7 PROGETTAZIONE PER AZIONI SISMICHE

Il presente capitolo discipling la progeltazione ¢ la costruzione delle nuove opere soggelle anche

all’azione sismica. [.¢ sue indicazioni sono da considerare aggiuntive e non sostitutive di quelle

riporlate nei Cap. 4, 5 ¢ 6; si deve inoltre [are sempre rilerimento a quanto indicato nel Cap. 2 per la
valutazione della sicurezza ¢ nel Cap. 3 per la valutarzione dell’azione sismica.

Le costruzioni da edificarsi in siti ricadenti in zona 4 possono essere progettate e verificate

applicando le sole regole valide per le strutture non soggette all’azione sismica, alle condizioni di

seguito enunciate:

- 1 diaframmi orizzontali devono rispettare quanto prescritto al § 7.2.6;

- gli elementi strutturali devono rispettare le limitazioni, in termini di geometria e di quantitativi
d’armatura, relative alla CD “B” quale delinitanel § 7.2.1;

- le sollecitazioni debbono essere valutale considerando la combinazione di azioni delinita nel §
3.2.4 ed applicando, in due direzioni ortogonali, il sistema di forze orizzontali definito dalle
espressioni (7.3.6) e (7.3.7), in cui si assumera S4(T) = (),07gl per tutte le tipologie.

Le relative veriliche di sicurezza debbono essere cffcituate, in modo indipendente nelle due

direzioni, allo stato limite ultimo. Non ¢ richiesta la verifica agli stati limite di esercizio.

7.1 REQUISITI NEI CONFRONTI DEGLI STATI LIMITE

Souo Tellewo delle azioni sismiche definite nel § 3.2, deve essere garanlilo il rispetto degli stali
limite ultimi e di esercizio, quali definiti al § 3.2.1 ed individuati riferendosi alle prestazioni della
coslruzione nel suo complesso, includendo il volume significativo di terreno’, 1 strulture di
Tondarzione, gli ¢lementi strutturali, gli elementi non strutlurali, gli impiandi.

In mancanza di espresse indicazioni in merito, il rispetto dei vari stati limite si considera
conseguito:

- nei conlronti di wutti gli stati limite di esercizio, qualora siano rispellate le veriliche relalive al

solo SLD;

- nei confronti di tutti gli stati limite ultimi, qualora siano rispettate le indicazioni progettuali e
costruttive riportate nel seguito e siano soddisfatte le verifiche relative al solo SLV.

Fanno eccezione a quanto delto le coslruzioni di classe duso LI e IV, per gli elemenli non
strutturali e gli impianti delle quali & richiesto anche il rispetto delle verifiche di sicurezza relative
allo SLO. quali precisale nei §8 7.3.7.2 ¢ 7.3.7.3.

Per contenere le incerlezze e garantire un buon comportamento delle strutture sollo azioni sismiche,
devono essere adotlati provvedimenti specifici volu ad assicurare caralleristiche di dultilita agli
elemenli strullurali ed alla coslruzione nel suo insieme.

Le strutture di fondazione devono resistere agli effetti risultanti della risposta del terreno e delle
strutture sovrastanti, senza spostamenti permanenti incompatibili con lo stato limite di riferimento.
Al riguardo, deve essere valutata la risposta sismica e la stabilita del sito secondo quanto indicato
nel § 7.11.5.

''T, & il mado di vibrare principale nella direzione in esame, quale definito nel § 7.3.3.2.
2 Per volume significativo di terreno si intende la parte di sottosuolo influenzata, direttamente o indirettamente, dalla
costruzione del manufatto e che influenza i1 manufatto stesso,
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7.2 CRITERI GENERALI DI PROGETTAZIONE E MODELLAZIONE

7.2.1 CRITERI GENERALI DI PROGETTAZIONE

Le coslruzioni devono essere dotale di sistemi strutturali che garantiscano rigidezza e resislenza nei
confronti delle due componenti ortogonali orizzontali delle azioni sismiche. La componente
verticale deve essere considerata solo in presenza di elementi pressoché orizzontali con luce
superiore a 20 m, elementi precompressi (con ’esclusione dei solai di luce inferiore a 8 m),
elementi a mensola di luce superiore a 4 m, strutture di tipo spingente, pilastri in falso, edifici con
piani sospesi, ponti, costruzioni con isolamento nei casi specificati in § 7.10.5.3.2 e purché il sito
nel quale la costruzione sorge non ricada in zona 3 o 4. Nei casi precisati in § 3.2.5.1 si deve inoltre
tenere conto della variabilitd spaziale del moto sismico. Si deve tenere infine conto degli effetti
torsionali che si accompagnano all’azionc sismica. A tal fine gli orizzontamenti, ove present,
devono essere dotati di rigidezza ¢ resistenza tali da metterli in grado di trasmettere le forze
scambiale tra i diversi sistemi resistenti a sviluppo verlicale.

Il sistema di fondazione deve essere dotato di elevata rigidezza estensionale nel piano orizzontale e
di adeguata rigidezza flessionale. Deve esserc adottata un’unica tipologia di fondazione per una data
struttura in elevazione, a meno che questa non consista di unitd indipendenti. In particolare, nella
stessa struttura deve essere evitato 1'uso contestuale di fondazioni su pali o miste con fondazioni
supcrficiali, a meno che uno studio specifico non ne dimostri I'accettabilitd o che si tratti di un
pontc.

Le costruzioni soggette all’azione sismica, non dotate di appositi dispositivi dissipativi, devono
essere progettate in accordo con 1 seguenti comportamenti strutturali:

@) comportamento strutturale non-dissipativo;

b) comportamento strutturale dissipativo.

Nel comportamento strutturale non dissipativo, cui ci si riferisce quando si progetta per gli stati
limite di esercizio, gli effetti combinati delle azioni sismiche e delle altre azioni sono calcolati,

indipendentemente dalla tipologia strutturale adottata, senza tener conto delle non linearita di
comportamento (di materiale € geometriche) se non rilevanti,

Nel comportamento strutturale dissipativo, cui ci si riferisce quando si progetta per gli stati limite
ultimi, gli effetti combinati delle azioni sismiche e delle altre azioni sono calcolati, in funzione della
tipologia strutturale adottata, tencndo conto delle non lincaritd di comportamento (di materiale
sempre, geometriche quando rilevanti e comungue sempre quando precisato).

Gli clementi strutturali delle fondazioni, che devono csscere dimensionati sulla base delle
sollecitazioni ad cssi trasmesse dalla struttura sovrastante (v. § 7.2.5), devono avere comportamento
non dissipalivo, indipendentemente dal comportamento strutturale attribuito alla struttura su di csse
gravante.

Nel caso la struttura abbia comportamento strutturale dissipativo, si distingunono due livelli di
Capacita Dissipativa o Classi di Duttilita (CD):

- Classc di duttilita alta (CD”A™);

- Classe di duttilita bassa (CD'B”).

I.a differenza tra le due classi risiede nella entita delle plasticizzazioni cui ¢i si riconduce in fase di
progettazione; per ambedue le classi, onde assicurare alla struttura un comportamento dissipativo e
duttile evitando rotture fragili e la formazione di meccanismi instabili imprevisti, si fa ricorso ai
procedimenti tipici della gerarchia delle resistenze,
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Si localizzano dunque le dissipazioni di energia per isteresi in zone a tal fine individuate e
progellale, delle “dissipative™ o “critiche”, elleltuando il dimensicnamento degli elemenli non
dissipativi nel rispetto del criterio di gerarchia delle resistenze; 1’individuazione delle zone
dissipalive deve essere congruente con lo schema strutturale adottato.

Poiché il comportamento sismico della struttura ¢ largamente dipendente dal comportamento delle
sue zome criliche, esse debbono [ormarsi ove previslo € manlenere, in presenza di azioni cicliche, la
capacila di trasmetlere le necessarie sollecilazioni e di dissipare energia.

Tali fini possono ritenersi conseguiti qualora le parti non dissipative ed i1 collegamenti delle parti
dissipative al resto della struttura possiedano, nei confronti delle zone dissipative, una
sovraresistenza sufficiente a consentire lo sviluppo in esse della plasticizzazione ciclica. La
sovraresistenza ¢ valutata moltiplicando la resistenza nominale di calcolo delle 7zone dissipative per
un opportuno coefficiente di sovraresistenza yg,, assunto pari, ove non diversamente specificato, ad
1.3per CD”A” e ad 1,1 per CID’I3”.

I collegamenti realizzati con dispositivi di vincolo temporaneo, di cui al § 11.9, devono essere in
grado di sostenere una forza ottenuta assumendo un coefficiente di sovraresistenza ypy Sempre pari
a 1.5, a meno che tali dispositivi non colleghino due strutture isolate, nel qual caso la forza di
progetto ¢ pari a quella ottenuta dall’analisi allo SL.C.

Nel caso di collegamenti in semplice appoggio o di collegamenti di tipo scorrevole I'appoggio deve
essere dimensionato per consentire uno scorrimento che tenga conto dello spostamento relativo tra
le due parti della struttura collegate determinato in base alle azioni allo stato limite ultimo (v. § 7.3);
si deve lenere conto anche dello spostamento relalivo in condizioni sismiche tra le fondazioni delle
duc parti collegate, sccondo quanto indicato nci §§ 3.2.5.1 ¢ 3.2.5.2. Non ¢ mai conscentito fare
affidamento sull’attrito conseguente ai carichi gravitazionali per assicurare la trasmissione di forze
orizzontali tra parti della struttura, salvo per dispositivi espressamente progettati per tale scopo.

I dettagli costruttivi delle zone critiche e delle connessioni (ra quesle zone e le restanti pari delle

struttura, nonché dei diversi elementi strutturali tra loro, devono ricevere una particolare attenzione
ed essere esaurientemente specificati negli elaborati di progetto.

7.2.2 CARATTERISTICHE GENERALI DELLE COSTRUZIONI
Regolarita
Le costruzioni devono avere, quanto pill possibile, struttura iperstatica caratterizzata da regolarita in
pianla ¢ in allezza. Se necessario ¢id pud essere conseguilo suddividendo la strutturd, medianle
giunti, in unita tra loro dinamicamente indipendenti.
Per quanto riguarda gli edilici, una costruzione ¢ regolare in pianta se (ulle le seguenli condizioni
sono rispettate:

a) la configurazione in pianta & compatta e approssimativamente simmetrica rispetto a due direzioni
ortogonali, in rclazione alla distribuzione di massc ¢ rigidezzc;

b) il rapporto tra i lati di un rettangolo in cui la costruzione risulta inscritta ¢ inferiorc a 4;

¢} nessuna dimensione di eventuali rientri 0 sporgenze supera il 25 % della dimensione totale della
costruzione nclla corrispondente dirczionc;

d) gli orizzontamenti possono essere considerati infinitamente rigidi nel loro piano rispetto agli
elementi verticali e sufficientemente resistenti.

Sempre rilerendosi agli edilici, una costruzione & regolare in altezza se lulle le seguenli condizioni
sono rispettatc:

€) tutti 1 sistemi resistenti verticali (quali telai ¢ pareti) si estendono per tutta Paltezza della
costruzione;

— 239 —



f) massa e rigidezza rimangono costanti o variano gradualmente, senza bruschi cambiamenti, dalla
base alla sommild della costruzione (le variazioni di massa da un orizzonlamento all’altro non
superano il 25 %, la rigidezza non si riduce da un orizzontamento a quello sovrastante pilt del
30% ¢ non aumenta piv del 10%); ai [ini della rigidezza si possono considerare regolari in
altezza strutture dotate di pareti o nuclei in c.a. o pareti e nuclei in muratura di sezione costante
sull’altezza o di telai controventati in acciaio, ai quali sia affidato almeno il 50% dell’azione
sismica alla base;

¢) nelle strutture intelaiate progettate in CI> “I3” il rapporto tra resistenza effettiva’ e resistenza
richiesta dal calcolo non € significativamente diverso per orizzontamenti diversi (il rapporto fra
la resistenza cffettiva ¢ quella richicsta, caleolata ad un generico orizzontamento, non deve
differire pitt del 20% dall’analogo rapporto determinato per un altro orizzontamento); pud fare
eccezione 1'ultimo orizzontamento di strutture intelaiate di almeno tre orizzontamenti;

h) eventuali restringimenti della sezione orizzontale della costruzione avvengono in modo graduale
da un orizzontamento al successivo, rispettando i seguenti limiti: ad ogni orizzontamento il
rientro non supera il 30% della dimensione corrispondente al primo orizzontamento, né il 20%
della dimensione corrispondente all’ orizzontamento immediatamente sottostante. Fa eccezione
I’ultimo orizzontamento di costruzioni di almeno quattro piani per il guale non sono previste
limilazioni di restringimento.

Per i ponti le condizioni di regolarita sono definite nel § 7.9.2.1.

Distanza tra costruzioni contigue

I.a distanza tra costruzioni contigue deve essere tale da evitare fenomeni di martellamento e
comunque non pud essere inferiore alla somma degli spostamenti massimi determinati per lo SLV,
calcolati per ciascuna costruzione secondo il § 7.3.3 (analisi lincare) o il § 7.3.4 (analisi non
lineare); in ogni caso la distanza tra due punti che si [ronteggiano non pud essere inleriore ad 1/100
della quota dei punti considerati misurata dal piano di fondazione, moltiplicata per ag-S /0,5g < 1.
Qualora non si eseguano calcoli specilict, lo spostamento massimo di una costruzione non isolala
alla base, puo essere stimato in 1/100 dell’altezza della costruzione moltiplicata per a,-S/0.5g.
Particolare attenzione va posta al dimensionamento dei distacchi se le costruzioni hanno apparecchi
di isolamento sismico tenendo in conto le indicazioni riportate nel § 7.10.4 e nel § 7.10.6.

Aliezza massima dei nuovi edifici

Per Ie tipologic strutturali: costruzioni di legno ¢ di muratura non armata che non accedono alle
riserve anelastiche delle strutture, ricadenti in zona 1, ¢ fissata una altezza massima pari a due piani
dal piano di campagna, ovvero dal ciglio della strada. 1l solaio di copertura del secondo piano non
pud essere calpestio di volume abitabile.

Per le alire zone 1'altezza massima degli edifici deve cssere opportunamente limitata, in funzione
delle loro capacita deformative ¢ dissipative ¢ della classificazione sismica dcl territorio.

Per le alire tipologie strutturali {cemento armato, acciaio, ei¢) 1'aliezza massima ¢ determinata
unicamentc dalle capacita resistenti ¢ deformative della struttura.

Limitazione dell’altezza in funzione della larghezza stradale

I regolamenti ¢ le norme di alluazione degli strumentli urbanistici possono introdurre limitazioni
all’altezza degli edifici in funzione della larghezza stradale.

Per ciascun fronte dell’edificio verso strada, i regolamenti ¢ le norme definiranno la distanza
minima tra la proiezione in pianta del fronte stesso ed il ciglio opposto della strada. Si intende per
strada 'area di uso pubblico aperta alla circolazione dei pedoni e dei veicoli, nonché lo spazio
inedificabile non cintato aperto alla circolazione pedonale.

* T.a resistenza effettiva 2 la somma dei tagli nelle colonne e nelle pareti compatibili con la resistenza a presso flessione
¢ ataglio dei medesimi elementi.
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72.3 CRITERI DI PROGETTAZIONE DI ELEMENTI STRUTTURALI
“SECONDARI” ED ELEMENTI NON STRUTTURALI

Alcuni elementi strutturali possono venire considerati “secondari”. Sia la rigidezza che la resistenza
di tali elementi vengono ignorate nell’analisi della risposta e tali elementi vengono progettati per
resistere ai soli carichi verticali. Tali elemenl tuttavia devono essere in grado di assorbire le
deformaczioni della strutlura soggetla all’azione sismica di progetto, mantenendo la capacild portante
nei conlronti dei carichi verlicali; pertanlo, limilatamente al soddislacimento di lale requisito, agli
elemenli “secondari” si applicano 1 particolari costruttivi definili per gli elementi strutlurali.

In nessun caso la scelta degli elementi da considerare secondari pud determinare il passaggio da
struttura “irregolare” a struttura “regolare”, né il contributo alla rigidezza totale sotto azioni
orizzontali degli elementi secondari pud superare il 5% della analoga rigidezza degli elementi
principali.

Con I'esclusione dei soli tamponamenti interni di spessore non superiore a 100 mm, gli elementi
costruttivi senza funzione strutturale il cui danneggiamento pud provocare danni a persone, devono
essere verificati, insieme alle loro connessioni alla struttura, per ’azione sismica corrispondente a
ciascuno degli stati limite considerati.

Qualora la distribuzione di tali elementi sia fortemente irregolare in pianta, gli effetti di tale
irregolarita debbono essere valutati e tenuti in conto. Questo requisito si intende soddisfatto qualora
si incrementi di un fattore 2 'eccentricita accidentale di cui al § 7.2.6.

Qualora la distribuzione di tali clementi sia fortemente irregolarc in altczza deve essere considerata
la possibilita di forti concentrazioni di danno ai livelli caratterizzati da significativa riduzione del
numero di tali clementi rispetto ai livelli adiacenti. Questo requisito si intende soddisfatto
incrementando di un fattore 1,4 le azioni di calcolo per gli elementi verticali (pilastri e pareti) dei
livelli con riduzione dei tamponamenti.

In ogni caso gli effetti degli elementi costruttivi senza funzione strutturale sulla risposta sismica
dell’inlera strutlura vanno considerati nei modi e nei limit ulteriormente descrilli, per i diversi
sistcmi costruttivi, nei paragrafi successivi.
Gli effetti dell’azione sismica sugli elementi costruttivi senza funzione strutturale possono essere
determinati applicando agli elementi detti una forza orizzontale F, definita come segue:
F=(8 W)/ (7.2.1)

dove
T, ¢ la forza sismica orizzontale agente al centro di massa dcll’clemento non strutturale nclla

direzione piu slavorevole;
W, ¢ il peso dell’elemento;

S. ¢ Taccclerazione massima, adimensionalizzata rispetto a quclla di gravita, che I'clemento
strutturale subisce durante 1l sisma e corrisponde allo stato limite in esame (v. § 3.2.1)

ga ¢ il fattore di struttura dell’elemento.
In assenza di specifiche determinazioni, per q. si possono assumere i valori riportati in Tab. 7.2.1.
In mancanza di analisi pitt accurate S, pud essere calcolato nel seguente modo:

(7.2.2)

S, =a-S M_0,5
1+(-T./T)

dove:

o ¢ il rapporto tra I’accelerazione massima del terreno a, su sottosuolo tipo A da considerare nello
stato limite in esame (v. § 3.2.1) e 'accelerazione di gravita g;

241 —



S ¢ il coetficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni topogratiche
secondo quanto riportato nel § 3.2.3.2.1;

T, e il periodo fondamentale di vibrazione dell’elemento non strutturale;
T, ¢ il periodo fondamentale di vibrazione della costruzione nella direzione considerata;

Z ¢ laquota del baricentro dell’clemento non strutturale misurata a partire dal piano di fondazione
(v. §3.2.2);

H ¢ laltezza della costruzione misurata a partire dal piano di fondazione
Per 1c strutture con isolamento sismico si assumce secmpre Z=0.
11 valorc del cocfficiente sismico S, non pud essere assunto minore di oS,

Tabella 7.2.1 — Valori di g, per elemenii non sirulturale

Tlemento non strutturale qu
Parapetti o decorazioni aggettanti

Tnsegne e pannelli pubblicitari

Ciminiere, antenne e serbatoi su supporti funzionanti come mensole senza controventi per pitl di meta
della loro altezza

1,0

Pared inlerne ed eslerne

Trameszalure e [acciale

Ciminiere, anlenne ¢ serbatol su supporli [unzionant come mensole non controvenlate per meno di
metd della loro altezza o connesse alla struttura in corrispondenza o al di sopra del loro centro di massa

FElementi di ancoraggio per armadi e librerie permanenti direttamente poggianti sul pavimento
Elementi di ancoraggio per controsoffitti € corpi illuminariti

7.24 CRITERI DI PROGETTAZIONE DEGLI IMPIANTI

Ciascun elemento di un impianto che ecceda il 30% del carico permanente totale del solaio su cui ¢
collocato o il 10% del carico permanente totale dell’intera struttura, non ricade nelle prescrizioni
successive ¢ richiede uno specifico studio.

Gli clementi strutturali che sostengono ¢ collegano i diversi clementi funzionali costituenti
I'impianto tra loro e alla struttura principale devono essere progettati seguendo le stesse regole
adottate per gli clementi costruttivi senza funzione strutturale cd illustrate nel paragrafo precedente.
I effetto dell’azione sismica sull’impianto, in assenza di determinazioni pill precise, pud essere
valutato considerando una forza (F,) applicata al baricentro di ciascuno degli elementi funzionali
componenti I'impianto, calcolata utilizzando le equazioni (7.2.1) e (7.2.2).

Gli cventuali componenti fragili debbono essere progettati per avere resistenza doppia di quella
degli eventuali elementi duttili ad essi contigui, ma non superiore a quella richiesta da un’analisi
eseguita con fattore di struttura g pari ad 1.

Gli impianti non possono ¢sscrc vincolati alla costruzione contande sull’cffetto dell’attrito, bensi
debbono esscre collegati ad cssa con dispositivi di vincolo rigidi o flessibili; gli impianti a
dispositivi di vincolo flessibili sono quelli che hanno periodo di vibrazione T = 0,1s. S si adottano
dispositivi di vincolo flessibili i collegamenti di servizio dell’impianto debbono essere flessibili e
non possono far parte del meccanismo di vincolo.

Deve cssere limitato il rischio di fuoriuscite meontrollate di gas, particolarmente in prossimita di
utenze elettriche e materiali infiammabili, anche mediante 'utilizzo di dispositivi di interruzione
automatica della distribuzione del gas. I tubi per la fornitura del gas. al passaggio dal terreno alla
costruzione, debbono essere progettati per sopportare senza rotture i massimi spostamenti relativi
costruzione terreno dovuti all’azione sismica di progetto.
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7.2.5 REQUISITI STRUTTURALI DEGLI ELEMENTI DI FONDAZIONE

T.e azioni trasmesse in fondazione derivano dall’analisi del comportamento dell’intera opera, in
genere condotta esaminando la sola struttura in elevazione alla quale sono applicate le azioni
statiche e sismiche.

Per le strutture progettate sia per CD “A”sia per CDD “B” 1l dimensionamento delle stratture di
fondazione e la verifica di sicurezza del complesso fondazione-terreno devono essere eseguili
assumendo come azioni in fondazione le resistenze degli elementi strutturali soprastanti. Pin
precisamente, la forza assiale negli elementi strutturali verticali derivante dalla combinazione delle
azioni di cui al § 3.2.4 deve essere associata al concomitante valare resistente del momento flettente
e del taglio; si richiede tuttavia che tali azioni risultino non maggiori di quelle trasferite dagli
clementi soprastanti, amplificate con un yrq pari a [,1 in CD “B” ¢ 1,3 in CD “A”, ¢ comunquc non
maggiori di quelle derivanti da una analisi clastica della struttura in clevazione cscguita con un
fattore di struttura q pari a 1.

Le fondazioni supcrficiali devono esscre progettate per rimanere in campo clastico. Non sono
quindi necessarie armature specifiche per ottenere un comportamento duttile.

Le travi di fondazione in c.a. devono avere armature longitudinali in percentuale non inferiore allo
0,2 %, sia infcriormente che supcriormente, per Uintera lunghezza.

I pali in calcestruzzo devono essere armati per tutta la lunghezza, con un’area non inferiore allo
0,3% di quella del calcestruzzo.

Neci casi in cui gli cffetti dell’intcrazione cincmatica terrcno-struttura siano considerati rilevanti, sui
pali deve essere assunta la condizione di sollecitazione pilt sfavorevole cstesa a tutta la lunghezza
del palo.

L’impiego di pali inclinati ¢ da evitare. Nei casi in cui sia necessario farne uso, i pali devono essere
dimensionali per sopporlare con adegualo margine sicurezza le sollecilazioni che derivano
dall’analisi del complesso fondazione-terreno in condizioni sismiche.

E da evitare la formazione di cerniere plastiche nei pali di fondazione. Qualora non fosse possibile
escluderne la formazione, le corrispondenti sezioni devono essere progettate per un comportamento
duttile € opportunamente conlinate. L'armatura perimetrale di conlinamento dei pali di fondazione,
di diametro non inferiore a 8 mm, deve essere costituita da spirale continua per tutti i tratti
interessali da potenziali cerniere plastiche. In tali (ratti, assunti di dimensione almeno pari a 3 volte
il diametro, e comunque per uno sviluppo, a partire dalla testa del palo, di almeno 10 diametri,
l'armatura longitudinale deve avere area non inferiore all’ 1% di quella del calcestruzzo.

7.2.51 Collegamenti orizzontali tra fondazioni

Si deve tenere conto della presenza di spostamenti relativi del terreno di fondazione sul piano
orizzontale, calcolati come specificato nel § 3.2.5.2, ¢ dei possibili cffetti da cssi indotti nella
sovrastruttura.

11 requisito si ritiene soddislatlo se le strutture di fondazione sono collegalte tra loro da un reticolo di
travi, o da una piastra dimensionata in modo adeguato, in grado di assorbire le forze assiali
conseguenti. In assenza di valutazioni pili accurate, si possono conservativamente assumere le
seguenti azioni assiali:

+ 0,3 Ngd dmax /g per il profilo stratigralico di tipo B

+ 0,4 Ng amax /g per il profilo stratigrafico di tipo C

+ (0,6 Nag amax /g per il profilo stratigrafico di tipo D

dove Ny ¢ il valore medio delle forze verticali agenti sugli elementi collegati, € amsx €
Taccelerazione orizzontlale massima allesa al silo.
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In assenza di analisi specifiche della risposta sismica locale 1’accelerazione massima attesa al sito
pud essere valutala con la relazione: damax = 4g°S in cui 8 ¢ il coelliciente che comprende I'efleto
dell’amplificazione stratigrafica (Ss) e dell’amplificazione topografica (S1), di cui al § 3.2.3.2, ¢ a,
¢ 1Maccelerazione orizzontale massima su sito di riferimento rigido.

Ai fini dell’applicarione delle precedenti relavioni, il prolilo stratigralico di tipo F & assimilato a
quello di tipo C sc i terreni posti sul substrato di riferimento sono mediamentc addensati (terreni a
grana grossa) o mediamente consistenti (terreni a grana fina) e a quello di tipo I se i terreni posti su
substrato di riferimento sono scarsamente addensati (terreni a grana grossa) O scarsamente
consistenti (terreni a grana fina).

11 collegamento tra le strutture di fondazione non ¢ necessario per profili stratigrafici di tipo A e per
sili ricadenti in zona 4.

Travi o piastre di piano possono essere assimilate a elementi di collegamento se realizzate ad una
distanza minore o uguale a 1 m dall’intradosso degli elementi di tondazione superticiali o dalla testa
dei pali.

7.2.6 CRITERI DI MODELLAZIONE DELLA STRUTTURA E AZIONE SISMICA

1l modello della struttura deve essere tridimensionale ¢ rappresentare in modo adeguato e cffettive
distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza, con particolare attenzione alle situazioni nelle
quali componenti orizzontali dell’azione sismica possono produrre forze d’inerzia verticali (travi di
grande luce, shalzi significativi, etc.).

Nella delinizione del modello alcuni elementi strulturali, considerali “secondari”, ¢ gli elemend non
strutturali autoportanti (tamponature ¢ tramezzi), possono essere rappresentati unicamente in
termini di massa, considerando il loro contributo alla rigidezza e alla resistenza del sistema
strutturale solo qualora essi possiedano rigidezza e resistenza lali da modilicare signilicalivamenle
il comportamento del modello.

Gli orizzontamenti possono csscre considerati infinitamente rigidi nel loro piano, a condizione che
siano realizzati in cemenlo armalo, oppure in lalero-cemento con soletla in ¢.a. di almeno 40 mm di
spessore, o in struttura mista con soletta in cemento armato di almeno 50 mm di spessore collegata
da connettori a taglio opportunamente dimensionati agli elementi strutturali in acciaio o in legno e
purché le aperture presentli non ne riducano signilicalivamente la rigidezza.

Per rappresentare la rigidezza degli elementi strutturali si possono adottare modelli lineari, che
trascurano le non linearitd di materiale e geometriche, e modelli non lineari, che le considerano; in
ambo i casi si deve tener conto della fessurazione dei materiali fragili. In caso non siano effettuate
analisi specifiche, la rigidezza flessionale ¢ a taglio di clementi in muratura, ccmento armato,
acciaio-calcestruzzo, pud essere ridotta sino al 50% della rigidezza dei corrispondenti elementi non
fessurati, tenendo debitamente conto dell’influenza della sollecitazione assiale permanente.

Nel caso di comportamento non dissipativo si adottano unicamente 1 modelli lincari.

Nel caso di comportamento dissipativo si possono adottare sia modelli lineari sia modelli non
lingari, Il legame costitutivo utilizzato per modellare il comportamento non lineare della struttura
dovuto alla non lincarita di matcriale deve essere giustificato, anche in relazione alla corretta
rappresentazione dell’energia dissipata nei cicli di isteresi.

l.e azioni conseguenti al moto sismico sono modellate sia direttamente, attraverso forze statiche
equivalenti o spetiri di risposta, sia indirettamente, attraverso accelerogrammi.

Nella definizione dell’azione sismica sulla struttura, ¢ possibile tenere conto della modifica del
moto sismico indotta dall’interazione [ondazione-lerreno. A meno di analisi numeriche avanzate, la
fondazione pud essere schematizzata con vincoli visco-elastici, caratterizzati da opportuna
impedenza dinamica. Questa schematizzazione pud rendersi necessaria per strutture alte e snelle,
nelle quali gli elletli del secondo ordine non sono (rascurabili, e per strutlure [ondale su lerreni
molto deformabili (Vs < 100 m/s). Conscguentemente, con 1 criteri di cui al § 7.11.2, nel calcolo
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dell’impedenza dinamica & necessario tener conto della dipendenza delle caratteristiche di rigidezza
¢ smorzamento dal livello deformativo.

Per le fondazioni miste, come speciticato al § 6.4.3., U'interazione fra il terreno, i pali ¢ la struttura
di collegamento deve essere studiata con appropriate modellazioni, allo scopo di pervenire alla
determinazione dell’aliquota dell’azione di progeulo traslerila al lerreno diretlamente dalla strullura
di collegamento ¢ dell’aliquota trasmessa ai pali. Nci casi in cui I’interazione sia considcrata non
significativa o, comunque, s1 ometta la relativa analisi, le veritiche SI.V e SI.D, condotte quindi con
riferimento ai soli pali, devono soddisfare quanto riportato al punto § 7.11.5.3.2. Nei casi in cui si
consideri significativa tale intcrazionc ¢ si svolga la rclativa analisi, Ic verifiche SV ¢ SLD,
condolte con rilerimento ai soli pali, devono soddislare quanto riportato ai §8 6.4.3.3 ¢ 6.4.3.4, ove
le azioni e le resistenze di progetto ivi menzionate sono da intendersi determinate secondo quanto
specificato nel presente Cap. 7.

Per tenere conto della variabilith spaziale del moto sismico, nonché di eventuali incertezze nella
localizzazione delle masse, al centro di massa deve essere attribuita una eccentricita accidentale
rispetto alla sua posizione quale deriva dal calcolo. Per i soli edifici ed in assenza di pili accurate
determinazioni I'eccentricita accidentale in ogni direzione non pud essere considerata inferiore a
0,05 volte la dimensione dell’edificio misurata perpendicolarmente alla direzione di applicazione
dell’azione sismica. Della eccentricitd € assunta coslante, per enlitd e direzione, su witli gli
orizzontamenti.
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7.3 METODI DI ANALISI E CRITERI DI VERIFICA

7.3.1 ANALISI LINEARE O NON LINEARE
Lanalisi delle strutture soggetle ad azione sismica pud essere lineare o non lingare.
Analisi lineare

I’analisi lineare pud essere utilizzata per calcolare gli effetti delle azioni sismiche sia nel caso di
sistemi dissipativi sia nel caso di sistemi non dissipativi.

Quando si utilizza 1’analisi lineare per sistemi non dissipativi, come avviene per gli stati limite di
esercizio, gli effetti delle azioni sismiche sono calcolati, quale che sia la modellazione per esse
utilizzata, riferendosi allo spettro di progetto ottenuto assumendo un fattore di struttura g unitario (§
3.2.3.4). 1 a resistenza delle membrature e dei collegamenti deve essere valutata in accordo con le
regole presentate nei capitoli precedenti, non essendo necessario soddisfare 1 requisiti di duttilita
fissati nei paragrafi successivi.

Quando si utilizza "analisi lineare per sistemi dissipativi, come avviene per gli stati limite ultimi,
gli effetti delle azioni sismiche sono calcolati, quale che sia la modellazione per esse utilizzata,
riferendosi allo spettro di progetto ottenuto assumendo un fattore di struttura q maggiore dell’ uniti
(§ 3.2.3.5). a resistenza delle membrature ¢ dei collegamenti deve essere valutata in accordo con le
regole presentate nei capitoli precedenti, essendo necessario soddisfare 1 requisiti di duttilita fissati
nei paragrafi successivi.

11 valore del fattore di struttura g da utilizzare per ciascuna direzione della azione sismica, dipende
dalla tipologia strutturale, dal suo grado di iperstaticith ¢ dai criteri di progettazionc adottati ¢
prende in conto le non linearita di materiale. Esso pud essere calcolato tramite la seguente
cspressionc:
q=q.-Kx (7.3.1)
dove:
go ¢ il valore massimo del [allore di strullura che dipende dal livello di dultilild attesa, dalla
tipologia strutturale e dal rapporto ow/oy tra il valore dell’azione sismica per il quale si verifica
la formazione di un numero di cerniere plastiche tali da rendere la struttura labile e quello per il
quale il primo elemento strutturale raggiunge la plasticizzazione a llessione;
K ¢ un [atlore ridullivo che dipende dalle caratleristiche di regolaritd in allezza della costruzione,
con valore pari ad 1 per costruzioni regolari in altezza e pari a 0,8 per costruzioni non regolari in
altezza.

Per le costruzioni regolari in pianta, qualora non si proceda ad un’analisi non lineare finalizzata alla
valutazione del rapporto on/0, per esso possono essere adottati 1 valori indicati nei paragrafi
successivi per le diverse lipologie coslrullive.

Per Ie costruzioni non regolari in pianta, si possono adottarc valori di ow/0y pari alla media tra 1,0
cd 1 valori di volta in volta forniti per lc diverse tipologic costruttive.

La scelta del fattore di struttura deve essere adeguatamente giustificata. Il valore adotiato deve dar
luogo ad azioni di progetto agli stati limite ultimi cocrenti con le azioni di progetto assunte per gli
stati limite di escreizio.

