetto dovra dimostrare la robustczza della costruzione
mediante procedure di scenari di danno per i quali i fattori parziali vy dei materiali possono essere
assunti pari ai valori precisati per il calcestruzzo nel § 4.1.4 e per 1'acciaio nel § 4.2.6.

4.3.9 RESISTENZA AL FUOCO
Le veriliche di resislenza al [uoco polranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1994-1-2,
utilizzando i coefficienti yv (v. § 4.3.8) relativi alle combinazioni eccezionali.
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4.4 COSTRUZIONI DI LEGNO

Formano oggetto delle presenti norme le opere costituite da strutture portanti realizzate con
elementi di legno strutturale (legno massiccio, segato, squadrato oppure tondo) o con prodotti
strutturali a base di legno (legno lamellare incollato, pannelli a base di legno) assemblati con adesivi
oppure con mezzi di unione meccanici, eccettuate quelle oggetto di una regolamentazione apposita
a carattere particolare.

La presente norma pud esserc usata anche per le verifiche di strutture in legno esistenti purché si
provveda ad una corretta valutazione delle caratteristiche del legno e, in particolare, degli eventuali
stati di degrado.

I materiali e i prodotti devono rispondere ai requisiti indicati nel § 11.7.

Tutto il legno per impicghi strutturali deve essere classificato secondo 1a resistenza, prima della sua
messa in opera.

44.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA

La valutazione della sicurezza deve essere condotta secondo i principi fondamentali illustrati nel
Cap. 2.

La valutazione della sicurezza deve essere svolta secondo il metodo degli stati limite.

I requisiti richiesti di resistenza, funzionalita e robustezza si garantiscono verificando gli stati limite
ultimi e gli stati limite di esercizio della struttura, dei singoli componenti strutturali e dei
collegamenti.

442 ANALISISTRUTTURALE

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

A tal fine possono adottarsi adeguate impertezioni geometriche equivalenti, il valore delle quali puo
essere reperito in normative di comprovata validita.

[.’analisi della struttura si pud effettuare assumendo un comportamento elastico lineare dei materiali
e dei collegamenti considerando 1 valori pertinenti (medi o caratteristici) del modulo elastico dei
materiali e della rigidezza delle unioni, in funzione dello stato limite e del tipo di verifica
considerati.

| calcoli devono essere svolti usando appropriate schematizzazioni e, se necessario, supportati da
prove. Lo schema adottato deve essere sufficientemente accurato per simulare con ragionevole
precisione il comportamento  strutturale della costruzione, anche in relazione alle modalita
coslrullive previsle.

Per quelle tipologie strutturali in grado di ridisuribuire le azioni interne, anche grazie alla presenza
di giunti di adeguata duttilita, si puo far uso di metodi di analisi non lineari.

In presenza di giunti meccanici si deve, di regola, considerare 1’influenza della deformabilita degli
slessi.

Per tutte le strutture, in particolare per quelle composte da parti con diverso comportamento
reologico, I verifiche, per gli stati limite wltimi ¢ di csercizio, devono csscre cffcttuate con
rilerimento, oltre che alle condizioni iniziali, anche alle condizioni [inali (4 tempo inlinito).
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4.4.3 AZIONI E LORO COMBINAZIONI

Le azioni caratteristiche devono essere definite in accordo con quanto indicato nei Capp. 3 e 5 delle
presenti norme.

Per costruzioni civili o industriali di lipo corrente e per le quali non esistano regolamentazioni
specifiche, Ic azioni di calcolo si devono determinarc seccondo quanto indicato nel Cap. 2.

La presenza di stati di precompressione deve essere considerata con cautela e, se possibile, evitata a
causa dei [enomeni viscosi del materiale molto pronunciali per ali stati di sollecilazione, sia nel
caso di compressione parallcla alla fibratura sia, soprattutto, per qucllo di compressione ortogonale
alla fibratura.

4.44 CLASSIDIDURATA DEL CARICO

Le azioni di calcolo devono essere assegnale ad una delle classi di durata del carico elencale nella
Tah. 4.4.1
Tabella 4.4.1 - Classi di durata del carico

Classe di durata del carico Durata del carico
Permanente piti di 10 anni
I.unga durata 6 1mesi -10 ami
Media durata 1 settimana — 6 mesi
Breve durata meno di 1 settimana
Istantaneo --

Le classi di durata del carico si rileriscono a un carico costanie altivo per un certo periodo di tempo
nella vita della struttura. Per un’azione variabile la classe appropriata deve essere determinata in
[unzione dell’interazione Ira la variazione lemporale lipica del carico nel lempo e le propriela
reologiche dei materiali.

Al fini del calcolo in genere si pud assumere quanto segue:

- il peso proprio e i carichi non rimovibili durante il normale esercizio della struttura,
appartengono alla classe di durata permanente;

- 1 carichi permanenti suscettibili di cambiamenti durante il normale esercizio della struttura e i
carichi variabili relativi a magazzini e depositi, appartengono alla classe di lunga durata;

- 1 carichi variabili degli edifici, ad eccezione di quelli relativi a magarzini e depositi,
appartengono alla classe di media durata;

- il sovraccarico da ncve riferito al suolo gg, calcolato in uno spccitico sito ad una certa
altitudine, ¢ da considerare in relazione alle caratteristiche del sito;

- Tazionc decl vento ¢ le azioni cccezionali in gencre, appartengono alla classe di durata
istantanea.

4.4.5 CLASSI DI SERVIZIO

Le strutture (o parti di esse) devono essere assegnale ad una delle 3 classi di servizio elencate nella
Tab. 4.4.11.

4.4.6 RESISTENZA DI CALCOLO

La durata del carico e I'umidita del legno influiscono sulle propriela resistenti del legno.
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Tabella 4.4.11 -Classi di servizio

E caratterizzata da un’umidita del materiale in equilibrio con Pambiente a una
Classe di servizio 1 temperatura di 20°C ¢ un’umidita relativa dell’aria circostante che non superi il 65%, sc
non pet poche settimane all’anno.

E caraticrizzata da un’umidith del materiale in equilibrio con 'ambicntc 4 una

Classe di servizio 2 temperatura di 20°C e un’umidita relativa dell’aria circostante che superi 1'83% solo per
poche settimane all’anno.
Classe di servizio 3 E caratterizzata da umidita piti elevata di quella della classe di servizio 2.

I valori di calcolo per le proprietd del materiale a partire dai valori caratieristici si assegnano quindi
con rilerimento combinato alle classi di servizio e alle classi di durata del carico.

11 valore di calcolo X, di una proprieta del materiale (o della resistenza di un collegamento) viene
calcolato mediante la relazione:

_ kmuL Xk
v

X .41

d

dove:

X ¢ il valore caraleristico della proprietd del malteriale, come specilicato al § 11.7, o della
resistenza del collegamento. 11 valore caratleristico Xy pud anche essere delerminalo mediante
prove sperimentali sulla base di prove svolle in condizioni delinite dalle norme europee
applicabili;

W € 1l coefficiente parziale di sicurezza relativo al materiale, 1 cui valori sono riportati nella Tab.
44111

kmoa € un coelliciente corretlivo che tiene conto dell’ellelto, sui parametri di resislenza, sia della
durata del carico sia dell’umidity della struttura. I valori di ky0q sono lorniti nella Tab. 4.4.1V.
Se una combinazione di carico comprende azioni appartenenti a differenti classi di durata del
carico si dovra scegliere un valore di ke che corrisponde all’azione di minor durata.