Per la componente verticale dell’azione sismica il valore di g ulilizzalo, a meno di adeguale analisi
giustificative, & g = 1,5 per qualunque tipologia strutturale e di materiale, tranne che per i ponti per i
qualic g = L.
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I.e non linearita geometriche sono prese in conto, quando necessario, attraverso 1l fattore 6 appresso
definito. In particolare, per le costruzioni civili ed industriali esse possono essere (rascurale nel caso
in cui ad ogni orizzontamento risulti:

P-d,

0= <0,1 7.3.2
voh (7.3.2)

dove:

P el carico verlicale totale della parte di struttura sovrastante 1" orizzonlamento in esame

d. ¢ lo spostamento orizzontale medio d’interpiano, ovvero la differenza tra lo spostamento
orizzontale dell’orizzontamento consideralo ¢ lo spostamento orizzonlale dell’orizzontamenlo
immediatamente sottostante;

V ¢ la forza orizzontale totale in corrispondenza dell orizzontamento in esame;

h &1la disltanza tra I’orizzonlamento in esame ¢ quello immedialamente solloslante.

Quando 0 & compreso tra 0,1 e 0,2 gli effetti delle non linearita geometriche possono essere presi in
conto incrementando gli elletli dell’azione sismica orizzonlale di un [allore pari a 1/(1-0); 6 non
pud comunque superare il valore 0,3.

Analisi non lineare

I.’analisi non lingare si utilizza per sistemi dissipativi ¢ tiene conto delle non linearita di materiale €
geometriche; queste ultime possono essere trascurate nei casi precedentemente precisati. 1 legami
costitutivi utilizzati devono includere la perdita di resistenza e la resistenza residua, se significativi.

7.3.2 ANALISI STATICA O DINAMICA

Oltre che in relazione al fatto che I’analisi sia lineare o non lineare, i metodi d’analisi sono articolati
anche in relazione al fatto che I'equilibrio sia trattato staticamente o dinamicamente.

1l metodo d’analisi lincarc di riferimente per determinare gli effetti dell’azione sismica, sia su
sistemni dissipativi sia su sistemi non dissipativi, ¢ 'analisi modale con spettro di risposta o “analisi
lineare dinamica”. In essa I'equilibrio ¢ trattato dinamicamente e ’azione sismica ¢ modellata
direttamente attraverso lo spettro di progetto definito al § 3.2.3.4 (struttura non dissipativa) o al §
3.2.3.5 (struttura dissipativa). In alternativa all’analisi modale si pud adottare una integrazione al
passo, modellando 1’azione sismica attraverso accelerogrammi, ma in tal caso la struttura deve

essere non dissipativa.

Per Ic sole costruzioni la cui risposta sismica, in ogni dirczionc principale, non dipenda
significativamente dai modi di vibrare superiori, ¢ possibile utilizzare, sia su sistemi dissipativi sia
su sistemi non dissipativi, il metodo delle forze laterali o “analisi lineare statica”. In essa
I’cquilibrio ¢ trattato staticamente, 'analisi della struttura ¢ lincare, si modella I’azionc sismica
direttamente attraverso lo spettro di progetto definito al § 3.2.3.4 (struttura non dissipativa) o al §
3.2.3.5 (struttura dissipativa).

Infine, per determinare gli effetti dell’azione sismica su sistemi dissipativi, si possono effettuare
analisi non lincari. In cssc l'cquilibrio ¢ trattato staticamente (“analisi non lincarc statica™)
modcllando 1’azione sismica dircttamente mediante forze statiche fatte crescere monotonamente o
dinamicamente (“analisi non lineare dinamica”) modellando T’azione sismica indirettamente
mediante accelerogrammi.
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7.3.3 ANALISI LINEARE DINAMICA O STATICA

7.3.3.1 Analisi lineare dinamica

I.7analisi dinamica lineare consisle:

- nella determinazione dei modi di vibrare della costruzione (analisi modale),

- nel calcolo degli elletti dell’azione sismica, rappresentala dallo speliro di risposta di progetlo,
per ciascuno dei modi di vibrare individuati,

- nella combinazione di questi elletl.

Devono esscre considerati tutti i modi con massa partecipante significativa. E opportuno a tal

riguardo considerarc tutti i modi con massa partecipante supceriore al 5% ¢ comunque un numcro di
modi la cui massa partecipantc totale sia supcriorc all’85%.

Per la combinazione degli cffetti relativi ai singoli modi deve essere utilizzata una combinazionc
quadratica completa degli effetti relativi a ciascun modo, quale quella indicata nell’espressione
(7.3.3):

E=(Q > py b k)™ (7.3.3)

con:

E; wvalore dell’effetio relativo al modo j;
pii coetticiente di correlazione tra il modo i € il modo j, calcolato con formule di comprovata

validith quale:
o, = 8B (7.3.4)
(1 +ij)|:(1'Bij)- + 4E.~Bij]
& smorzamento viscoso dei modiic j;
By ¢ il rapporto tra 'inverso dei periodi di ciascuna coppia i-j di modi (3;; = Ty/Ts).
Per gli cdifici, ghi elffewi della cecentricila accidentale del centro di massa possono ¢sscre

determinati mediante 1"applicazione di carichi statici costituiti da momenti torcenti di valore pari
alla risultante orizzontale della forza agenle al piano, delerminata come in § 7.3.3.2, moltiplicala per
Peceentricild accidentale del baricenwo delle masse rispello alla sua posizione di calcolo,
determinata come in § 7.2.6.

In alternativa, nel caso in cui la struttura sia non dissipativa, si pu¢ effettuare un’analisi con
inlegrazione al passo, modellando "azione sismica altraverso accelerogrammi, tenendo conto
dell’eccentricitd accidentale nel modo indicato al § 7.2.6.

7.3.3.2 Analisi lineare statica

L’analisi statica lineare consiste nell’applicazione di lor£e statiche equivalenti alle forze di inerzia
indottc dall’azionc sismica ¢ pud csscre ctfettuata per costruzioni che rispettino i requisiti specifici
riportali nei paragrali successivi, a condizione che il periodo del modo di vibrare principale nella
direzione in esame (Ty) non superi 2,5 Tc 0o Tp e che la costruzione sia regolare in allezza.

Per costruzioni civili o industriali che non superino i 40 m di altezza e la cui massa sia
approssimalivamente uniformemente distribuita lungo allezza, Ti pud essere slimalo, in assenza di
calcoli piu dettagliati, utilizzando la formula seguente:

T =C,-H*” (7.3.5)
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dove: H ¢ l'altezza della costruzione, in metri, dal piano di fondazione e C; vale 0,085 per
coslruzioni con strullura a (elaio in acciaio, 0,075 per coslruzioni con slrutlura a lelaio in
calcestruzzo armato e 0,050 per costruzioni con qualsiasi altro tipo di struttura.

1’ entita delle forze si ottiene dall’ordinata dello spettro di progetto corrispondente al periodo 1€ la
loro distribuzione sulla strutlura segue la forma del modo di vibrare principale nella direzione in
esame, valutata in modo approssimalto.

l.a forza da applicare a ciascuna massa della costruzione ¢ data dalla formula seguente:

E=F-z W/ ;W (7.3.6)
dove:
E=S,(T) W - Mg
T ¢ la forza da applicare alla massa 1-esima;

Wi ¢ W; sono i pesi, rispettivamente, della massa i ¢ della massa j;
zZi €z sono le quote, rispetto al piano di fondazione (v. § 3.2.3.1), delle masse i ¢ j;
Sa(T1)  &l'ordinata dello spetiro di risposta di progetio definito al § 3.2.3.5;

W ¢ il peso complessivo della costruzione;

A ¢ un coefficiente pari a 0,85 se la costruzione ha almeno tre orizzontamenti ¢ se T, < 27T,
pari a 1,0 in tucl gli alui casi;

£ ¢ accelerazione di gravild.

Per gli cdifici, se le rigidezze laterali ¢ le masse sono distribuite simmetricamente in pianta, gli
cffeui torsionali accidentali di cui al § 7.2.6 possono cssere considerati amplificando lc
sollecitazioni su ogni elemento resistente, calcolate con la distribuzione fornita dalla formula
(7.3.6), attraverso il fattore (8) risultante dalla seguente espressione:

d=1+ 0,6 /T, (7.3.7)
dove:

x ¢ la distanza dell’clemento resistente verticale dal baricentro geomctrico di piano, misurata
perpendicolarmente alla direzione dell’azione sismica considerata;

I.. ¢ ladistanza tra i due elementi resistenti pilt lontani, misurata allo stesso modo.

7333 Valutazione degli spostamenti

Gli spostamenti dg della struttura sotto 1’azione sismica di progetto allo SLV si ottengono
moltiplicando per il fattore p, i valori dg. ottenuti dall’analisi lineare, dinamica o statica, secondo
I’espressione seguente:

de=2p,-d=. (7.3.8)
dove
s =( s¢ T, >Te
Wa=14(q—1)-To /T, se T <Te (7.3.9)

In ogni caso g < 5q — 4.
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7.3.4 ANALISI NON LINEARE STATICA O DINAMICA

7.3.4.1 Analisi non lineare statica

I.analisi non lineare stalica consisle nell’applicare alla struttura i carichi gravitazionali e, per la
direzione considerala dell’azione sismica, un sistema di lorze orizzontali distribuile, ad ogni livello
della costruzione, proporzionalmente alle forze d’inerzia ed aventi risultante (taglio alla base) Fy.
Tali lorze sono scalale in modo da lar crescere monolonamente, sia in direzione positiva che
negativa e fino al raggiungimento delle condizioni di collasso locale o globale, lo spostamento
orizzontale d. di un punto di controllo coincidente con il centro di massa dell’ultimo livello della
costruzione (sono esclusi eventuali torrini). II diagramma F, - d. rappresenta la curva di capacita
della struttura.

Queslo tipo di analisi pud essere ulilizzalo soltanto se ricorrono le condizioni di applicabilita nel

seguilo precisale per le distribuzioni principali (Gruppo 1); in lal caso esso si utilizza per gli scopi

e nei casi seguenti:

- valutare 1 rapporti di sovraresistenza ¢,/o di cui ai §§ 7.4.3.2, 7.4.5.1, 7.5.2.2, 7.6.2.2, 7.7.3,
7.8.1.3¢7.9.2.1;

- verificare I’cffettiva distribuzione della domanda inclastica negli edifici progettati con il fattore
di struttura g;

- come metodo di progetto per gli edifici di nuova costruzione sostitutivo dei metodi di analisi
lincari;

- come metodo per la valutazione della capacita di edific1 esistenti.

Si devono considerare almeno due distribuzioni di forze d’inerzia, ricadenti 'una nelle distribuzioni

principali (Gruppo 1) e I'altra nelle distribuzioni secondarie (Gruppo 2) appresso illustrate.

Gruppo 1 - Distribuzioni principali:

- distribuzione proporzionale alle forze statiche di cui al § 7.3.3.2, applicabile solo se il modo di
vibrare fondamentale nella direzione considerata ha una partecipazione di massa non inferiore al
75% ed a condizione di utilizzare come seconda distribuzione la 2 a);

- distribuzione corrispondente ad una distribuzione di accelerazioni proporzionale alla lorma del
modo di vibrare, applicabilc solo sc il modo di vibrare fondamentale nclla dirczione considerata
ha una partecipazione di massa non inleriore al 75%;

- distribuzione corrispondente alla distribuzione dei tagli di piano calcolati in un’analisi dinamica
lineare, applicabile solo se il periodo fondamentale della strutlura & superiore a Te.

Gruppo 2 - Distribuzioni sccondaric:

a) distribuzione unilorme di forze, da intendersi come derivala da una distribuzione uniforme di
accclerazioni lungo 17altezza della costruzione:

b) distribuzione adattiva, che cambia al crescere dello spostamento del punto di controllo in
funzione della plasticizzazione della struttura.

I”analisi richiede che al sistema strutturale reale venga associato un sistema strutturale equivalente
ad un grado di liberta.

7.3.4.2 Analisi non lincarc dinamica

L’analisi non lineare dinamica consiste nel calcolo della risposta sismica della strutlura mediante
integrazione delle equazioni del moto, utilizzando un modello non lineare della struttura e gli
accelerogrammi definiti al § 3.2.3.6. Essa ha lo scopo di valutare il comportamento dinamico della
strulturd in campo non lineare, consentendo il conlronto tra dutlilita richiesta ¢ dultilita disponibile,
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nonché di verificare I'integrita degli elementi strutturali nei confronti di possibili comportamenti
[ragili.
I analisi dinamica non lineare deve essere confrontata con una analisi modale con spettro di

risposta di progetto, al fine di controllare le differenze in termini di sollecitazioni globali alla base
delle strutture.

Nel caso delle costruzioni con isolamenlo alla base 1'analisi dinamica non lineare ¢ obbligaloria
quando 1l sistema d’isolamento non pud essere rappresentato da un modello lineare equivalente,
come stabilito nel § 7.10.5.2.

Gli cffetti torsionali sul sistema d’isolamento sono valutati come precisato nel § 7.10.5.3.1,
adottando valori delle rigidezze cquivalenti cocrenti con gli spostamenti risultanti dall’ analisi. In
proposito ¢i si puo riferire a documenti di comprovata validita.

7.3.5 RISPOSTA ALLE DIVERSE COMPONENTI DELL’AZIONE SISMICA ED
ALLA VARIABILITA SPAZIALE DEL MOTO

Se la risposta viene valutata mediante analisi statica 0 dinamica in campo lineare, essa pud essere
calcolata separatamente per ciascuna delle tre componenti; la risposta a ciascuna componente, ove
necessario (v. § 3.2.5.1), ¢ combinala con gli efletli pseudo-statici indotli dagli spostamenti relativi
prodotti dalla variabilita spaziale della componente stessa, utilizzando la radice quadrata della
somma dei quadrati. Gli effetti sulla struttura (sollecitazioni, deformazioni, spostamenti, ecc.) sono
combinali successivamenle, applicando la seguente espressione:

1,00-E, +0.30-E, +0,30-E, (7.3.15)

con rotazione dei coefficienti moltiplicativi e conseguente individuazione degli effetti pili gravosi.
I.a componente verticale verra tenuta in conto ove necessario (v. § 7.2.1).

Sc la risposta vienc valutata mediantc analisi statica in campo non lincare, ciascuna dclle duc
componenti orizzontali (insieme a quella verticale, ove necessario, e agli spostamenti relativi
prodotti dalla variabilita spaziale del moto, ove necessario) € applicata separatamente. Come effetii
massimi si assumono 1 valori piu sfavorevoli cosi ottenuti.

Sc la risposla viene valutata mediante analisi dinamica con integrazione al passo, in campo lincare o
non lineare, le due componenti accelerometriche orizzontali (e quella verticale, ove necessario)
sono applicate simultaneamente a formare un gruppo di accelerogrammi e gli effetti sulla struttura
sono rappresentati dai valori medi degh effetti pitt sfavorevoli ottenuti dalle analisi, se si utilizzano
almeno 7 diversi gruppi di accelerogrammi, dai valori pin sfavorevoli degli effetti, in caso contrario.
In nessun caso si possono adottare meno di tre gruppi di accelerogrammi.

Necl caso in cui sia nceessario valutare gli cffetti della variabilita spaziale del moto, analisi deve
essere eseguita imponendo alla base della costruzione storie temporali del moto sismico
differenziate ma coerenti tra loro e generate in accordo con lo spettro di risposta appropriato per
clascun supporto.

7.3.6 CRITERI DI VERIFICA AGLI STATI LIMITE ULTIMI

Le verifiche nei confronti degli stati limite ultimi degli clementi strutturali, degli clementi non
strutturali e degli impianti si effettuano in termini di resistenza e di duttilita.

7.3.6.1 Verifiche degli elementi strutturali in termini di resistenza

Per tutti gli elementi strutturali, inclusi nodi e connessioni tra elementi, deve essere verificato che il
valore di progetto di ciascuna sollecitazione (E,), calcolato in generale comprendendo gli effetti
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delle non linearita geometriche e le regole di gerarchia delle resistenze indicate per le diverse
lecniche costrutlive, sia inleriore al corrispondente valore della resistenza di progetto (R.).

In particolare gli orizzontamenti devono essere in grado di trasmettere le forze ottenute dall’analisi,
aumentate del 30 %,

I.a resistenza di progetto delle membrature e dei collegamenti ¢ valutata in accordo con le regole
presentate nei capitoli precedenti, integrate dalle regole di progettazione delinite di volta in volla
nei successivi paragrati.

S¢ la resistenza dei materiali ¢ givstificatamente ridotta (anche sulla base di apposite prove
sperimentali) per tener conto del degrado per deformazioni cicliche, ai cocfficienti parziali di
sicurezza sui materiali Yy si attribuiscono i valori precisati nel Cap. 4 per le situazioni eccezionali.

7.3.6.2 Verifiche degli elementi strutturali in termini di duttilita e capacita di
deformazione

Deve essere verificato che i singoli elementi strutturali e la struttura nel suo insieme possiedano una
duttilita cocrente con il fattore di struttura g adottato. Questa condizione si pud ritencre soddisfatta
applicando le regole di progetto specifiche e di gerarchia delle resistenze indicate per le diverse
tipologic costruttive.

Alternativamente, € coerentemente con modello e metodo di analisi utilizzato, si deve verificare che
la struttura possieda una capacita di spostamento superiore alla domanda.

7.3.03 Verifiche degli elementi non strutturali e degli impianti

Per gli elementi costruttivi senza funzione strutturale debbono essere adottati magisteri atti ad
evitare collassi fragili e prematuri e la possibile espulsione sotto 1'azione della F, (v. § 7.2.3)
corrispondente allo SLV.

Per ciascuno degli impianli principali, gli elementi strutlurali che soslengono e collegano i diversi
elementi funzionali costituenti l'impianto tra loro ed alla struttura principale devono avere
resistenza sutficiente a sostenere 1'azione della F, (v. § 7.2.4) corrispondente allo SLV.

7.3.7 CRITERI DI VERIFICA AGLI STATI LIMITE DI ESERCIZIO

Le verifiche nei confronti degli stati limite di esercizio degli elementi strutturali, degli elementi non
strutturali e degli impianti si effettuano rispettivamente in termini di resistenza, di contenimento del
danno ¢ di mantenimento della funzionalitd.

7.3.7.1 Verifiche degli elementi strutturali in termini di resistenza

Per costruzioni di Classc III ¢ IV, sc si vogliono limitare i danncggiamenti strutturali, per tutti gli
clementi strutturali, inclusi nodi ¢ connessioni tra clementi, deve cssere verificato che il valore di
progetto di ciascuna sollecitazione (E.) calcolato in presenza delle azioni sismiche corrispondenti
allo SLD (v. §3.2.1 ¢ § 3.2.3.2) ed attribuendo ad n il valore di 2/3, sia inferiore al corrispondente
valore della resislenza di progetlo (Ry). calcolalo secondo le regole speciliche indicale per ciascun
tipo strutturale nel Cap. 4 con riferimento alle situazioni eccezionali.
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7372 Verifiche degli elementi strutturali in termini di contenimento del danno agli
elementi non strutturali

Per le costruzioni ricadenti in classe d’uso I e II si deve verificare che ’azione sismica di progetto
non produca agli elementi costruttivi senza funzione strutturale danni tali da rendere la costruzione
lemporaneamente inagibile.

Nel caso delle costruzioni civili e industriali, qualora la lemporanea inagibilith sia dovula a
spostamenti eccessivi interpiano, questa condizione si pud ritenere soddisfatta quando gl
spostamenti interpiano ottenuti dall’analisi in presenza dell’azione sismica di progetto relativa allo
SLD (v. §3.2.1 ¢ § 3.2.3.2) siana inferiori ai limiti indicati nel seguito

a) per tamponamenti collegati rigidamente alla struttura che interferiscono con la deformabilita
della stessa

d.<0,005 h (7.3.16)

b) per tamponamenti progettati in modo da non subire danni a seguito di spostamenti di interpiano
dyp , per effetto della loro deformabilita intrinseca ovvero dei collegamenti alla struttura:

d.<dp<0,01lh 7.3.17)
¢) per costruzioni con struttura portante in muratura ordinaria
d. < 0,003 h (7.3.18)
d) per costruzioni con struttura portante in muratura armata
d; < 0,004 h (7.3.19)

dove:

d, ¢ lo spostamento interpiano, ovvero la differenza tra gli spostamenti al solaio superiore ed
inferiore, calcolati secondo i §§ 7.3.3 0 7.3.4,

h ¢ I"altezza del piano.

In caso di coesislenza di diversi lipi di (amponamenli o strullura portanle nel medesimo piano della
costruzione, deve csserc assunto il limite di spostaniento pil restrittivo. Qualora gli spostamenti di
interpiano siano superiori a 0,005 h (caso b) le verifiche della capacita di spostamento degli
elementi non strutturali vanno estese a tutli i tamponamenti, alle tramezzature interne ed agli
impianti.

Per le costruzioni ricadenti in classe d’uso 1l e IV si deve verificare che 'azione sismica di
progetio non produca danni agli elementi costruttivi senza funzione strutturale tali da rendere
temporaneamente non operativa la costruzione.

Nel caso delle costruzioni civili e industriali questa condizione si pud ritenere soddisfatta quando gli
spostamenti interpiano ottenuti dall’analisi in presenza dell’azione sismica di progetto relativa allo
SLO (v. § 3.2.1 ¢ § 3.2.3.2) siano inferiori ai 2/3 dei limiti in precedenza indicati.

7.3.73 Verifiche degli impianti in termini di mantenimento della funzionalita

Per le coslruzioni ricadenti in classe d’uso Il ¢ 1V, s1 deve verilicare che gli spostament strutturali
o le accelerazioni (a seconda che gli impianti siano pitt vulnerabili per effetto dei primi o delle
scconde) prodotti dalle azioni relative allo SLO non siano tali da produrre interruzioni d’uso degli
impianti stessi.
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7.4 COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO

74.1 GENERALITA

L’impostazione delle presenti norme, con le regole di progetto che da essa diseendono, prevede che
le costruzioni in cemento armato posseggano in ogni caso una adeguata capacita di dissipare energia
in campo inelastico per azioni cicliche ripetute, senza che cid comporti riduzioni significative della
resistenza nei confronti delle azioni sia verticali che orizzontali.

74.2 CARATTERISTICHE DEI MATERIALI

7.4.2.1 Conglomerato

Non ¢ ammesso ['uso di conglomerati di classc inferiore a C20/25.

74.2.2 Acciaio
Per le strutture si deve utilizzare acciaio B450C di cui al § 11.3.2.1.

Si consente I'utilizzo di acciai di tipo B450A, con diametri compresi tra 5 ¢ 10 mm, per le reti ¢ i
tralicei; se ne consente inoltre I'uso per ’armatura trasversale unicamente se € rispettata almeno una
delle seguenti condizioni: elementi in cui ¢ impedita la plasticizzazione mediante il rispetto del
criterio di gerarchia delle resistenze, elementi secondari di cui al § 7.2.3, strutture poco dissipative
con laltore di struttura g < 1,5.

74.3 TIPOLOGIE STRUTTURALI E FATTORI DI STRUTTURA

7.4.3.1 Tipologie strutturali

Le¢ strutture sismo-resistenti in cemento armato previste dalle presenti normc possono csscrc

classificate nelle seguenti tipologie:

- strutture a telaio, nelle quali la resistenza alle azioni sia verticali che orizzontah ¢ affidata
principalmente a telai spaziali, aventi resistenza a taglio alla base > 65% della resistenza a taglio
totalc;

- strutture a pareti, nelle quali la resistenza alle azioni sia verticali che orizzontali ¢ affidata
principalmente a pareti, singole o accoppiate, aventi resistenza a taglio alla base > 65% della
resistenza a laglio lotale’;

- strutture miste telaio-pareti, nelle quali la resislenza alle azioni verticali ¢ allidata
prevalentemente ai telai. la resistenza alle azioni orizzontali & affidata in parte ai telai ed in parte
alle pareti. singole o accoppiate; se pill del 50% dell’azione orizzontale € assorbita dai telai si
parla di strurture miste equivalenti a telai, altrimenli si parla di strutture miste equivalenti a
paretr;

- strutture deformabili torsionalmente, composte da (elai /o pareld, la cui rigidezzy (orsionale non
soddisfa ad ogni piano la condizione 1/1g > 0.8, nclla quale:

4 Una parete ¢ un elemento strutturale di supporto per altri elementi che ha una sezione trasversale caratterizzata da un
rapporto tra dimensione massima ¢ minima in pianta superiore a 4. Si definisce parete di forma composta I'insieme di
pareti semplici collegate in modo da formare sezioni a L, I, U, 1 ece. Una parcte accoppiata consiste di due o piti
pareli singole collegatle tra loro da travi dutili (“travi di accoppiamento”) distribuite in modo regolare lungo allezza.
Al fini della determinazione del fattore di struttura g una parete si definisce accoppiata quando & verificata la
condizione che il momento totale alla base prodotto dalle azioni orizzontali & equilibrato, per almeno il 20%, dalla

coppia prodotta dagli sforzi verticali indotti nelle pareti dalla azione sismica.
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? = rapporto tra rigidezza torsionale ¢ flessionale di piano
12 =(L"+B Y12  (I.eB dimensioni in pianta del piano)

- strutture a pendalo inverso, nelle quali almeno il 50% della massa ¢ nel terzo superiore
dell’altezza della costruzioge o nelle quali la dissipazione d’energia avviene alla base di un
singolo elemenlo strutlurale”.

Le strutture delle costruzioni in calcestruzzo possono essere classificate come appartenenti ad una
tipologia in una direzione orizzontale ed ad un’altra tipologia nella direzione orizzontale ortogonale
alla precedenle.

Una slruttura a pareli & da considerarsi come strutira a pareti estese debolmente armate se, nella
dirczione orizzontale d’interesse, cssa ha un periodo fondamentale, calcolato nell’ipotesi di assenza
di rotazioni alla base, non superiore a T¢, e comprende almeno due pareti con una dimensione
orizzontale non inferiore al minimo tra 4,0m ed i 2/3 della loro altezza, che nella situazione sismica
portano insieme almenao i1 20% del carico gravitazionale,

Se una struttura non ¢ classificata come struttura a pareri estese debolmente armate, tutte le sue
pareti devono essere progettate come duttili.

7432 Fattori di struttura

11 fattore di struttura da utilizzare per ciascuna direzione della azione sismica orizzontale & calcolato
come riportato nel § 7.3.1.

I massimi valori di qo relativi alle diverse tipologie ed alle due classi di duttilita consideraie
(CD”A” e CD”B”) sono contenuti nella tabella seguente.

Tabella 7.4.1 — Valori di g

s . o
I Ipnl()gla CD”B,’ CD”A”
Strutture a telaio, a pareti accoppiate, miste 3,00,/0, 4.5 ooy
Strutture a pareti non accoppiate 3,0 4,0 o, /0oy
Strutture delormabili torsionalmente 2,0 3,0
Strutture a pendolo inverso 1,5 2,0

Le strutture a pareti estese debolmente armate devono essere progettare in CD “B”. Soutture aventi
i telai resistenti all’azione sismica composti, anche in una sola delle direzioni principali, con travi a
spessore devono essere progettate in CD”B” a meno che tali travi non si possano considerare
elemenli strulturali “secondari”.

Per strutture regolari in pianta, possono essere adottati i seguenti valori di o,,/0:
a) Strullure a lelaio o misle equivalend a lelai

- strutture a telaio di un piano oo =11
- strutture a telaio con pitl piani ed una sola campata o/on =12
- strutture a telaio con pill piani ¢ pill campate o/0n =13
b) Strutture a pareti 0 miste equivalenti a pareti

- strutture con solo due pareti non accoppiate per direzione orizzontale o/og =10
- altre strutture a pareti non accoppiate o/ot = 1,1
- strutture a parcti accoppiatc o mistc cquivalenti a parcti o/ =12

Non appartenpgono a questa categoria i felai ad un piano con i pilastri collegati in sommita lungo entrambe le direzioni
principali dell’edificio e per 1 quali la forza assiale non eccede il 30% della resistenza a compressione della sola
sezione di calcestruzzo.
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Per prevenire il collasso delle strutture a seguito della rottura delle pareti, 1 valori di qo devono
essere ridolli mediante il fattore Ky

W

1,00 per strutture a lelaio e miste equivalenti a telai
0,5 < (1401, )/ 3< 1 per strutture a pareti, miste cquivalenti a parcti, torsionalmente deformabili

dove o ¢ il valore assunto in prevalenza dal rapporto tra altezze ¢ larghezze delle pareti. Nel caso
in cui gli o delle pareli non dilleriscano signilicativamente tra di loro, il valore di tig per I’insieme
delle pareti pud essere calcolato assumendo come allezza la somma delle altezze delle singole pareli
¢ come larghezza la somma delle larghezze.

Per tipologic strutturali diverse da quelle sopra definite, ove si intenda adottare un valore g > 1.5 il
valore adottato deve essere adeguatamente giustificato dal progettista.

7.4.4 DIMENSIONAMENTO E VERIFICA DEGLI ELEMENTI STRUTTURALI
Per le strutture di fondazione vale quanto indicato nel § 7.2.5.
Per gli clementi strutturali sccondari delle strutture in clevazione vale quanto indicato nel § 7.2.3.

I.e indicazioni successive si applicano solo agli elementi strutturali principali delle strutture in
elevazione. Per essi si ellettuano veriliche di resislenza, nei modi indicati nei §8 7.3.6.1 e 7.3.7.1, e
verifiche di duttilita, in accordo con il § 7.3.6.2. Qualora non si proceda ad un’analisi non lincare, Ic
verifiche di duttilita si possono effettuare controllandoe che la duttilita di curvatura [, nelle zone
critiche risulti

{Zqo—l per Ty = Te

o = 7.4.1,
“(P 11"' 2(q0 _l)TC/'Tl pCl Tl < TC ( )

dove T; ¢ il periodo proprio fondamentale della struttura.

La duttilita di curvatura [, pud essere calcolata come rapporto tra la curvatura cui corrisponde una
riduzione del 15% della massima resislenza a [lessione ovvero il raggiungimento delle delormazioni
ultime del caleestruzzo eq, 0 dell’acciaio gy ¢ la curvatura al limite di snervamento ¢ deve risultare
almeno 1,5 volte la duttilita di curvatura calcolata con le espressioni (7.4.1).

7.4.4.1 Travi

7.4.4.1.1 Sollecitaziont di calcolo

I momenti flettenti di calcolo, da utilizzare per il dimensionamento o verifica delle travi, sono quelli
ollenuti dall”analisi globale della struttura per l¢ combinazioni di carico di cui al § 3.2.4.

Al fine di escludere la formazione di meccanismi inelastici dovuti al taglio, le sollecitazioni di
laglio di calcolo Vg si oulengono sommando il contributo dovulo ai carichi gravitazionali agenti
sulla trave, considerata incernierata agli estremi, alle sollecitazioni di taglio corrispondenti alla
formazione delle cerniere plastiche nella trave ¢ prodotic dai momenii resistenti My g2 delle due
sezioni di plasticizzazione (generalmente quelle di estremitd) determinati come indicato in §
4.1.2.1.2, amplificali del lallore di sovrarcsislenza Ygq assunto pari, rispellivamente, ad 1,20 per
strutture in CD”A”, ad 1,00 per strutture in CD”B” (v. Fig. 7.4.1).

Per ciascuna direzione e ciascun verso di applicazione delle azioni sismiche, si considerano due
valori di sollecitazione di taglio, massimo ¢ minimo, ipotizzando rispettivamente la presenza ¢
Iassenza dei carichi variabili ¢ momenli resistenti My, gq12, da assumere in ogni caso di verso
concorde sulla trave.

Nei casi in cui le cemicre plastiche non si formino nella trave ma negli clementi che la sostengono,
le sollecilazioni di laglio sono calcolale sulla base della resistenza di quest ultimi.
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I momenti resistenti sono da calcolare sulla base delle armature tlessionali effettivamente presenti,
compreso il contributo di quelle poste all’interno della larghezza collaborante di eventuali soletle
piene, se ancorate al di fuori della campata in esame.

T.a larghezza collaborante ¢ da assumersi uguale alla larghezza del pilastro be (v. Fig. 7.4.2a) su cui

la trave conlluisce pitt:

- due volte Ialtezza della soletta da ciascun lato, nel caso di travi confluenti in pilastri interni (v.
Fig. 7.4.2b);

- due o qualtro volle I'altezza della soletla da ciascun lalo in cui € presenle una rave trasversale di
altezza simile, nel caso di travi confluenti rispettivamente in pilastri esterni o interni (v. I'ig. 7.4.2¢
e 7.4.2d).

2hg

:I: he

Caso a

(pilastri estermni) Casob

(pilastri interni)

Casod
(pilastri interni)

Casoc
(pilastri esterni)

Figura 7.4.1 — Larghezza collaborante delle travi.
7.4.4.1.2 Verifiche di resistenza

7.4.4.1.2.1 Flessione

In ogni sersione il momento Tesistente, calcolato come indicalto nel § 4.1.2.1.2, deve risultare
superiore o uguale al momento flettente di calcolo, determinato come indicato nel § 7.4.4.1.1.

7.4.4.1.2.2 Taglio

Per le strutlure in CD7B”, la resistenza a taglio nei confronti delle sollecitazioni delerminale come
indicatonel § 7.4.4.1.1 € calcolala come indicato nel § 4.1.2.1.3.

Per l¢ strutture in CD”A”, vale quanto seguc:

- latesistenza a laglio si calcola come indicalo in § 4.2.1.3 assumendo nelle zone criliche ¢lgh =1;
Se nelle zone critiche il rapporto tra il taglio minimo e quello massimo risulta inferiore a -0,5, e se il
maggiore tra 1 valori assoluti dei due tagli supera il valore:
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—j Moy b,-d (7.4.2)

dove b, ¢ 1a larghezza dell’anima della trave ¢ 4 ¢ 1aliczza utile della sua sczione, allora nel piano
verticale di inflessione della trave devono essere disposti due ordini di armature diagonali, 1’'uno
inclinato di +45° e I’altro di -45° rispetto all’asse della trave.

La resistenza deve essere affidata per meta alle staffe ¢ per meta ai due ordini di armature inclinate,
per le quali deve risultare

AT,
VEd Jmax < ﬁ)d

dove Ag & I"area di ciascuno dei due ordini di armature inclinate.

(7.4.3)

7.4.4.2 Pilastri

7.4.4.2.1 Sollecitazioni di calcolo

Per ciascuna direzione ¢ ciascun verso di applicazione delle azioni sismiche, si devono proteggere 1
pilastri dalla plasticizzazione prematura adotlando opportuni momenti [lettenti di calcolo; lale
condizione si consegue qualora, per ogni nodo trave-pilasiro ed ogni direzione e verso dell’azione
sismica, la resistenza complessiva dei pilastri sia maggiore della resistenza complessiva delle travi
amplilicala del coelliciente yry, in accordo con la formula:

ZMC,Rd 2 Yra 'ZMh,Rd - (7.4.4)
dove:
Yea = 1,30 per le strutture in CD “A” ¢ y,, = 1,10 per le strutture in CD “B”,
Mcrq € il momento resistente del generico pilastro convergente nel nodo, calcolato per i livelli di
sollecitazione assiale presenti nelle combinazioni sismiche delle azioni;
My rq € il momenlo resistente della generica trave convergente nel nodo.

Nel caso in cui si sia adottato il modello elastico incrudente di fig. 4.1.2 a, i momenti Mc rq € Mpra
si determinano come specificato nel § 4.1.2.1.2, assumendo la deformazione massima dell’acciaio
£ =1%.

Nella (7.4.4) si assume il nodo in equilibrio ed i momenli, sia nei pilastri che nelle travi, ra loro
concordi. Ncl caso in cui 1 momenti nel pilastro al di sopra ed al di sotto del nodo siano tra loro
discordi, al denominatore della formula (7.4.4) va posto il solo valore maggiore, il minore va
sommato ai momenti di plasticizzazione delle travi.

Per la sezione di base dei pilastri del piano terreno si adotta come momento di calcolo il maggiore
tra il momento risultante dall’analisi ed il momento M¢ rq della sezione di sommitd del pilastro.

11 suddetio criterio di gerarchia delle resistenze non si applica alle sezioni di sommila dei pilastri
dell’ultimo piano.

Al fine di escludere la formazione di meccanismi inelastici dovuti al taglio, le sollecitazioni di
laglio da ulilizzare per le veriliche ed il dimensionamento delle armature si oulengono dalla
condizione di equilibrio del pilastro soggetto all’azione dei momenti resistenti nelle sezioni di
estremita superiore M _, ed inferiore M secondo I’espressione:

5
C.Rd
s i
M ra + Mery

1

i
C.Rd

Via = Vra (7.4.5)

P
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nella quale 1, ¢ la lunghezza del pilastro. Nel caso in cui i tamponamenti non si estendano per
Tintera altezza dei pilastri adiacenti, le sollecitazioni di taglio da considerare per la parte del pilastro
priva di tamponamento sono calcolati utilizzando la relazione (7.4.5), dove l'altezza 1, ¢ assunta
pari alla estensione delld parte di pilastro priva di lamponamento.

7.4.4.2.2 Verifiche di resistenza
7.4.4.2.2.1 Presso-flessione

Per le strutture in CD “B” ed in CD “A” la sollecitazione di compressione non deve eccedere,
rispettivamente, il 65% ed il 55% della resistenza massima a compressione della sezione di solo
calcestruzzo.

La verifica a presso-flessione deviata pud essere condotta in maniera semplificata effettuando, per
ciascuna direzione di applicazione del sisma, una verifica a presso-flessione retta nella quale le

sollecitazioni vengono determinate come indicato nel § 7.4.4.2.1 e la resistenza, calcolata come
indicato nel § 4.1.2.1.2, vienc ridotta del 30%.

7.4.4.2.22 Taglio
l.a resistenza delle sezioni dei pilastri a taglio, da confrontare con le rispettive sollecitazioni
determinate come indicato nel § 7.4.4.2.1, ¢ calcolata come indicato nel § 4.1.2.1.3.

74.4.3 Nodi trave-pilastro
Si definisce nodo la zona del pilastro che si incrocia con le travi ad esso concorrenti.

T.a resistenza del nodo deve essere tale da assicurare che non pervenga alla rottura prima delle zone
della trave e del pilastro ad esso adiacenti. Sono da evitare, per quanto possibile, eccentricita tra
I’asse della trave e 1’asse del pilastro concorrenti in un nodo.

S1 distinguono due tipi di nodi:

- wodi interamente confinati, cosi definiti quando in ognuna delle quattro facce verticali si innesta
una (rave. Il conlinamento si considera realizzalo quando, su ogni laccia del nodo, la sezione
della trave copre per almeno i 3/4 la larghczza del pilastro ¢, su entrambe le coppic di facce
opposte del nodo, le sezioni delle travi si ricoprono per almeno i1 3/4 dell’altezza;

- nodi non interamente confinati: tutti 1 nodi non appartenenti alla categoria precedente.

11 taglio agente in direzione orizzontale in un nodo deve essere calcolato tenendo conto delle

sollecitazioni pit gravose che, per effetto dell’azione sismica, si possono verificare negli elementi

che vi confluiscono. In assenza di pill accurate valutazioni, la forza di taglio agente ncl nuclco di

caleestruzzo del nodo pud essere calcolata, per ciascuna direzione dell’aziong sismica, come:

Vint =Vaa (As + Aga )y — Ve per nodi interni (7.4.6)
Vs =Yra - Aa - I — Ve per nodi esterni (7.4.7)

in cui Yy = 1,20, Ag ed Ag sono rispettivamente ["area dell’armatura superiore ed inferiore della

trave e Ve € la [orza di taglio nel pilastro al di sopra del nodo, derivante dall’analisi in condizioni

sismiche.

7.4.4.3.1 Verifiche di resistenza

l.a verifica di resistenza del nodo deve essere effettuata per le sole strutture in CID”A”.
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La compressione diagonale indotta dal meccanismo a traliccio non deve eccedere la resistenza a
compressione del calcestruzzo. In assenza di modelli pit accurali, il requisito pud rilenersi

soddisfatto se:
. f vy
ijd Sn‘lcd’bj‘hjc‘ 1__ (7.4.8)
n

_ fck 5 .
n=ao; (1 250} con o, espresso in MPa (7.4.9)

in cui

ed o; € un coetliciente che vale 0,6 per nodi interni e 0,48 per nodi esterni, vq € la forza assiale nel

pilastro al di sopra dcl nodo normalizzata rispetto alla resistenza a compressione della sczione di

solo calcestruzzo, h;. € la distanza tra le giaciture piu esterne di armature del pilastro, b; & la

larghezza effettiva del nodo. Quest’ultima & assunta pari alla minore tra:

a) la maggiore tra le largherre della sezione del pilastro e della serione della trave;

b) la minore tra le larghezze della sezione del pilastro e della sezione della trave, ambedue
aumentate di meta altezza della sezione del pilastro.

Per cvitare che la massima trazione diagonale del caleestruzzo cceeda la fg deve essere previsto un
adeguato confinamento. In assenza di modelli pit accurati, si possono disporre nel nodo staffe
orizzontali di diametro non inferiore a 6 mm, in modo che:
Ag Lo [Vim /(b -hio)]
bj ) th fcld +Vy- fcd

—T. (7.4.10)

in cui i simboli gid utilizzati hanno il significato in precedenza illustrato, Ag, ¢ Tarca totale della
sezione delle staffe e h;y ¢ la distanza tra le giaciture di armature superiori e inferiori della trave.

In alternativa, l'integrita del nodo a seguito della fessurazione diagonale pud essere garantita
integralmente dalle staffe orizzontali se

A Fod 2 Yra- (As + A ) £, -(1-0,8vy) per nodi interni (7.4.11)
A Fed 2 Yia - Aws L (1-0,8v4 ) per nodi esterni (7.4.12)

dove Ay ed Agp hanno il signilicalo visto in precedenza, Yrqg vale 1,20, vq € la lorza assiale
normalizzata agente al di sopra del nodo, per i nodi interni, al di sotto del nodo, per i nodi esterni.

7.4.44 Diaframmi orizzontali

7.4.4.4.1 Verifiche di resistenza

Vale quanto enuncialo nel § 7.3.6.1.
7.4.4.5 Pareti

7.4.4.5.1 Seollecitazioni di calcolo

In mancanza di analisi pill accurate, le sollecitazioni di calcolo nelle pareti possono essere
determinate mediante la seguente procedura semplilicata.

11 diagramma dei momenti flettenti lungo 1'altezza della parete € ottenuto per traslazione verso 1’alto
dell’inviluppo del diagramma dei momenti derivante dall’analisi. L’inviluppo pud essere assunto
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lineare, se la struttura non presenta significative discontinuitd in termini di massa, rigidezza e
resistenza lungo Dallezza. La (raslazione deve essere in accordo con l'inclinazione degli elementi
compressi nel meccanismo resistente a taglio e pud essere assunta pari ad h, (altezza della zona
inelastica di base).

I altesrza he € data dal pin grande dei seguenti valori: I'altexza della serione di base della parele
(Is), un scsto dell’altezza della parcte (hy); 1’altezza critica da assumcre non deve csscre maggiorc
dell’altezza del piano terra, nel caso di editici con numero di piani non superiore a 6, maggiore di
due volte I’altezza del piano terra, per edifici con oltre 6 piani, e comunque non maggiore di due
voltc I'altczza dclla sczionc di basc.

Per strutture sia in CD “B” che in CD “A” si deve tener conto del possibile incremento delle forze
di taglio a seguilo della formavzione della cerniera plaslica alla base della parele.

Per le strutture in CD “B” questo requisito si ritiene soddistatto se si incrementa del 50% il taglio
derivante dall’analisi. Per pareti estese debolmente armate il taglio ad ogni piano pud essere
ottenuto amplificando il taglio derivante dall’analisi del lattore (g+1)/2. Nelle strutlure miste, il
taglio nelle pareti non debolmente armate deve tener conto delle sollecitazioni devute ai medi di
vibrare superiori. A tal fine, il taglio derivante dall’analisi pud essere sostituito dal diagramma
d'inviluppo riportato in Fig. 7.4.1, nella quale h,, & I'altezza della parete, A ¢ il taglio alla base
incrementato, B non deve essere inferiore a (),5A.

€ A2 —>,

2/3h,

Figura 7.4.2 — Diagramma di inviluppo delle forze di taglio nelle paveri di strutfuve miste.

Per le strutture in CD “A” il taglio deve essere incrementato del fattore

. ’ S.(T.
1,5<q- (hk] +0,1 ﬁ <q pcr parcti snclle (7.4.13)
q Mg, Se(Tl)
L M .
Yea - <q per parefi tozze (7.4.14)
M

intendendo per snelle le pareti con un rapporto tra altezza e larghezza superiore a 2, ponendo
Yre=1,2 ed indicando con Mgy ed Mgy 1 momenti flettenti rispettivamente di calcolo e resistente alla
base della parete, con T; periodo fondamentale di vibrazione dell’edificio nella direzione
dell’azione sismica, con S5.(T) I'ordinata dello spetiro di risposta elastico.

Se il fattore di struttura ¢ ¢ superiore a 2, si deve tener conto delle forza assiale dinamica aggiuntiva
che si genera nelle pareti per effetto dell’apertura e chiusura di fessure orizzontali e del
sollevamento dal suolo. In assenza di pili accurate analisi essa pud essere assunta pari al +50% della
forza assiale dovuta ai carichi verticali in condizioni sismiche.
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7.4.4.5.2 Verifiche di resistenza

Nel caso di pareti semplici, la verifica di resistenza si effettua con riferimento al rettangolo di base.
Nel caso di pareti di forma composta, la verifica va fatta considerando la parte di sezione costituita
dalle anime parallele o approssimativamente parallele alla direzione principale sismica ed
attribuendo alle ali dimensioni date dal minimo fra: effettiva larghezza dell’ala, meta della distanza
[ra anime adiacenli, 25% dell’allezza complessiva della parete h,,.

7.4.4.5.2.1 Presso-flessione

Per tutte le pareti, la forza normale di compressione non deve eccedere rispettivamente il 40% in
CD”B” e il 35% in CD”A” della resistenza massima a compressione della sezione di solo
calcestruzzo.

Le verifiche devono essere condotte nel modo indicato per i pilastri nel § 7.4.4.2.2 tenendo conto,
nella determinazione della resistenza, di tutte le armature longitudinali presenti nella parete.

Per le pareli eslese debolmente armate occorre limitare le lensioni di compressione nel calceslruzzo
per prevenire 'instabilita fuori dal piano, secondo quanto indicato nel § 4.1.2.1.7.2 per i pilastri
singoli.

7.4.4.5.2.2 Taglio

Per le strutture in CD”B” le veritiche devono essere condotte nel modo indicato per i pilastri nel §
7.4.4.2.2 ¢ devono considerare anche la possibile rottura per scorrimento.

Per le strutture in CD”A” nelle verifiche si deve considerare la possibile rottura a taglio
compressione del calcestruzzo dell’anima, la possibile rotlura a taglio trazione delle armalure
dell’anima, 1a possibile rottura per scorrimento nelle zone critiche.

Verifica a taglio compressione del calcestruzzo dell’anima

La determinazione della resistenza ¢ condotta in accordo con il § 4.1.2.1.3, assumendo un braccio
delle forze interne 7 pari all’80% dell’altezza della sezione ed un’inclinazione delle diagonali
compresse pari a 45°. Nelle zone critiche tale resistenza va moltiplicata per un fattore riduttivo 0.4.

Verifica a taglio trazione dell’armatura dell’anima

11 calcolo dell’armatura d’anima deve tener conto del rapporto di taglio o, =My, (VTd -lw) in cui
I ¢ Ialtezza della sezione. Per la verifica va considerato, ad ogni piano, il massimo valore di 0.

Se w«, =2, la determinazione della resistenza & condotta in accordo con il § 4.1.2.1.3, assumendo un
braccio delle forze interne z pari all’80% dell’altezza della sezione ed un’inclinazione delle
diagonali compresse pari a 45°. Altrimenti si utilizzano le seguenti espressioni:

Vig € Viao +0,75-py - Ly - by -0 -1, (7.4.15)
Pn- fyd,h ° bwn 7S P fyd,v - bw -Z+min Nhr, (7-4-16)

in cui p, e Py sono i rapporti tra 'area della sezione dell’armatura orizzontale o verticale,
rispettivamente, ¢ I'area della relativa sezione di calcestruzzo, fyan € fyav sono i valori di progetto
della resistenza delle armature orizzontali e verticali, by, & lo spessore dell’anima, Ngq ¢ la forza
assiale di progetto (positiva se di compressione), Vgy,. € la resistenza a taglio degli elementi non
armati, determinata in accordo con il § 4.1.2.1.3.1, da assumersi nulla nelle zone critiche quando
Ngq € di trazione.

Verifica a scorrimento nelle zone critiche

Sui possibili piani di scorrimento (per esempio le riprese di gello o 1 giunl coslrullivi) posl
all’interno delle zonce critiche deve risultare
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Vis £ Vias (7.4.17)
dove Vygs € il valore di progetto della resistenza a taglio nei confronti dello scorrimento
Vias = Vag + Vg + Vi (7.4.18)

nella quale V. V;, e V, rappresentano, rispettivamente, il contributo dell”effetto “spinotto™ delle
armature verticali, il contributo delle armaturc inclinate presenti alla basc, il contributo della
resistenza per atirito, e sono dati dalle espressioni:

jm-ZASJ T

V, =min (7.4.19)
10,251, Ay

Vi =l Y A, coso, (7.4.20)

v, =minJuF ,_(ZASJ‘ Tt +Nm) .§+Mm/z} a.421)

0.5n-f-& 1, b,

dove m & dato dall’espressione (7.4.9) (in cui 05=0,60), |ir ¢ i1 coefficiente d’attrito calcestruzzo-
calcestruzzo sotto azioni cicliche (pud essere assunto pari a 0,60), > Ay la somma delle aree delle
barre verticali intersecanti il piano contenente la potenziale superficie di scorrimento, & 1'altezza
della parte compressa della sezione normalizzala all’allezza della sezione, Ay 1'area di ciascuna
armatura inclinata che attraversa il piano detto formando con esse un angolo ¢;.

Per le pareti tozze deve risultare Vig>Vna/2.

l.a presenza di armature inclinare comporta un incremento della resistenza a flessione alla base
della parete che deve essere considerato quando si determina il taglio di calcolo Vgg.

7.4.4.6 Travi di accoppiamento dei sistemi a pareti

La verifica delle travi di accoppiamento ¢ da cscguire con i procedimenti contenuti nel § 7.4.4.1 sc ¢
soddislatla almeno una delle due condizioni seguenli:

- il rapporto tra luce netta e altezza ¢ uguale o superiore a 3;
- lasollecitazione di taglio di calcolo risulta:

Vig Sfeq-b-d (7.4.22)
essendo b la larghezza e d altezza utile della sezione.

Se le condizioni precedenti non sono soddisfatte la sollecitazione di taglio deve essere assorbita da
due ordini di armature diagonali, opportunamente staffate, disposte ad X sulla trave che si ancorano
nelle pareti adiacenti, con sezione pari, per ciascuna diagonale, ad A, tale da soddisfare la
relazione:

Ve €2A, [ -5in0 (7.4.23)
essendo O 'angolo minimo ra ciascuna delle due diagonali e 1’asse orivzontale.

Travi aventi allezza pari allo spessore del solaio non sono da considerare ellicaci ai [ini
dell’accoppiamento.

74.5 COSTRUZIONI CON STRUTTURA PREFABBRICATA
La prelabbricazione di parti di una struttura progetlala per rispondere alle prescrizioni relative agli
edifici in cemento armato richiede la dimostrazione che il collegamento in opera delle parti ¢ tale da
conferire il previsto livello di monoliticita in termini di resistenza, rigidezza e duttilit.
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Le prescrizioni di cui al presente § 7.4.5 sono aggiuntive rispetto a quelle contenute nei capitoli
precedenli, per quanto applicabili e non esplicitamenle modificate.

74.5.1 Tipologie strutturali e fattori di struttura

Le¢ presenti norme prendono in comsiderazione le scguenti tipologic di sistcmi strutturali, gia

definite nel § 7.4.3.1:

- strutture a telaio;

- strutture a pareti;

- Strutture miste telaio-pareti.

In aggiunta si considerano anche le seguenti categorie:

- strutture a pannelli;

- strutture monolitiche a cella;

- strutture a pilastri isostatici (strutture monopiano, con elementi di copertura sostenuti da
appoggi lissi gravani su pilastri isoslalici).

I valori massimi di g, per queste ultime categorie sono contenuti nella tabella seguente:

Tabella 7.4.I1 — Valori di q., per strutture prefabbricate

. , 9o
TlpOlogla CD’ ’B’? B CDV’AV!
Struttura a pannelli 3,0 4.0 o/
Strutture monolitiche a cella 2,0 3,0
Strutture a pilastri isostatici 2.5 3.5

Altre tipologie possono essere utilizzate giustificando i fattort di struttura adottati e impiegando
regole di dettaglio tali da garantire i requisiti generali di sicurezza di cui alle presenti norme.

Nelle strutture prefabbricate il meccanismo di dissipazione energetica ¢ associato prevalentemente
alle rotazioni plastiche nelle 7zone critiche. In aggiunta, la dissipazione pud avvenire attraverso
meccanismi plastici a taglio nelle connessioni, purché le forze di richiamo non diminuiscano
significativamente al susscguirsi dei cicli dell’azione sismica ¢ si evitino fenomeni d’instabilita.
Nella scelta del fattore di struttura complessivo q possono essere considerate le capacita di
dissipazione per meccanismi a taglio, specialmente nei sistemi a pareti prefabbricate, tenendo conto
dei valori di duttilita locali a scorrimento Us.

1 fatore g deve essere ridotlo del 50% nel caso in cui i collegamenli non rispeltino le indicazioni
riportate nel § 7.4.5.2 ¢ non pud assumere un valore maggiore di 1,5 per strutture che non rispettino
le indicazioni riportate nel § 7.4.5.3.

74.52 Collegamenti

Negli clementi prefabbricati ¢ nei loro collegamenti si deve tener conto del possibile degrado a
scguito delle deformazioni cicliche in campo plastico. Quando necessario, la resistenza di progetto
dei collegamenti prefabbricati valutala per carichi non ciclici deve essere opportunamente ridotla
per le verifiche sotto azioni sismiche.

I collegamenti tra gli elementi prefabbricati condizionano in modo sostanziale il comporiamento
statico dell’organismo strutturale e la sua risposta sotto azioni sismiche.

Per gli edifici prelabbricati @ pannclli portant 1'idoncita dei collegamend tra i pannelli con giunti
gettati o saldati devono essere adeguatamente dimostrata mediante le prove sperimentali di idoneit.
I collegamenti ura elementi monodimensionali (trave-pilastro) devono garantire la congruenza degli
spostamenti verticali e orizzontali, ed 1l trasferimento delle sollecitazioni deve essere assicurato da
dispositivi meccanici. A questo vincolo pud accoppiarsi, all’altro estremo della trave, un vincolo
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scorrevole. [’ampiezza del piano di scorrimento deve risultare, con ampio margine, maggiore dello

spostamento dovuto alla azione sismica.

In caso di collegamenti tra elementi prefabbricati di natura non monolitica, che influenzino in modo

sostanziale 1l comportamento statico dell’organismo strutturale, e quindi anche la sua risposta sotto

avioni sismiche, sono possibili le tre situazioni seguenti, a ciascuna delle quali deve corrispondere
un opportuno criterio di dimensionamento:

a) collegamenti situati al di fuori delle previste zone critiche, che quindi non influiscono sulle
capacita dissipative della struttura;

b) collegamenti situati nelle zone critiche alle estremitd degli elementi prefabbricati, ma
sovradimensionati in modo tale da spostare la plasticizzazione in zone attigue situate all’interno
degli elemenlti;

¢) collegamenti situati nelle 7zone critiche alle estremita degli elementi prefabbricati, dotati delle
necessarie caratteristiche in termini di duttilita e di quantita di energia dissipabile.

Per strutture a pilastri isostatici, il collegamento tra pilastro ¢d clemento orizzontale deve cssere di
tipo fisso (rigido o elastico). T.e travi prefabbricate in semplice appoggio devono essere
strutturalmente connesse ai pilastri o alle pareti (di supporto). Le connessioni devono assicurare la
trasmissione delle forze orizzontali nella situazione sismica di progetto senza fare affidamento
sull’attrito. Cid vale anche per le connessioni tra gli elementi secondari dell’impalcato ¢ le travi
portanti.

In tutti i casi, i collegamenti devono essere in grado di assorbire gli spostamenti relativi e di

traslerire le [orze risultanti dall’analisi, con adeguali margini di sicurezza.

74.5.2.1 Indicazioni progettuali
Strutture intelaiate
Collegamenti tipo a)

Il collegamento deve essere posizionalo ad una distanza dalla estremila dell’elemento, trave o
pilastro, dove si ha la zona critica, pari almeno alla lunghezza del tratto ove ¢ prevista armatura
trasversale di contenimento, ai scnsi del § 7.4.4.1.2 ¢ del § 7.4.4.2.2, aumcntata di una volta
I'altezza utile della sezione.

La resislenza del collegamento deve essere non inferiore alla sollecitazione locale di calcolo. Per il
momento si assume il maggiore tra il valore derivante dall’analisi ed il valore ricavato, con la
gerarchia delle resistenze, dai momenti resistenti delle zone critiche adiacenti moltiplicati per il
fattore di sovraresistenza Yp,. Il taglio di calcolo € determinato con le regole della gerarchia delle
resisienze di cui al § 7.4.4. Si utilizza vn [allore di sovrarcsistenza Yy = 1,10 per strulture in
CD"B”, un fattore di sovraresistenza v, = 1,20 per strutture in CD”A”,

Collegamenti tipo b)

Le parti degli clementi adiacenti alle unioni devono essere dimensionate con gli stessi procedimenti
previsti nel § 7.4.4 per le strutture monolitiche, 1n funzione della classe di duttilita adottata, e dotate
dei relativi dettagli di armatura che ne assicurino la prevista duttilita. Si utilizza un fattore di
sovrarcsistcnza Yp,; = 1,20 per strutture in CD”B”, un fattorc di sovrarcsistcnza Yg, = 1,35 per
strutture in CD”A”

Le armature longiludinali delle connessioni devono essere complelamenle ancorale prima delle
sczioni terminali delle zone critiche. Le armature delle zone critiche devono essere completamente
ancorate fuori delle connessioni.

Per sirutture in CD”A”™ non ¢ ammessd la giunzione dei pilasiri all’interno dei nodi e delle zone
critiche.

Collegamenti tipo ¢)
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Previa dimostrazione analitica che il funzionamento del collegamento & equivalente a quello di uno
interamente realizzalo in opera ¢ che soddis(i le prescrizioni di cui al § 7.4.4, la strullura &
assimilabile ad una di tipo monolitico.

Iidoneita di giunzioni atte a realizzare 11 meccanismo plastico previsto per le strutture a telaio ed a
soddislare le richiesle globali e locali di dultilita ciclica nella misura corrispondente alle CD “A” e
“B” pud csscre desunta da normative di comprovata validita oppure da prove sperimentali in scala
reale che includano almeno tre cicli completi di deformazione di ampiezza corrispondente al fattore
di struttura q , effettuate su sotto-insiemi strutturali significativi.

Strutture a pilastri isostatici

I collegamenti di tipo lisso devono possedere una resislenza a laglio pari alla minore delle due
quantita scguenti:

a) la forza orizzontale necessaria per indurre nella sezione di base del pilastro un momento
flettente pari al momento resistente ultimo, moltiplicata per un fattore g, = 1,35 per strutture in
CD"A”, e Y, = 1,20 per sirutture in CD"B"™;

b) la [orza di taglio derivante dall’analisi con una azione sismica valulala con g = 1.

I collegamenti di tipo scorrevole devono essere dimensionali per consentire uno scorrimento pari a:
\ N
A={d;+d}) (7.4.24)

nella quale:

de ¢ lo spostamento relativo dovuto all’azione sismica tra le due parti della struttura collegate
dall’apparecchio scorrevole, calcolato come indicato al § 7.3.3 ed assumendo che le due parti
collegate oscillino 1n opposizione di fase

dr ¢ lo spostamento relativo in condizioni sismiche tra le fondazioni delle duc parti collegaic @ ¢ j,
v. §3.2.52).

7.4.5.2.2 Valutazione della resistenza

La resistenza delle connessioni tra elementi prefabbricati deve essere valutata con gli stessi
cocfficienti parziali di sicurczza applicabili alle situazioni non sismiche, come indicato nci §§
4.1.2.1.1,4.2.3.1.1, 4.2.3.1.4 0 4.2.7.2.2 secondo quanto di competenza.

Nella valutazione della resislenza allo scorrimento si deve (rascurare 1'allrito dovulo agli slorzi
esterni di compressione.

Gli elementi di acciaio connessi agli elementi di calcestruzzo possono essere considerati nel
contributo alla resistenza sismica se capaci di resistere a deformazioni cicliche per il livello atteso di
duttilita.

7.4.53 Elementi strutturali
Per gli elementi strutturali si applicano le regole progettuali degli elementi non prefabbricati.
Pilastri

Sono permesse connessioni pilastro-pilastro all’interno delle zone critiche solo per strutture in
CD"B”.

Per strutture a pilastri isostatici le colonne devono essere fissate in fondazione con vincoli
d’incastro.

Pareti di pannelli prefabbricati

Deve essere evitato 1l degrado della resistenza delle connessioni. Tale requisito si ritiene soddisfatto
se tutte le connessioni verticali sono ruvide o provviste di connettori a taglio e verificate a taglio.
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Nella verifica delle connessioni orizzontali la forza assiale di trazione deve essere portata da
un’armatura longitudinale verlicale disposta nella zona tesa del pannello e ancorata completamente
nel corpo dei pannelli sopra- e sottostanti. Per le connessioni che sono solo parzialmente tese sotto
le azioni sismiche, la verifica di resistenza a taglio deve essere [atta considerando esclusivamente la
zona compressa; in questo caso come valore della forza assiale si deve considerare il valore della
risultante di compressione su questa zona.

Diaframmi

Il comportamento a diaframma ¢ reso pill efficace se le connessioni sono solo su appositi supporti.
Un’appropriala cappa di cemento armalo gellato in opera pud migliorare significalivamente la
rigidezza dei diaframmi.

Le¢ forze di trazionc devono csscre portate da apposite armature disposte lungo il perimetro del

diaframma e nelle connessioni interne con gli altri elementi prefabbricati. Se si prevede una cappa
di cemento armato gettalo in opera, detle armature possono essere posizionate nella cappa stessa.

Le forze di taglio lungo 1c connessioni piastra-piastra o piastra-trave devono csscre moltiplicate per
un fallore maggioralivo pari a 1,30.
Gli element di soslegno, sia al di sotto che al di sopra del dialtamma, devono essere adeguatamente

connessi ad csso; a tal finc non si considerano 1c forze di attrito dovute alle forze di compressionc
esterne.

74.6 DETTAGLI COSTRUTTIVI

Le indicazioni fornite nel seguito in merito ai dettagli costruttivi si applicano sia alle strutture in c.a.
gettate in opera che alle strutture in c.a. prefabbricate. T dettagli costruttivi sono articolati in termini
di:

- Tlimitazioni geometriche

- limitazioni di armatura

7.4.6.1 Limitazioni geometriche

74.6.1.1 Travi

La larghezza b della trave deve essere > 20 cm e, per le travi basse comunemente denominate “a
spessore”, deve essere non maggiore della larghezza del pilastro, aumentata da ogni lato di meta
dell’allezza della sezione rasversale della trave stessa, risullando comunque non maggiore di due
volte b, essendo b, la larghezza del pilastro ortogonale all’ asse della trave.

11 rapporto b/h tra larghczza ¢ altezza della trave deve cssere > 0,25.

Non deve esserci eccentricita tra I asse delle travi che sostengono pilastri in falso e "asse dei pilastri
che le sostengono. Esse devono avere almeno due supporti, costituiti da pilastri o pareti. Le pareti
non possono appoggiarsi in falso su travi o solette.

T.¢ zone critiche si estendono, per CD”B” e CD”A”, per una lunghezza pari rispettivamente a 1 e
1,5 volte 'altezza della sezione della trave, misurala a partire dalla laccia del nodo trave-pilastro o
da entrambi i lati a partire dalla sezione di prima plasticizzazione. Per travi che sostengono un
pilastro in falso, si assume una lunghezza pari a 2 volte 1altezza della sezione misurata da entrambe
le facce del pilastro.

7.4.6.1.2 Pilastri

La dimensionc minima dclla sczionc trasversale non deve csscre inferiore a 250 mm.
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Se 6, quale detinito nel § 7.3.1, risulta >0,1, I’altezza della sezione non deve essere inferiore ad un
decimo della maggiore tra le distanze tra il punto in cui si annulla il momento flettente ¢ le estremita
del pilastro.

In assenza di analisi piti accurate si pud assumere che la lunghezza della zona critica sia la maggiore
tra: Ialiezrza della sezione, 1/6 dell’alterra libera del pilastro, 45 cm, 1"altexza libera del pilastro se
questa ¢ inferiore a 3 volte Ialtezza della sezionc.

74.6.1.3 Nodi trave-pilastro

Sono da evitare per quanto possibile eccentricita tra 1’asse della trave e 1'asse del pilastro
concorrenti in un nodo. Nel caso che tale eccentricita superi 1/4 della larghezza del pilastro la
trasmissionc degli sforzi deve csscre assicurata da armaturc adcguatamcente dimensionate allo
SCopO.

7.4.6.1.4 Pareti

Lo spessore delle pareti deve essere non inferiore al valore massimo tra 150 mm, (200 mm nel caso
in cui nelle travi di collegamento siano da prevedersi, ai sensi del § 7.4.4.6, armature inclinate), €
1720 dell” allezza libera di inlerpiano.

Possono derogare da tale limite, su motivata indicazione del progettista, le strutture a
funzionamento scatolare ad un solo piano non destinate ad uso abitativo.

Devono essere evilale aperture distribuile irregolarmente, & meno che la loro presenza non venga
specificamente considerata nell’analisi, nel dimensionamento ¢ nella disposizione delle armature.

In asscnza di analisi pill accurate si pud assuincre che 1’altezza delle zonc critiche sia la maggiore
tra: 1a larghezza della parete ¢ 1/6 della sua altez7a.

7.4.6.2 Limitazioni di armatura

7.4.6.2.1 Travi
Armature longitudinali

Almeno due barre di diametro non inferiore a 14 mm devono essere presenti superiormente e
inferiormente per tutta la lunghezza della trave.

In ogni sezione della trave, salvo giustificazioni che dimostrino che le modalita di collasso della
sezione sono coerenti con la classe di duttilitd adottata, il rapporto geometrico p relativo
all’armatura tcsa, indipcndentemente dal fatto che 1’armatura tesa sia quclla al lembo superiore della
sezione Ag o quella al lembo inferiore della sezione Aj , deve essere compreso entro i seguenti
Timiti:

3,5

— <P < Peos T (7.4.25)
¥k tyk
dove:
p ¢ il rapporto geometrico relativo all’armatura tesa pari ad Ay(b-h) oppure ad Aj/(b-h);
Peomp €1l rapporto geometrico relativo all’armatura compressa;
fyk ¢ la tensione caratteristica di snervamento dell’acciaio (in MPa).

Nelle zone critiche della trave, inoltre, deve essere peonp >1/2 p € comunque > 0,25 p.

I’armatura superiore, disposta per il momento negativo alle estremitd delle travi, deve essere
contenuta, per almeno il 75%, entro la larghezza dell’anima e comunque, per le sezionia T o ad T.,
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entro una fascia di soletta pari rispettivamente alla larghezza del pilastro, od alla larghezza del
pilastro aumentata di 2 volte lo spessore della soletta da ciascun lato del pilastro, a seconda che nel
nodo manchi o sia presente una trave ortogonale. Almeno ‘4 della suddetta armatura deve essere
mantenula per wila la lunghezza della wrave.

Te armature longitudinali delle (ravi, sia superiori che inferiori, devono allraversare, di tegola, i

nodi senza ancorarsi 0 giuntarsi per sovrapposizione in cssi. Quando cid non risulti possibilc, sono

da rispettare le seguenti prescrizioni:

- le barre vanno ancorate oltre la faccia opposta a quella di intersezione con il nodo, oppure
rivoltale verlicalmente in corrispondenza di tale [accia, a contenimento del nodo;

- la lunghezza di ancoraggio delle armature tese va calcolata in modo da sviluppare una tensione
nelle barre pari a 1,25 [yk, ¢ misurala a partire da una distanza pari a 6 diametri dalla [accia del
pilastro verso I'interno.

La parte dell’armatura longitudinale della trave che si ancora oltre il nodo non puo terminare

all’inlerno di una zond critica, ma deve ancorarsi ollre di essa.

La parte dell’armatura longitudinale della (rave che si ancora nel nodo, deve essere collocata
all’interno delle staffe del pilastra. Per prevenire lo sfilamento di queste armature il diametro delle
barre non inclinate deve essere < o volle 1'allezza della sezione del pilastro, essendo

(7,5 [ oom 1+0,8vy4 . .
T ‘1+O 75K Do 1 per nodi interni
Oy, = 7Y R; fyd R e (7.4.26)
= (140,8vy ) per nodi esterni
VYra *Lya

dove: v, ela forza assiale di progetto normalizzata;

kp vale 1 0 2/3, rispettivamente per CD”A” ¢ per CD”B”;

vra vale 1,2 0 1, rispettivamente per CD”A” e per CD”B”.
Se per nodi esterni non ¢ possibile soddisfare tale limitazione, si pud prolungare la trave oltre il
pilastro, si possono usare piastre saldate alla line delle barre, si possono piegare le barre per una
lunghezza minima pari a 10 vele 1l loro diamctro disponendo un’apposita armatura trasversalce
dietro la piegalura.
Armature trasversali
Nelle zone critiche devono essere previste staffe di contenimento. I.a prima staffa di contenimento

deve distare non pin di 5 cm dalla sczione a filo pilastro; le successive devono cssere disposte ad un
passo non superiore alla minore tra le grandezze seguenti:

- un quarto dell’altczza utile della sczionc trasversalc;

- 175 mm e 225 mm, rispettivamente per CD”A” e CD “B™;

- 6 volte e 8 volte il diametro minimo delle barre longitudinali considerate ai fini delle verifiche,
rispettivamente per CD”A” ¢ CD “B”

- 24 volte il diamctro delle armature trasversali.

Per staffa di contenimento si intende una staffa rettangolare, circolare o a spirale, di diametro

minimo 6 mm, con ganci a 135° prolungati per almeno 10 diametri alle due estremita. [ ganci
devono essere assicurati alle barre longitudinali.