Tabella 4.4.I11 - Coefficienti parziali Ym per le proprieta dei materiali

Stati limite ultimi '
- combinazioni fondamentali
legno massiceio 1,50
legno lamellare incollato 1,45
pannclli di particelle o di [ibre 1,50
compensalo, pannelli di scaglic orientate 1,40
unioni 1,50
- combinazioni eccezionali 1,00

4.4.7 STATI LIMITE DI ESERCIZIO

Le deformazioni di una struttura, dovute agli effetti delle azioni applicate, degli stati di coazione,
delle variazioni di umidita e degli scorrimenti nelle unioni, devono essere conlenute entro limili
acccttabili, sia in rclazione ai danni che possono ¢sscre indotti ai materiali di rivestimento, ai
pavimen(, alle tramezzalure ¢, pit in generale, alle [initure, sia in relazione ai requisili estelici ed
alla funzionalita dell’opera.

In generale nella valutazione delle deformazioni delle strutture si deve tener conto dclla
deformabilita dei collegamenti.

Considerando il particolare comportamento reologico del legno ¢ dei malteriali derivat dal legno, si
devono valutare sia la deformazione istantanca sia la deformazione a lungo termine.,
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La deformazione istantanea si calcola usando i valori medi dei moduli elastici per le membrature e
il valore istantaneo del modulo di scorrimento dei collegamenti.

Tabella 4.4.IV -Valori di kmea per legno e prodotti strutturall a base di legno

Classe Classe di durata del carico
Materiale Riferimento di .. | Permanente | Lunga | Media Breve | Istantanea
servizio
Legno massiceio EN 14081-1 0.60 0.70 0,80 0.90 1,00
Legno lamellare incollato LN 14080 2 0.60 0,70 0.30 0.90 1.00
3 0,50 0.55 0,05 0,70 0,90
Parti 1,2.3 1 0,60 0,70 03¢ 0.90 1,00
Compcensato EN63¢ Parti 2,3 2 0,60 0,70 0,8C 0,90 1,00
Parte 3 3 0,50 0.55 0,65 0,70 0,90
OSB/2 1 030 045 0,65 0,85 1,00
'(C";';‘;;"" i scaglie orientate | b\ 350 1 0,40 050 0,70 0,90 1,00
(O58) OSB/3 - OSB/4
2 030 0.40 0,55 0,70 0,90
Parti 4,5 1 030 045 0,65 0,85 1,00
Pamnello di particelle 1N 312 Parle 5 2 0,20 0,30 0,45 0,60 0,80
{truciolarc) ' Purti 6,7 1 040 050 | o7¢ | 0 1,00
Parte 7 2 0.30 0.40 0.55 0.70 0,90
Pammello di fibre, NGy |BLAIBILALG2 1 030 0.45 065 | 085 1,00
alta densita R TP 2 0.20 030 | 045 |oeo | oo
MDBILLAl 02 1 020 0.40 0,60 0,80 1,00
HEN 622-3 1 0,20 0.40 0,60 0,80 1,00
IPannello di tibre, MBILHLSI 02 5
. i > 2 - - - 045 0,80
media densith (MDF)
MDF. LA, MDFHLS 1 0,20 0.40 0,60 0.80 1,00
EN 622-5
MDF HLS 2 - - - 045 0,80

La delormazione a lungo termine pud essere calcolala utilizzando i valori medi dei moduli elastici
ridotti opportunamenic mediantc il fattore 1/(1+ kaer), per lo membrature, ¢ utilizzando un valore
ridotto nello stesso modo del modulo di scorrimento dei collegamenti.

11 coclliciente kger ticne conto dell’aumento di delormabilita con il empo causato dall’ellelo
combinato della viscosita ¢ dell’umidita del materiale. T valori di ket sono riportati nella Tab. 4.4.V.

4.4.8 STATILIMITE ULTIMI

4.4.8.1 Verifiche di resistenza

Le tensioni interne si possono calcolare nell’ipotesi di conservazione delle sezioni piane e di una
rclazione lincarc tra tensioni ¢ deformazioni fino alla rottura.

e resistenze di calcolo dei materiali X4 sono quelle definite al § 4.4.6

I.e prescrizioni del presente paragrafo si riferiscono alla verifica di resistenza di elementi strutturali
in legno massiccio o di prodotti derivati dal legno avenli direzione della [ibralura coincidente
sostanzialmente con il proprio asse longitudinale e sezione trasversale costante, soggetti a sforzi
agenli prevalentemente lungo uno o pitl assi principali dell’elemento stesso (Fig. 4.4.1).

A causa dell’anisotropia del materiale, le verifiche degli stati tensionali di trazione e compressione
sl devono eseguire tenendo conto dell’angolo tra direzione della fibratura ¢ direzione della tensione.
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Tabella 4.4.V -Valori di kg per legno e prodotti strutturali a base di legno

Materiale Riferimento Classe di servizio
1 2 3
Legno massiccio EN 14081-1 0,60 0,80 2,00
I.egno lamellare incollaro EN 14080 0,60 0,80 2,00
Parte 1 0,80 - -
Compensato EN 636 Parle 2 0,80 1,00 -
IParte 3 0,80 1,00 2,50
. . . EN 300 OSK2 2,25 - -
Pamnelli di scaglie orientate (OSB)
OSB/3 OSB/4 1.50 2725 -
Parte 4 2,25 - -
. . . EN 312 Parlc 5 2,25 3,00 -
Pannello di particelle (truciolare) -
Parte 6 1,50 - -
Partc 7 1,50 225 -
s . EN 622-2 HB.LA 2,25 - -
Pannelli di fibre, alta densita
IIBIILAT, TIBTITLAZ 2,25 3,00 -
EN 622-3 MBH.LAI, MBH.LA2 3,00 - -
MBH.HIL.ST, MBH.HI.S2 3,00 4,00 -
Pamelli di fibre, media densita (MDF)
EN 622-5 MDF.LA - -
MDFHLS 3,00 -
Per legno massiccio posto in opera con umidita prossima al punto di saturazione, e che possa essere soggetto a essiccazione sotto carico, il
valore di kae dovra, In assenza di idonei provvedimenti, essere aumentato a seguito di opportune valutazioni, sommmando ai termini della
tabella un valorc comunquc non inferiore a 2,0,

Figura 4.4.1 - Assi dell’elemento

4.4.8.1.1 Trazione parallela alla fibratura
Deve essere soddislalla la seguente condizione:

G104 <104 (4.4.2)
dove:

Gioq4 € latensione di calcolo a trazione parallela alla fibratura calcolata sulla sezione netta;

lipa € la comrispondente resistenza di calcolo, determinata tenendo conto anche delle dimensioni
della sezione trasversale mediante 1l coefficiente ky,, come definito al § 11.7.1.1.

Nelle giunzioni di cstremitd si dovrd tener conto dell’eventuale azione flettente indotta

dall’cceentricita dell’azione di trazione attraverso il giunto: tali azioni sccondaric potranno csscre

computate, in via approssimata, attraverso una opportuna riduzione della resistenza di calcolo a

lrazione.
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4.4.8.1.2 Trazione perpendicolare alla fibratura

Nella verifica degli elementi si dovra opportunamente tener conto del volume effettivamente
sollecitato a trazione. Per tale verifica si dovra far riferimento a normative di comprovata validita.

Particolare attenzione dovra essere posla nella verilica degli elementi soggell a lorze (rasversali
applicate in prossimita dcl bordo

4.4.8.1.3 Compressione parallela alla fibratura

Deve essere soddisfatta la seguente condizione:

Gc04d < fC,O.d (44’5)
dove: Go.0.d ¢ la tensione di calcolo a compressione parallela alla fibratura;
fend ¢ la corrispondente resistenza di calcolo.