7.4.6.2.2 Pilastri

Nel caso in cui i tamponamenti non si estendano per 1’intera altezza dei pilastri adiacenti, I’armatura
risultante deve essere estesa per una distanza pari alla profondita del pilastro oltre la zona priva di
tamponamenlo. Nel caso in cui 'allezza della zona priva di lamponamento l[osse inleriore a 1,5
volte la profondita del pilastro, debbono cssere utilizzate armature bi-diagonali.
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Nel caso precedente, qualora il tamponamento sia presente su un solo lato di un pilastro, I’armatura
trasversale da disporre alle estremitd del pilastro ai sensi del § 7.4.5.3. deve essere estesa all’intera
altezza del pilastro.

Armature longitudinali

Per tutta 1a lunghczza dcl pilastro 'interassc tra 1e barre non deve esscre superiore a 25 cm.

Nella sezione corrente del pilastro, la percentuale geometrica p di armatura longitudinale, con p
rapporlo lra area dell’armalura longiludinale e l'area della sezione del pilastro, deve essere
compresa entro 1 scguenti limiti:

1% < p < 4% (7.4.27)

Se sotto 1'azione del sisma la forza assiale su un pilastro & di trazione, la lunghezza di ancoraggio
delle barre longitudinali deve essere incrementata del 50%.

Armature trasversali

Nelle zone critiche devono essere rispettate le condizioni seguenti: le barre disposte sugli angoli
della sezione devono essere contenule dalle stalle; almeno una barra ogni due, di quelle disposte sui
lati, deve essere trattenuta da staffe interne o da legature; le barre non fissate devono trovarsi a
meno di 15 cm e 20 cm da una barra fissata, rispettivamente per CD”A” e CD”B™.

I diametro delle staffe di contenimento e legature deve essere non inferiore a 6 mm ed il loro passo

deve essere non superiore alla pill piccola delle quantitd seguenti:

- 1/3 ¢ 1/2 del lalo minore della sezione rasversale, rispellivamente per CD”A™ ¢ CD"B™;

- 125 mm ¢ 175 mm, rispeltivamente per CD"A” ¢ CD”B”;

- 6 ¢ 8 volte il diametro delle barre longitudinali che collegano, rispettivamente per CD”A” e
CDh”B”.

Sidevono disporre stafte in un quantitativo minimo non inferiore a

[4-b e .
0,08=L— per CD"A" al di fuori della zona critica e per CD "B"

As g s
s (),Lz—f“‘_'b“

(7.4.28)
per CD "A"
yd

in cui Ag © 'area complessiva dei bracci delle staffe, by € la distanza tra 1 bracci pit esterni delle
stalle ed s ¢ il passo delle stalle.

7.4.6.2.3 Nodi trave-pilastro

Indipendentemente da quanto richiesto dalla verifica nel § 7.4.4.3.1, lungo le armature longitudinali
del pilastro che altraversano i nodi non conflinali devono essere disposte stalle di conlenimento in
quantita almeno pari alla maggiore prevista nelle zone del pilastro inferiore e superiore adiacenti al
nodo. Questa regola pud non essere osservala nel caso di nodi interamente confinati.

Per i nodi non confinati, appartenenti a strutture sia in CD”A” che in CD”B”, le staffe orizzontali
presenti lungo I'altezza del nodo devono verificare la seguente condizione:

Ng - Ag foe )

T 5(,05-% (7.4.29)

1-bj ¥k

nella quale ngt ed Agp sono rispettivamente il numero di bracci e I"area della sezione trasversale
della barra della singola staffa orizzontale, i ¢ Uinterassc delle staffe, ¢ bi ¢ la larghezza utile del
nodo determinata come segue:
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- se la trave ha una larghezza b, superiore a quella del pilastro b, allora b; ¢ il valore minimo fra
by e be + /2, essendo he la dimensione della sezione della colonna parallela alla trave;

- se la trave ha una larghezza b, inferiore a quella del pilastro b, , allora b; & il valore minimo fra
b. € by, +h/2.

7.4.6.2.4 Pareti

T.¢ armature, sia orizzontali che verticali, devono avere diametro non superiore ad 1/10 dello
spessore della parele, devono essere disposte su entrambe le lacce della parete, ad un passo non
superiore a 30 cm, devono essere collegate con legature, in ragione di almeno nove ogni metro
quadrato.

Nella zona critica si individuano alle estremita della parete due zone confinate aventi per lati lo
spessore della parete e una lunghezza “confinata” 1, pari al 20% della lunghezza in pianta 1 della
parete stessa € comunque non inferiore a 1,5 volte 1o spessore della parete. In tale 7ona il rapporto
geomelrico p dell’armalura lotale verticale, rilerito all’area conlinatla, deve essere compreso entro i
scgucnti limiti:

1% < p 4% (7.4.30)

Nelle zonc confinate ’armatura trasversale deve cssere costituita da barre di diametro non inferiore
a 6 mm, disposti in modo da fermare una barra verticale ogni due con un passo non superiore a 8
volte il diametro della barra 0 a 10 cm. Le barre non fissate devono trovarsi a meno di 15 cm da una
barra fissata.

Le armature inclinale che allraversano polenziali superfici di scorrimento devono  essere
efficacemente ancorate al di sopra ¢ al di sotto della superficie di scorrimento ed attraversare tutte le
sezioni della parete poste al di sopra di essa e distanti da essa meno della minore tra V2 altezza ed Y2
larghesva della parele.

Nella rimanente parte della parele, in pianta ed in allezza, vanno seguile le regole delle condizioni
non sismiche, con un’armatura minima orizzontale ¢ verticale pari allo 0,2%, per controllare la
lessurazione da taglio.

7.4.6.2.5 Travi di accoppiamento

Nel caso di armatura ad X, ciascuno dei due fasci di armatura deve essere racchiuso da armatura a
spirale o da staffe di contenimento con passo non superiore a 100 mm.

In questo caso, in aggiunta all’armatura diagonale deve essere disposla nella trave armatura di
diametro almeno 10 mm distribuita a passo 10 cm in direzione sia longitudinale che trasversale ed
armatura corrente di 2 barre da 16 mm ai bordi superiore ed inferiore.

(3li ancoraggi delle armature nelle pareti devono essere del 50% pit lunghi di quanto previsto per il
dimensionamento in condizioni non sismiche.
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7.5 COSTRUZIONI D’ACCIAIO

I.a resistenza delle membrature e dei collegamenti deve essere valutata in accordo con le regole
presentate nella vigente normativa, integrate dalle regole di progettazione e di dettaglio fornite dal §
7.5.4al § 7.5.6.

Nel caso di comportamento strutturale non dissipativo la resistenza delle membrature e dei
collegamenti deve essere valulata in accordo con le regole di cui al § 4.2. delle presenti norme, non
essendo necessario soddisfare i requisiti di duttilita.

Nel caso di comportamento strutturale dissipativo le strutture devono essere progettate in maniera
lale che le zone dissipative si sviluppino ove la plasticizzazione o D'instabilita locale o allri
fenomeni di degrado dovuti al comportamento isteretico non influenzano la stabilita globale della
struttura.

Nelle zone dissipative, al fine di assicurare che le stesse si formino in accordo con quanto previsto
in progetto, la possibilita che il rcale limite di snervamento dell’acciaio sia maggiore del nominale
deve essere tenuta in conto attraverso un opportuno coefficiente di sovraresistenza del materiale Yia,
definito al § 7.5.1.

Le parti non dissipative delle strutture dissipative ed i collegamenti tra le parti dissipative ed il resto
della struttura devono possedere una sovraresistenza sufficiente a consentire la sviluppo della
plaslicizzazione ciclica delle parti dissipalive.

7.5.1 CARATTERISTICHE DEI MATERIALI
I’ acciaio strutturale deve esscrc conforme ai requisiti del § 11.3.4.9.

1l coefficiente di sovraresisienza del materiale, Yra, ¢ definito come il rapporto fra il valore medio
fy,m della tensione di snervamento ¢ il valore caratteristico f,; nominale. In assenza di valutazioni
specifiche si possono assumcre i valori indicati nella Tab. 7.5.1;

Tabella 7.5.1 - Fatiori di sovraresistenza JRd

Fom
Acciaio VYre =
fu
S 235 1,20
S 275 1,15
S 355 1,10
S 420 1,10
S 460 1,10

Se¢ la tensione di snervamento fy dell’acciaio delle zone non dissipative ¢ delle connessioni ¢
supcriore alla fy max dell’acciaio delle zone dissipative, ¢ possibile assumerce Yrq=1,00.

7.5.2 TIPOLOGIE STRUTTURALI E FATTORI DI STRUTTURA

7.5.21 Tipologie strutturali
Le strutture sismo-resistenti in acciaio possono essere distinte, in accordo con il loro
comportamento, nelle seguenti tipologie strutturali:

a) strutture intelaiate: compostc da tclai che resistono alle forze orizzontali con un
comportamento  prevalentemente [lessionale. In queste strutture le zone dissipalive sono
principalmente collocate alle estremita delle travi in prossimitd dei collegamenti trave-colonna,
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b)

<)

d)

€)

dove si possono formare le cerniere plastiche e 'energia viene dissipata per mezzo della

[essione ciclica plastica.

Strutture con controventi concentrici: nei quali le forze orizzontali sono assorbite

principalmente da membrature soggette a forze assiali. In queste strutture le zone dissipative

sono principalmente collocate nelle diagonali tese. Pertanto possono essere considerati in questa

tipologia solo quei controvenli per cui lo snervamento delle diagonali lese precede il

raggiungimento della resistenza delle aste strettamente necessaric ad cquilibrare i carichi esterni.

I controventi reticolari concentrici possono essere distinti nelle seguenti tre categorie (lig.

7.5.1):

bl) controventi con diagenale tesa attiva, in cui la resistenza alle [orze orizzonlali e le capacila
dissipative sono affidate alle aste diagonali soggette a trazione.

b2)controventi a V, in cui le lorze orizzonlali devono essere assorbile considerando sia le
diagonali tese che quelle compresse. Il punto d’intersczione di queste diagonali giace su di
una membratura orizzontale che deve essere continua.

b3)controvenii a K, in cui il punto d’intcrsczione delle diagonali giacce su una colonna. Questa
categoria non deve essere considerata dissipativa in quanto il meccanismo di collasso
coinvolge la colonna.

Strutture con controventi eccentrici: nei quali le forze orizzontali sono principalmente

assorbite da membrature caricate assialmente, ma la presenza di eccentricita di schema permette

la dissipazione di energia nei traversi per mezzo del comportamento ciclico a [lessione e/o

taglio. I controventi cceentrici possono csscre  classificati come  dissipativi quando la

plasticizzazione dei traversi dovuta alla flessione e/o al taglio precede il raggiungimento della

resistenza ultima delle altre parti strutturali.

strutture a mensola o a pendolo inverso: cosliluite da membrature pressoinilesse in cui le
zone dissipative sono collocate alla base.

Strutture intelaiate con controventi concentrici: nelle quali le azioni orizzontali sono
assorbitc sia da tclai che da controventi agenti nel medesimo piano.

Strutture intelaiate con tamponature:costituite da tamponature in muratura o calcestruzzo
non collegate ma in contatto con le strutture intelaiate.

7 rasrs IS e e &

bl) Strutture con controventi concentrici a diagonale tesa attiva

AN

\<

)

OO E O P

b2} Strutture con controventi concentrici a V
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¢) Strutlure intelaiate con controvent concentrici

Figura 7.5.1. - Tipologie strusturali

LT

Per le strullure in acciaio in cui le forze orizzontali sono assorbile da nuclei o pareti di controvento

in cemento armato si rimanda al § 7.4.

Tipologie strutturali diverse da quelle sopraelencate possono essere utilizzate sulla base di criteri di
progetlazione non dilformi da quelli considerati nella presente norma, a condizione che lorniscano

un grado di sicurczza non inferiore.

7.5.22 Fattori di struttura

Per ciascuna tipologia strulturale i1 valore massimo di rilerimento per g & indicato in Tab. 7.5.11

Tabella 7.5.11 — Limiti superiori dei valori di qg per le diverse tipologie strutturali e le diverse classi di duttilita.

i
TIPOLOGIA STRUTTURALE
CD “B” CD “A”
a) Strutture intelaiate
) o 4 500,/01
¢) Strutture con controventi eccentrici
bl) Controventi concentrici a diagonale tesa attiva 4 4
bh2) Controventi concentrici a V 2 2,5

d) Strutture a mensola o a pendolo inverso 2 206,/011
¢) Strutture intclaiatc con controventi concentrici 4 400/04

f) Swutture intelaiate con tamponature in muratura 2 2
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Tali valori di g, sono da intendersi validi a patto che vengano rispettate le regole di progettazione e
di dettaglio fornite dal § 7.5.4 al § 7.5.6.

In particolare, essi richiedono collegamenti progettati con un margine di sovraresisienza lale da
consentire 1l completo sfruttamento delle risorse di duttilita locale delle membrature collegate. Tale
Tequisilo si pud tilenere soddislatlo se sono rispeltate le regole di progetlazione di cui al § 7.5.4.4.

Per le strutture regolari in pianta possono essere adottati i seguenti valori di /oy :

- edifici a un piano oo = 1,1
- edifici a telaio a piu piani, con una sola campata o/on = 1.2
- cdifici a tclaio con pin piani ¢ piil campate o /oy = 1.3
- edifici con controventi eccentrici a pill piani oo =12
- edifici con strutture a mensola o a pendolo inverso o/o, = 1,0

75.3 REGOLE DI PROGETTO GENERALI PER ELEMENTI STRUTTURALI
DISSIPATIVI

Le regole di progetto seguenti si applicano alle parti delle strutture sismo-resistenti progettate per
avere un comportamento strutlurale dissipativo. Le zone dissipalive devono avere un’adeguala
duttilita ed una sufficiente resistenza, determinata come precisato nel § 4.2.2.2,

7.5.3.1

Si deve garantire una duttilita locale sufficiente degli elementi che dissipano energia in
compressione e/o flessione limitando il rapporto larghezza-spessore b/t secondo le classi di sezioni
trasversali specificate nel § 4.2.2.1. delle presenti norme.

Parti compresse ¢/o inflesse delle zone dissipative

In funzionc dclla classe di duttilitd ¢ del fattore di struttura ¢y usato in fase di progetto, lc
prescrizioni relative alle classi di sezioni rasversali di elementi in acciaio che dissipano energia,
sono quelle indicale in Tab. 7.5.111.

Tabella 7.5.111 - Classe della sezione trasversale di elementi dissipativi in funzione della classe di duttilita e di qo

Classe di dnttilita

Valore di riferimento del
fattore di struttura qq

Classe di sezione
trasversale richiesta

CD “B*

2<ge4

Classe 1o 2

Classc 1

CD “A” qo > 4

7.5.3.2

Nel caso di membrature tese con collegamenti bullonati, la resistenza plastica di progetto deve
risultare inferiore alla resistenza ultima di progetto della sezione neita in corrispondenza dei fori per
i dispositivi di collegamento. Pertanto si deve verificare che:

A 211 Yz fyk

A Yvo Te

Parti tese delle zone dissipative

(7.5.1)

cssendo A D'arca lorda ¢ A, Darca resistente costituita dall’arca netta in corrispondenza dei fori
integrata da un’eventuale area di rinforzo e 1 fattori parziali ¥y, € Yy SOno definiti nella Tab. 4.2.V
del § 4.2.3.1.1. delle presenti norme.
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7.5.3.3 Collegamenti in zone dissipative

I collegamenti in zone dissipative devono avere sufficiente sovraresistenza per consentire la
plasticizzazione delle parti collegate. Si ritiene che tale requisito di sovraresistenza sia soddisfatto
nel caso di saldature a completa penetrazione.

Ncl caso di collcgamenti con saldature a cordoni d’angolo ¢ ncl caso di collcgamenti bullonati il
seguente requisito deve essere soddistatto:

RjiZ27ri LI-Rpgri= Reppa (7.5.2)
dove:
R;; ¢laresistenza di progetto del collegamento;

R xa€ la resistenza plastica di progetto della membratura collegata (da valutarsi secondo le
indicazioni del § 4.2;
R rq € 1l limite superiore della resistenza plastica della membratura collegata.

7.54 REGOLE DIPROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE INTELAIATE

Al line di conseguire un comportamento dutlile, 1 elai devono essere progellali in modo che le
cerniere plastiche si formino nelle travi piuttosto che nelle colonne.

Qucsio requisito non ¢ richicsto per Ie sczioni delle colonne alla basc ed alla sommita dci telai
multipiano e per tutte le sezioni degli edifici monopiano.

7.54.1 Travi

Nelle sezioni in cui ¢ attesa la formazionc delle cernicre plastiche devono cssere verificate le
scguenti relazioni:

Mp /Mg <1 (7.5.3)
Nipi/Nprs 0,15 (7.5.4)
(Vaeo + Vean )/ Voira 0,50 (7.5.5)

dove:

Mgg, Nega ¢ Vgg sono i valori di progetto del momento flettente, della sollecitazione assiale ¢ del
taglio;

Miris Npgs € Vigs sono i valori delle resistenze plastiche di progetto, flessionale, assiale ¢
laglianle delerminate secondo criteri di cuial § 4.2.4.1.2;

Ve € lasollecitazione di taglio di progetto dovuta alle azioni non-sismiche;

Viam ¢ la forza di taglio dovuta all’applicazione di momenti plastici equiversi M, z, nelle
sezioni in cui € allesa la formazione delle cerniere plastiche.

In assenza di ritegni trasversali, le travi devono avere resistenza sufficiente nei confronti
dell’instabilita flessionale ¢ flesso-torsionale, determinata come in § 4.2.4.1.3. cd assumendo la
formazione della cerniera plastica nella sezione pitl sollecitata in condizioni sismiche.

7.5.4.2 Colonne

Le colonne devono essere verificate in compressione considerando la pill sfavorevole combinazione
di sollccitazioni assiali ¢ flessionali.

Le sollecitazioni di progetto sono determinale come:

Npi = Npge +1L,17Rs - £2- Ny (7.5.6)
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M, =M, +117,, - Q- M, (7.5.7)

Hd
VEd=VEd,G +117,, Q- vad‘h (7.5.8)

in cui

Npag>Meyo, Veae s0no le sollecitazioni di compressione, [lessione e taglio dovute alle azioni non
sismiche;

N Mrgn, Vian sono le sollecitazioni dovute alle azioni non sismiche;

Vra ¢ il latore di sovraresisienza;

Q ¢ il minimo valore tra gli £ =M, q4; /MEd,L di tutte le travi in cui si attende la formazione

di cerniere plastiche, essendo My, il momento flettente di progetio della i-esima trave in
condizioni sismiche ¢ M ry; il corrispondente momento plastico.

Nelle colonne in cui si attende la formazione di cerniere plastiche, le sollecitazioni devono essere
calcolate nell’ipotesi che nelle cerniere plastiche il momento lletlenle sia pari a M <y .
11 taglio di progetio deve rispettare la seguente limitazione:

Via/ Ve 0,50 (7.5.9)

I pannelli nodali dei collegamenti trave-colonna devono essere progettati in modo tale da escludere
la loro plasticizzazione e instabilizzazione a taglio. Tale requisito si pud ritenere soddisfatto
quando:

Vip.d /min(vvp.l{d, Viora) <1 (7.5.10)

essendo V,,ps. V,,z4 € Vi rq rispettivamente la forza di progetto e la resistenza a taglio per

plasticizzazione e la resistenza a taglio per instabilita del pannello, queste ultime valutate come in §
424.12e4.24.1.3.

7.5.4.3 Gerarchia delle resistenze trave-colonna
Per assicurare lo sviluppo del meccanismo globale dissipativo & necessario rispettare la seguente

gerarchia delle resistenze tra la trave e la colonna dove, oltre ad aver rispettato tutte le regole di
dettaglio previste nella presente norma, si assicuri per ogni nodo trave-colonna del telaio che

Z Mepira 2 Yao Z My, pira (7.5.11)

dove Ygp=1.3 per strutture in classe CD”A” e 1,1 per CD”B”, M ra € il momento resistente della
colonna calcolato per i livelli di sollecitazione assiale presenti nella colonna nelle combinazioni
sismiche delle azioni ed My pq € il momento resistente delle travi che convergono nel nodo trave-
colonna.

7.5.44 Collegamenti trave-colonna

I collegamenti trave-colonna devono essere progellati in modo da possedere una adeguala
sovraresistenza per consentire la formazione delle cerniere plastiche alle estremitd delle travi
secondo le indicazioni di cui al § 7.5.3.3. In particolare, il momento flettente resistente del
collegamento, M; r4. trave-colonna deve soddisfare la seguente relazione

Mire 2 L1 Ve Mo kg (7.5.12)

dove Mppira € 11 momento resistente della trave collegata e Yrq € 11 coefficiente di sovra-resistenza
indicato nella tabella 7.5.1.
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7.5.4.5 Pannelli nodali

Nei nodi trave-colonna, i pannelli d’anima delle colonne devono possedere una resistenza
sufficiente e consentire lo sviluppo del meccanismo dissipativo della struttura a telaio, e cioe la
plasticizzazione delle sezioni delle travi convergenti nel nodo trave-colonna.

I.a forza di tagho agente sul pannello d’anima del nodo trave-colonna deve essere determinata

assumendo la complela plasticizzazione delle travi in esso convergenti secondo lo schema e le
modalita previste in Tase di progetto.

7.5.4.6 Collegamenti colonna-fondazione

II collegamento colonna-fondazione deve essere progettato in modo tale da risultare sovra-resistente
rispelto alla colonna ad esso collegala.

In particolare, il momento resistente plastico del collegamento deve rispettare la seguente
disuguaglianza

M(‘.Rd 2Ll Tra I\/Iu,pLRd (NEd) (7.5.13)

dove Mgpira © 11 momento resistente plastico di progetto della colonna. calcolato per lo sforzo
normale di progello Ngg che fornisce la condizione pit gravosa per il collegamento di base. 11
coelliciente yrq € lornilo nel §7.5.1.

755 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE CON
CONTROVENTI CONCENTRICI

I.e strutture con controventi concentrici devono essere progettate in modo che la plasticizzazione
delle diagonali tese preceda la rottura delle connessioni e ’instabilizzazione di travi e colonne.

Le diagonali hanno essenzialmente [unzione portante nei conlronti delle azioni sismiche e, a tal
fine, tranne che per i controventi a V, devono cssere considerate le sole diagonali tese.

Le membrature di controvento devono appartenere alla prima o alla seconda classe di cui al §
4.2.2.1. Qualora esse siano coslituite da sezioni circolari cave, il rapporto tra il diametro eslerno d ¢
lo spessore ¢ deve soddisfare 1a limitazione d/t<36. Nel caso in cui le aste di controvento siano
costituite da profili tubolari a sezione rettangolare, i rapporti larghezza-spessore delle parti che
costituiscono la sezione non devono eccedere 18, a meno che le pareti del tubo non siano irrigidite.

La risposta carico-spostamento laterale deve risultare sostanzialmente indipendente dal verso
dell’azione sismica.

Per edilici con pid di due piani, la snellezza adimensionale delle diagonali deve rispetlare le
scguenti condizioni

1,3<A <2 in telai con controventi ad X;

X <2 in telai con controventi a V.

Per garantire un comportamento dissipativo omogeneo delle diagonali all’interno della strullura, 1
coefficiente di sovra-resistenza €, =N .. /N, . calcolati per tutti gli elementi di controvento,
devono differire tra i1 massimo cd il minimo di non pit del 25%.

Travi ¢ colonne considerale soggelle prevalenlemente a slorzi assiali in condizioni di sviluppo del
meccanismo dissipativo previsto per tale tipo di struttura devono rispettare la condizione

Niy /N (M) €1 (7.5.14)

in cui Ngg ¢ valutata con 1'espressione 7.5.6 e Nyry ¢ la resistenza nei confronti dell’instabilita,
calcolata comce in § 4.2.3.1.6 § 4.3.3.1.3 tenendo conto dell’interazione con il momento flettente
Mgq valutato con 'espressione 7.5.7. Nei telai con controventi a V le travi devono resistere agli
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effetti delle azioni di natura non sismica senza considerare il supporto dato dalle diagonali e alle
lorze verticali squilibrate che si sviluppano per elletto delle azioni sismiche a seguito della
plasticizzazione delle diagonali tese e dell’instabilizzazione delle diagonali compresse. Per
determinare questo elfetlo si pud considerare una forza pari @ Npra nelle diagonali tese e a
Yo Npra nelle diagonali compresse, essendo v, =0,30 il fattore che permette di slimare la
resistenza residua dopo U'instabilizzazione. I collegamenti delle diagonali alle altre parti strutturali
devono garantire il rispetio del requisito di sovra-resislenza di cui al § 7.5.3.3.

7.5.5.1 Resistenza dei collegamenti

I collegamenti delle diagonali di controvento alle altre parti strutturali devono essere progettati
secondo quanto esposto in § 7.5.3.3.

75.6 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE CON
CONTROVENTI ECCENTRICI

I controventi eccentrici dividono le travi dei telai in due o pitl parti. Ad una di queste parti. chiamata
«clemento di connessione» o «link», ¢ alfidato il compito di dissipare I'energia sismica allraverso
deformazioni plastiche cicliche taglianti e/o flessionali.

Gli elementi di connessione vengono denominati «corti» quando la plasticizzazione avviene per
taglio, «lunghi» quando la plasticizzazione avviene per flessione e «intermedi» quande la
plaslicizzazione & un cllcito combinato di taglio ¢ [essione. In relazione alla lunghezza “c” del
dell’elemento di connessione, si adotta la classificazione seguente:

. M
«cortix ¢<0,8(1+0)—= (7.5.152)
1,Rd
«intermedi»: 0.8(1+ 0()M <e<l5(1+ oc)% (7.5.15b)
‘ Vira 1Rd
MI,Rd

«lunghi» e215(1+a) (7.5.15¢)

LRd

dove Mg € Vira SO0, Tispellivamente, la resistenza [lessionale e la tesislenza a laglio di progello
dell’elemento di connessione, o ¢ il rapporto tra il minore ed il maggiore dei momenti flettenti attesi
alle due estremita dell’elemento di connessione”. Per le sezioni ad I il momento resistente, Mgy, ed
il taglio resistente, Vira, dell’elemento di connessione sono definiti in assenza di sollecitazione
assiale, rispellivamenle, dalle formule:

Mg, =1, -b-t; '(h'tf) (7.5.16)

J:V

—-t, -(h-t;) (7.5.17)
3
Quando il valore della sollecitazione assiale di calcolo Ngg presente nell’elemento di connessione
supera il 15% della resistenza plastica a sollecitazione assiale della sezione dell’elemento, Npjrd, va
tenuta opportunamente in conto la riduzione della resistenza plastica a taglio, Vigg, ¢ flessione,
M r4, dell’elemento di connessione.

\/I,Rd:

L’angolo di rotazione rigida 6, ra 1'clemento di connessione ¢ Pelemento contiguo non deve
eccedere 1 seguenti valori;

I3 . . . . . . R - -
Quando a=1 1 momenti flettenti alle due estremitd sono upuali e nell’elemento di connessione si formano due cerniere
plastiche.
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«corti»: 8, <0,08rad (7.5.18a)
«lunghi»: 8, <0,02rad (7.5.18b)
Per gli element di connessione «intermedi» si interpola linearmente tra quesd valori.

La resistenza ultima degli elementi di connessione (M,, V,), a causa di diversi effetti, quali
Iincrudimento, la partecipazionce della solctta dell’impalcato ¢ I'alcatoricta dclla tensionce di
snervamento, € maggiore di M e V . Sulla base dei risultati sperimentali disponibili, la
sovraresisicnza pud csscre calcolata mediantc Ie scguenti relazioni:

M, =0.75-e Vi,

«corti»: (7.5.19a)
V., =15V
M, =15M.,,
«lunghi»: V=2 M4 (7.5.19b)
c

Tali relazioni riguardano gli elementi di connessione «corti» e «lunghi», rispettivamente; nel caso
degli elementi di connessione «inlermedi» la resislenza ullima pud essere delerminala per
interpolazione.

Per garantire un comportamento dissipativo omogeneo degli elementi di collegamento all’interno
della struttura, 1 coelficient di sovra-resistenza Q. calcolali per it ghi elementi di collegamento,
devono differire (ra il massimo ed il minimo di non pil del 25%. I coefficienti €, degli elementi
“link™ sono deliniti secondo le formule seguenti

«lunghi» ed «intermedi»: 1, =15-M M (7.5.20a)

LRA;i/ YR

«corti» Q& =15-Viu./ Vi (7.5.20a)

dove Mjrq ¢ Virg sSOno momento e laglio resistenti dell’elemento di collegamento, Mgq; € Viq; sSOnO
lc sollccitazioni di calcolo ottcnute dalla combinazione sismica. L¢ membrature che non
contengono gli elementi di connessione devono essere verificate come indicato in §7.5.5, in cui Q; ¢
il minimo tra wttd gli €, =15-M,,,. /M, telativi agli elementi di connessione «lunghi» ed il

minimo fra tutti gli €, =15V, ,;/ V.., relativi agli elementi di connessione «corti».

Il comportamento degli elementi di connessione lunghi ¢ dominato dalla plasticizzazione per
flessione. Le modalita di collasso tipiche di tali elementi di connessione sono rappresentate dalla
instabilita locale della piattabanda compressa e dalla instabilita flesso-torsionale. In tal caso gli
irrigidimend devono distare 1.5 by dalla estremila degli elemenu di connessione,

In tutti i casi, gli irrigidimenti d’anima devono essere disposti da ambo 1 1ati in corrispondenza delle
estremita delle diagonali. Con riferimento al dettaglio costruttivo degli irrigidimenti, nel caso di
«elementi di connessione corti» e travi di modesta altezza ( 600 mm) ¢ sufficiente che gl
irrigidimenti siano disposti da un solo lato dell’anima, impegnando almeno i 3/4 della altezza
dell’anima. Tali irrigidimenti devono avere spessore non inferiore a ty, € comunque non inferiore a
10 mm, ¢ larghezza pari a (bgf2)-Ly.

Nel caso degli elementi di connessione lunghi e degli elementi di connessione intermedi, gli
irrigidimenti hanno 1o scopo di ritardare I'instabilita locale e, pertanto, devono impegnare I’intera
allezza dell’ anima.

Le saldature che collegano il generico elemento di irrigidimento all’anima devono essere progettate
per sopportare una sollecitazione pari a Aqly, essendo Ay ’area dell’elemento di irrigidimento; le
saldature ¢he lo collegano alle piatlabande devono essere progellale per sopporlare  und
sollecitazione pari a Aqfy/4.

7.5.6.1 Resistenza dei collegamenti

Si applica quanto esposto in § 7.5.3.3, intendendo con il termine Rpira la resistenza plastica
sviluppala dall’elemento di connessione.
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7.6 COSTRUZIONI COMPOSTE DI ACCIAIO-CALCESTRUZZO
Gli edilici con struttura sismo-tesisiente composla dacciaio-calcestruzzo devono essere progetlati
assumendo uno dei scguenti comportamenti strutturali:

a) comportamento strutturale dissipativo con meccanismi di dissipazione in componenti €
membrature composte acciaio-calcestruzzo;

b) comportamento strutturale dissipativo con meccanismi di dissipazione in componenti €
membrature in solo acciaio strutturale;

¢) comportamento strutturale non-dissipativo.

I’ assunzione del comportamento strutturale tipo b) ¢ subordinata all’adozione di misure specifiche
atte a prevenire 'attivazione dei componenti in calcestruzzo sulla resistenza delle zone dissipative.
In questi casi, il progetio della struttura va condotto con riferimento ai metodi di cui al § 4.3 delle
presenti norme, per le combinazioni di carico non sismiche, e con riferimento ai paragrafi successivi
del presente capitolo per le combinazioni di carico comprendenti gli effetti sismici.

Al fini dei criteri di dimensionamento si applicano le indicazioni del § 7.2.1.

7.6.1 CARATTERISTICHE DEI MATERIALI

76.11 Calcestruzzo
Non ¢ ammesso I'impiego di calcestruzzo di classe inferiore a C20/25.

Nella progettazione, nel campo di applicazione delle presenti norme, non & consentito I'impiego di
caleestruzzi di classc supceriore alla C40/50.

7.6.1.2 Acciaio per c.a.

L’acciaio per c.a. deve essere del lipo B450C, di cui al § 11.3.2.1 delle presenti norme; 1'uso
dell’acciaio B450A ¢ consentito nci soli casi previsti nel § 7.4.2.2.

7.6.1.3 Acciaio strutturale

L’acciaio strutturale deve corrispondere alle qualita di cui al § 7.5 ¢ al § 11.3.4. delle presentd
norme.

7.6.2 TIPOLOGIE STRUTTURALI E FATTORI DI STRUTTURA

7.6.2.1 Tipologie strutturali

Ie costruzioni composte acciaio-calcestruzzo possono essere realizzate con riferimento alle
tipologie strutturali seguenti, il cui funzionamento ¢ descritto nel § 7.5.2:

a) strutlure intelaigte;

b) strutture con controventi concentrici realizzati 1n acciaio strutturale;

¢) strutturc con controventi cccentrici nelle quali gli clementi di connessionce, attraverso la
plasticizzazione dei quali avviene la dissipazione, devono essere realizzati in solo acciaio
strutturalc;

d) strutture a mensola o a pendolo inverso;
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e) strutture intelaiate controventate

Per strutture con pareti o nuclei in c.a., nelle quali la resistenza all’azione sismica ¢ affidata alle
parti in cemento armato, si rimanda al § 7.4. Le pareti possono essere accoppiate mediante travi in
acciaio o composte.

7.0.2.2 Fattori di struttura

Si applicano le prescrizioni di cui al § 7.5.6 per quanto riguarda 11 valore di riferimento qq del fattore
di struttura, a condizione che siano rispellale le prescrizioni e le regole esposle nel presente capilolo.

7.6.3 RIGIDEZZA DELLA SEZIONE TRASVERSALE COMPOSTA

La rigidczza clastica della sczione nella quale il caleestruzzo ¢ sollecitato da sforzi di compressione
va valutata utilizzando un coefficiente di omogeneizzazione n = F/Fqy, = 7, essendo Fey 11 modulo
di elasticita secante del calcestruzzo.

1l caleolo del momento di inerzia non fessurate, Iy, delle sezioni composte in cui il calcesiruzzo &
soggetto a compressione, va valutato omogeneizzando il calcestruzzo della soletta compreso nella
larghezza ellicace, delerminala come al § 7.6.5.1.1.

Nei casi in cui il caleestruzzo & soggetto a sforzi di trazionc, la rigidezza della sczione composta
dipende dal momento di inerzia della sezione fessurata L, calcolato assumendo fessurato il
calcestruzzo ed attive le sole componenti metalliche della sezione. profilo strutturale ed armatura
collocata nella larghezza cfficacc.

7.6.4 CRITERIDIPROGETTO E DETTAGLI PER STRUTTURE DISSIPATIVE

7.6.4.1 Criteri di progetto per strutture dissipative

I progetto delle strutture compostle acciaio-caleestruzzo di tpo dissipalivo deve garanlire una
risposta globale stabile anche in presenza di fenomeni locali di plasticizzazione, instabilitd o altri
connessi al comportamento isteretico della struttura. A tale scopo occorre dotare le zone dissipative
di adeguata resistenza e duttilita.

Necl caso di comportamento tipo b) di cui al § 7.6, 1a resistenza va valutata per le parti in carpenteria
metallica secondo quanto indicato nel § 7.5. In tutti 1 casi in cui la zona dissipativa ¢ di tipo
composto, la resistenza va calcolata facendo riferimento alle regole specifiche riportate nel presente
documento cd a metodologic di comprovata affidabilita.

| .a duttilitd va invece conseguita facendo ricorso ad appositi ed efficaci dettagli costruttivi.

La capacila di dissipazione pud essere allribuila solamente alle membralure; pertanto i collegamenti
¢ tutte le componenti non dissipative della struttura devono esscre dotati di adcguata sovrarcsisienza,

7.6.4.2 Resistenza plastica delle zone dissipative

I.a progettazione sismica delle strutture composte accialo-calcestruzzo € basata sulla valutazione del
limile inleriore (F,ra) € del limile superiore (Fyra) della resislenza plastica.

Il limite inferiore della resistenza delle zone dissipative (Epre) va impiegato nell’ambito delle
verifiche di progetto degli elementi dissipativi, per cui deve risultare Egq<Eprq, essendo Egg il
valore della caralleristica della sollecilazione relativa alla combinazione di carico sismicd.

11 limite superiore della resistenza delle zone dissipative (Eygrg) va impiegato per le verifiche di
gerarchia delle resistenze necessarie per lo sviluppo dei meccanismi di collasso prescelti. Tale
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valore tiene conto degli effetti della sovraresistenza analogamente a quanto previsto nelle strutture
in acciaio: Evra = 1,1 Yra Epird, €OR Yra delinito nel § 7.5.1.

7.6.4.3 Collegamenti composti nelle zone dissipative

I fenomeni di plasticizzazione durantc I'cvento sismico devono aver luogo esclusivamente nei
componenti in acciaio strutturale per cui si deve garantire I'integrita dei componenti in calcestruzzo
soggetio a compressione.

Lo snervamento delle barre di armatura della soletta pud essere ammesso solamente quando le travi
composte soddisfano le prescrizioni di cui al § 7.6.5.2 circa la profondita dell’asse neutro
adimensionalizzato a rottura (Tab. 7.6.1V).

Per il progetto dei collegamenti deve risultare:
Rju 2Ry (7.6.1)

dove: R;,¢ laresistenza di progetio del collegamento;

Ry gy € 1l limite superiore della resistenza plastica della membratura collegata, valutato come
indicato al precedente § 7.6.4.2.

Nelle zone di intersczione tra trave ¢ colonna vanno disposte apposite armature metalliche nella
soletta in calcestruzzo per governare effetti locali di diffusione delle tensioni. La progettazione delle
armature longitudinali nel calcestruzzo delle zone nodali deve essere effettnata con modelli che
soddisfino I’equilibrio.

Nei nodi trave-colonna caratterizzati da profili rivestiti completamente o parzialmente di
calcestruzzo, la resistenza a taglio del pannello pud essere calcelata come la somma dei contributi
del calcestruzzo e del pannello in acciaio. In particolare, se ’altezza della sezione della trave non
dillerisce da quella del pilastro di pin del 40% la resistenza a laglio si olliene sommando i due
contributi resistenti forniti, rispettivamente, dall’ acciaio e dal calcestruzzo

pr.Rd =08- (pr,s.,Rd + pr,c,Rd ) (762)

dove Vypsra € il contributo resistente del pannello d’anima in acciaio calcolato secondo i metodi
indicati nel § 4.2, Vycra € il contributo resistente a taglio fornito dal caleestruzzo che deve essere
determinato utilizzando appropriati modelli resistenti a puntone tipici delle strutture in caleestruzzo.
Lo sforzo di taglio di progetto Vepgq, con cui confrontare la resistenza di progetto Vypra, € calcolato
considerando le forze su di esso applicate e tenendo in conto lo sviluppo delle resistenze plastiche
degli elementi “dissipativi” in esso convergenti, quali le travi composte.

7.6.5 REGOLE SPECIFICHE PER LE MEMBRATURE

Nelle zone dissipative il rapporto tra la larghezza e lo spessore dei pannelli d’anima e delle ali deve

rispettarc i scguenti limiti:

- per le zone dissipative in solo acciaio (non rivestite in calcestruzzo) valgono le indicazioni di
cui al precedente § 7.5.6.

- per le zone dissipative rivestite in calcestruzzo i valori dei rapporti larghezza-spessore per le
lacce dei profilati metallici impiegati devono rispeltare le limitazioni di cui alla Tab. 7.6.1

Tabella 7.6.1 - Valori limite della snellezza per i profilati metallici.

Valore di riferimento del fattore di struttura ¢, 1,5:2<gp <4 s >4
Sezione adHo T par7i2!|nente o toralmente rivestita di calcestruzzo:  limiti 4 ge
pet le sporgenze delle ali ¢/t

Sezione rettangolare cava riempita di calcestruzzo: A/t limite 38 ¢ 24 ¢
Scrione circolare cava ricmpita di caleestruzzo: /i limite 85 £’ 80 &’
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Nella Tab. 7.6.1 ¢
e=(235/f )™

¢/ir ¢ il rapporto (ra la larghezza ¢ lo spessore della parte in aggetto dell’ala definita nella
Fig. 7.6.1

d/ted b/t sono i rapporti tra massima dimensione esterna ¢ spessorc.

Nel progetto di tutti i tipi di colonne composte si pud tener conto della resistenza della sola sezione
in acciaio o della combinazione di quella dell’acciaio e del calcestruzzo. La dimensione minima,
base o altezza per le sezioni reftangolari o diametro per le sezioni circolari, delle colonne
completamente rivestite di calcestruzzo deve essere non inferiore a 250 mm.

b=bc

Figura 7.6.1 - Rapporti dimensionali

Le colonne non devono essere progettate per dissipare energia, con 1’esclusione delle zone al piede
della struttura in specifiche tipologie strutturali. Per compensare le incertezze connesse all’effettiva
risposta  dell’organismo  strutturale alle aziomi sismiche, € necessario predisporre armatura
trasversale per il confinamento delle zone critiche.

Quando ¢ necessario sfruttare interamente la resistenza plastica di una colonna composta per
soddisfare la gerarchia delle resistenze o le verifiche di resistenza, si deve garantire la completa
interazione tra la componente in acciaio e quella in calcesiruzzo.

In tutti i casi in cui ¢ insufficicnte il rasferimento degli sforzi tangenziali per aderenza cd attrito, ¢
richiesto I"uso di connettori a taglio per il trasferimento mediante interazione meccanica e il
ripristino dell’azione composta, calcolati secondo quanto indicato in §4.3.

7.6.5.1 Travi con soletta collaborante
Nelle travi con soletta collaborante il grado di connessione N/N; , definito al § 4.6.5.2.1., deve
risultare non inleriore a 0,8 ¢ la resisltenza complessiva dei connellori a laglio nella zona in cui il
caleestruzzo della soletta ¢ teso non deve cssere inferiore alla resistenza plastica delle armature
longitudinali.
La resistenza di caleolo dei connellori a piolo si olliene, a partite da quella indicala al § 4.6.5.4,
applicando un fattore di riduzionc 0,75.
Nelle zonc dissipative soggette a momento positivo va controllato il rapporto x/d dato da:
X/d < Ecu/(gcu + Ea) (76-3)

nclla quale :
- x ¢ la profondita dell’asse neutro a rottura,
- deTlaltezza lotale della sezione composty;
- €4 ¢ la deformazione a rottura del calcestruzzo valutata tencndo conto degli effetti di degrado

ciclico dcl matcrialc;
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- &, ¢ ladeformazione totale al lembo teso del profilo metallico.

11 suddetto requisito di duttilitd puo ritenersi soddisfatto quando il rapporto x/d soddisfa 1 limiti
riportati in Tab, 7.6,11,

Tabella 7.6.I1 - Valori limite del rapporio x/d per le travi composie, al variare del fattore ..

LN /mmg) 1,5<q<4 qo>4
/Dt re (/i e
235 0,36 0,27
275 0,32 0,24
355 0,27 0,20
7.6.5.1.1 Definizione della larghezza efficace delle travi composte

La determinazione delle caratteristiche geometriche della sezione composta va effettuata
considerando un’appropriata larghezza collaborante della soletta e delle relative armature
longitudinali.
La larghezza collaborante by si determina con le modalita indicate nel § 4.3.2.3 e si ottiene come
somma delle due aliquote by e b, ai due lati dell’asse della trave e della larghezza b, impegnata
direttamente dai connellori.

bcﬂ’ = bcl + bcl + bu (764)
Ciascuna aliquota ber, bee va calcolata sulla base delle indicazioni contenute nelle Tab. 7.6.111 ¢
7.6.1V e non deve superare, rispettivamente, la meta dell’interasse tra le travi o 1’intera distanza del
bordo libero della soletta dall’asse della trave adiacente.
Nelle tabelle che seguono, con riferimento alla diversa collocazione delle membrature nell’ambito
del telaio, sono riportati i valori della larghezza efficace parziale b da utilizzare nella analisi
elastica della struttura (momento d’inerzia/rigidezza tlessionale) — Tab. 7.6.I11 — € per il calcolo dei
momenti plastici — Tab. 7.6.1V.

I termini utilizzati sono definiti nella Fig. 7.6.2. Nella Tab. 7.6.IV con bmage viene individuata la
larghezza di eventuali piastre addizionali saldale alle piallabande delle colonne con lo scopo di
aumentare la capacita portante del calcestruzzo in prossimita dell’arca nodale; qualora queste non
siano installate, tale parametro coincide con la larghezza b, della colonna.

7.6.5.2 Membrature composte parzialmente rivestite di calcestruzzo

L’adozione di specifici dettagli d’armatura wasversale, come quelli riportat in Fig. 7.6.1, pud
ritardare 1'innesco dei fenomeni di instabilita locale nelle zone dissipative. I limiti riportati in Tab.
7.6.1 per le piattabande possono essere incrementali se lali barre sono carallerizzale da un inlerasse
longitudinale, s;, minore della lunghezza netta, ¢, della piattabanda, sic <1,0. In particolare:

- pers/c <0,5,1limiti di Tab. 7.6.1 possono essere moltiplicati per un coefficiente 1,50;

- per 0.5 < si/c <1,0 si pud interpolare linearmente tra i coetficienti 1,50 e 1,00.
Deve essere inoltre garantito un copriferro netto di almeno 20 mm ¢ non superiore a 40 mm.

1 valori minimi dell’interasse delle staffe necessario per poter assicurare all’elemento composta una
buon comportamento sotto azioni sismiche sono ricavati dalle limitazioni presentate in § 7.6.5.3
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Tabella 7.6.111 - Definizione della larghezza efficace parziale per il calcolo della rigidezza flessionale..

Larghezza efficace parziale

bei

Membratura trasversale

Nodo/Colonna inlerni

Presente o non pl'CSCHlC

Per M : 0,051

Nodo/Colonna esterni

Presente Per M*: 0,0375 L.

Nodo/Colonna esterni

PerM: C
PerM™*: 0,0251.

Non presente/ Armatura non ancorata

Tabella 7.6.IV - Definizione della larghezza efficace parziale per il calcolo del momento plastico.

Posizione l.arghe7zza efficace
Scgno del ap7i
& Membratura trasversale parziale
momento flettente
b
Negativo, M’ Colonna interna Armatura sismica incrociata 0,101
. . Colonna esterna Armature ancorate alle travi di facciata o al cordolo di
Negalivo, M N 0,l0L
estremita
. Colonna esterna | Armature non ancorate alle travi di facciata o al cordolo di .
Negativo, M L 0
estremita
Positivo, M* Colonna interna Armatura sismica incrociata 0,079 L
Colomna cslerna Trave in acclaio trasversale dotata di connetlori; Solctla
Positivo, M" disposta in modo da raggiungere o superare il filo esterno 0,075L
della colonna disposta in asse forte
Colonna esterna ‘I'rave trasversale assente o priva di connettori; Soletta
Positivo, M* disposta in modo da raggiungere o superare il filo esterno | bupag/2+0,7 hy/2
della colonna disposta i asse [orle
Positivo, M* Colonna esterna Disposizioni differenti Prage/2 £ 0,05 L

A A = colonna esterna
5 B = colonna interna
,.r;,‘:‘d::}m . .
] C =trave longitudinale
L |
| c i = D =trave trasversale
== E = sbalzo in calcestruzzo
,A_{;J'ﬁ
A D L

Figura 7.6.2 - Definizione degli elementi in una struttura inlelaiala
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7.6.5.3 Colonne composte completamente rivestite di caleestruzzo

Nelle strutture intelaiate le zone critiche delle colonne sono entrambe le estremitd dei tratti di
lunghezza libera delle colonne, e nei sistemi di controventi eccentrici le porzioni di colonna
adiacenti agli elementi di connessione. Per la loro lunghezza si rimanda al § 7.4.6.1.2.

La dimcnsionc minima, basc o altczza per Ic sczioni rettangolari o diametro per le sczioni circolarti,
delle colonne completamente rivestite di calcestruzzo deve essere non inferiore a 250 mm.

La presenza di armatura (rasversale nelle zone dissipalive inlerviene sui [enomeni di inslabilila
locale del profilo mctallico quando disposta sccondo un intcrassc s minorc della larghczza ¢ dclla
piattabanda del profilo. Tn particolare, possono essere seguite le¢ indicazioni fornite in § 7.6.5.2 che
permelttono di modilicare i valori limile della snellezza delle piattabande dei prolilatd metallici.
Nelle zone prossime agli elementi dissipativi, in genere in sommita ed alla base dei pilastri, deve
essere disposta un’armatura wasversale, in grado di produrre un efficace effetto di confinamento sul
calcestruzzo, con un interasse che non deve eccedere il minimo dei seguenli valori: meta della
dimensionc minima del nucleo di caleestruzzo contenuto nelle staffe, 175 mm oppure 8 volte il
diameto minimo dell’armatura longitudinale disposta lungo la colonna. Tale inlerasse nei pilastri
del livello pidl basso & da assumere paro al minimo dei seguenti valori: metd della dimensione
minima del nucleo di calcestruzzo contenuto nelle staffe, 150mm oppure 6 volte il diametro minimo
dell’armaltura longiludinale disposta lungo la colonna.

1l diametro minimo delle armature trasversali non deve essere inferiore a 6 mm e comunque pari al
massimo dei seguenti valori: 6mm e a 0,35 volte il diametro massimo minimo delle armature
longitudinali moltiplicato per (fydf/fydW)OS essendo fgr € fiw le tensioni di progetto della piattabanda
¢ dell’ atmatura.

7.6.54 Colonne composte riempite di calcestruzzo.

I profilati metallici devono rispettare 1 rapporti dimensionali riportati in Tabella 7.6.1. T.a resistenza
a taglio nelle zone dissipative pud essere valutata facendo riferimento alla sola sezione di acciaio o
sulla basc di quella in ccmento armato. In quest’ultimo caso il rivestinento n acciaio pud csscrc
utilizzato come armatura a taglio.

7.6.6 REGOLE SPECIFICHE PER STRUTTURE INTELAIATE

7.6.6.1 Analisi strutturalc

I’analisi strutturale ¢ basata sul principio dcll’omogencizzazione che per Ie sczioni composte ¢
riassunto al punto 7.6.3. Nelle travi composle, la rigidezza [lessionale va assunla dipendente dal
regime di sollecitazione; in particolare, 1”analisi strutturale va condotta suddividendo le travi in due
7one, fessurata e non fessurata, caratterizzate da differente rigidezza flessionale, El; in presenza di
calcestruzzo soggetto a compressione, El, in presenza di calcestruzzo soggetto a storzi di trazione.

In alternativa ¢ possibile assumere un momento d’incrzia cquivalente costante lungo 'intera trave,
Leq. dato dalla relazione:

Lg=0.61 +041I. (7.6.5)
La rigidezza flessionale delle colonne composte pud essere assunta pari a:
(EDc=09EL+1EmIc+E L) (7.6.6)

nella quale E e Fen sono 1 moduli di elasticita dell’ acciaio e del calcestruzzo; L, I ¢ Iy sono 1
momenti di inerzia della sezione in acciaio, del calcestruzzo e delle armature, rispettivamente. 11
cocfficientc di riduzione r dipende dal tipo di sczione trasversale, ma pud csscre gencralmenic
assunto pari a 0.5.
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7.6.6.2 Regole di dettaglio per travi e colonne

Le travi devono essere verificate per instabilita flessionale e flesso-torsionale in accordo con il §
4.6.4.5 assumendo la formazione di un momento plastico negativo ad una estremita dell’elemento.

I tralicei composti non possono essere usdli come elementi dissipativi.
Per le travi si applicano le formule di verifica di cui al paragrafo § 7.5.4.1 della presente norma.

Al fini della verifica delle colonne si applicano le regole di cui al paragrafo § 7.5.4.2 della presente
norma.

7.6.6.3 Collegamenti trave-colonna

I collegamenti (rave-colonna devono essere progettati secondo le indicazioni contenuie al punto
7.5.4.3.

7.6.6.4 Gerarchia trave-colonna

Per assicurare lo sviluppo delle cernicre plastiche sccondo la configurazione prevista occorre
definire un meccanismo dissipativo che assicuri una richicsta locale di duttilita compatibile con gli
elemenli strutlurali coinvolli, eliminando percid meccanismi di pigno soffice. Tale requisilo si
considera soddisfatto se.dopo aver rispettato tutte le regole di dettaglio previste nella presente
norma, si assicuri per ogni nodo trave-colonna del telaio che

Z MC.pl.Rd ZYa Z Mb.pl.Rd (7.6.7)

dove Y, = 1,30 per le strutture in CD “A” e 1,10 per le strutture in CD “B”, con le regole
applicative e il signilicato dei simboli dali in § 7.5.4.3, Mc g € il momento resistenle della
colonna calcolato per i livelli di sollecitazione assiale presenti nella colonna nelle combinazioni
sismiche delle azioni ed Mygrq € 1l momento resistente delle travi che convergono nel nodo trave-
colonna.

7.6.6.5 Collegamenti colonna-fondazione

I collegamenti colonna-fondazione devono essere progettati secondo le indicazioni contenute al
punto § 7.5.4.6.

7.6.7 REGOLE SPECIFICHE PER STRUTTURE CON CONTROVENTI
CONCENTRICI

[ telai composti con controventi concentrici devono essere progettati in modo da innescare la
plasticizzazione nei soli controventi tesi, prima della rottura delle connessioni e prima della
plasticizzazione o instabilita delle colonne e delle travi.

A tal finc occorre rispettare Ie regole di progetto ¢ di dettaglio di cui al § 7.5.5.

7.6.8 REGOLE SPECIFICHE PER STRUTTURE CON CONTROVENTI
ECCENTRICI

I telai composti con controventi eccentrici devono essere progettati in modo tale che la dissipazione
di energia sia localizzata nei link e abbia luogo per plasticizzazione a taglio ¢/o a flessione dello
SLessO.

Le colonne, le travi e i controventi possono essere sia in acciaio che composti acciaio-calcestruzzo.
[ collegamenti e tutte le parti delle membrature e dei controventi esterni ai link a taglio devono
essere mantenuti in campo elastico sotto la massima azione che pud essere generata dalla
plasticizzazione e dall’incrudimento in campo ciclico del link.

11 controllo del meccanismo di collasso va esceguito con riferimento al punto § 7.5.6.
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7.7 COSTRUZIONI DI LEGNO

Per le costruzioni in legno, si definiscono 1 seguenti termini:

- duttilita statica: si intendc il rapporto tra lo spostamento ultimo ¢ lo spostamento al limite del
comporlamento elaslico, valutali con prove quasi-statiche in accordo alle perlinenti normative
sui metodi di prova per le strutture di legno;

- nodi semi-rigidi: giunzioni con delormabilita signilicativa, lale da dovere essere presa in
considerazione nelle analisi strutturali, ¢ da valutarsi secondo le pertinenti normative di calcelo;

- nodi rigidi: giunzioni con delormabilila trascurabile, ai (ini del comportamento strutturale, da
valutarsi sccondo lc pertinenti normative di calcolo;

- unioni con mezzi di unione a gambo cilindrico: unioni con mezzi meccanici di unione a gambo
cilindrico (chiodi, viti, spinotti, bulloni ecc.), sollecitati perpendicolarmente al loro asse;

- nodi di carpenteria: collegamenti nei quali le azioni sono trasferitc per mezzo di zone di
conlatlo, ¢ senzd I'utilizzo di mezzi di unione meccanici; esempio di giunzioni di questlo Lipo
sono: I"incastro a dente semplice, il giunto tenone-mortasa, il giunto a mezzo legno, ed altri tipi
frequentemente utilizzati nelle costruzioni tradizionali.

771 ASPETTI CONCETTUALI DELLA PROGETTAZIONE
Gli edifici sismoresisienti in legno devono essere progeitali con una concezione strutiurale in
accordo ad uno dei scguenti comportamenti:
a) comportamento strutturalc dissipativo;
b) comportamento strutturale scarsamente dissipativo.
Le strutture progettate secondo il comportamento a) devono appartenere alla CD “A” o “B”, nel

rispetto dei requisiti di cui al § 7.7.3 in relazione a: tipologia strutturale, tipologia di connessione e
duttilita della connessione.

Le zone dissipative debbono essere localizzate nei collegamenti; le membrature lignee debbono
cssere considerate a comportamento clastico, a meno che non vengano adottati per gli clementi
strutturali provvediment tali da soddislare 1 requisiti di duttilita di cui al § 7.7.3.

Le proprieta dissipative devono essere valutate sulla base di comprovata documentazione tecnico -
scientifica, basata su sperimentazione dei singoli collegamenti o dell’intera struttura o su parte di
essa, in accordo con normative di comprovata validila.

Per le strutture progettate secondo il comportamento b), gli etfetti devono essere calcolati mediante
un’analisi clastica globale, assumendo un fattore di struttura g non superiore ad 1,3.

7.7.2 MATERIALI E PROPRIETA DELLE ZONE DISSIPATIVE

Si applica, per quanto riguarda il legno, quanto previsto al § 4.4; con rilerimento alle altre parti

strutturali, si applica quanto contenuto al Cap. 4 per gli altri materiali.

Qualora si faccia affidamento a comportamenti strutturali dissipativi (CD “A” o “B™), in mancanza

di piu precise valutazioni teoriche e sperimentali, si devono applicare le regole seguenti:

a) nclle zonc considerate dissipative possono csscre utilizzati solamente materiali ¢ mezzi di
unione che garantiscono un adeguato comportamento di Lipo oligociclico;

b) le unioni incollate devono essere considerate in generale come non dissipative;

¢) 1 nodi di carpenteria possono essere utilizzati solamente quando questi possono garantire una
sullicienle dissipazione energelica, senza presentare rischi di rollura Iragile per laglio o per
trazionc ortogonale alla fibratura, ¢ con la presenza di dispositivi atti ad cvitame la
sconnessione.
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Quanto richiesto nel precedente capoverso (a) pud considerarsi soddisfatto se viene rispettato
quanlo riportato nel successivo § 7.7.3.

Per I'utilizzo nelle pareti di taglio € nei diaframmi orizzontali, i pannelli strutturali di rivestimento

devono rispettare le seguenti condizioni:

a) 1 pannelli di particclle hanno una massa volumica non inferiore a 650 kg/m” ¢ spessorc non
inferiore a 13 mm;

b) 1 pannelli di compensato presentano spessore non inferiore a 9 mm.

I.acciaio utilizzato per i mezzi di unionc meccanici deve soddisfare 1 scguenti requisiti:

a) lacciaio ulilizzato deve essere compalibile con le prescrizioni riportale nella normativa di
riferimento (curopea o nazionale) per le strutture in acciaio;

b) le caratteristiche di duttilita delle connessioni tra gli elementi di rivestimento strutturale e gli
clementi intelaiati di legno per le classi di duttilita A o B (si veda il successivo § 7.7.3) devono
essere veriticate mediante prove sperimentali per controllare il soddistfacimento di quanto
richicesto nel successivo § 7.7.3.

7.7.3 TIPOLOGIE STRUTTURALI E FATTORI DI STRUTTURA

In funzione del loro comportamento duttile e della capacita di dissipazione di energia sotto carichi
ciclici, gli edifici a struttura di legno devono essere assegnati alla CD “A” o “B”. Tulte le strutture
che non rispettano le condizioni tichieste per le CID “A” o “B” si debbono considerare come
strutture avenli una scarsa capacila di dissipazione energetica, alle quali si assegna un lallore di
struttura q < 1,5.

Nella Tab. 7.7.1 sono riportati, per ciascuna classe, alcuni esempi di strutture e 1 valori massimi gy
del lallore di slrutlura da adotlarsi in mancanza di altre speciliche valutazioni. Nel caso in cui il
controventamento della struttura sia affidato a matcriali diversi (calcestruzzo armato, acciaio), si
deve fare riferimento ai pertinenti paragrafi del presente documento.

Tabella 7.7.1 - Tipologie strutturali e fattori di struttura massimi qo per le classi di duttilita

Classe s Lscmpi di strutture

Pannelli di parete chiodati con diaframmi incollati, collegati mediante

3.0 L . . R S .
’ chiodi ¢ bulloni; strutture reticolari con giunti chiodati
Strullure aventi una alta . .. Lo e . .
P Portali iperstatici con mezzi di unione a gambo cilindrico, spinotti €
A capacita di dissipazione 4.0 . L . . . . .
) bulloni (con le precisazioni contenute nei seguenti capoversi del § 7.7.3)
cnergelica
50 Pannclli di parcie chiodati con dialrammi chiodati, collegati mediante

chiodi e bulloni

Pannelli di parete incollati con diaframmi incollati, collegati mediante
chiodi e bulloni; strutture reticolari con collegamenti a mezzo di bulloni
o spinotti; strutture cosiddette miste, ovvero con intelaiatura (sismo-
. 2.0 | resistente) in legno ¢ tamponature non portanti

Strutture aventi una bassa ’
B capacith di dissipazione
energetica

Portali isostatici con giunti con mezzi di unione a gambo cilindrico,
spinotti ¢ bulloni (con le precisazioni contemute nei seguenti capoversi

del § 7.7.3)

Portali iperstatici con mezzi di unione a gambo cilindrico, spinotti e
hulloni (con le precisazioni contenute nei sepuenti capoversi del § 7.7.3)

Strutlture isostatiche in genere, archi a due cerniere, (ravi relicolari con connetlori, in mancanza di
specifiche valutazioni, sono da considerare come strutture aventi una scarsa capacita di dissipazione
energelica, alle quali si deve dunque asscgnare un [atlore di strullura (o non superiore a 1,5.
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Siassume sempre q=q, %Ky 21,5, attribuendo a Ky 1 valori indicati nel § 7.3.1.

Al fine di garantire valori del fattore di struttura g superiori ad 1,5, le zone considerate dissipative
devono essere in grado di deformarsi plasticamente per almeno tre cicli a inversione completa, con
un rapporto di duttilita statica pari a 4 per le strutture in CD “B” e pari a 6 per le strutture in CD
“A”, senza che si verilichi una ridurione della loro resistenza maggiore del 20%.

Le disposizioni di cui al precedente capoverso nonché ai precedenti 7.7.2 a) e 7.7.2 b) possono
considerarsi soddistatte nelle zone dissipative di ogni tipologia strutturale se si verifica quanto
segue:

a) 1 collegamenti legno-legno o legno-acciaio sono realizzati con perni o con chiodi presentanti
diametro d non maggiore di 12 mm ed uno spessore delle membrature lignee collegale non
minore di 10d;

b) nelle pareti e nei diaframmi con telaio in legno, il materiale di rivestimento strutturale ¢ di legno
o di materiale da esso derivato, con uno spessore minimo pari a 4d e con diametro d dei chiod:
non superiore a 3,1 mm.

Qualora tutte le precedenti prescrizioni non siano soddisfatle, ma sia almeno assicurato 1o spessore
minimo degh elementi collegati pari, rispettivamente, a 8d per 1l caso a) € a 3d per 1l caso b), si
devono utilizzare valori ridotli del coelTiciente o con i valori massimi presentati in Tab. 7.7.11.

Tabella 7.7.11 - Tipologie strutturali e valori ridotti del fattore di struttura massino qo.

Tipologie strutturali o
Portali iperstatici con mezzi di unione a gambo cilindrico (perni, bulloni) 2.5
Panmnelli di parete chiodati con diaframmi chiodati 4,0

Per strutture con propriela dillerenti ed indipendenti rispetlo alle due direzioni orizzontali
ortogonali di verifica sismica, si possono utilizzare valori differenti del fattore di struttura g, per la
valutazione degli effetti dell’azione sismica per ognuna delle due direzioni.

7.7.4 ANALISI STRUTTURALE
Nellanalisi della struttura si deve tener conto, di regola, della delormabilita dei collegamenti.
Si devono utilizzare 1 valori di modulo elastico per “azioni istantanee”, ricavati a partire dai valori
medi di modulo elastico degli elementi resistenti.

Gli impalcati devono essere in generale assunti con la loro deformabilita; possono essere assunti

come rigidi nel modello strutturale, senza necessita di ulteriori verifiche se:

a) sono slale rispeltate le disposizioni costrullive dale nel successivo § 7.7.5.3 per gli impalcal o,
in altcrnativa sc pertinente, § 7.7.7.2;

b) eventuali aperture presenti non influenzano significativamente la rigidezza globale di lastra nel
proprio piano.

7.7.5  DISPOSIZIONI COSTRUTTIVE

7.7.5.1 Generalita

Le disposizioni costrutlive date nei successivi § 7.7.5.2 ¢ 7.7.5.3 si applicano alle parti di strutlura
resistenti alla sollecitazione sismica, progettate in accordo con il principio di comportamento
dissipativo (CD *“A” ¢ “B”).
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Le strutture con zone dissipative devono essere progettate in modo che tali zone siano localizzate
principalmente in quei punti della struttura dove eventuali plasticizzazioni, instabilild locali o alui
fenomeni dovuti al comportamento isteretico non compromettano la stabilita globale della struttura.

7.7.52 Disposizioni costruttive per i collegamenti

I.e membrature compresse ed 1 loro collegamenti (come per esempio i giunti di carpenteria), per cui
possa essere prevedibile il collasso a causa dell’inversione di segno della sollecitazione, devono
essere progettati in modo tale che non si verifichino separazioni, dislocazioni, disassamenti.

Perni e bulloni devono essere serrati ¢ correttamente inseriti nei loro alloggiamenti (nel rispetto
delle tolleranze previste).

7.7.53 Disposizioni costruttive per gli impalcati

Per quanto riguarda gli impalcati, si applica in gencrale quanto previsto al § 4.4, con le variazioni

seguenli:

a) eventuali fattori di incremento della capacitd portante dei mezzi di unione ai bordi dei
rivesimenti strutturali e dell’incremento dell’interasse dei chiodi lungo 1 bordi discontinui dei
pannelli non devono essere utilizzati;

b) la distribuzione delle forze di taglio negli impalcati deve essere valutata tenendo conto della
disposizione effettiva in pianta degli elementi di controvento verticali;

¢) i vincoli nel piano orizzontale tra impalcato ¢ parcti portanti verticali devono esserc di tipo
hilatero.

Tulti i bordi dei rivestimenli strulturali devono essere collegati agli elementi del (elaio: i
rivestimenti strutturali che non terminano su elementi del telaio devono essere sostenuti € collegati
da appositi elementi di bloccaggio taglio-resistenti. Dispositivi con funzione analoga devono essere
inoltre disposti nei diaframmi orizzontali posti al di sopra di elementi verticali di controvento (ad
cscmpio lc parcti).

La continuita delle travi deve essere assicurata, specialmente in corrispondenza delle zone di
impalcalo che risullano perlurbale dalla presenza di aperture.

Quando gli impalcati sono considerati, ai fini dell’analisi strutturale, come rigidi nel lore piano, in
corrispondenza delle zone nelle quali si attua 11 trasferimento delle forze orizzontah agh elementi
verticali (per esempio le pareti di controvento) si deve assicurare il mantenimento della direzione di
tessitura delle travi di impalcato.

7.7.6  VERIFICHE DI SICUREZZA
I valori di resistenza degli elemenli di legno [anno riferimento a carichi di po “istanlaneo”, nelle
condizioni di servizio assunte per la struttura.
Al finc di garantirc lo sviluppo del comportamento ciclico dissipativo in corrispondenza delle zonc
assunle come dissipalive, lutli gli alti element strutturali ¢/o connessioni devono essere progellali
con adeguati valori di sovraresistenza. Tale requisito di sovraresistenza si applica, in particolare, a:
a) collegamenti di elemend Lesi o qualsiasi collegamento alle strutture di londazione;
b) collegamenti tra diaframmi orizzontali ed elementi verticali di controvento.
[ giunti di carpenteria non presentano rischi di rottura [ragile s¢ la verilica per (ensioni langenziali,
condotta in accordo con il § 4.4, ¢ soddisfatta utilizzando un ulteriore coefficiente parziale di
sicurezza pari a 1,3.
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7.7.7 REGOLE DIDETTAGLIO

7.7.7.1 Disposizioni costruttive per i collegamenti

Perni e bulloni di diametro d superiore a 16 mm non devono essere utilizzati nei collegamenti
legno-legno e legno-acciaio, eccezion lalla quando essi sianoe ulilizzali come elementi di chivsura
dei connettori ¢ tali, quindi, da non influecnzare la resistenza a taglio.

11 collegamento realizzato mediante spinotti o chiodi a gambo liscio non deve essere utilizzato senza
accorgimenli aggiuntivi volui ad evitare 1’ apertura del giunto.

Nel caso di tensioni perpendicolari alla fibratura, si devono osservare disposizioni aggiuntive al fine
di cvitarc I’innesco di fratturc parallcle alla fibratura (splitting).

7772 Disposizioni costruttive per gli impalcati

In assenza di elementi di controvento wrasversali intermedi lungo la (rave, il rapporto
altczza/spessore per una trave a sczionc rettangolare deve rispettare la condizione h/b £ 4.

In siti carattcrizzati da un valore az"S > (,2-g, particolarc attenzionce deve esscre posta alla spaziatura
degli element di fissaggio in zone di disconlinuild.
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7.8 COSTRUZIONI DI MURATURA
7.8.1 REGOLE GENERALI

7.8.1.1 Premessa

Le coslruzioni in muratura devono essere realizzale nel rispello di quanto contenulo nelle presenti
Norme Teeniche a1 88 4.5¢ 11.10.

In particolare ai predetti paragrafi deve farsi riferimento per cid che concerne le caratteristiche
lisiche, meccaniche ¢ geomelriche degli elementi resislenti naturali ed artiliciali, nonché per i
relativi controlli di produzione e di accettazione in cantiere.

11 presente paragrafo divide le strutture di muratura in due tipi fondamentali: muratura ordinaria e
muralura armata. Al riguardo si precisa che, per quanlo alliene all’acciaio d’armatura, vale oo
quanto specificato dalle presenti Norme Teeniche relativamente alle costruzioni in calecstruzzo
armato.