Deve essere inolure effettuata la verifica di instabilitd per gli elementi compressi, come definita al §
4.4.8.2.2.

4.4.8.1.4 Compressione perpendicolare alla fibratura
Deve essere soddistatta la seguente condizione:
Gevod < feood 4.4.4)
dove: G4 ¢ latensione di calcolo a compressione ortogonale alla fibratura;
feona € la corrispondente resistenza di calcolo.

Nella valutazione di 6cea € possibile lenere conlo della ripartizione del carico nella direzione della
fibratura lungo 1'altezza della sezione trasversale dell’elemento. E possibile, con riferimento a
normative di comprovata validita, tener conte di una larghezza cfficace maggiore di quclla di
carico.

4.4.8.1.5 Compressione inclinata rispetto alla fibratura

Nel caso di tensioni di compressione agenti lungo una direzione inclinata rispetto alla fibratura si
deve opportunamente tener conto della sua influenza sulla resistenza, con riferimento a normative di
comprovala validila.

4.4.8.1.6 Flessione

Devono essere soddisfatte entrambe le condizioni seguenti:

Ony. O
m,y,d +km m.z.d < 1 (4453)
fm‘yd mzd
Onyd | Omzd
Ky —E 2 < (4.4.5h)
fum’ d fm,z,d
dove:
Guiy.d € Omzd sono le ensioni di calcolo massime per [lessione rispellivamente nei piani xz

e Xy determinate assumendo una distribuzione elastico lineare delle tensioni
sulla sezione (vedi Fig. 4.4.1);
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v € fnzg sono le corrispondenti resistenze di calcolo a flessione, determinate tenendo
conlo anche delle dimensioni della sezione (rasversale mediante il
coetticiente k;, come definito al § 11.7.1.1.

I valori da adottare per il coefficiente ky,, che tiene conto convenzionalmente della ridistribuzione
delle tensioni ¢ della disomogeneild del maleriale nella sezione (rasversale, sono:

- ki = 0,7 per sezioni trasversali rettangolari;
- ky = 1,0 per altre sezioni (rasversali,

Deve essere inoltre effettuata la verifica di instabilita allo svergolamento (flesso-torsionale) per gli
elementi inllessi, come delinita al § 4.4.8.2.1.

4.4.8.1.7 Tensoflessione

Nel caso di sforzo normale di trazione accompagnato da sollecitazioni di flessione attomo ai duc
assi principali dell’elemento strutturale, devono essere soddisfatte entrambe le seguenti condizioni:

G Gm VO G[I 2.

Ol e g (4.4.6a)
11,0,\1 1m.y.c] m,z.d
c < GIH s Gm.z‘

L4k, e T (4.4.6b)
ft,U‘c frn.y.d fmz,d

I valori di ky, da utilizzare sono quelli riportati al § 4.4.8.1.6.

Deve essere inoltre effettuata la verifica di instabilita allo svergolamento (flesso-torsionale) per gli
elementi inflessi, come delinita al § 4.4.8.2.1.

4.4.8.1.8 Pressoflessione

Nel caso di sforzo normale di compressione accompagnato da sollecitazioni di flessione attorno ai
due assi principali dell’elemento strutturale, devono essere soddisfatte entrambe le seguenti
condizioni:

(Gooi ) Ou T
o0d | pmyd g Zmad o (4.4.72)
[‘c‘o,d fmy.d m.z.d
2 o
COcoa | g Omyd | Omaa g (4.4.7b)
feod foed  fusa

I valori di kyy, da ulilizzare sono quelli riportali al precedente § 4.4.8.1.6.

Devono cssere inoltre cffettuate Ie verifiche di instabilita, come definite al § 4.4.8.2.2.

4.4.8.1.9 Taglio
Deve cssere soddisfatta 1a condizionc:
Tq < fug, (4.4.8)

dove: 1y ¢ la tensione massima tangenziale di calcolo, valutata secondo la teoria di Jourawski;
lod & la corrispondente resistenza di calcolo a taglio.

Alle eslremita della wrave si polra ellelluare la verilica sopra indicala valulando in modo
convenzionale 7, considcrando nullo, ai fini del calcolo dello sforzo di taglio di cstremita, il
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contributo di eventuali forze agenti all’interno del tratto di lunghezza pan all’altezza h della trave,
misurato a partire dal bordo interno dell” appoggio, o all’altezza elfetliva ridotla heg nel caso di travi
con intagli.

Per la verifica di travi con intagh o rastremazioni di estremita si fara riferimento a normative di
comprovala validila.

La resistenza a taglio per rotolamento delle fibre (rolling shear) si pud assumere non maggiore di
due volte la resistenza a trazione in direzione ortogonale alla fibratura.

4.4.8.1.10 Torsione

Deve essere soddislalla la condizione:

Tiord S Ken fod, (4.4.9)
dove: Tiera ¢ la tensione massima tangenziale di calcolo per torsione;
Ky ¢ un coefficiente che tiene conto della forma della sezione trasversale
fod ¢ la resistenza di calcolo a taglio.

Per il coetficiente kg, si possono assumere 1 valori:

ky=12 per sezioni circolari piene;
kih=1+0,150h/b <2 per sezioni rellangolari piene, dilalibe h, b <h;
k=1 per altri lipi di sezione.

4.4.8.1.11 Taglio e Torsione

Nel caso di torsione accompagnata da taglio si pud eseguire una verifica combinata adottando la
[ormula di interazione:

LTI T PO (4.4.10)
k fv,d fv,d

sh
ove il significato dei simboli & quello riportato nei paragrafi corrispondenti alle verifiche a taglio e a
torsione.

4.4.8.2 Verifiche di stabilita

Oltre alle verifiche di resistenza devono essere eseguite le verifiche necessarie ad accertare la
sicurezza della struttura o delle singole membrature nei confronti di possibili [enomeni di
instabilita, quali 1o svergolamento delle travi inflessc (instabilita flesso-torsionale) ¢ lo sbandamento
laterale degli elementi compressi o pressoin(lessi.

Nella valutazione della sicurezza all’inslabilila occorre tener conlo, per il calcolo delle tensioni per
flessionce, anche della curvatura iniziale dell’clemento, dell’cecentricita del carico assiale ¢ delle
eventuali deformazioni (frecce o controfrecce) imposte.

Per queste verifiche si devono utilizzare i valori caratteristici al frattile 5% per i moduli elastici dei
materiali.

4.4.8.2.1 Elementi inflessi (instabilita di trave)

Nel caso di flessione semplice, con momento flettente agente attorno all’asse forte y della sezione
(ciog nel piano ortogonale a quello di possibile svergolamenlo), con rilerimento alla tensione dovuta
al massimo momento agente nel tratto di trave compreso tra due successivi ritegni torsionali, deve
essere soddisfatla la relazione:
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iy

m,d

<1 44.11
o ; ( )

eril.m
Gmd tensione di calcolo massima per flessione;

kairm coefficiente riduttivo di tensione critica per instabilita di trave, per tener conto della
riduzione di resistenza dovuta allo shandamento laterale;

fma  resistenza di caleolo a flessione, determinata tenendo conto anche delle dimensioni della
sczione trasversale mediante il cocfficiente ky.

Per travi aventi una deviazione laterale iniziale rispetto alla rettilineita nei limiti di accettabilita del
prodotto, si possono assumere i seguenti valori del coetficiente di tensione critica Kerym

Jl per A, 0,75
Ko =11.56=0,75A,  per 075 < <14 (44.12)
lllkfem per  1A4<RA.m

Mt = Affmx / Oman sncllezza relativa di trave;

fmk  rCsistenza carattcristica a flessionc;

Oneit  tensione critica per tlessione calcolata secondo la teoria classica della stabilita, con i valori
dei moduli elaslici caratteristici ([ratlile 5%) Eg os.

4.4.8.2.2 Elementi compressi (instabilita di colonna)
Nel caso di asta soggetta solo a sforzo normale deve essere soddisfatta la condizione:

_Oend oy (4.4.13)

k:ﬂt.c[c.o.d
GCeod tensione di compressione di calcolo per slorzo normale;
[eoa resislenza di calcolo a compressione;
Kerite coelliciente ridutlivo di tensione crilica per instabilila di colonna valutato per il piano in
cul assume il valore minimo.

11 cocfficicnte riduttivo Keg.e i calcola in funzionc della snellezza relativa di colonna Ag e, che vale:

f . T
Mrere =J—“""k _k }—“ , (4.4.14)
' Gu,uril T F’(LOS

feok resistenza caratteristica a compressione parallela alla fibratura;

Gearit tensione critica calcolata secondo la teoria classica della stabilith, con 1 valori dei moduli
clastici caratteristici (frattile 5%);

A snellezza dell’elemento strutturale valutata per il piano in cui essa assume il valore
massimo.

Quando A <0.,3 si deve porre keire = 1, altrimenti

P (4.4.15)
k+ kz - 3&1,;‘
con
k= 0,5(1 + B (R —0.3) x) (4.4.16)
Be coefficiente di imperfezione, che, se gli elementi rientrano nei limiti di rettilineita definiti

al § 4.4.15, puo assumere i scguenti valori;
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- per legno massiccio B, =0.2;
- per legno lamellare B, =0,1.

449 COLLEGAMENTI

Le capacita portanti e le deformabilitd dei mezzi di unione utilizzati nei collegamenti devono essere
determinate sulla basc di prove meccaniche, per il cui svolgimento pud farsi utile riferimento alle
norme UNT EN 1075:2002, UNI EN 1380:2001, UNI EN 1381:2001, UNI EN 26891: 1991, UNI
EN 28970: 1991, e alle pertinenti norme europee.

La capacita portante ¢ la dcformabilita dei mezzi di unione possono csscre valutate con rifcrimento
a normative di comprovata validita.

Nel calcolo della capacita portante del collegamento realizzato con mezzi di unione del tipo a
gambo cilindrico, si dovra tener conto, tra ’altro, della tipologia e della capacita portante ultima del
singolo mezzo d’unione, del lpo di unione (legno-legno, pannelli-legno, acciaio-legno). del numero
di sezioni resistenti e, nel caso di collegamento organizzato con pill unioni elementari,
dell’allineamento dei singoli mezzi di unione.

It ammesso I'uso di sistemi di unione di tipo speciale purché il comportamento degli stessi sia
chiaramente individuato su base teorica e/o sperimentale e purché sia comunque garantito un livello
di sicurczza non inferiore a quanto previsto nella presente norma tecnica.

4.4.10 ELEMENTI STRUTTURALI

Ogni elemento strutturale, in legno massiccio o in maleriali derivali dal legno, prevalenlemente
compresso, inflesso, teso o sottoposto a combinazioni dei precedenti stati di sollecitazione, pud
essere caratterizzato da un’unica sezione o da una sezione composta da pill elementi, incollati o
assemblali meccanicamente.

Le verifiche dell’elemento composto dovranno tener conto degli scorrimenti nelle unioni. A tale
scopo ¢ ammesso adottare per le unioni un legame lineare tra sforzo e scorrimento.

Nel caso di utilizzo del legno accoppiato anche a materiali diversi tramite connessioni o incollaggi,
la verifica complessiva dell’elemento composto dovra tenere conto dell’effettivo comportamento
dell’unione, definito con riferimento a normativa tecnica di comprovata validita ed eventualmente
per via sperimentale. In ogni caso le sollecilazioni nei singoli elementi componenti dovranno essere
confrontate con quelle specificate ai §§ 4.1, 4.2 pertinenti per ciascun singolo matcrialc.

4.4.11 SISTEMISTRUTTURALI

l.e strutture reticolari costituite da elementi lignei assemblati tramite collegamenti metallici, di
carpenteria o adesivi dovranno essere in genere analizzate come sistemi di travi, considerando la
deformabilita e le effettive eccentricita dei collegamenti.

La stabilita delle singole membrature nelle strutture intelaiale deve essere verificata, in generale,
tenendo conto anche della deformabilita dei nodi e della presenza di eventuali sistemi di
controventamento, oltre che delle effettive condizioni dei vincoli.

La instabilita delle strutture intelaiate deve essere verificata considerando, oltre agli effetti
instabilizzanli dei carichi verlicali, anche le imperlezioni geomeltriche ¢ strullurali, inquadrando le
corrispondenti azioni convenzionali nella stessa classe di durata dei carichi che 1e hanno provocate.
Nei casi in cui la stabilita laterale ¢ assicurata dal contrasto di controventamenti adeguati, la
lunghezza di libera inllessione dei piedritti, in mancanza di un’analisi rigorosa, si pud assumere pari
all’altczza d’interpiano.

Per gli archi, oltre alle usuali verifiche, vanno sempre eseguite le verifiche nei confronti
dell’instabilita anche al di fuori del piano.
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Per gli archi, come per tutte le strutture spingenti, 1 vincoli devono essere idonei ad assorbire le
component orizzontali delle reazioni.

Le azioni di progetio sui conlroventi ¢/o diaframmi devone essere determinate tenendo conto anche
delle imperfezioni geometriche strutturali, nonché delle deformazioni indotte dai carichi applicati,
se signilicative.

Qualora le strutture dei tetti e dei solai svolgano anche funzioni di controventamento nel loro piano
(diaframmi per tetti e solai), la capacita di esplicare tale funzione con un comportamento a lastra
deve essere opporlunamente verilicata, lenendo conto delle modalith di realizzazione e delle
caratteristiche dei mezzi di unione.

Qualora gli clementi di parcic svolgano anche funzioni di controventamento nel loro piano
(diaframma per pareti), la capacita di esplicare tale funzione con un comportamento a mensola
verticale deve essere opportunamente verificata, tenendo conto delle modalita di realizzazione e
delle caratteristiche dei mezzi di unione.

4.4.12 ROBUSTEZZA

I requisiti di robustezza strutturale di cui ai §§ 2.1 e 3.1.1 possono essere raggiunti anche mediante
I’adozione di opportune scclic progettuali ¢ di adeguati provvedimenti costruttivi che, per gli
elementi lignei, devono riguardare almeno:

- la protezione della strutlura ¢ dei suoi elementi componenti nei conlronti dell’umiditiy

- Tutilizzazione di mezzi di collegamenlto intrinsecamente dullili o di sislemi di collegamenlo a
comportamento duttile;

- T'utilizzazione di elementi composti a comportamento globalmente duttile;

- la limitazione delle zone di maleriale legnoso sollecilale a wazione perpendicolarmente alla
fibratura, soprattutto nei casi in cui tali stati di sollecitazione si accompagnino a tensioni
tangenziali (come nel caso deghi intagli) ¢, in genere, quando siano da prevedere elevat gradienti
di umidita nell’elemento durante la sua vila ulile.

4.4.13 DURABILITA

In relazione alla classe di servizio della struttura e alle condizioni di carico, dovra essere
predisposto in sede progetivale un programma delle operazioni di manutenzione e di controllo da
effettuarsi durante I’esercizio della struttura.