Ai fini delle verifiche di sicurezza, ¢ in ogni caso obbligatorio Tutilizzo del “metodo
semiprobabilistico agli stati limite”. salvo quanto previsto al § 2.7 eal § 7.8.1.9.

11 coefficiente parziale di sicurezza da utilizzare per il progetto sismico di strutture in muratura €
pari a 2.

7.8.1.2 Materiali

Gli clementi da utilizzare per costruzioni in muratura portante debbono esserc tali da cvitare rotture
eccessivamente fragili. A tal fine gli elementi debbono possedere i requisiti indicati nel § 4.5.2 con
le seguenti ulteriori indicazioni:

- percentuale volumetrica degli cventuali vuoti non superiore al 45% del volumce totale del
blocco;

- evenluali seli disposli parallelamente al piano del muro continui e retiilinei; le uniche
interruzioni ammesse sono quelle in corrispondenza dei fori di presa o per ’alloggiamento delle
armalure;

- resistenza caratteristica a rottura nella direzione portante (f), calcolata sull’area al lordo delle
loratlure, non inferiore a S MPa;

- resistenra caratteristica a_rottura nella direzione perpendicolare a quella portante ossia nel piano
di sviluppo della parete (£« )}, calcolata nello siesso modo, non inferiore a 1,5 MPa,

La malta di allettamento per la muratura ordinaria deve avere resistenza media non inferiore a 5

MPa e i giunli verlicali debbono essere riempili con malta. L'ulilizzo di materiali o lipologie

murarie aventi caraleristiche diverse rispetto a quanio sopra specificato deve essere autorizzato

preventivamente dal Servizio Tecnico Centrale, su parere del Consiglio Superiore dei Lavori

Pubblici. Sono ammesse murature realizzate con elementi artiticiali o elementi in pietra squadrata.

I consentito utilizzare la muratura di pietra non squadrata o la muratura listata solo nei siti ricadenti

in zona 4.

7.8.1.3 Modalita costruttive e fattori di struttura

In funzione del tipo di tecnica costruttiva utilizzata, la costruzione pud essere considerata in
muratura ordinaria o in muratura armata. I valori massimi qp del fattore di struttura con cui
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individuare lo spettro di progetto (v. § 3.2.3.5) da utilizzare nelle analisi lineari, sono indicati in
Tab. 7.8.1

Tabella 7.8.1 - Valori di gg per le diverse tipologie strutturali.

TIPOLOGIA STRUTTURALE qq
Costruzioni in muratura ordinaria 2,0 on/oy
Costruzioni in muratura armata 2.5 a/oy
Costruzioni in muratura armata progettati secondo GR 3,0 0,/00

Nel caso della muratura armata, valori compresi tra 2,00./01 € 2.506/0 possono essere applicati in
funzione del sistema costruttivo prescelto, senza verificare quale sia il meccanismo di collasso della
costruzione. 11 valore 3,0 o5,/0 pud essere utilizzato solo applicando 1 principi di gerarchia delle
resistenze (GR) descritd al § 7.8.1.7.

Si assume sempre g =g, xKg, attribuendo a Ky i valori indicati nel § 7.3.1.

I coctficienti oy ¢ o, sono definiti come scgue:

oy ¢ il moliiplicatore della forza sismica orizzontale per il quale, mantenendo costanti le alire
azioni, 1l primo pannello murario raggiunge la sua resistenza ultima (a taglo o a
pressoflessione).

oy ¢ il 90% del moltiplicatore della forza sismica orizzontale per il quale, mantenendo costanti le
altre azioni, la costruzione raggiunge la massima forza resistente.

11 valore di on/oy pud esscre calcolato per mezzo di un analisi statica non lincare (§ 7.3.4.1) ¢ non
pud in ogni caso essere assunto superiore a 2,5.

Qualora non si proceda ad una analisi non lineare, possono essere adottati 1 seguenti valori di oy,
/C(l:

- costruzioni in muratura ordinaria ad un piano oy /oy =14
- coslruzioni in muratura ordinaria a due o pit piani oy /oy =1,8
- costruzioni in muratura armata ad un piano o, /oy =13
- costruzioni in muratura armata a duc o pill piani oy /oy =15

- costruzioni in muratura armata progettate con la gerarchia delle resistenze o, /0y =1,3

7.8.14 Criteri di progetto e requisiti geometrici

Le piante delle costruzioni debbono essere quanto pit possibile compatte e simmetriche rispetto ai
due assi ortogonali. Le pareli strutturali, al lordo delle aperture, debbono avere conlinuita in
elevazione fino alla fondazione, evitando pareti in falso. Le strutture costituenti orizzontamenti e
coperture non devono essere spingenti. Evenluali spinle orizzontali, valutate tenendo in contlo
I’azione sismica, devono essere assorbite per mezzo di idonei elementi strutturali.

I solai devono assolvere [unzione di ripartizione delle azioni orizzontali ra Ie parcl sirulturali,
pertanto devono essere ben collegati ai muri e garantire un adeguato funzionamento a diaframma.
La distanza massima (ra due solai successivi non deve essere superiore a 5 mi.

La gcometria delle pareti resistenti al sisma, deve rispettare 1 requisiti indicati nella Tab. 7.8.11, in
cui t indica lo spessore della parcte al netto dell’intonaco, h, 1’altezza di libera inflessione della
parete come definito al § 4.5.6.2, h' I'altezza massima delle aperture adiacenti alla parete, 1 la
lunghczza della parele.
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Tabella 7.8.11 — Requisiti geometrici delle pareti resistenti al sisme.

Tipologie costruttive Einin (A=hy/t) | VD) i
IMuratura ordinaria, realizzata con elementi in pietra squadrata 300 mm 10 0,5
IMuratura ordinaria, rcalizzata con clementi artificiali 240 mm 12 04
Muratura armata, realizzata con elementi artificiali 240 mm 15 Qualsiasi
IMuratura ordinaria, realizzata con elementi in pietra squadrata, in siti ricadenti in | 240 mm 12 0,3
zona3c4
IMuratura realizzata con elementi artificiali semipieni, in siti ricadenti in zona 4 200 mm 20 0,3
Muratura realizzata con elementi artificiali pieni, in siti ricadenti in zona 4 150 mm 20 0,3

7.8.1.5 Metodi di analisi

7.8.1.5.1 Generaliti

I'metodi di analisi di cui al § 7.3 debbono essere applicati con le seguenti precisazioni e restrizioni.

7.8.1.5.2 Analisi lineare statica

E applicabile nei casi previsti al § 7.3.3.2., anche nel caso di costruzioni irregolari in altezza, purché
si ponga A = 1,0.

Le rigidezze degli elementi murari debbono essere calcolate considerando sia il contributo
[essionale sia quello lagliante. Lulilizzo di rigidezze lessurale € da prelerirsi; in assenza di
valutazioni pil accurate le rigidezze fessurate possono essere assunte pari alla meta di quelle non
fessurate.

Nell’ipotesi di inlinila rigidezza nel piano dei solai, il modello pud essere coslituito dai soli
clementi murari continui dalle fondazioni alla sommita, collegati ai soli fini traslazionali allc quote
dei solai.

In allernativa, gli elementi di accoppiamento [ra pared diverse, quali travi o cordoli in cemento
armato e travi in muratura (qualora efficacemente ammorsate alle pareti), possono essere
considerati nel modello, a condizione che le verifiche di sicurezza vengano effettuate anche su tali
elementi. Per gli elementi di accoppiamento in muratura si seguono i criteri di verifica di cui ai §§
7.8.1.6, 7.8.2.2 e 7.8.3.2. Possono essere considerate nel modello travi di accoppiamento in
muralura ordinaria solo se sorretle da un cordolo di piano o da un architrave resistente a llessione
efficacemente ammorsato alle estremita. Per elementi di accoppiamento in cemento armato si
seguono i criteri di cui al § 7.4.4.6, considerando efficaci per 'accoppiamento elementi aventi
altezza almeno pari allo spessore del solaio. In presenza di element di accoppiamenlo 1’analisi pud
essere effettuata utilizzando modelli a telaio, in cui le parti di intersezione tra elementi verticali e
orizzontali pssono essere considerate infinitamente rigide.

In caso di solai rigidi, la distribuzione del taglio nei diversi pannelli di uno slesso piano risultantle
dall’analisi lineare pud essere modificata, a condizione che I'equilibrio globale di piano sia
rispettato (il modulo e la posizione della forza risultante di piano restino invariati) € a condizione
che il valore assoluto della variazione del taglio in ciascun pannello, AV, soddis(i la relazione AV<E
max{0,25|V|, 0,1|Vpiano| }

dove V ¢ il taglio nel pannello € Vpiae € 1l tagho totale al piano nella direzione parallela al pannello.
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Nel caso di solai deformabili la ridistribuzione pud essere effettuata solamente tra pannelli
complanari collegal da cordoli o incalenamenli ovvero appartenenti alla stessa parete. In tal caso,
nel calcolo dei limiti per la ridistribuzione, Voo € da intendersi come la somma dei tagli nei
pannelli complanari ovvero appartenenti alla stessa parete.

T.e veriliche fuori piano possono essere elfelluale separalamente, e possono essere adollate le [orze
cquivalenti indicate al § 7.2.3 per gli clementi non strutturali, assumendo g, = 3. Pill precisamente
I’azione sismica ortogonale alla parete pud essere rappresentata da una forza orizzontale distribuita,
pari a S,v/q, volte il peso della parete nonché da forze orizzontali concentrate pari a S,%/q, volte il
pcso trasmesso dagli orizzontamenti che si appoggiano sulla parcte, qualora queste forze non siano
ellicacemente rasmesse 4 muri (rasversali dispost parallelamente alla ditezione del sisma. Per le
pareti resistenti al sisma, che rispettano i limiti di Tabh. 7.8.1I, si pud assumere che il periodo T,
indicato al § 7.2.3 sia pari a 0. Per pareti con caratteristiche diverse la verifica fuori piano va
comunque condotla valutando, anche in forma approssimalta, T,.

7.8.1.5.3 Analisi dinamica modale

E applicabile in tutti i casi, con l¢ limitazioni di cui al § 7.3.3.1. Quanto indicato per modellazione ¢
possibilita di ridistribuzione nel caso di analisi statica lineare vale anche in questo caso.

Le verifliche [uori piano possono essere elletluale separatamente, adoltando le forze equivalenli
indicate al punto precedente per I’analisi statica lincare.

7.8.1.54 Analisi statica non lineare
L analisi statica non lineare € applicabile agli edilici in muralura anche nei casi in cui la massa
partecipante del primo modo di vibrare sia inferiore al 75% della massa totale ma comunque
superiore al 60%.

Il modello geometrico della struttura pud essere conforme a quanto indicato nel caso di analisi
statica lineare ovvero essere ottenuto utilizzando modelli pitt sofisticati purché idonei e
adeguatamente documentati.

I pannelli murari possono essere caratterizzati da un comportamento bilineare elastico perfettamente
plastico, con resislenza equivalente al limile elastico e sposlamenti al limite elastico e ulimo
definiti per mezzo della risposta flessionale o a taglio di cui ai §§ 7.8.2.2 ¢ 7.8.3.2. Gli clementi
lineari in c.a. (cordoli, travi di accoppiamento) possono essere caratterizzati da un comportamento
bilincarc clastico perfettamente plastico, con resistenza cquivalente al limite clastico ¢ spostamenti
al imite elastico ¢ ultimo definiti per mezzo della risposta flessionale o a taglio.

7.8.1.5.5 Analisi dinamica non lineare

Si applica integralmente il § 7.3.4.2 lacendo uso di modelli meccanici non lineari di comprovala e
documentata efficacia nel riprodurre il comportamento dinamico e ciclico della muratura.

7.8.1.6 Verifiche di sicurezza

In caso di analisi lineare, al fine della verifica di sicurezza nei confronti dello stato limite ultimo, la
resistenza di ogni elemento strutiturale rtesistente al sisma deve risultare maggiore della
sollecitazione agente per ciascuna delle seguenti modalita di collasso: pressoflessione, taglio nel
piano della parele, pressollessione [uori piano. Debbono essere comunque soggelle a verilica a
pressoflessione fuori del piano tutic le parcti aventi funzione strutturale, in particolare quelle
portanti carichi verticali, anche quando non considerate resistenti al sisma in base ai requisiti di
Tab. 7.8.1L
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In caso di applicazione di principi di gerarchia delle resistenze (muratura armata) 1’azione da
applicare per la verifica a laglio ¢ derivala dalla resislenza a pressollessione, secondo quanto
indicato al § 7.8.1.7.

I.e modalita di verifica sono descritte ai § 7.8.2.2, 7.8.3.2.

e verifiche di sicurezza si intendono automaticamente soddisfatte, senza 1’effettuazione di alcun
calcolo esplicito, per le costruzioni che rientrino nella definizione di costruzione semplice (§
7.8.1.9).

Nel caso di analisi statica non lineare, la verifica di sicurezza consiste nel confronto tra la capacita
di spostamento ulimo della costruzione ¢ la domanda di spostamento otlenute applicando il
procedimento illustrato al § 7.3.4.1. In ogni caso, per le costruzioni in muratura ordinaria, ¢ per le
costruzioni in muratura armata in cui non si sia applicato il criterio di gerarchia delle resistenze,
nelle quali il rapporto tra il taglio totale agente sulla base del sistema equivalente ad un grado di
liberta calcolato dallo spettro di risposta elastico e 1l taglio alla base resistente del sistema
equivalente ad un grado di libertd ottenuto dall’analisi non lineare ecceda il valore 3,0, la verilica di
sicurezza deve ritenersi non soddisfatta. La rigidezza elastica del sistema bilineare equivalente si
individua (racciando la secante alla curva di capacita nel punto corrispondente ad un taglio alla base
pari a 0,7 volte il valore massimo (taglio massimo alla base). 1l tratto orizzontale della curva
bilineare si individua tramite ['uguaglianza delle aree sottese dalle curve tracciate fino allo
spostamento ultimo del sistema.

Nel caso di analisi dinamica non lineare, la verifica di sicurezza consiste nel confronto tra la
capacita di spostamento ¢ la richicsta di spostamento.

7.8.1.7 Principi di gerarchia delle resistenze

I principi di gerarchia delle resistenze si applicano esclusivamenle al caso di muratura armala.

11 principio londamentale di gerarchia delle resistenze consisle nell’evilare il collasso per laglio per
ogni pannello murario, assicurandosi che sia preceduto da modalita di collasso per flessione. Tale
principio si intende rispellalo quando ciascun pannello murario € verilicalo a [lessione rispetlo alle
azioni agenti e sia verificato a taglio rispetto alle azioni risultanti dalla resistenza a collasso per
flessione. amplificate del fattore Yiq = 1,5.

7.8.1.8 Fondazioni

Le strutture di fondazione devono essere realizzate in cemento armato, secondo quanto indicato al §
7.2.5, continue, scnza interruzioni in corrispondenza di aperture nelle parcti soprastanti.

Qualora sia presente un piano cantinato o seminterrato in pareti di cemento armato €sso pud essere
consideralo quale slrutlura di londazione dei sovrastanli piani in muratura porlante, nel rispetlo dei
requisiti di continuitd delle fondazioni, ¢ non ¢ computato nel numero dei piani complessivi in
muratura.

7.8.1.9 Costruzioni semplici

Si definiscono “costruzioni semplici™ quelli che rispettano le condizioni di cui al 4.5.6.4 integrate
con l¢ caratteristiche descritte nel scguito, oltre a quelle di regolarita in pianta ¢d in clevazione
definite al § 7.2.2 e quelle definite ai successivi § 7.8.3.1, 7.8.5.1, rispettivamente per le costruzioni
in muratura ordinaria, ¢ in muratura armata. Per le costruzioni semplici ricadenti in zona 2, 3 ¢ 4
non & obbligatorio effettuare alcuna analisi e verifica di sicurezza.

L¢ condizioni integrative richicste alle costruzioni semplici sono:
- in ciascuna delle due direzioni siano previsti almeno due sistemi di pareti di lunghezza

complessiva, al netto delle aperture, ciascuno non inferiore al 50% della dimensione della
costruzione nclla medesima dirczione. Nel conteggio della lunghezza complessiva possono
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essere inclusi solamente setti murari che rispettano 1 requisiti geometrici della Tab. 7.8.11. La
distanza (ra quest due sistemi di pareli in direzione ortogonale al loro sviluppo longiludinale in
pianta sia non inferiore al 75 % della dimensione della costruzione nella medesima direzione
(ortogonale alle pareti). Almeno il 75 % dei carichi verticali sia portalo da pared che laceiano
parte del sistema resistente alle azioni orizzontali;

- in ciascuna delle due direzioni siano presenli parel resislenti alle azioni orizzonlali con
interasse non superiore a 7 m, clevabili a 9 m per costruzioni in muratura armata;

- per ciascun piano il rapporto tra area della sezione resistente delle pareti e superticie lorda del
piano nen sia infcriore ai valori indicati nclla tabella 7.8.101, in funzionc dcl numcro di piani
della costruzione ¢ della sismicita del sito, per ciascuna delle due direzioni ortogonali:

Tabella 7.8.IIL — Avea pareti resistenti in ciascuna direzione ortogonale per costruziont semplici.

Accelerazione di piceo del terreno
=t <0,07 g <0,1 g |<0,15 2[<0,20 £[<0,25 ]<0,30 5| <0,35 2 |<0,40 2| <045 ¢ 04725
‘I'ipo di struttura Numero g
piani
Muratura ordinaria 1 35% |35% |40% | 45% |50% | 55% | 60% |60% |60% | 6,5%
2 40% | 40% | 45% | 50% | 55% | 60% | 65% | 65% | 65% | 70%
3 45% | 45% | 50% | 55% | 60% | 65% | 170%
Muratura armata 1 2,5% 1 3,0% | 3,0% [ 30% | 35% | 35% | 40% [40% [ 45% | 45%
2 30% [3.5% | 35% | 3.5% | 40% [40% | 45% | 50% | 5.0% | 50%
3 35% | 4.0% | 40% | 40% | 45% [ 50% | 55% | 55% | 6,0% | 6,0%
4 40% | 45% | 45% | 50% | 55% | 55% | 60% | 60% | 65% | 65%

(" Stsi applica solo n¢l caso di strutture di Classe ’'uso Il ¢ IV (v. § 2.4.2)

E implicitamente inteso che per le costruzioni semplici il numero di piani non pud cssere supcriore
a 3 per le costruzioni in muratura ordinaria ¢ a 4 per costruzioni in muratura armarta.

Deve inoltre risultare, per ogni piano:

N

—<,25

A §4Y%

in cui N ¢ il carico verticale totale alla basc di ciascun piano dell’edificio corrispondentc alla
somma dei carichi permanenti e variabili (valutati ponendo Ys =Yg = 1), A ¢ I'area totale dei muri

portanti allo stesso piano e fy € la resistenza caratteristica a compressione in direzione verticale della
muratura.

6=—=x0 25t (7.8.1)

1l dimensionamento delle fondazioni puo6 essere effettuato in modo semplificato tenendo conto delle
tensioni normali medie e delle sollecitazioni sismiche globali determinate con 1’analisi statica
lineare.

7.8.2 COSTRUZIONI IN MURATURA ORDINARIA

7.8.2.1 Criteri di progetto

Ollre ai criteri deliniti al § 4.5.4.1 ¢ al § 7.8.1.4, le costruzioni in muratlura ordinaria debbono avere
Ic aperture praticate nei muri verticalmente allincate. Sc cost non fossc, deve csscre prestata
particolare attenzione sia alla definizione di un adeguato modello strutturale sia nelle verifiche, in
quanto il disallincamento delle aperture comporta discontinuitd cd irregolaritd nella trasmissione
delle azioni interne. In assenza di valutazioni pitt accurate, si prendono in considerazione nel
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modello strutturale e nelle veritiche esclusivamente le porzioni di muro che presentino continuita
verticale dal piano oggello di verilica [ino alle fondazioni.

7.8.2.2 Verifiche di sicurezza

7.8.2.2.1 Pressoflessione nel piano

La verifica a pressoflessione di una sezione di un elemento struiturale si effettua confrontando il
momento agente di calcolo con 11 momenlo ullimo resislente calcolalo assumendo la muratura non
reagente a trazione ed una opportuna distribuzione non lineare delle compressioni. Nel caso di una
sezione rettangolare tale momento ultimo pud essere calcolato come:

M= 1*t60/2) (1 - 6o/0,85fy) (7.8.2)
dove:
M, ¢ il momenlo corrispondente al collasso per pressollessione
1 ¢ la lunghezza complessiva della parete (inclusiva della zona tesa)
t ¢ lo spessore della zona compressa della parete

oy ¢ la tensione normale media, riferita all’area totale della sezione (= P/(1t), con P forza assiale
agente positiva se di compressione). Se P ¢ di trazione, M, =0

fq =1k / ym ¢ la resistenza a compressione di calcolo della muratura

In caso di analisi statica non lineare, la resistenza a pressoflessione pud essere calcolata ponendo fy
pari al valore medio della resistenza a compressione della muratura, e lo spostamento ullimo pud
cssere assunto pari allo 0,8% dell’altezza del pannello.

7.8.2.22 Taglio

T.a resistenza a taglio di ciascun clemento strutturale ¢ valutata per mezzo della relazione scguentc:

Vi=ltlua (7.8.3)
dove:
r ¢ la lunghczza della parte compressa della parcte
( ¢ lo spessore della parcte

fya = fux / 7 € definito al § 4.5.6.1, calcolando la tensione normale media (indicata con &, nel
paragrafo citato) sulla parte compressa della sezione (G, = P/ (1'0).

Tl valore di fu non pud comunque essere maggiore di 1,4 fu, dove fuindica la resistenza
caratteristica a compressione degli elementi nella direzione di applicazione della forza, né maggiore
di 1,5 MPa.

In caso di analisi statica non lineare, la resistenza a taglio pud essere calcolata ponendo fog = fume +
0,46, con 1, resistenza media a taglio della muratura (in assenza di determinazione diretta si pud
porre fymo = Lu/0,7). € 1o spostamento ultimo pud essere assunto pari allo 0.4% dell’altezza del
pannello. 11 valore di [g non pud comunque essere maggiore di 2,0 f o né maggiore di 2,2 MPa.

7.8.2.2.3 Pressoflessione fuori piano

11 valore del momento di collasso per azioni perpendicolari al piano della parete & calcolato
assumendo un diagramma delle compressioni rettangolare, un valore della resistenza pari a 0,85 fg e
trascurando la resislenza a (razione della muratura.
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7.8.2.2.4 Travi in muratura

La verifica di travi di accoppiamento in muratura ordinaria, in presenza di azione assiale orizzontale
nota, viene effettuata in analogia a quanto previsto per i pannelli murari verticali. Qualora I’azione
assiale non sia nota dal modello di calcolo (ad es. quando 1"analisi e svolta su modelli a telaio con
Pipotesi di solai infinitamente rigidi nel piano), ma siano presenti. in prossimita della trave in
muratura, elementi orizzontali dotati di resistenza a (razione (calene, cordoli), 1 valori delle
resistenze possono ¢ssere assunti non supcriori ai valori di scguito riportati ¢d associati ai
meccanismi di rotlura per taglio o per pressollessione.
La resislenza a taglio Vi di travi di accoppiamento in muratura ordinaria in presenza di un cordolo
di piano o di un architrave resistente a flessione efficacemente ammorsato alle estremit, pud essere
calcolata in modo semplificato come
Vi=h tfvao (7.8.4)

dove:
h ¢ ’altezza della sezione della trave
feao = furo / yu € la tesistenza di calcolo a taglio in assenza di compressione; nel caso di analisi

statica non lineare pud essere posta pari al valore medio (fuao = fimo)-

Il massimo momento resistente, associato al meccanismo di pressotlessione, sempre in presenza di
clementi orizzontali resistenti a trazione in grado di equilibrarc una compressione orizzontale nelle
travi in muratura, pud essere valutato come

M, =H,-h/2[1-H, /(0,85f,, -h-1)] (7.8.5)

dove
H, ¢ il minimo tra la resistenza a trazione dell’clemento teso disposto orizzontalmente ed il
valore 0,41 ht

fha=th/yw ¢ la resistenza di calcolo a compressione della muratura in dirczione orizzontale (nel
piano della parete). Nel caso di analisi statica non lineare essa pud essere posta uguale al
valore medio (fig = fim)-

La resistenza a taglio, associata a tale meccanismo, pud ¢ssere calcolata come
V,=2M,/1 (7.8.6)
dove 1 ¢ la luce libera della trave in muratura.

1l valore della resistenza a taglio per I'elemento trave in muratura ordinaria ¢ assunto pari al minimo
waVie V.

7.8.3 COSTRUZIONIIN MURATURA ARMATA

7.8.3.1 Criteri di progetto

Tutte le pareti murarie devono essere efficacemente connesse da solai tali da costituire diaframmi
rigidi, secondo quanto specilicato al § 7.2.6

L’insieme strutturale risultante deve essere in grado di reagire alle azioni esterne orizzontali con un
comportamento di tipo globale, al quale contribuisce soltanto la resistenza delle pareti nel loro
piano.
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7.8.3.2 Verifiche di sicurezza

7.8.3.2.1 Pressoflessione nel piano

Per la verifica di sezioni pressoinflesse pu0 essere assunto un diagramma delle compressioni
rellangolare, con profondita 0,8 x, dove x rappresenta la prolondita dell’asse neutro, e sollecitazione
pari a 0,85 14. Le deformazioni massime da considerare sono pari a €, = 0,0035 per la muratura
compressa ¢ €, = 0,01 per Iacciaio Leso.

In caso di analisi slalica non linedare si adollano come valori di calcolo le resisienze medie dei
materiali, e lo spostamento ultimo pud essere assunto pari allo 1,2% dell’altezza del pannello.

7.8.3.2.2 Taglio

l.a resistenza a taglio (V,) ¢ calcolata come somma dei contributi della muratura (Vy) e
dell’armatura (V, 5), secondo le relazioni seguenti:

Vi=ViM+ Vs (7.8.7)
Vium=d 1w (7.8.8)
dove:
d ¢ la distanza tra il lembo compresso e il baricentro dell’armatura tesa
L ¢ lo spessore della parete

fva = T / Ym € definito al § 4.4.6.1 calcolando la tensione normale media (indicata con G, nel
paragrafo citato) sulla sezione lorda di larghezza d (o, = P/dt).

Vis=0,6dAg La) /s (7.8.9)
dove:
d ¢ la distanza tra il lembo compresso ¢ il baricentro dell’armatura tesa,
Aqw € I'area dell’armatura a taglio disposta in direzione parallela alla forza di taglio, con passo s

misurato ortogonalmente alla direzione della [orza di taglio,
[ya  €latensione di snervamenito di calcolo dell”acciaio,
] ¢ la distanza tra i livelli di armatura.
Deve essere altresi verificato che il taglio agente non superi il seguente valore:
Vie=0301d (7.8.10)

dove:
t ¢ lo spessore della parete
fas  ¢larcsistenza a compressione di progetto della muratura,

In caso di analisi statica non lineare si adottano come valori di calcolo le resistenze medie dei
materiali € lo spostamento ultimo pud essere assunto pari allo 0,6% dell’altezza del pannello.

7.8.3.2.3 Pressoflessione fuori piano

Nel caso di azioni agenti perpendicolarmente al piano della parete, la verifica & effettuata adottando
diagramma delle compressioni e valori di deformazione limite per muratura e acciaio in modo
analogo al caso di verifica nel piano.

7.8.4 STRUTTURE MISTE CON PARETI IN MURATURA ORDINARIA O ARMATA

Necll’ambito delle costruzioni in muratura ¢ consentito utilizzare strutture di diversa tcenologia per
sopportare i carichi verticali, purché la resistenza all’azione sismica sia inlegralmente allidala agli
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elementi di identica tecnologia. Nel caso in cui si affidi integralmente la resistenza alle pareti in
muralura, per esse debbono risultare rispettate le prescrizioni di cui ai punti precedenti. Nel caso si
affidi integralmente la resistenza alle strutture di altra tecnologia (ad esempio pareti in c.a.),
debbono essere seguile le regole di progeltazione riportate nei relativi capitoli della presente norma.
In casi in cui si ritenesse necessario considerare la collaborazione delle pareti in muratura e dei
sistemi di diversa tecnologia nella resistenza al sisma, quest’ultima deve essere verificata
ulilizzando 1 metodi di analisi non lineare.

I collegamenti fra elementi di tecnologia diversa debbono essere espressamente verificati.

Particolarc attcnzionc deve csscre prestata alla verifica della cfficace trasmissionc dei carichi

verticali. Inoltre € necessario verilicare la compalibilita delle delormazioni per tulle le parli

strutturali.

E’ conscntito altresi rcalizzare costruzioni costituitc da struttura muraria nclla parte inferiore ¢

sormontate da un piano con struttura in cemento armato o acciaio o legno o altra tecnologia, alle

seguenti condizioni:

- 1limid all’allezza delle costruzioni previsli per le strutlure in muratura si intendono comprensivi
delle parti in muratura ¢ di quelle in altra tecnologia;

- la parte superiore di diversa tecnologia sia efficacemente ancorata al cordolo di coronamento
della parte muraria;

- ncl caso di metodo di analisi lincare, 1’uso dell’analisi statica (nei limiti di applicabilita riportati
al § 7.8.1.5.2) & consentito a patto di utilizzare una distribuzione di forze compatibile con la
prima forma modale elastica in ciascuna direzione, calcolata con metodi sufficientemente
accurati che tengano conto della distribuzione irregolare di rigidezza in elevazione. A tal fine, in
assenza di metodi pit accurali, Ia prima forma modale pud essere slimala dagli spostamenti
ottenuti applicando staticamente alla costruzione la distribuzione di forze definita nel § 7.3.3.2;

- nel caso di analisi statica non lineare, si utilizzino le distribuzioni di torze orizzontali previste al
§ 7.3.4.1, dove la prima forma modale clastica ¢ stata calcolata con mctodi sufficicntcmente
accurati.

- nel caso di analisi lineare, per la verifica della parte in muratura si utilizzi il tattore di struttura g
prescritto al § 7.8.1.3; per la verilica della parte superiore di altra tecnologia si utilizzi il [attore
di struttura adatto alla tipologia costruttiva e alla configurazione (regolarita) della parte
superiore, comungue non superiore a 2,5;

- tutti 1 collegamenti fra la parte di diversa tecnologia e la parte in muratura siano localmente
verificali in base alle forze trasmesse calcolate nell’analisi, maggiorale del 30%.

78.5 REGOLE DIDETTAGLIO

7.8.5.1 Costruzioni in muratura ordinaria
Ad ogni piano deve essere realizzato un cordolo continuo all’intersezione tra solai e pareti.

I cordoli debbono avere allezza minima pari all’allezza del solaio e larghezza almeno pari a quella
del muro; & consentito un arretramento massimo di 6 cm dal filo esterno. L’armatura corrente non
deve essere inferiore a 8 cm’, le staffe debbono avere diametro non inferiore a 6 mm ed interasse
non superiore a 25 cm. Travi metalliche o prefabbricate costituenti i solai debbono essere
prolungate nel cordolo per almeno la meta della sua larghezza e comunque per non meno di 12 cm
ed adeguatamente ancorate ad esso.

In corrispondenza di incroci d’angolo ra due pareli perimetrali sono prescritle, su enlrambe le
pareti, zone di parete muraria di lunghezza non inferiore a 1 m, compreso lo spessore del muro
trasversale.

Al di sopra di ogni apertura deve essere realizzato un architrave resistente a flessione efficacemente
ammorsato alla muratura.
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7.8.5.2 Costruzioni in muratura armata

Quanto indicato al § 7.8.2 per la muratura ordinaria si applica anche alla muratura armata, con le
seguenti eccezioni e le pertinenti prescrizioni di cui al § 4.5.7.

Gli architravi soprastlanti le aperture possono essere realizzali in muratura armala.

Le barre di armatura debbono essere esclusivamente del tipo ad aderenza migliorata e debbono
essere ancorate in modo adeguato alle estremitd mediante piegature attorno alle barre verticali. In
allernaliva possono essere ulilizzale, per le armature orizzontali, armature a traliccio o conlormale
in modo da garantirc adcguata adcrenza cd ancoraggio.

La percentuale di armatura orizzontale, calcolata rispetto all’arca lorda della muratura, non pud
essere inferiore allo 0,04 %, né superiore allo 0,5%.

Parapelli ed elemenli di collegamenlo (ra pareli diverse debbono essere ben collegali alle pareli
adiacenti, garantendo la continuita dell’armatura orizzontale ¢, ove possibile, di quella verticale.

Agli incroci delle pareti perimetrali ¢ possibile derogare dal requisito di avere su entrambe le pareti
zone di parete muraria di lunghezza non inferiore a 1 m.
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7.9 PONTI

79.1 CAMPO DI APPLICAZIONE

11 presente capitolo tratta il progetlo di ponti a pile ¢ travale, queste ultime del (ipo continuo su pit
pile o semplicemente appoggiate ad ogni campata e ad arco.

Le pile si intendono a fusto unico, con sczionc trasversale di forma gencerica, picna o cava, mono o
multicellulare. Anche pile in forma di portale sono trattabili con i criteri € le regole contenute in
questo capitolo. Pile a geometria pill complessa, ad es. a telaio spaziale, richiedono in generale
criteri di progetto ¢ metodi di analisi ¢ verifica specifici.

Per ponti di tipologia diversa da quella indicata le ipotesi ed 1 metodi di calcolo devono essere
adeguatamente documentali, con particolare rilerimenlo al lattore di struttura adottato.

79.2 CRITERI GENERALI DI PROGETTAZIONE

La struttura del ponte deve essere concepita e dimensionata in modo tale che sotto 1’azione sismica
di progetto per lo SLV essa dia luogo alla formazione di un meccanismo dissipativo stabile, nel
quale la dissipazione sia limitata alle pile o ad appositi apparecchi dissipativi.

Il proporzionamento della struttura deve essere tale da favorire I'impegno plastico del maggior
numero possibile di pile. I comportamento inelastico dissipativo deve essere di lipo [lessionale, con
csclusione di possibili meccanismi di rottura per taglio.

Gli elementi ai quali non viene richiesta capacita dissipativa e devono, quindi, mantenere un
comportamento sostanzialmente elastico sono: 'impalcato, gli apparecchi di appoggio, le strutture
di fondazione ed il terreno da esse interessato, le spalle se sostengono l'impalcato attraverso
appoggi mobili o deformabili. A tal fine si adotta il criterio della “gerarchia delle resistenze”
descrillo nel seguilo per ogni caso specilico.

La cinematica della struttura deve essere tale da limitare I’entita degli spostamenti relativi tra le sue
diverse parti. [ intrinseca incertezza che caratterizza la valutazione di tali spostamenti rende il loro
assorbimento economicamenle ¢ lecnicamente impegnalivo. In ogni caso, deve essere verilicalo che
gli spostamenti relativi ed assoluti tra le parti siano tali da escludere martellamenti e/o perdite di
appogeio.