4.4.14 RESISTENZA AL FUOCO

Le veriliche di resistenza al luoco polranno eseguirsi con rilerimento a UNI EN 1995-1-2,
utilizzando i cocfficienti ywm (v. § 4.4.6, Tab. 4.4.1IT) rclativi allc combinazioni cccezionali,

4.4.15 REGOLE PER L’ESECUZIONE

In assenza di specifiche prescrizioni contenute nelle pertinenti norme di prodotto, le tolleranze di
lavorazione cosi come quelle di esecuzione devono essere definile in [ase progetluale.

In assenza di specifiche prescrizioni contenute nelle pertinenti norme di prodotto, al fine di limitare
la variazione dell’'umidita del materiale e dei suoi effetti sul comportamento strutturale, le
condizioni di stoccaggio, montaggio e le fasi di carico parziali, devono essere definite in fase
progettuale.

Per tutte le membrature per le quali sia significativo il problema della instabilita, lo scostamento
dalla conligurarione geomeltrica leorica non dovra superare 1/500 della distanza ra due vincoli
successivi, nel caso di clementi lamellari incollati, ¢ 1/300 della medesima distanza, nel caso di
elementi di legno massiccio.
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Quanto sopra deve essere comunque verificato, anche indipendentemente dalle regole di
classilicazione del legname.
Il legno, i componenti derivati dal legno e gli element strutturali non dovranno di regola essere

esposti a condiziom atmosteriche pitt severe di quelle previste per la struttura finita € che comunque
producano elfetti che ne compromettano 1’eflicienza strutturale.

Prima della costruzione o comunque prima della messa in carico, il legno dovra essere portato ad
una umidita il pit vicino possibile a quella appropriata alle condizioni ambientali in cui si trovera
nell’opera linila.

Qualora si operi con elementi lignei per 1 quali assumano importanza trascurabile gl elletd del
ritiro, o comungue della variazione della umidita, si potrd accettare durante la posa in opera una
maggiore umidita del materiale, purché sia assicurata al legno la possibilita di un successivo

asciugamento, fino a raggiungere l'umiditd prevista in fase progettuale senza che ne venga
comproniessa 1'efticienza strutturale.

4.4.16 CONTROLLI E PROVE DI CARICO

In aggiunta a quanto previsto al Cap. 9, I'esecuzione delle prove di carico per le strutture con
clementi portanti di legno o con malteriali derivati dal legno, dovra tencr conto della temperatura
ambientale e dell’umidita del materiale.

L’ applicazione del carico dovra essere in grado di evidenziare la dipendenza del comportamento del
materiale dalla durata ¢ dalla veloeita di applicazione del carico.

A tal fine, si possono adottare metodi e protocolli di prova riportati in normative di comprovata
validita.
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4.5 COSTRUZIONI DI MURATURA

4.5.1 DEFINIZIONI

Lormano oggelto delle presenti norme le coslruzioni con strultura porlante verticale realizzala con
sistemi di muratura in grado di sopportare azioni verticali ed orizzontali, collegati tra di loro da
strutture di impalcato, orizzontali ai piani ed eventualmente inclinate in copertura, e da opere di
londazione.

4.52 MATERIALI E CARATTERISTICHE TIPOLOGICHE

4.5.2.1 Malte

Le prescrizioni riguardanti le malte per muratura sono contenute nel § 11.10.2.

4.5.2.2 Elementi resistenti in muratura
Elementi artificiali

Per gli element resistenti artificiali da impiegare con [unzione resislente si applicano le prescrizioni
riportate al § 11.10.1.

Gli clementi resistenti artificiali possono esscre dotati di fori in direzione normale al piano di posa
(loratura verlicale) oppure in direzione parallela (foralura orizzontale) con caralteristiche di cui al §
11.10. Gli elementi possono essere rettificati sulla superficie di posa.

Per I'impiego nelle opere trattate dalla presente norma, gli elementi sono classificati in base alla
percentuale di foratura ¢ ed all’area media della sezione normale di ogni singolo foro f.

I fori sono di regola distribuiti pressoché uniformemente sulla faccia dell’elemento.
La percentuale di loratura & espressa dalla relazione ¢ = 100 F/A dove:

F & l’area complessiva dei fori passanti e profondi non passanti;

A ¢Tarca lorda della faccia dell’clemento di muratura delimitata dal suo perimetro.

Nel caso dei blocehi in lalerizio estrusi la percentuale di loratura ¢ coincide con la percentuale in
volume dci vuoti come definita dalla norma UNI EN 772-9:2001.

Le Tab. 4.5.a-b riportano la classificazione per gli elementi in laterizio e calcestruzzo
rispellivamente.

Tabella 4.5.1a - Classificazione elementi in laterigio

Elementi Percentnale di foratura ¢ ﬁi:;aﬁed;illﬂf(:;zione
Pieni 9 15% f<9em?

Scemipiend 15% <@ <45% (<12 cem?

Forati 45% < P <53% (<15 cm?

Gli elementi possono avere incavi di limitata profondita destinati ad essere riempiti dal letto di
malta.

. . . . . . 2 . . ~ .
Elementi di laterizio di area lorda A maggiore di 300 cm™ possono essere dotati di un foro di presa
. . . 2 . .
di area massima pari a 35 cm”, da computare nella percentuale complessiva della foratura, avente lo
scopo di agevolare la presa manuale; per A superiore a 580 cm” sono ammessi duc fori, ciascuno di
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. . 2 - . .
area massima pari a 35 cm”, oppure un foro di presa o per I’eventuale alloggiamento della armatura
. . 2
la cui area non superi 70 cm”.

Tabella 4.5.Ib - Clussificazione elementi in calcestruzzo

K Area f della sezione normale del foro
Elementi Percentuale di foratura ¢ 2 2
A €900 cm A > 900 em
Pieni O <15% [<0,10A [<0,15A
Semipient 15% < @ <45% f<0,10 A f<0,15A
Forati 45% < @ <55% f<0,10 A f<0,15A

Non sono soggelli a limitazione i fori degli element in laterizio e calcestruzzo deslinali ad essere
riempiti di calcestruzzo o malta.

Per i valori di adesivita malta/clemento resistente si pud fare riferimento a indicazioni di normative
di riconosciuta validita.

L'utilizzo di materiali o tipologic muraric diverse rispetto a quanto specificato deve cssere
autorizzato preventivamente dal Servizio Tecnico Centrale su parcre del Consiglio Supceriore dei
Lavori Pubblici sulla base di adeguata sperimentazione, modellazione (eorica ¢ modalita di
controllo nella fase produttiva.

Elementi naturali

Gli clementi naturali sono ricavati da materiale lapideo non friabile o sfaldabile, ¢ resistente al gelo;
essi non devono contenere in misura sensibile sostanze solubili, o residui organici € devono essere
integri, senza zone alterate o rimovibili.

Gli elementi devono possedere 1 requisiti di resistenza meccanica ed adesivita alle malte determinati
secondo le modalita descritte nel § 11.10.3.

4.5.2.3 Murature

Le murature costituite dall’assemblaggio organizzalo ed eflicace di elementi ¢ malta possono essere
a singolo paramento, se la parete & senza cavitd o giunti verticali continui nel suo piano, 0 a
paramento doppio. ITn questo ultimo caso, se non ¢ possibile considerare un comportamento
monolitico si fara riferimento a normative di riconosciuta validita od a specifiche approvazioni del

Servizio Tecnico Centrale su parere del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici.

Nel caso di elementi naturali, le pietre di geometria pressoché parallelepipeda, poste in opera in
strati regolari, formano le murature di pierra squadrata. 1.impiego di materiale di cava
grossolanamente lavorato ¢ conscntito per le nuove costruzioni, purché posto in opera in strati
pressoché regolari: in tal caso si parla di muratura di pietra non squadrata; se la muratura in pietra
non squadrata ¢ intercalata, ad intcrassc non supcriore a 1,6 m ¢ per tutta la lunghczza ¢ 1o spessorc
del muro, da fasce di calcestruzzo semplice o armato oppure da ricorsi orizzontali costituiti da

almeno due filari di laterizio pieno, si parla di muratura listata.

4.5.3 CARATTERISTICHE MECCANICHE DELLE MURATURE

Le propricta fondamentali in basc alle quali si classifica una muratura sono la resisicnza
caratteristica a compressione f,, la resistenza caratteristica a taglio in assenza di azione assiale f ., il
modulo di elasticita normale secante E, il modulo di elasticith tangenziale secante G.

La resistenze caratteristiche f, ¢ £y sono determinate o per via sperimentale su campioni di muro o,
con alcune limitazioni, in funzione delle proprieta dei componenti. [.e modalita per determinare le
resistenze caratteristiche sono indicate nel ¢ 11.10.5, dove sono anche riportate le modalitd per la
valutazione dei moduli di elasticita.

In ogni caso i valori delle caratteristiche meccaniche utilizzate per le verifiche devono essere
indicati nel progetto delle opere.
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In ogni caso, quando ¢ richiesto un valore di f, maggiore o uguale a 8 MPa si deve controllare il
valore di [, mediante prove sperimentali come indicato nel § 11.10.

454 ORGANIZZAZIONE STRUTTURALE

[ cdificio a muratura portantc deve cssere concepito come una struttura tridimensionalce. T sistcmi
resistenti di pareti di muratura, gli orizzontamenti e le fondazioni devono essere collegati tra di loro
in modo da resistere alle azioni verticali ed orizzontali.

I pannelli murari sono considerati resistenti anche alle azioni orizzontali quando hanno una
lunghezza non inferiore a 0,3 volte 'altezza di interpiano; essi svolgono funzione portante, quando
sono sollecitati prevalentemente da azioni verticali, € svolgono funzione di controvento, quando
sollecitati prevalentcmentc da azioni orizzontali. Ai fini di un adeguato comportamento statico ¢
dinamico dell’edificio, tutti le pareti devono assolvere, per quanto possibile, sia la funzione portante
sia la funzione di controventamento.

Gli orizzontamenti sono generalmente solai piani, o con falde inclinate in copertura, che devono
assicurare, per resislenza e rigidezza, la ripartizione delle azioni orizzonlali [ra 1 muri di
controventamento.

[ organizzazione dell’intera struttura ¢ ’intcrazionce cd il collcgamento tra le suc parti devono
essere tali da assicurare appropriata resistenza e stabilita, ed un comportamento d’insieme
“scatolare”.

Per garantire un comportamento scatolarc, muri ed orizzontamenti devono cssere opportunamente
collegali [ra loro. Tulle le pareti devono essere collegale al livello dei solai mediante cordoli di
piano di calcestruzzo armato e, tra di loro, mediante ammorsamenti lungo le intersezioni verticali. I
cordoli di piano devono avere adeguata sezione ed armatura.

Devono inoltre essere previsti opportuni incatenamenti al livello dei solai, aventi lo scopo di
collegare ra loro 1 muri paralleli della scatola muraria. Tali incalenament devono essere realizzali
per mezzo di armature metalliche o altro materiale resistenic a trazione, e cui cstremitd devono
essere ellicacemente ancorale ai cordoli. Per il collegamento nella direzione di lessitura del solaio
possono essere omessi gli incatenamenti quando il collegamento € assicurato dal solaio stesso. Per il
collegamento in direzione normale alla tessitura del solaio, si possono adottare opportuni
accorgimenli che sosliluiscano ellicacemente gli incalenamenti coslituili da liranti estranei al solaio.
1l collegamento fra la fondazione e la struttura in elevazione & generalmente realizzato mediante
cordolo in calcestruzzo armato disposto alla base di tutte le murature verticali resistenti. E possibile
realizzare la prima elevazione con pareti di calcestruzzo armato; in tal caso la disposizione delle
fondazioni ¢ delle murature sovrastanti deve cssere tale da garantire un adeguato centraggio dei
carichi trasmessi alle pareti della prima elevazione ed alla fondazione.

Lo spessore dei muri portanti non pud essere inferiore ai seguenti valori:

- muratura in element resistenti artificiali pieni 150 mm
- muratura in elementi resistenti artificiali semipieni 200 mm
- muratura in clementi resistenti artificiali forati 240 mm
- muratura di pietra squadrata 240 mm
- muratura di pietra listata 400 mm
- muratura di pietra non squadrata 500 mm

| fenomeni del secondo ordine possono essere controllati mediante la snellezza convenzionale della
parete, definita dal rapporto:

}\, = h()/ t (45 1)

dove hyp € la lunghezza libera di inllessione della parele valulala in base alle condizioni di vincolo ai
bordi cspresse dalla (4.5.6) ¢ t ¢ lo spessore della parcte.
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1l valore della snellezza A non deve risultare superiore a 20).

4.5.5 ANALISISTRUTTURALE

La risposta strutturale ¢ calcolata usando:

- analisi semplificate.

- analisi lineari, assumendo 1 valori secanti dei moduli di elasticiti
- analisi non lincari

Per la valutazionc di cffetti locali ¢ consentito 1'impicgo di modelli di calcolo relativi a parti isolatc
della struttura.

Per il calcolo dei carichi trasmessi dai solai alle pareti e per la valulazione su questle ultime degli

cffetti delle azioni fuori dal piano, ¢ consentito 1'impicgo di modclli scmplificati, basati sullo
schema dell’ arlicolazione complela alle estremila degh element strutlurali.

4.5.6 VERIFICHE

Le verifiche sono condotte con l'ipotesi di conservazione delle sezioni piane e trascurando la
resistenza a trazione per flessione della muratura.

Olwre alle verifiche sulle pared portand, si deve eseguire anche la verilica di travi di accoppiamenlo
in muratura ordinaria, quando prese in considerazione dal modello della struttura. Tali verifiche si
eseguono in analogia a quanto previsto per i pannelli murari verticali.

4.5.6.1 Resistenze di progetto

Le resislenze di progello da impiegare, rispellivamente, per le veriliche a compressione,
pressoflessionc ¢ a carichi concentrati (fy) , ¢ a taglio (f,4) valgono:

fa= filym (4.5.2)
foa="fu/ P (4.5.3)
dove
I ¢ la resistenza caralteristica a compressione della muratura;

ok ¢ la resistenza caratteristica a taglio della muratura in presenza delle etfettive tensioni di
compressionc, valutata con

ka= ka(, + 0,4 G (454)
in cui
fye ¢ definita al § 4.5.3 ¢ G, ¢ la tensione normale media dovata ai carichi vertcali agenti sulla
sezione di verifica;
€ il coellicienle parziale di sicurezza sulla resistenza a compressione della muralura,
comprensivo delle incertezze di modello ¢ di geometria, fornito dalla Tab. 4.5.11, in funzione delle
classi di esecuzione pill avanti precisate, e a seconda che gli elementi resistenti utilizzati siano di
calcgoria I o di calegoria I (vedi § 11.10.1).
Tabella 4.5.11. Valori del coefficiente w, in funzione della classe di esecuzione e della categoria degli elementi
resistenti

Materiale Classe di esecnzione

1 2
Muratura con elementi resistenti di eategoria I malta 4 2,0 2.5
prestazione garantita
Muratura con elementi resistenti di cateporia I, malta a 2.2 2.7
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composizione prescriita

Muratura con elementi resistenti di categoria I, ogni tipo 2.5 3,0
di malta

L attribuzione delle Classi di esecuzione 1 e 2 viene effettuata adottando quanto di seguito indicato.