7.9.2.1 Valori del fattore di struttura

I valori massimi del fattore di strutiura g per le due componenti orizzontali dell’azione sismica
sono riportati in Tab. 7.9.1 nella quale A{e)=1 sc o >3 ¢ Alo)=( /3’ per 3> o> 1, essendo o=
1/H dove L ¢ la distanza della sezione di cerniera plastica dalla sezione di momento nullo ed H ¢ la
dimensionc dclla sezionce ncl piano di inflessionc della cerniera plasticas

Per gli elementi duttili in calcestruzzo armato, 1 valori di qo della Tab. 7.9.1 valgono se la
sollecitazione di compressione normalizzata vy ottenuta dividendo lo sforzo di calcolo Ny, per la
resistenza a compressione semplice della sezione (v, = N,M/Acfck ) non eccede il valore 0,3. La
sollecitazione di compressione normalizzata non pud superarc il valore v, =0,6. Per valori di v
intermedi tra 0,3 ¢ 0,6, il valore di ¢ ¢ dato da

— _ Vi _ _ § .
Q()(Vk)—(]u {053 ]}(QU ]) (7.9.1)

essendo qo il valore applicabile per v, <0,3.
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Tabella 7.9.1 — Valori di g,

]
Tipi di elementi duttili -
CD”B” CD”A”

Pile in cemento armato

Pile verticali inflesse 1,5 3,51

Flementi di sostegno inclinati intflessi 1,2 2,1 A
Pile in acciaio:

Pile verticali inflesse 1,5 3,5

FElementi di sostegno inclinati intlessi 1,2 2,0

Pile con controventi concentrici 1,5 2,5

Pile con controventi eccentrici - 3,5
Spalle rigidamente connesse con I’impalecato

In generale 1,5 1,5

Strutture che si muovono col terrenc’ 1,0 1,0
Archi 1,2 2,0

I valori massimi qq del fattore di struttura sono da applicare alle singole pile, per ciascuna delle due

direzioni principali, nei casi di ponti isostatici ¢ all’intera opera, ma ancora scparatamente per le duc

direzioni. nei casi di ponti a travata continua. Nel caso di ponti con elementi strutturali duttili di

diverso tipo, si adotta, per ciascuna delle due direzioni, il fattore di struttura degli elementi di ugual

tipo che contribuiscono in misura maggiore alla resistenza nei confronti delle azioni sismiche.

Il requisilo di regolarita e quindi I’applicabilita di un valore Kr = 1 pud essere verilicalo a posteriori

mediante il seguente procedimento:

- per ciascun elemento duttile si calcoli il rapporto: 1 =q Mgy /Mga; dove Mgy, € il momento
alla base dell’elemento duttile i-esimo prodotto dalla combinazione sismica di progetto e Mg
il corrispondente momenlo resistenle;

- la geomeltria del ponle si considera “regolare” se il rapporto tra il massimo ed il minimo dei
rapport 1, calcolati per le pile facenti parte del sistema resistente al sisma nella direzione
considerata, risulta inferiore a2 (T =1 o /6 n < 2).

Nel caso risulti 7= 2, I’analisi deve essere ripetuta utilizzando il seguente valore ridotto di Kg
Ky =2/7 (7.9.2)
¢ comunque assumendo semprc q =q, - Ky 21.

Al fini della determinazione di rmax © fmin nella direzionc orizzontale considerata si possono
escludere le pile la cui resistenza a taglio non ecceda il 20% della resistenza sismica totale diviso il
numero degli elementi resistenti.

Per ponti a geometria irregolare (ad esempio con angolo di obliquita maggiore di 45°, con raggio di
curvatura molto ridotto, ecc.) si adotta un fattore globale di struttura g pari a 1,5. Valori maggiori di
1.5, ¢ comunque non superiori a 3,5, possono essere adollali solo qualora Ie richieste di duttilita
vengano verificate mediante analisi non lincare.

" Te strutture che si muovono con il terreno non subiscono amplificazione dell’accelerazione del suolo. Tisse sono
caratterizzate da periodi naturali di vibrazione in direzione orizzontale molto bassi (1" < 0,03 ). Appartengono a questa
categoria le spalle connesse, mediante collegamenti flessibili, all’impalcato,
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79.3 MODELLO STRUTTURALE

Il modello strutturale deve poter descrivere tutti i gradi di liberta significativi caratterizzanti la
risposta dinamica e riprodurre fedelmente le caratteristiche di inerzia e di rigidezza della struttura, €
di vincolo degli impalcati. Nei modelli a comportamento non lineare, devono essere messi in conto
anche gli effetti dell’attrito degli apparecchi di appoggio e il comportamento di eventuali dispositivi
di line corsa.

Quando 'impalcato abbia angolo di obliquita ¢ > 20° (v. Fig. 7.9.1) o sia particolarmente largo
rispetto alla lunghezza (rapporto tra larghezza BB e lunghezza 1., B/T. > 2,0) partticolare attenzione
deve essere dedicata ai moli torsionali del ponte intorno all’asse verticale, in particolare evitando
che la rigidezza torsionale d’insieme del ponte sia affidata ad un’unica pila, nel caso di impalcati
continui, o progettando gli apparecchi d’appoggio per resistere agli effetti torsionali, nel caso di
impalcali semplicementle appoggiali.

o

B

Figura 7.9.1 — Ponte obliquo

La rigidezza degli element in cemenlo armato deve essere valulata tenendo conto del loro elletlivo
stato di fessurazione, che ¢ in generale diverso per I'impalcato (spesso interamente reagente) e per
le pile. Per le pile che raggiungono lo stato limite ultimo alla base la rigidezza secante puo essere
ricavata dall’espressione:

Mgy

F. Lg =7- (7.9.3)

¥

nella quale F, ¢ il modulo elastico del calcestruzzo, g ¢ 11 momento d’inerzia della sezione
fessurata, n = 1,20 & un fattore di correzione che tiene conto della maggiore rigidezza della parte di
pila non fessurata, Mgy € il momento resistente di progetto nella sezione di base, e ¢, la curvatura di
snervamento.

Per gli impalcati in calcestruzzo deve essere considerata la significativa riduzione di rigidezza
torsionale dovuta alla fessurazione. In assenza di pin precise determinazioni, per la rigidezza
torsionale della sezione lessurala si possono assumere i seguenti valori:

- per sezioni aperte o solette, rigidezza nulla;
- per sezioni scatolari precompresse, rigidezza pari al 50% della rigidezza non fessurata;
- per sezioni scatolari in c.a., rigidezza pari al 30% della rigidezza non fessurata.

In assenza di pill accurate determinazioni, I’eccentricita accidentale di cui al § 7.2.6 ¢ riferita
all’impalcato e pud essere assunta pari a (0,03 volle la dimensione dell’impalcalo slesso misurala
perpendicolarmente alla direzione dell’azionce sismica.

79.4 ANALISISTRUTTURALE

Per i metodi di analisi si [a riferimento al § 7.3, salvo quanto specilicalo al successivo § 7.9.4.1.
Quando si utilizzano i metodi lineari, I'incremento delle sollecitazioni flettenti nelle zone critiche
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per effetto delle non linearita geometriche possono essere prese in conto mediante 1'espressione
semplilicata:
AM =dg, - Ng (7.9.4)

dove dgg ¢ lo spostamento valutato nclla situazione sismica di progetto in accordo con quanto
specificato nel § 7.3.3.3 € Ngq ¢ la forza assiale di progetto.

7.9.4.1 Analisi statica lineare

[ requisiti necessari per applicare 'analisi slalica lineare possono ritenersi soddislalli nei casi

scguenti:

a)  per enlrambe le direzioni longiludinale e (rasversale, in ponli a lravale semplicemente
appoggiate e purché la massa efficace di ciascuna pila non sia superiore ad 1/5 della massa di
impalcatlo da essa portala;

b)  nella direzione longitudinale, per ponti rettilinei a travata continua e purché la massa efficace
complessiva delle pile facenti parte del sistema resistente al sisma non sia superiore ad 1/5
della massa dell’impalcato;

¢)  nella direzione trasversale, per ponti che soddisfino la condizione b) e siano simmetrici
rispetto alla merzzeria longitudinale, o abbiano un’eccentricita non superiore al 5% della
lunghezza del ponte. L’eccentricitd ¢ la distanza tra baricentro delle masse ¢ centro delle
rigidezze delle pile facenti parte del sistcma resistente al sisma nella direzionc trasversalc.

Per pile a sezione costante la massa efficace puo essere assunta pari alla massa della meta superiore
della pila.
Nei casi (a) e (b) 1a massa M, da considerare concentrata in corrispondenza dell’impalcato ed in
base alla quale valutare la forza | equivalente all”azione sismica, vale rispettivamente:
- la massa di impalcalo allferente alla pila, pilt la massa della metd superiore della pila, nel caso
a);
I’intcra massa dell’impalcato, pitt la massa della meta superiore di tutte Ie pile, nel caso b).

Il periodo fondamentale T, in corrispondensza del quale valulare la risposta spellrale in
accelerazione Sy4(Ty) & dalo in enlrambi i casi dall’espressione:

T,=27nM/K (7.9.4)

nella quale K ¢ la rigidczza latcrale del modello considerato, ossia della singola pila nel casc a),
complessiva delle pile nel caso b).

Nel caso ¢) il sistema di lorze orizzontali equivalenli all’azione sismica da applicare ai nodi del
modello ¢ dato dalla espressione:

4 8,(1)

I =
T

d; G (7.9.5)

nella quale; T, ¢ il periodo proprio fondamentale del ponte nella direzione trasversale, g ¢
I’accelerazione di gravita, dj e lo spostamento del grado di liberta 1 quando la struttura e soggetta ad
un sistema di forze statiche trasversali fi =Gj, Gj ¢ il peso della massa concentrata nel grado di
liberta i

11 periodo T, del ponte in dirczionc trasversale pud esscre valutato con 'espressione approssimata:

T =2n (7.9.6)

Per impalcati di significativa obliquita o di particolare larghezza, quali individuati nel paragrafo
precedente, si deve applicare oltre alle azioni orizzontali, un momento torcentic intorno all’assc
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verticale Mi=xF- e dove: F ¢ la risultante delle azioni orizzontali, e = 0,08(B+1.) e B ed L. sono
rispeltivamente la dimensione longitudinale e trasversale dell’impalcato.

Se invece di un modello spaziale si adottano due modelli piani, il momento torcente My deve essere
diviso in due componenti, I'una da applicare al modello trasversale (e=0,08B), I’altra da applicare al
modello longitudinale (e=0,08I.).

79.5 DIMENSIONAMENTO DEGLI ELEMENTI

7.9.5.1 Criterio di gerarchia delle resistenze
11 fattore 7y, (fattore di “sovraresistenza™) viene calcolato mediante 1’espressione:
Yea =074+02q =1 (7.9.7)

nella quale g & il valore del fattore di struttura utilizzato nel calcolo. Nel caso di sezioni in cemento
armato con armatura di confinamento, quando il rapporto v tra la forza assiale ¢ la resistenza a
compressione della sezione di calcestruzzo cocede 0,1, il fattore di sovrarcsistenza va moltiplicato
per 1+2(v, -0,1)".

Per le sollecilazioni che derivano da appoggi scorrevoli o elastomerici si ulilizza un fallore di
sovraresistenza pari a Ygy = 1,30.

I.e sollecitazioni calcolate a partire dai momenti resistenti amplificati, incrementati dell’effetto dei
carichi permancnti distribuiti sugli elementi, ovvero ottenute con il criterio della gerarchia delle
resistenzc, si indicano con I'indice “gr”, ad ¢s. F.

79.5.2 Verifiche di resistenza

le verifiche di resistenza si eseguono utilizzando 1 coefficienti ym definiti nel § 7.3.6 con le
modalita indicate nei §8 da 7.4 a 7.6 a seconda dei materiali utilizzati.

7.9.5.2.1 Verifiche a presso-flessione
Nelle sezioni comprese nelle zone critiche deve risultare:
My, < My, (7.9.8)

nella quale:

M., ¢ il momento flettente (accompagnato dalla sollecitazione assiale € dal momento flettente in
direzione ortogonale) derivante dall’ analisi;

M, ¢ il momento resistente della sezione, caleolato tenendo conto della sollecitazione assiale ¢ del
momento ortogonale agenti.

Nelle sezioni poste al di fuori delle zone critiche deve risultare:
M,, = Mgy (7.9.9)
nella quale
M,, e il momento [ellente agente (accompagnalo dalla sollecilazione assiale e dal momento
flettente in direzione ortogonale) calcolato come descritto al § 7.9.5.1.

Qualora, al di fuori delle zone critiche delle pile, il momento flettente M, superi il valore My, della
cernicra stessa, si adotta quest’ultimo al posto di M.
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7.9.52.2 Verifiche a taglio

Le sollecitazioni di progetto devono essere calcolate sulla base della gerarchia delle resistenza. I
valori di resistenza degli elementi in calcestruzzo armato devono essere divisi per un fattore di
sicurezza aggiuntivo nei confronti della rottura fragile calcolato sulla base del taglio di caleolo Vig
e del taglio di progetto per la gerarchia della resistenza Vg,

Ve ‘
1€y =1,25+1-q- —%<1,25 (7.9.10)
Vg-r,n
In assenza di calcoli pilt accurati, per sezioni circolari di calcestruzzo di raggio r in cui I'armatura
sia distribuila su una circonlerenza di raggio 1, 'altezza ulile della sezione ai [ini del calcolo della
resistenza a taglio pud cssere caleolata come

2r
d=r+— (7.9.1D)
m

11 braccio delle forze interne pud essere assunto pari a z=0,9d.

Nelle zone critiche, 'angolo di inclinazione delle biclle di calcestruzzo compresso deve csscrc
assunto pari a 45°. Le dimensioni della sezione sono da riferirsi al solo nucleo confinato di
calcestruzzo. Per elementi tozzi, con o < 2,0 (si veda § 7.9.2.1), deve essere effettnata anche la
verifica a scorrimento.

7.9.53 Impalcato

Il criterio di dimensionamento per I'impalcato ¢ che esso non subisca danni per le azioni
corrispondenti allo SLV ossia per cffetto delle massime sollecitazioni indotic dalla azione sismica di
progetto.

l.a verifica di resistenza risulta in generale supertlua nella direzione longitudinale per ponti ad asse
rettilinco o con curvatura poco pronunciata, salvo effetti locali nelle zone di collegamento con gli
apparecchi d’appoggio.
In direzione trasversale, le azioni di calcolo si olengono con il criterio della GR.
In particolare, in sommild della generica pila i si ha una sollecilazione di taglio data da:

Mgy
~MSVW q (7.9.12)

L

Vgr.i = Vr-,.i

nella quale Vi; ¢ il valore dello sforzo di taglio ottenuto dall’analisi, Mg, il corrispondente
momento flettente alla base della pila, ed M ; I'effettivo momento resistente alla base della pila.

Se la pila trasmette anche momenti all’impalcato, i valori da assumere per la verifica di
quest’ultimo sono dati dai valori dei momenti resistenti delle membrature che li trasmettono,
meoltiplicati per il fattore di sovraresistenza Yg .

Per azione sismica diretla trasversalmente al ponte, quando si verilica 'impalcato con il criterio
della gerarchia delle resistenze, deve essere considerata la riduzione della sua rigidezza torsionale.

In direzione verticale, la verifica dell’impalcato deve essere eseguita nei casi indicati al § 7.2.1,
assumendo per 1’azione sismica il valoreq =1.
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79.54 Apparecchi di appoggio

7.9.54.1 Apparecchi di appoggio fissi

Gli apparecchi d’appoggio fissi devono essere dimensionati con il criterio della GR. Essi devono
quindi essere in grado di rasmetlere, manlenendo la piena [unzionalila, lorze orizzontali lali da
produrrc, nclla o nelle sezioni critiche alla basc della pila, un momento fletiente pari a: Y, -M,,,
dove Mg, € il momenlo resistente della o delle sezioni critiche. Quesla verilica pud essere eseguila
in modo indipendente per le due direzioni dell’azione sismica.

Le forze determinate come sopra possono risultare superiori a quelle che si ottengono dall’ analisi
ponendo ¢ = 1; in tal caso per il progetto degli apparecchi & consentito adottare queste ultime.

Per il progetto degli apparecchi fissi posti sulle spalle vale quanto indicato al § 7.9.5.6.

7.9.54.2 Apparecchi d’appoggio mobili

Gli apparccchi di appoggio mobili devono consentire, mantenendo la picna funzionalita, gli
spostamenti massimi in presenrza dell’azione sismica di progetto calcolati come indicato nel § 7.3.

7.9.54.3 Collegamenti

Con il termine di collegamenti si designano diversi dispositivi avenli lo scopo di impedire o limitare
il movimento relativo tra impalcato e sommita pila. Questi dispositivi possono consistere in “chiavi
a laglio”, in element ammorlizzanti in gomma o altro, collegament a [une, elementi a cerniera in
acciaio bullonati agli elementi collegati, ecc.

Gli elementi sopra descritti ed altri di funzionce analoga non possono esscre utilizzati per trasmettere
le sollecitazioni di origine sismica tra impalcato e pila.

Il ricorso a ali elemenli ¢ consentilo quando le condizioni di progello non permellono di realizzare
scdi di appoggi, tra travata ¢ testa pila o nei giunti in travata (scggiole *‘Gerber’), di dimensioni pari
a quelle richieste al § 7.9.5.4.4.

In tali casi, in mancanza di verilica analitica in campo dinamico dell’inlerazione impalcato-pila e
delle sollecitazioni indotte nei collegamenti, questi ultimi possono venire dimensionati per resistere
ad una forza pari ad ¢, in cui e =1,5-8-a, /g & "accelerazione normalizzata di progetto, S, ag e 2
sono definiti al § 3.2.3.2.1 e Q ¢ il peso della parte di impalcato collegato ad una pila od alle spalle,
oppure, nel caso di due parti di impalcato collegate tra loro, il minore dei pesi di ciascuna delle due
parli.

Quando si usano collegamenti rigidi occorre prendere misure per ridurre le forze di natura
impulsiva che ¢ssi possono gencrarc.

7.9.54.4 Lunghezze di sovrapposizione

Nelle zone di appoggio dove € previsto un movimento relativo tra elementi diversi della strutlura
(impalcato-pila, impalcato-spalle, seggiole ‘Gerber’, ecc.) deve essere comunque disponibile una
lunghczza di sovrapposizione tra Ic parti che si sovrappongono.

1l valore minimo di tale lunghezza ¢ dalo dall’ espressione:

Iy =1, +d, +dg (7.9.13)
nclla quale
1, ¢il valore necessario per disporre 1"apparecchio di appoggio, purché non inferiore a 400 mm

dy, € 1o spostamento relalivo tra le parti dovulo agli spostamenti relativi del Lerreno, da valutare
sccondo il § 3.2.5.2.
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dgg ¢ lo spostamento relativo totale tra le parti. pari allo spostamento dy prodotto dall’azione
sismica di progello, calcolato come indicato in § 7.3.

7.9.5.5 Pile

Nelle sczioni in cui ¢ prevista la formazione di ccrnicre plastiche, generalmente rappresentate dalla

sola sezione alla base della pila, il momento di calcolo e quello proveniente direttamente
dall’analisi.

Dopo aver progettato le sezioni critiche (ad es. la sezione di base e la sezione di sommitd) il
diagramma dei momenti di calcolo per le altre sezioni si ottiene ponendo nelle sezioni critiche 1
valori Yay Mgy .

Le sollecitazioni di taglio di calcolo si ottengono con il criterio della GR.
Per una pila incernicrata in sommita il criterio conduce al valore della sollecitazione di taglio di
calcolo:

YreMiai

Vﬂ‘m =V i
gy E. ME’l

(7.9.14)
in cui i simboli hanno il signilicalo gii visto nel § 7.9.5.3.

I’espressione precedente si estende direttamente al caso della pila doppiamente incastrata alle
estremita.

79.56  Spalle

Le spalle dei ponti devono essere progeltale in modo che utle le parli componenli non subiscano
danni che ne compromettano la completa funzionalita sotto 1’azione sismica relativa allo SLV.

La verifica sismica delle spalle pud venire cscguita, a titolo di acccttabile semplificazione,
separalamenle per la direzione (rasversale e per quella longiludinale.

11 modello da adottare per I’analisi delle spalle dipende dal grado di accoppiamento con I’'impalcato
che cssc sostengono (vedi §§ 7.9.5.6.1 ¢ 7.9.5.0.2).

7.9.5.6.1 Collegamento mediante apparecchi d’appeggio scorrevoli

Queslo lipo di collegamenlo viene in generale realizzalo solo per i movimenli in senso
longitudinalc.

In questo caso 1l comportamento della spalla sotto azione sismica ¢ praticamente disaccoppiato da
quello del resto del ponte.

Nella determinazione delle sollecitazioni sismiche di progelto si devono considerare 1 seguenli

contributi:

- le spinte dei terreni comprensive di effetti sismici, come specificato in § 7.11.8.

- le forze d’inerzia agenti sulla massa della spalla e del terreno presenta sulla sua fondazione, cui va
applicata un’accelerazione pari ad a,S.

Lo spostamento associato alle spinte del terreno si deve poter sviluppare senza che la spalla collassi.

Queslo requisito si ritiene soddislatto se la spalla & in grado di sopportare le sollecitazioni sismiche

di cui sopra incrementate del 30%.

Alle azioni sismiche cui la spalla deve resistere come struttura a sé stante ¢ da aggiungere la forza di

altrilo di progetto degli apparecchi di appoggio, che deve venire maggiorala di un [allore pari a 1,30

trannc che -nel caso in cui si assuma g=1.
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7.9.5.6.2 Collegamento mediante apparecchi d’ appoggio fissi
Questo tipo di collegamento viene adottato in maniera generalizzata per la direzione trasversale, ed
in genere su una delle due spalle per la direzione longitudinale.

In entrambi i casi, le spalle ed il ponte [ormano un sislema accoppidatlo, ed & quindi necessario
utilizzarc un modcllo strutturale che consenta di analizzarc gli cffetti di intcrazione tra il terreno, la
spalla e la parte di ponte accoppiata.

L’interazione lerreno-spalla pud in moll casi essere (rascurala (a [avore di stabilita) quando
I’azionc sismica agisce in dirczione trasversale al ponte, ossia nel piano della spalla. In questi casi
I’azione sismica pud essere assunta pari all’accelerazione di progettoa, .

Nel senso longitudinale il modello deve comprendere, in generale, la deformabilitd del terreno
retrostante e quella del terreno di fondazione.

L’analisi deve essere cseguita adottando un fattore di struttura q = 1,5.

Nel caso in cui la spalla sostenga un terreno rigido naturale per pit dell’80% dell’altezza, si pud
considerare che essa si muova con il suolo. In questo caso si deve assumere q=1 ¢ le forze d’inerzia
di progetto possono esscre determinate considerando un’accelerazione pari ad a,S.

79.6 DETTAGLI COSTRUTTIVI PER ELEMENTI IN CALCESTRUZZO ARMATO

7.9.6.1 Impalcato

In conscguenza dci criteri di progetto adottati, non sono da prevedere per U'impalcato accorgimenti
specifici per conferire duttilita.

7.9.6.2 Pile e spalle

Armature per la duttilita

Le ammature di conlinamento atle a conflerire duttilila alle zone di cerniera plaslica descrille nel

SCgUito non sono necessaric nei casi seguenti:

- se la sollecitazione di compressione ridotta risulta v, <0,08;

- nel caso di sezioni in parele soutile, cave mono- 0 multi-cellular, o a doppio T, purché risulli
vV, £0,2, sc ¢ possibile raggiungere una duttilita in curvatura non inferiore a L, = 12 scnza che

la deformazione di compressione massima nel conglomerato superi il valore 0,0035. In questo
caso ¢ sufticiente il rispetto delle regole applicabili per le armature di confinamento;

- se il fallore di struttura ¢ non supera il valore 1,5.

Armature di confinamento per pile a sezione piena

Non sono ammesse armalture di sconlinamento a spirale.

La percentuale meccanica minima di armalura di conflinamento & data dalle seguenli espressioni, in
cui i numeri risultanti sono espressi in frazioni:

- sezioni rettangolari:

A
Oy, = 0,33—

v,—0,07 20,12 (7.9.15)

e
in cui Ag e Agc indicano rispettivamente I’area lorda della sezione ¢ 1’area del nucleo confinato.

- sezioni circolari:
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Mgy = ]: 40- (’de.r (7-9] 6)
I.a percentuale meccanica ¢ detinita dalle espressioni:
- sczioni rettangolari

Dy =A—fl] (7.9.17)
s-h

[
in cui:
A, = area complessiva dei bracci delle stalle chivse ¢ dei liranli in una direzione
s =interasse delle staffe.
b = dimensione della sezione in direzione ortogonale a quella dei bracci delle staffe, misurata al di
Tuori delle staffe.

- sezioni circolari

4A,, 1, !
Wpge = —= 2 (7.9.18)
DFP -8 ch
in cui
Ay Dy, =area della sezione delle barre circonferenziali, e diametro della circonferenza
S = interasse delle armature di confinamento.

Dettagli costruttivi
I’interasse delle armaturc trasversali s non deve esscre superiore a 6 volte il diametro delle barre
longitudinali, né a 1/5 del diametro del nucleo della sezione inlerna alle stesse.

Nelle sezioni rettangolari 1 bracci delle staffe o dei tiranti aggiuntivi non devono distare tra loro pitl
di 1/3 della dimensione minima del nucleo confinato, né pitt di 350 mm, con un limite inferiore
richiesto di 200 mm.

L’armatura di conlinamento deve essere estesa per una lunghezza pari alla maggiore delle due:

- la profondita della sezione in direzione ortogonale all’asse di rotazione delle cerniere;

- la distanza tra la sezione di momento massimo e la sezione in cui il momento si riduce del 20%.

Per una ulteriore estensione di lungherzza pari alla precedente si dispone un’armatura di
confinamento gradualmente decrescente, in misura non inferiore in totale a meta di quella
necessaria nel primo tratto.

Nella zona in cui € richiesta I’armatura massima di confinamento tutte le barre longitudinali devono
essere (ratfenute da un braccio di statta, o da un tirante, al fine di evitare I'instabilita delle barre
verso I’esterno.

1.”area dei bracci o dei tiranti necessaria allo scopo ¢ data dalla relazione:

AT A — (7.9.19)
S 1; 6 tyk,l

nella quale:

A eds sono rispettivamente ’area di un braccio o tirante (mmz) e 'interasse lungo 1'asse della
pila (m)

Z A, &lasomma delle aree delle barre longitudinali trattenute da un hraccio

fy. T, tensioni di snervamento dellacciaio longitudinale ¢ trasversale.

Tutte le armature di confinamento, staffe o tiranti, devono terminare con piegature a 133° che si
ancorano verso I'interno per una lunghezza minima di 10 diametri.
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7.10 COSTRUZIONI E PONTI CON ISOLAMENTO E/O DISSIPAZIONE

7.10.1 SCOPO

Il presente capitolo Tornisce criteri ¢ regole per il progello di coslruzioni ¢ ponti nuovi ¢ per

I'adeguamento di quelli esistenti, nei quali un sistema d’isolamento sismico € posto al disotto della

costruzione medesima, o sotto una sua porzione rilevante, allo scopo di migliorarne la risposta nei

conlronti delle azioni sismiche orizzontali.

La riduzione della risposta sismica orizzontale, qualunque siano la tipelogia e i materiali strutturali

della costruzione, pud cssere ottenuta mediante una delle scguenti strategic d’isolamento, o

mediante una loro appropriala combinazione:

a) incrementando il periodo fondamentale della costruzione per portarlo nel campo delle minori
accelerazioni di risposta;

b) limilando la massima lorza orizzonlale rasmessa.

In entrambe le strategie le prestazioni dell’isolamento possono essere migliorate attraverso la

dissipazionc ncl sistcma di isolamento di una consistente aliquota dell’cnergia meccanica trasmcessa

dal terreno alla costruzione.

Le prescrizioni del presente capitolo non si applicano ai sislemi di prolezione sismica basali

sull’impiego di elementi dissipativi distribuiti a vari livelli, all’interno della costruzione.

7.10.2 REQUISITI GENERALI E CRITERI PER IL LORO SODDISFACIMENTO

1l sistema d’isolamento ¢ composto dai dispositivi d’isolamento, ciascuno dei quali espleta una o

pit delle seguenti funzioni:

- soslegno dei carichi verlicali con elevala rigidezza in direzione verlicale e bassa rigidezza o
resistenza in direzione orizzontale, permettendo notevoli spostamenti orizzontali;

- dissipazione di energia, con meccanismi isteretici e/o viscosi;

- ricentraggio del sistema;

- vincolo laterale, con adeguata rigiderza, sotto carichi orizzontali di servizio (non sismici).

l'anno parte integrante del sistema d’isolamento gli elementi di connessione, nonché eventuali

vincoli supplementari disposti per limitare gli spostamenti orizzontali dovuti ad azioni non sismichc

(ad es. vento).

Della “interlaccia d’isolamento™ la superlicie di separazione sulla quale ¢ allivo il sislema

d’isolamento, si definiscono:

- “sottostruttura”, la parte della struttura posta al di sotto dell’interfaccia del sistema d’isolamento
e che include le fondazioni, avente in genere deformabilita orizzontale trascurabile e soggetta
direttamente agli spostamenti imposli dal movimento sismico del terreno;

- “sovrastruttura”, la parte della struttura posta al di sopra dell’interfaccia d’isolamento e, percio,
isolata.

La sovrastruttura e la sottostrutiura si devono mantenere sostanzialmente in campo elastico. Per

questo la struttura pud essere progettata con riferimento ai particolari costruttivi della zona 4, con

deroga, per le slrutlure in c.a., a quanto previsto al § 7.4.6.

Un’affidabilita superiore & richiesta al sistema d’isolamento, formato dall’insieme dei dispositivi
d’isolamento, per il ruolo critico che esso svolge. Tale affidabilita si ritiene conseguita se il sistema
d’isolamenlo & progellalo e verilicalo sperimentalmente secondo quanto stabilito nel § 11.9.
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7.10.3 CARATTERISTICHE E CRITERI DI ACCETTAZIONE DEI DISPOSITIVI

I dispositivi si possono utilizzare solo qualora posseggano le caratteristiche e soddisfino
integralmente le prescrizioni riportate nel § 11.9 delle presenti norme.

7.10.4 INDICAZIONI PROGETTUALI

7.10.4.1 Indicazioni riguardanti i dispositivi

L alloggiamento dei dispositivi d’isolamento ed il loro collegamento alla struttura devono essere
concepiti in modo da assicurarne 1’accesso € rendere 1 dispositivi stessi ispezionabili € sostituibili. E
necessario  anche prevedere adeguali sistemi di conlrasto, idonei a consenlire 1eventuale
ricentraggio dei dispositivi qualora, a scguito di un sisma, si possano avere spostamenti residui
incompaltibili con la funzionalita della costruzione e/o con il correllto comportamento del sistema
d’isolamento.

Ove neccssario, gli isolatori devono cssere protetti da possibili cffetti derivanti da attacchi del
[uoco, chimici o biologici. In allernalivd, occorre prevedere dispositivi che, in caso di distruzione
degli isolalori, siano idonei a (raslerire il carico verlicale alla souostrutlura.

7.10.4.2 Controllo di movimenti indesiderati

Per minimizzare gli effetti torsionali, la protezione del centro di massa della sovrastruttura sul piano
degli isolatori ed il centro di rigidezza dei dispositivi di isolamento o, nel caso di sottostruttura
flessibile, il centro di rigidezza dcel sistcma sottostruttura-isolamento debbono csscre, per quanto
possibile, coincidenti. Inoltre, nei casi in cui il sistema di isolamento allidi a pochi dispositivi le sue
capacitd dissipative ¢ ricentranti rispetto alle azioni orizzontali, occorre che tali dispositivi siano,
per quanto possibile, disposti in maniera da minimizzare gli effetti torsionali (ad esempio
perimelralmente) ¢ siano in numero staticamenlte ridondante,

Per minimizzare le differenze di comportamento degli isolatori, le tensioni di compressione a cui
lavorano devono csscre per quanto possibile uniformi. Nel caso di sistemi d’isolamento che
ulilizzine isolatori di diverso tipo, particolare atlenzione deve essere posta sui possibili elfetti della
differente deformabilita verticale sotto lc azioni sia statiche che sismiche.

Per evitare o limitare azioni di trazione negli isolatori, gli interassi della maglia strutturale devono
essere scelld in modo tale che il carico verlicale “V™ di progello agente sul singolo isolatore sollo le
azioni sismiche ¢ quelle concomitanti, risulti essere di compressione o, al pit, nullo (V>0). Nel caso
in cui dall’analisi risultasse V<0, occorre che la tensione di trazione sia in modulo inferiore al
minore tra 2G (G modulo di taglio del materiale elastomerico) € 1 MPa, negli isolatori elastomerici,
oppure, per gli isolatori di altro tipo, dimostrare, attraverso adeguate prove sperimentali, che
I'isolatore € in grado di soslenere lale condizione, oppure predisporre opportuni dispositivi in grado
di assorbire integralmente la trazionc.

7.10.4.3 Controllo degli spostamenti sismici differenziali del terreno

Negli edifici, sia le strutture del piano di posa degli isolatori sia le strutture del piano da cui spicca
la sovrastrutlura devono essere dimensionate in modo da assicurare un comportamento rigido nel
piano suddetto, cosi da limitarc gli cffetti di spostamcenti sismici diffcrenziali. Altrimenti La
variabilitd spaziale del moto del terreno deve essere messa in conto secondo quanto speciticato nel
§3.2.5.

La condizione precedente si considera soddisfatta se un diaframma rigido costituito da un solaio in
¢.d. oppure da una griglia di travi progetata enendo conto di possibili fenomeni di instabilild &
presente sia al di sopra che al di sotto del sistema di isolamento e se 1 dispositivi del sistema di
isolamento sono fissati ad entrambi i diaframmi o direttamente o attraverso elementi verticali il cui
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spostamento orizzontale in condizioni sismiche sia minore di 1/20 dello spostamento relativo del
sistema di isolamento. Tali element devono essere progetlali per rispondere in  campo
rigorosamente elastico, tenendo anche conto della maggiore affidabilita richiesta ai dispositivi di
isolamenlo.

7.10.44  Controllo degli spostamenti relativi al terreno ed alle costruzioni circostanti

Adeguato spazio deve essere previsto tra la sovrastruttura isolata e il terreno o le costruzioni
circostanti, per consentire liberamente gli spostamenti sismici in tutte le direzioni. Per i ponti, 1
giund di separazione tra le diverse porzioni di impalcato e tra I'impalcato e la soltostruttura devono
essere dimensionati in modo da permettere il corretto funzionamento del sistema d’isolamento,
senza impedimenti al libero spostamento delle parti isolate.

Occorre anche attuare adeguati accorgimenti affinché 1'eventuale malfunzionamento delle
connessioni a cavallo dei giunti non possa compromettere 1’efficienza dell’ isolamento.

7.10.5 MODELLAZIONE E ANALISI STRUTTURALE

7.10.5.1 Proprieta del sistema di isolamento

e proprieta meccaniche del sistema di isolamento da adottare nelle analisi di progetto, derivant

dalla combinazione delle propricta meccaniche dei singoli dispositivi che lo costituiscono, sono lIc

pil sfavorevoli che si possono verificare durante la sua vita utile. Esse devono tener conto, ove

pertinente, di:

- enlita delle deformazioni subile in relazione allo stato limile per la verilica del quale si svolge
I"analisi,

- variabilita delle caratteristiche meccaniche dei dispositivi, nell’ambito della fornitura,

- velocita massima di deformarzione (frequenza), in un intervallo di variabilita di £30% del valore
di progetlo,

- cnlita dei carichi verticali agenti simultancamente al sisma,

- entita dei carichi e delle deformazioni in direzione trasversale a quella considerata,

- lemperatura, per i valori massimo ¢ minimo di progetlo,

- cambiamento delle caratteristiche nel tempo (invecchiamento).