In ogni caso occorre (Classe 2):

- disponibilita di spccifico personale qualificato ¢ con csperienza, dipendente dell’impresa
csceutrice, per la supervisione del lavoro (capocanticre);

- disponibilita di spceifico personale qualificato ¢ con esperienza, indipendente dall’impresa
csceutrice, per il controllo ispettivo del lavoro (direttore dei lavori).

La Classe 1 ¢ atuibuila qualora siano previsti, oltre ai controlli di cui sopra, le seguenli operazioni

di controllo:

- controllo ¢ valutazione in loco delle propricta della malta ¢ del caleestruzzo;

- dosaggio dei componenti della malta “‘a volume™ con I"uso di opportuni contenitort di misura e
controllo delle operazioni di miscelazione o uso di malta premiscelata certificata dal produttore,

4.5.6.2 Verifiche agli stati limite ultimi

Gli slati limile ultimi da verificare sono:

- presso flessione per carichi laterali (resistenza ¢ stabilita fuori dal piano),

- presso flessione nel piano del muro,

- laglio per azioni nel piano del muro,

- carichi concentrali.

- flessione e taglio di travi di accoppiamento

Le verifiche vanno condotte con riferimento a normative di comprovata validiti.

Per la verifica a presso [lessione per carichi lalerali, nel caso di adozione dell’ipotesi di

articolazione completa delle estremitd della parete (v. § 4.5.5), ¢ consentito far riferimento al
metodo semplificato di seguito riportato.
[.a resistenza unitaria di progetto ridotta fy 44 tiferita all’elemento strutturale si assume pari a

foua =D 1y (4.5.5)

in cui @ ¢ il coefficiente di riduzione della resistenza del materiale, riportato in Tab. 4.5.TIT in
funzione della snellezza convenzionale A e del coefficiente di eccentricita m definito piti avanti
(cquazionce 4.5.7).

Per valori non contemplati in tabella € ammessa 'interpolazione lineare; in nessun caso sono
ammesse eslrapolazioni.

Tabella 4.5.111 - Valori del coefficiente ®© con lipotesi della articolazione {a cerniera)

Snellezza A | Coefficiente di eccentricith m=6 e/t

Q 0,5 1,0 1.5 2,0
0 1,00 0,74 0,59 0,44 0,33
5 0,97 0,71 0,55 0,39 0,27
10 0,86 0,61 0,45 0,27 0,16
15 0,69 0,48 0,32 0,17 -
20 0,53 0,36 0,23 -— ---

Per la valutazione della snellezza convenzionale A della parete secondo I'espressione (4.5.1) la
lunghezza libera d’inflessione del muro hy & data dalla relazione

ho = ph (4.5.6)

in cui il fattore p tiene conto dell’efficacia del vincolo fornito dai muri ortogonali e h ¢ 'altezza
intcrna di piano; p assume il valorc | per muro isolato, ¢ i valori indicati nclla Tab. 4.5.1V, quando
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il muro non ha aperture ed ¢ irrigidito con efficace vincolo da due muri trasversali di spessore non
inferiore & 200 mm, ¢ di lunghezza 1 non inleriore a 0,3 h, posti ad interasse a.

Tabella 4.5.1V - Futivre laterale di vincolo

h/a p
h/a<0,5 1
03<h/a<1,0 312 hfa
1,0 < h/a U1+ h/a)?)

Se un muro ftrasversale ha aperture, si ritiene convenzionalmente che la sua funzione di
irrigidimento possa essere espletata quando lo stipite delle aperture disti dalla superticie del muro
irrigidito almeno 1/5 dell’altezza del muro stesso; in caso contrario si assume p = 1.

Nella lunghezza 1 del muro di irrigidimenlo si intende compresa anche meta dello spessore del muro
irrigidito.
11 coefficiente di eccentricita m ¢ definito dalla relazione:

m=6¢/l (4.5.7)
essendo ¢ ’cecentricita totale ¢ t lo spessore del muro.

e eccentricita dei carichi verticali sullo spessore della muratura sono dovute alle eccentricita totali
dei carichi verticali, alle olleranze di esecuzione ed alle azioni orizzonlali., Esse possono essere
determinate convenzionalmente con i criteri che seguono.

a) eccentricita totale dei carichi verticali: e, = e, +¢,,;

SN o 2N (4.5.8)
N+ YN, TONHYIN,

Cq1

dove:
cs1:  cccentricita della risultante dei carichi trasmessi dai muri dei piani superiori rispetto al piano
medio del muro da verilicare;
€2 eccentricita delle reazioni di appoggio dei solai soprastanti la sezione di verifica;
Nj: carico trasmesso dal muro sovrastante supposto centrato rispetto al muro stesso;
N.: reazione di appoggio dei solai sovrastanti il muro da verificare;
di:  eccentricita di N, rispetto al piano medio del muro da verificare;
d>:  eccentricita di N, rispetto al piano medio del muro da verificare;
tali eccentricitd possono essere positive o negative;
b) eccentricita dovuta a tolleranze di esecuzione, ¢,.

Considerate e tolleranze morfologiche e dimensionali connesse alle tecnologic di esceuzione degli
edifici in muratura si deve tener conto di una eccentricitd e, che & assunta almeno uguale a

o, = (4.5.9)

con h altezza interna di piano.

¢) eccentricila e, dovula alle azioni orizzontali considerale agenli in direzione normale al piano
della muratura,

e, =—-, (4.5.10)
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dove M, ed N sono, rispettivamente, il massimo momento flettente dovuto alle azioni orizzontali e
lo slorzo normale nella relativa sezione di verilica. 11 muro € supposlo incernierato al livello dei
piani e, in mancanza di aperture, anche in corrispondenza dei muri trasversali, se questi hanno
nterasse minore di 6 metri.

Ie eccenlricitd ez, e, € e, vanno convenzionalmente combinale (ra di loro secondo le due
cspressioni:

€
+e¢,3 €y =—+
°2

¢ =|cs e,|. (4.5.11)
11 valore di c=c; ¢ adottato per la verifica dei muri nelle loro sezioni di cstremita; il valore di e=c; ¢
adottato per la verifica della sezione ove € massimo il valore di My. I.”eccentricita di caleolo ¢ non

pud comunque essere assunta inferiore ad e,.
In ogni caso dove risultare:

¢, £0,33¢; ¢y

IN
=
(98]
(V3]
~—

(4.5.12)

4.5.6.3 Verifiche agli stati limite di esercizio

Non ¢ generalmente necessario eseguire verifiche nei confronti di stati Limite di esercizio di
strutture di muratura, quando siano soddislatte le veriliche nei confronti degli stati Timite ultimi.

Nel caso della muralura armata, e per particolari situazioni della muratura non armata, si fara
riferimento a norme tecniche di comprovata validita.

4.5.6.4 Verifiche alle tensioni ammissibili

Per edilici semplici € consentito eseguire le veriliche, in via semplilicativa, con il metodo delle

(ensioni ammissibili, adottando le azioni previste nelle presenti Norme Tecniche, con resisienza del

materiale di cui al § 4.5.6.1, ponendo il coefficiente ym = 4.2 ed utilizzando il dimensionamento

semplilicato di seguilo riportalo con le corrispondent limitazioni:

a) le pareti strutturali della costruzione siano continue dalle fondazioni alla sommita;

b) nessuna altezza interpiano sia superiore a 3,5 ;

¢) il numero di piani non sia superiore a 3 {entro ¢ fuori terra) per costruzioni in muratura ordinaria
ed a 4 per costruzioni in muratura armata;

d) la planimetria dell’edificio sia inscrivibile in un rettangolo con rapporti fra lato minore e lato
maggiore non inleriore a 1/3;

e) la snellezza della muratura, secondo 1’espressione (4.5.1), non sia in nessun caso superiore a 12;

f) 1l carico variabile per 1 solai non sia superiore a 3,00 kN/m?.

La verilica si inlende soddislatta se risulta:

6 =N/(0,65A) < £y Ipm 4.5.13)
in cui N ¢ il carico verticale totale alla base di ciascun piano dell’edificio corrispondente alla
somma dei carichi permanenti ¢ variabili (valutati ponendo vs=Yo=1) dclla combinazione
caratteristica e A ¢ I’area totale dei muri portanti allo stesso piano.

4.5.7 MURATURA ARMATA

La muratura armata ¢ costituita da elementi resistenti artificiali pieni e semipieni idonei alla
realizzazione di pareli murarie incorporanli apposile armature melalliche verlicali ¢ orizzontali,
anncgatc nclla malta o nel conglomerato cementizio.
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Le barre di armatura possono essere costituite da acciaio al carbonio, 0 da acciaio inossidabile o da
acciaio con rivesltimenlo speciale, conformi alle pertinenli indicazioni di cui al § 11.3.

i ammesso, per le armature orizzontali, I’impiego di armature a traliccio elettrosaldato o l'impiego
di altre armature conformate in modo da garantire adeguata aderenza ed ancoraggio, nel rispetto
delle pertinenti normalive di comprovala validita.

In ogni caso dovrd essere garantita una adeguata protezione dell’armatura nei confronti della
corrosione.

Le barre di armatura devono avere un diametro minimo di 5 mm. Nelle pareti che incorporano
armaltura nei lewd di malta al fine di fomire un aumento della resistenza ai carichi fuori piano, per
contribuire al controllo della fessurazione o per fornire duttilitd, I’area totale dell’armatura non deve
essere minore dello 0,03% dell’area lorda della sezione trasversale della parete (ciog 0,015% per
ogni faccia nel caso della resistenza fuori piano).

Qualora "armatura sia utilizzata negli clementi di muratura armata per aumentare la resistenza nel
piano, o quando sia richiesta armatura a taglio, la percentuale di armatura orizzontale, calcolata
rispetto all’area lorda della muratura, non potra essere inferiore allo 0,04 % né superiore allo 0,5%,
e non potra avere interasse superiore a 60 cm. Ia percentuale di armatura verticale, calcolata
rispelto all’area lorda della muratura, non potra essere inleriore allo 0,05 %, né stgperiore allo 1,0%.
In tal caso, armaturc verticali con sczionc complessiva non inferiorc a 2 cm”™ dovranno csscre
collocate a ciascuna estremita di ogni parete portante, ad ogni intersezione tra pareti portanti, in
corrispondenza di ogni apertura e comunque ad interasse non superiore a 4 m.

La lunghezza d’ancoraggio, idonea a garantire la trasmissione degli sforzi alla malta o al
calcestruzzo di riempimento, deve in ogni caso essere in grado di evitare la [essurazione
longitudinale o lo sfaldamento della muratura. T ancoraggio deve essere ottenuto mediante una
barra rettilinea, mediante ganci, piegature o forcelle o, in alternativa, mediante opportuni dispositivi
meccanici di comprovala ellicacia.

La lunghezza di ancoraggio richiesta per barre dritle pud essere calcolala in analogia a quanto
usualmente fatto per le strutture di calcestruzzo armato.

I.’ancoraggio dell’armatura a taglio, staffe incluse, deve essere ottenuto mediante ganci o piegature,
con una barra d’armatura longitudinale inserila nel gancio o nella piegatura. T.e sovrapposizioni
devono garantirc la continuitda nclla trasmissionce degli sforzi di trazionc, in modo che lo
snervamento dell’armatura abbia luogo prima che venga meno la resistenza della giunzione. Tn
mancanza di dati sperimentali relativi alla tecnologia usata, la lunghezza di sovrapposizione deve
csscre di almeno 60 diametri.

La malta o il conglomerato di riempimento dei vani o degli alloggi delle armature deve avvolgere
completamente I"armatura. T.o spessore di ricoprimento deve essere tale da garantire la trasmissione
degli sforzi tra la muratura e 'armatura e tale da costituire un idoneo copriferro ai fini della
durabilitd degli acciai. L’armalura verticale dovra essere collocala in apposile cavild o recessi, di
dimensioni tali che in ciascuno di essi risulti inscrivibile un cilindro di almeno 6 em di diametro.

La resistenza a compressione minima richicsta per la malta ¢ di 10 MPa, mentre la classe minima
richiesta per il conglomerato cementizio ¢ C12/15. Per i valori di resistenza di aderenza
caratteristica dell’armatura si pud farc riferimento a risultati di prove sperimentali o a indicazioni
normative di comprovata validita.

I.a resistenza di progetto della muratura da impiegare per le verifiche a taglio (fyq), pud essere
calcolata ignorando il contributo di qualsiasi armatura a taglio incorporata nell’elemento, qualora
non sia fornita 1’arca minima di armatura sopra specificata per clementi di muratura armata atti ad
aumentare la resistenza nel piano, oppure prendendo in considerazione il contributo dell’armatura a
taglio, qualora sia presenic almeno 1’arca minima prevista, sccondo quanto riportato in normative di
riconosciuta validita.

Le veriliche di sicurezza vanno condolle assumendo per I'acciaio ys= 1,15,
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4.5.8 VERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE

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

l.e entita delle azioni ambientali da prendere in conto saranno determinate in relazione al tempo
della situazione transitoria e della tecnologia esecutiva.

459 VERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI

Per situazioni progettuali eccezionali, il progetto dovra dimostrare Ta robustezza della costruzione
mediante procedure di scenari di danno per i quali 1 fattori parziali vy dei materiali possono essere
assunti pari a V2 di quelli delle situazioni ordinarie (v. lab. 4.5.11).

4.5.10 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1996-1-2,
utilizzando 1 coellicienti Yy (v. § 4.5.9) relativi alle combinazioni eccezionali.
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4.6 COSTRUZIONI DI ALTRI MATERIALI

T materiali non tradizionali o non trattati nelle presenti norme tecniche potranno essere utilizzati per
la realizzazione di elementi strutturali od opere, previa autorizzazione del Servizio Tecnico Centrale
su parcre del Consiglio Supcriore dei Lavori Pubblici, autorizzazione che riguardera 1’utilizzo del
materiale nelle specifiche tipologie strutturali proposte sulla base di procedure definite dal Servizio
Tecnico Centrale.

Si intende qui riferirsi a materiali quali caleestruzzi di classe di resistenza supcriore a C70/85,
calcestrurzi fibrorinforzati, acciai da costruzione non previsti in § 4.2, leghe di alluminio, leghe di
rame, travi tralicciate in acciaio conglobate nel getto di calcestruzzo collaborante, materiali
polimerici fibrorinforzati, pannclli con poliurctano o polistirolo collaborante, materiali murari non
tradizionali, vetro strutturale, materiali diversi dall’acciaio con funzione di armatura da c.a.
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