Si devono, pertanto, cscguire pill analisi per ciascuno stato limite da verificare, attribuendo ai
parametri del modello 1 valori estremi pit slavorevoli ai [ini della valutazione delle grandezze da
verificare e coerenti con ’entitd delle deformazioni subite dai dispositivi.

Nella progettazione delle costruzioni di classe d’uso I e I, si possono adottare i valori medi delle
proprield meccaniche del sistema di isolamenlto, a condizione che 1 valori estremi (massimo oppure
minimo) differiscano di non pit del 20% dal valor medio.

7.10.5.2 Modellazione

La sovrastruttura e la sottostruttura sono modellate come sistemi a comportamento elastico lineare.
Il sistema di isolamento pud essere modellatlo, in relazione alle sue caralleristiche meccaniche,
come avenle comportamento visco-clastico lincare oppure con legame costitutivo non lincare. La
deformabilita verticale degli isolatori deva essere messa in conto quando il rapporto tra la rigidezza
verticale del sistema di isolamento K, e la rigidezza equivalente orizzontale K, € inferiore a 800.

Se viene utilizzato un modello lineare, si deve adottare una rigidezza equivalente riferita allo
spostamento totale di progetto per lo stato limite in esame, di ciascun dispositivo facente parte del
sistema di isolamento. La rigidezza totale equivalente del sistema di isolamento, K, & pari alla
somma delle rigidezze equivalenti dei singoli dispositivi. I’energia dissipata dal sistema
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d’isolamento deve essere espressa in termini di coetticiente di smorzamento viscoso equivalente del
sistema d’isolamento Eqg, valulato con riferimento all’energia dissipata dal sistema di isolamento in
cicli con frequenza nell’intervallo delle frequenze naturali dei modi considerati. Per i modi superiori
della struttura, al di [uori di Lale intervallo, il rapporto di smorzamento del modello completo deve
essere quello della sovrastruttura nella condizione di base fissa.

Quando la rigidezza c/o lo smorzamento cquivalenti del sistcma di isolamento dipendono
significativamente dallo spostamento di progetto, deve applicarsi una procedura iterativa fino a che
la ditferenza tra il valore assunto e quello calcolato non sia inferiore al 5%.

11 comportamento del sistema di isolamento pud essere modellato come lineare equivalente se sono
soddisfatte tutte le seguenti condizioni:

a) la rigidezza cquivalente del sistema d’isolamento & almeno pari al 50% della rigidezza sceante
per cicli con spostamento pari al 20% dello spostamento di riferimento;

b) lo smorzamento lineare equivalente del sistema di isolamento, come definito in precedenza, ¢
inleriore al 30%:;

¢) le caratteristiche forza-spostamento del sistema d’isolamento non variano di pia del 10% per
effetto di variazioni della velocita di deformazione, in un campo del £30% intorno al valore di
progetto, € dell’azione verticale sui dispositivi, nel campo di variabilita di progetto;

d) T'incremento della forza ncl sistema d’isolamento per spostamenti tra 0,5dq4c ¢ dge, essendo dge lo
spostamento del centro di rigidezza dovuto all’azione sismica, ¢ almeno pari al 2,5% del peso
totale della sovrastruttura.

Nel caso in cui si adotti un modello non lineare, il legame costitutivo dei singoli dispositivi del
sistema d’isolamento  deve riprodurre adeguatamente il loro comportamento nel campo di
deformazioni e velocita che si verificano durante I’azione sismica, anche in relazione alla corretta
rappresentazione dell’energia dissipata nei cicli di isteresi.

7.10.5.3  Analisi

Per le costruzioni isolate alla base si applicano le prescrizioni di cui ai §§ 7.3.3 ¢ 7.3.4 inlegrale o,
se del caso, sostituite da quelle contenute nei successivi punti. Per esse non pud essere usata
I”analisi statica non lineare.

7.10.5.3.1 Analisi lineare statica
Per le strutture dotate di isolamento alla base, il metodo dell’analisi slatica lineare pud essere
applicato sc la struttura isolata soddisfa 1 requisiti scguenti:

a) il sistema d’isolamento pud essere modellato come lineare, in accordo con il precedente §
7.10.5.2;

b) il periodo equivalente Tis della costruzione isolata ha un valore compreso fra 3-Tw ¢ 3,0 s, in cui
Ter € il periode della sovrastruttura assunta a base fissa, stimato con un’espressione
approssimata;

¢) larigidezza verlicale del sislema di isolamento K, € almeno 800 volle pit grande della rigidezza
cquivalente orizzontale del sistcma di isolamento Kg;

d) 1l periodo in direzione verticale Ty, calcolaw come T, = 27:«/M/ K, , ¢ inleriore a 0,1 s;

e) messuno isolatore risulla in trazione per Uellello combinalo dell’azione sismica ¢ dei carichi
verticali;

f) il sistema resistente all’azione sismica possiede una configurazione strutturale regolare in
pianta, come ¢ definita al § 7.2.2.

Al requisiti da @) ad f) si aggiungono, per le costruzioni civili € industriali, i seguenti:

- la sovrastruttura ha altezza non maggiore di 20 metri € non pitt di 5 piani.

- la sottostruttura pud essere considerata infinitamente rigida ovvero il suo periodo proprio & non
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maggiore di (,05s.
- ladimensione maggiore in pianta della sovrastruttura & inferiore a 50 m;

- in ciascuna delle direzioni principali orizzontali I'eccentricitd totale (esclusa quella accidentale)
tra 1l centro di rigidezza del sistema di isolamento e la proiezione verticale del centro di massa
non e superiore al 3% della dimensione della sovrastrutlura trasversale alla direzione orizzonlale
considcrata.

Ai requisiti da @) ad f) si aggiungono, per i ponti, i seguenti:

- lo schcma statico ¢ a impalcati semplicemente appoggiati, oppure lo schema statico ¢ a
impalcati continui con geometria regolare, caratterizzata da: sostanziale rettilineita
dell’impalcato, luci uguali, rapporto massimo (ra le rigidezze delle pile inleriore a 2, lunghezza
totale dell’impalcato continuo inferiore a 150m;

- lamassa della meta superiore delle pile ¢ inferiore a 1/5 della massa dell’impalcato;

- le pile hanno altezza inferiore a 20 m;

- in direzione trasversale la distanza tra il centro di rigidezza del sistema di isolamento ¢ il centro
di massa dell’impalcato non ¢ superiore al 5% della dimensione trasversale della sovrastruttura.

Sc le condizioni dette sono rispettate il calcolo pud esscre svolto su due modelli scparati, per

ciascuno dei quali si assume il valore corrispondente dello smorzamento, uno per la sovrastruttura

pil sistema d’isolamento ed uno per la sottostrutiura. Su quest’ultimo agiscono le forze ricavate dal
primo modello e le forze d’inerzia prodotte direttamente dal moto del terreno.

I.a forza orizzontale complessiva applicata al sistema d’isolamento, da ripartire tra gli elementi
strutturali costituenti la sottostruttura in proporzione alle rigidezze dei corrispondenti dispositivi
d’isolamento, ¢ pari a:

I'=M- SB(TLS'« éf&l) (7 10. I)
dove Si(Ty, Eui) & laccelerazione spettrale definita nel § 3.2.3 per la categoria di suolo di

fondazione appropriata ¢ Kegmn ¢ la rigidezza cquivalente minima in relazione alla variabilita delle
propriela meccaniche del sistema di isolamenlo, per elfetto dei Caltori deliniti nel § 7.10.5.1.

Lo spostamento del centro di rigidezza dovuto all’azione sismica dg. deve essere calcolato, in
ciascuna direzione orizzontale, mediante la seguente espressione:

d, = %ﬂém' (7.10.2)

Le forze orizzontali da applicare a ciascun livello della sovrastruttura debbono essere calcolate, in
ciascuna direzione orizzontale, mediante la seguente espressione:

fj =11 - SS(T]'S, gesj) (7103)
in cui m; € la massa del livello j-esimo.

Gli ellelli della orsione d'insieme della sovrastruttura sui singoli disposilivi di isolamento possono
essere messi in conto amplificando in ciascuna direzione gli spostamenti e le forze precedentemente
deliniti medianle i Lattori &y e &4, da applicare, rispeutivamenle, alle azioni in direzione x e y:

etQtV CI()\ X
S =l4—Mty 5 =le—tix (7.10.4)

in cui:

(xi, yi) sono le coordinate del dispositivo rispetto al centro di rigidezza,

€ty © Uecoentricila totale nella direzione x, y, inclusa quella accidentale;

Tx.y  sono le componenti, in dirczione X ¢ y del raggio torsionale del sistema di isolamento, date
dalle seguenti espressioni:
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r'=Y (KK VYK, =Y (6K K VYK (7.10.5)
K, Ky sono le rigidezze equivalenti del dispositivo i-esimo rispettivamente nelle direzioni x e y.

Al fini della veritica degli elementi strutturali, gli effetti torsionali sulla sovrastruttura sono valutati
come specificato in § 7.3.3.

7.10.5.3.2 Analisi lineare dinamica

Per Ic costruzioni con isolamento alla hasc 1’analisi dinamica lincarc ¢ ammessa quando risulta
possibile modellare elasticamente il comportamento del sistema di isclamento, nel rispetto delle
condizioni di cui al § 7.10.5.2. Per il sistema complessivo, formato dalla sottostruttura, dal sistema
d’isolamento e dalla sovrastruttura, si assume un comportamento elastico lineare. 1l modello deve
comprendere sia la sovrastruttura che la sottostruttura, qualora il sistema di isolamento non sia
immediatamente al di sopra delle fondazioni. 1.’ analisi pu® csscre svolta mediante analisi modale
con spettro di risposta 0 mediante integrazione al passo delle equazioni del moto, eventualmente
previo disaccoppiamento modale, considerando un numero di modi tale da portare in conto anche
un’aliquota significativa della massa della sottostruttura, se inclusa nel modello.

Nel caso si adolli Ianalisi modale con spettro di risposta questa deve essere svolta secondo quanto
specificato in § 7.3.3.1, salvo diverse indicazioni fornite nel presenie paragrafo. Le due componenti
orizzontali dell’azione sismica si considerano in generale agenti simultaneamente, adottando, ai fini
della combinazione degli ellell, le regole riporlate in § 7.3.3.1. La componente verlicale deve
essere messa in conto nei casi previsti in § 7.2.1 ¢, in ogni caso, quando il rapporto tra la rigidczza
verticale del sistema di isolamento K, e la rigidezza equivalente orizzontale K. risulti inferiore a
800. In tali casi si avra cura che la massa cccitata dai modi in dirczione verticale considcrati
nell’analisi sia significativa.

.o spettro elastico definito in § 3.2.3.2 va ridotto per tutto il campo di periodi T = 0.8 Tig,
assumendo per il coellicienle ridultivo my il valore corrispondente al coelficiente di smorzamento
viscoso equivalente & del sistema di isolamento.

Nel caso di analisi lineare con integrazione al passo, la messa in conto del corretto valore del
coetficiente di smorzamento viscoso equivalente & si ottiene, quando si opera sulle singole
cquazioni modali disaccoppiate, asscgnando a ciascuna cquazione il corrispondente valore modale
di & 0, quando si opera sul sislema completo, definendo in maniera appropriala la matrice di
smorzamento del sistema.

7.10.6 VERIFICHE

7.10.6.1  Verifiche agli stati limite di esercizio

1T Tlivello di protezione richiesto per la soltostrutiura ¢ le fondazioni nei conlront dello SLD & da
ritenere conseguito se sono soddisfatte le relative verifiche nei confronti dello SLV, di cui al §
7.10.6.2.

I.a verilica allo SLD della sovrastrullura deve essere elleltuala controllando che gli spostamenti
interpiano ottenuti dall’analisi siano inferiori ai 2/3 dei limiti indicati per lo SLD nel § 7.3.7.2.

I dispositivi del sistema d’isolamento non debbono subire danni che possano comprometterne il
funzionamento nelle condizioni di servizio. Tale requisito si ritiene normalmente soddisfatto se
sono soddisfatte le verifiche allo SLV dei dispositivi. In caso di sistemi a comportamento non
lineare, eventuali spostamenti residui al termine dell’azione sismica allo SLD debbono essere
compalibili con la funzionalila della coslruzione.
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Le eventuali connessioni, strutturali e non, particolarmente quelle degli impianti. fra la struttura
isolata ¢ il terreno o le parti di strutture non isolate, devono assorbire gli spostamenti relativi
corrispondenti allo SLD senza subire alcun danno o limitazione d’uso.

7.10.6.2  Verifiche agli stati limite ultimi

7.10.6.2.1 Verifiche allo SLV

Lo SLV della sottostruttura ¢ della sovrastruttura deve essere verilicalo con i valori di v utilizzat
per le costruzioni non isolate.

Gli clementi della sottostruttura devono csscre verificati rispetto alle sollecitazioni ottcnute
direttamente dall’analisi, quando il modello include anche la sottostruttura. In caso contrario, essi
devono essere verificati rispetto alle sollecitazioni prodotte dalle forze trasmesse dal sistema
d’isolamento combinate con le sollecitazioni prodotte dalle accelerazioni del terreno direttamente
applicate alla sottostruttura. Nel caso in cui la sottostruttura possa essere assunta infinitamente
rigida (periodo proprio inferiore a 0,03s) le forze d’inerzia dircttamente applicatc ad cssa possono
essere assunle pari al prodotlo delle masse della sollosiruttura per 1'aceelerazione del terreno a,. La
combinazione delle sollecitazioni pud essere effettuata mediante la regola della radice quadrata
della somma dei quadrati.

l.e condizioni di resistenza degli elementi strutturali della sovrastruttura possono essere soddisfatte
considerando gli effetti dell’azione sismica divisi del fattore q=1,50 combinati con lc altre azioni
secondo le regole del § 3.2.4.

Nelle condizioni di massima sollecitazione le parti dei disposilivi non impegnate nella [unzione
dissipativa devono rimanere in campo elastico, nel rispetio delle norme relative ai materiali di cui
sono coslituite, e comunque con un coefficiente di sicurezza almeno pari a 1.5.

Nelle costruzioni di classe d’uso 1V, le eventuali connessioni, strutturali e non, particolarmente
quelle degli impianti, fra la struttura isolata e il terreno o le parti di strutture non isolate devono
assorbire gli spostamenti relativi previsti dal calcolo, senza danni.

7.10.6.2.2 Verifiche allo SLC

I dispositivi del sistema d’isolamento debbono essere in grado di sostenere, senza rotture, gli
spostamenti d; , valutati per un terremoto avente probabilitd di superamento pari a quella prevista
per lo SLC, Nel caso di sistemi a comportamento non lineare, allo spostamento ottenuto con
I’azione sismica detta, occorre aggiungere il maggiore tra lo spostamento residuo allo SLD ¢ il 50%
dello spostamento corrispondente all’annullamento della forza, scguendo il ramo di scarico a partire
dal punto di massimo sposlamento raggiunto allo SLD.

In tutte le costruzioni, le connessioni del gas e di altri impianti pericolosi che atlraversano i giunt di
separazione debbono essere progettate per consentire gli spostamenti relativi della sovrastruttura
isolata, con lo slesso livello di sicurezza adollalo per il progello del sislema d’isolamento.

7.10.7 ASPETTI COSTRUTTIVI, MANUTENZIONE, SOSTITUIBILITA

Nell’ambito del progetto si deve redigere un piano di qualita riguardante sia la progetitazione dei
dispositivi, che la costruzione, la messa in opera, la manutenzione e le relative verifiche analitiche e
sperimentali. I document di progetlo devono indicare 1 detlagli, le dimensioni e le prescrizioni sulla
qualitd, come purc cventuali dispositivi di tipo speciale ¢ le tolleranze concernenti la messa in
opera. Flementi di elevata importanza, che richiedano particolari controlli durante le fasi di
coslruzione e messa in opera, devono essere indicati negli elaborati grafici di progetio, insieme alle
procedure di controllo da adottare.
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Il piano di qualita deve prevedere, inoltre, la descrizione delle modalith di installazione dei
dispositivi durante la fase di coslruzione dell’opera da isolare, nonché il programma dei controlli
periodici, degli interventi di manutenzione € di sostituzione, durante la vita nominale della struttura,
la cui durata deve essere specilicala nei document di progetto.

Ai lini della durabilita sono rilevanti le dilferenti proprieta di invecchiamento degli elastomeri
(gommc) ¢ deci polimeri termoplastici (teflon), 1'azionc degradante cscreitata dall’ossigeno
atmosterico sulle superfici degh elementi di acciaio, le caratteristiche fisiche e chimiche degli
adesivi, utilizzati per incollare le lamiere di acciaio alla gomma, e quelle dei polimeri organici del
silicio a catcna lincarc (olii ¢ grassi siliconici), utilizzati nci dispositivi viscosi.

Al fimi della qualita della posa in opera, gl isolatori devono essere installati da personale
specializzalo, sulla base di un disegno planimetrico recante le coordinale e la quota di ciascun
dispositivo, l'cntita ¢ la prercgolazione degli cventuali dispositivi mobili a rotolamento, lc
dimensioni delle eventuali nicchie predisposte nei getti di calcestruzzo per accogliere statfe o perni
di ancoraggio, le caratteristiche delle malte di spianamento e di sigillatura.

Ail fini della sostituzione degli isolatori, il progetto delle strutture deve prevedere la possibilita di
traslerire lemporancamente 1 carichi verticali dalla sovrastrutiura alla sotlosirutiura per il ramile di
martinetti oleodinamici, adiacenti all’isolatore da sostituire. A tale scopo il progetto delle strutture
pud prevedere nicchie per I'inserimento dei martinetti tra la sottostruttura e la sovrastruttura ovvero
altre disposizioni costrullive equivalenti,

Anche 1 percorsi, che consentono al personale addetto di raggiungere e di ispezionare gli isolatori,
devono csscre previsti ¢ riportati sul progetto csccutivo delle strutture portanti ¢ su qucllo delle
eventuali murature di tamponamento, in modo da garantire I'accessibilitd al dispositivo da tutti i
lati.

Le risultanze delle visite periodiche di controllo devono essere annotate su un apposito documento,
che deve essere conservalo con il progetlo della struttura isolata durante ’intera vila di ulilizzazione
della costruzione.

7.10.8 ACCORGIMENTI SPECIFICI IN FASE DI COLLAUDO

I collando statico deve essere effettuato in corso d’opera: al riguardo si segnala che di
[ondamentale importanza € il controllo della posa in opera dei disposilivi, nel rispello delle
olleranze ¢ delle modalitd di posa prescritle dal progelto, nonché la verilica della complela
separazione lra sollostrullura e sovrastrullura ¢ lra quest’ullima ed altre strutture adiacenti, con il
rigoroso rispetto delle distanze di separazione previsle in progello.

11 collandatore pud disporre I’esecuzione di speciali prove per la caratterizzazione dinamica del
sistema di isolamento atte a verificare, nei riguardi di azioni di tipo sismico, che le caratteristiche
della costruzione corrispondano a quelle attesc.
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7.11 OPERE E SISTEMI GEOTECNICI

TI.e presenti norme disciplinano la progettazione e la verifica delle opere e dei sistemi geotecnici di
cui al § 6.1.1 soggetti ad azioni sismiche, nonché i requisiti cui devono soddistare 1 siti di
costruzione ¢ i terreni interagenti con le operc in presenza di tali azioni.

In aggiunta alle prescrizioni contenute nel presente paragrafo, le opere ¢ i sistemi geotecnici
devono soddislare le prescrivioni conlenute nel Cap. 6, relalive alle combinazioni di carico non
sismico.

7.11.1 REQUISITI NEI CONFRONTIDEGLI STATI LIMITE

Sotto Ieffetto dell’azione sismica di progetto, definita al Cap. 3, le opere e 1 sistemi geotecnici
devono rispetlare gli stati limite ullimi e di esercizio delinili al § 3.2.1, con i requisiti di sicurezza
indicati nel § 7.1.

Ie verifiche agli stati limite ultimi devono essere effettuate ponendo pari all’unita 1 coefficienti
parziali sulle azioni e impiegando i parametri geotecnici e le resistenze di progetto, con i valori dei
cocfficienti parziali indicati ncl Cap. 6.

7.11.2 CARATTERIZZAZIONE GEOTECNICA AT FINI SISMICI

Le indagini geotecniche devono essere predisposte dal progellista in presenza di un quadro
geologico adeguatamente definito, che comprenda i principali caratteri tettonici ¢ litoligici, nonché
I’eventuale preesistenza di fenomeni di instabilita del territorio. T.e indagini devono comprendere
Taccertamento degli elementi che, unilamenle agli ellei wpogralici, influenzano la propagazione
delle onde sismiche, quali le condizioni stratigrafiche e la presenza di un substrato rigido o di una
formazione ad esso assimilabile.

La carallerizzazione [isico-meccanica dei terreni e la scella dei pit appropriali mezzi e procedure
d’indagine devono cssere cffcttuate tenendo conto della tipologia del sistcma geotecnico ¢ del
metodo di analisi adottato nelle verifiche.

Nel caso di opere per le quali si preveda Uimpiego di metodi d’analisi avanzala, ¢ opportuna anche
I’esecuzione di prove cicliche ¢ dinamiche di laboratorio, quando sia tecnicamente possibile il
prelieva di campioni indisturbati. In ogni caso, la caratterizzazione geotecnica dei terreni deve
consentire almeno la classificazione del sottosuolo secondo i criteri esposti nel § 3.2.2.

x

Nella caratterizzazione geoteenica & necessatio valutare la dipendenza della rigidezza ¢ dello
smorzamento dal livello deformativo.

Nelle gnalisi di stabilita in condizioni pest-sismiche si deve (ener conlo della riduzione di resisienza
al taglio indotta dal decadimento delle caratteristiche di resistenza per degradazione dei terreni e
dall’eventuale accumulo di pressioni interstiziali che pu® verificarsi nei terreni saturi.

Nei lerreni saturi si assumono generalmentle condizioni di drenaggio impedilo. In tal caso, nelle
analisi condotic in termini di tensioni cfficaci, la resistenza al taglio ¢ esprimibile mediante la
relazione

Tf = Cl+ (\Gln —All)fﬂfl (P' (7] ]])

1
dove %n & la lensione efficace iniziale normale alla giacilura di royura, Au & I'eventuale
sovrappressione interstiziale gencrata dal sisma ¢ i paramctri ¢ ¢ 4 tengono conto della
degradazione dei terreni per effetto della storia ciclica di sollecitazione.

Nei terreni a grana lina, le analisi possono essere condotle in lermini di lensioni (olali esprimendo la
resistenza al taglio mediante la resistenza non drenata, valutata in condizioni di sollecitazionc
ciclica
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r=c (7.11.2)

u.c

dove ¢, include gli effetti di degradazione dei terreni.

7.11.3 RISPOSTA SISMICA E STABILITA DEL SITO

7.11.3.1 Risposta sismica locale

Il moto generato da un terremoto in un sito dipende dalle particolari condizioni locali, cioe dalle
caratteristiche topografiche e stratigrafiche dei depositi di terreno e degli ammassi rocciosi e dalle
proprieta fisiche e meccaniche dei materiali che 1i costituiscono. Alla scala della singola opera o del
singolo sistcma geotcenico, la risposta sismica locale conscente di definire le modifiche che un
segnale sismico subisce, a causa dei fattori anzidetti, rispetto a quello di un sito di riferimento rigido
con superficie topografica orizzontale (sottosuolo di categoria A, definito al § 3.2.2).

7.11.3.2  Amplificazione stratigrafica

I’influcnza del profilo stratigrafico sulla risposta sismica locale puo cssere valutata in prima
approssimazione con riferimento alle categorie di sottosuolo di cui al § 3.2.2. 11 moto sismico alla
supcrficic di un sito, associalo a ciascuna calegoria di sottosuolo, ¢ deflinito mediante
I’accelerazione massima (@ma) attesa in superficie ed una forma spettrale ancorata ad essa. Il valore
di @max pud cssere ricavato dalla relazione amae = Sy dove @g ¢ 'accelerazione massima su sito di

riferimento rigido ed S, ¢ il coefficiente di amplificazione stratigrafica.

Per categorie speciali di sottosuolo (Tab., 3.2.111), per delerminali sistemi geoleenici o s¢ si intende
aumentare il grado di accuratezza nella previsione dei fenomeni di amplificazione, le azioni
sismiche da considerare nella progeltazione possono essere determinate mediante speciliche analisi
di risposta sismica locale. Queste analisi presuppongono un’adeguata conoscenza delle proprieta
geoteeniche dei terreni, da determinare mediante specifiche indagini ¢ prove,

Nelle analisi di risposta sismica locale, I’azione sismica di ingresso ¢ descritta in termini di storia
lemporale dell’accelerazione su di un sito di riferimento rigido c¢d affliorante con superlicic
topografica orizzontale (sottosuolo tipo A). Per quanto riguarda la scelta degli accelerogrammi di
ingresso, si rimanda al § 3.2.3.6.

7.11.3.3  Amplificazione topografica

Per la progettazione o la verifica di opere e sistemi geotecnici realizzati su versanti e per 1’analisi
delle condizioni di stabilita dei pendii, la valutazione dell’amplificazione topografica pud essere
elTetluata mediante analisi di risposta sismica locale o utilizzando il coelliciente di amplilicazione
topografica St. II parametro St deve essere applicato nel caso di configurazioni geometriche
prevalentemente bidimensionali, creste o dorsali allungate, di altezza superiore a 30 m.

Gli elfelt opogralici possono essere (rascurali per pendii con inclinazione media inleriore a 15°,
altrimenti si applicano i criteri indicati nel § 3.2.2.

7.11.3.4  Stabilita nei confronti della liquefazione

7.11.34.1 Generaliti

Il sito presso il quale ¢ ubicato il manufatto deve essere stabile nei confronti della liquefazione,
intendendo con tale termine quei fenomeni associati alla perdita di resistenza al taglio o ad
accumulo di deformazioni plastiche in terreni saturi, prevalentemente sabbiosi, sollecitati da azioni
cicliche ¢ dinamiche che agiscono in condizioni non drenate.

34—



Se 1l terreno risulta suscettibile di liquetazione ¢ gli effetti conseguenti appaiono tali da intluire
sulle condizioni di stabilita di pendii 0 manulatd, occorre procedere ad intervent di consolidamento
del terreno ¢/o trasferire il carico a strati di terreno non suscettibili di liquefazione.

In assenza di interventi di miglioramento del terreno, I'impiego di fondazioni profonde richiede
comunque la valutazione della ridurzione della capacita porlante ¢ degli incrementi delle
sollecitazioni indotti nei pali.

7.11.34.2 Esclusione della verifica a liquefazione

T.a verifica a liquefazione pud essere omessa quando si manifesti almeno una delle seguenti
circostanze:

1. event sismici attesi di magnitudo M inferiore a 5;

2. accclerazioni massime attese al piano campagna in assenza di manufatti (condizioni di
campo libero) minori di 0,1g;

3. profondila media slagionale della [alda superiore a 15 m dal piano campagna, per piano
campagna sub-orizzontalc ¢ strutture con fondazioni supcrficiali;

4. depositi costituiti da sabbie pulite con resistenza penctrometrica normalizzata (N > 30
oppure gax > 180 dove (Nideo € il valore della resistenza delerminala in prove
penctrometriche dinamiche (Standard Penctration Test) normalizzata ad una tensione cfficace
verticale di 100 kPa e gqx € 1l valore della resistenza determinata in prove penetrometriche
statiche (Cone Penetration Test) normalizzata ad una tensione efficace verticale di 100 kPa;

5. distribuzione granulometrica csterna alle zonc indicate nclla [figura 7.11.1(a) nel caso di
lerreni con coelliciente di uniformita Ue < 3,5 ed in ligura 7.11.1(b) nel caso di lerreni con
coefficiente di uniformita U, > 3,5.
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Figura 7.11.1 — Fusi granulometrici di lerreni suscettibili di liquefazione.

Quando le condizioni 1 ¢ 2 non risullino soddisfalte, le indagini geolecniche devono essere
finalizzate almeno alla determinazione dei parametri necessari per la verifica delle condizioni 3, 4 e
q

7.11.34.3 Metodologie di analisi

Quando nessuna delle condizioni del § 7.11.3.4.2 risulti soddisfatta e il terreno di fondazione
comprenda strati estesi o lenti spesse di sabbie sciolte sotto falda, occorre valutare il coefficiente di
sicurezza alla liquefazione alle profondita in cui sono presenti i terreni potenzialmente liquefacibili.

Salvo utilizzarc procedure di analisi avanzate, la verifica pud cssere cffettuata con metodologic di
tipo storico-empirico in cui il cocfficicnte di sicurczza vicne definito dal rapporto tra la resistenza
disponibile alla liquelazione ¢ la sollecitazione indouta dal terremolto di progetlo. La resistenza alla
liquefazione pué essere valutata sulla base dei risultati di prove in sito o di prove cicliche di

laboratorio. l.a sollecitazione indotta dall’azione sismica ¢ stimata attraverso la conoscenza
dell’accelerazione massima attesa alla profondita di interesse.

I’adeguatezza del margine di sicurczza nci confronti della liquefazione deve essere valutata ¢
motivata dal progettista.

7.11.3.5  Stabilita dei pendii

La realizzazione di strutture o infrastrutture su versanti o in prossimitd del piede o della sommita di
pendii naturali richiede la preventiva verifica delle condizioni di stabilita, affinché prima, durante e
dopo il sisma la resislenza del sislema sia superiore alle azioni ovvero gli spostamenti permanenli
indotti dal sisma siano di entita tale da non pregiudicare le condizioni di sicurezza o di funzionalita
delle strutture o infrastrutture medesime.

7.11.3.5.1 Azione sismica

L azione sismica di progello da assumere nelle analisi di slabilita deve essere delerminala in
accordo al criteri esposti nel § 3.2.3.

Nel caso di pendii con inclinazione maggiore di 15° ¢ altezza maggiore di 30 m, ’azionc sismica di
progetio deve essere opportunamente incrementata o attraverso un coefficiente di amplificazione
topografica (vedi §§ 3.2.2 ¢ 3.2.3) o in basc ai risultati di una specifica analisi bidimensionale della
risposta sismica locale, con la quale si valutano anche gli effetti di amplificazione stratigrafica.

In generale I"amplilicazione lende a decrescere sollo la superlicie del pendio. Pertanto, gli elletii
topografici tendono a cssere massimi lungo le creste di dorsali ¢ rilicvi, ma si riducono
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sensibilmente in frane con superfici di scorrimento profonde. In tali situazioni, nelle analisi
pseudostatiche gli effetti di amplilicazione opogralica possono essere (rascurali (St =1).

7.11.3.5.2 Metodi di analisi

L’ analisi dclle condizioni di stabilita dei pendii in condizioni sismiche pud csserc cscguita medianic
metodi pseudostatici, metodi degli spostamenti e metodi di analisi dinamica.

Nelle analisi, si deve lenere conlo dei comportament di tipo [ragile, che si manileslano nei lerreni a
grana fina sovraconsolidati e nei terreni a grana grossa addensati con una riduzione della resistenza
al taglio al crescere delle deformazion. Inoltre, si deve tener conto dei possibili incrementi di
pressione interstiziale indotti in condizioni sismiche nei terreni saturi. Nei metodi pseudostatici
I’azione sismica & rapprcsentata da un’azionc statica cquivalente, costante ncllo spazio ¢ nel tempo,
proporzionale al peso W del volume di terreno potenzialmente instabile. Tale forza dipende dalle
caratteristiche del moto sismico atteso nel volume di terreno potenzialmente instabile e dalla
capacita di tale volume di subire spostamenti senza significative riduzioni di resistenza. Nelle
verifiche allo stato limite ultimo, in mancanza di studi specifici, le componenti orizzontale e
verticale di tale forza possono esprimersi come Fy = ky Wed Fy = k- W, con ky ¢ &y rispettivamente
pari ai coefficienti sismici orizzontale e verticale:

k, =P, -—== (7.11.3)
8
k=12 0.5k,. (7.11.4)
dove
Be = coefficiente di riduzione dell’accelerazione massima attesa al sito;
a,, = accelerazione orizzontale massima attesa al sito:
g = accelerazione di gravita.

In assenza di analisi specifiche della risposta sismica locale, 1"accelerazione massima attesa al sito
puod essere valutata con la relazione

A, =5-8,=8-S-a,. (7.11.5)
dove
S = coefficiente che comprende Teffetto dell’amplificazione stratigrafica (Ss) e
dell’amplificazione topografica (S1), di cui al § 3.2.3.2;
a_ = aceelerazione orizzontale massima allesa su sito di riferimento rigido.

T valori di B, sono riportati nella Tab. 7.11.1L

La condizione di stato limite deve essere valutata con riferimento ai valori caratteristici dei
parametri geotecnici e riferita alla superficie di scorrimento critica, caratterizzata dal minore
margine di sicurezza. L’adegualezza del margine di sicurezza nei conlronti della stabilita del pendio
deve csscre valutata ¢ motivata dal progcttista.

In terreni saturi ¢ in siti con accelerazione orizzontale massima attesa @ > 0,15 g, nell’analisi
statica delle condizioni successive al sisma si deve tenere conto della possibile riduzione della
resistenza al taglio per incremento delle pressioni interstiziali o per decadimento delle
caratteristiche di resistenza indotti dalle azioni sismiche.

Nell’analisi di stabilita di frane quiescenti, che possono essere riattivate dall’azione del sisma, si
deve fare riferimento ai valori dei parametri di resistenza attinti a grandi deformazioni. I.’eventuale
incremento di pressione interstiziale indotto dal sisma, da considerare in dipendenza della natura dei
terreni, deve considerarsi unilormemente distribuito lungo la superlicie di scorrimento critica.
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Tabella 7.11.1 — Cogfficienti di riduzione dell’accelerazione massima attesa al sito.

Calegoria di soltosuolo
A B,C.D,E
B B
0,2 < a,g) <04 0,30 0,28
0,1 <a,g) <02 0,27 0,24
ax(g) 0,1 0,20 0,20

Le analisi del comportamento dei pendii in condizioni sismiche possono cssere svolte anche
mediante i1 metodo degli spostamenti, in cui 1a massa di terreno potenzialmente in frana viene
assimilata ad un corpo rigido che pud muoversi rispetto al terreno stabile lungo una superficie di
scorrimento. I metodo permette la valutazione dello spostamento permanente indotto dal sisma
nella massa di terreno potenzialmente instabile.

I’applicazione del metodo richiede che 'azione sismica di progetto sia rappresentata mediante
storie temporali delle accelerazioni. Gli accelerogrammi impiegati nelle analisi, in numero non
inferiore a4 5, devono essere rappresentatlivi della sismicita del sito e la loro scelta deve essere
adcguatamente giustificata (vedi § 3.2.3.6). Non ¢ ammesso LDimpicgo di accclerogrammi
artiticiali.

Nel metodo degli spostamenli, la valutazione delle condizioni di slabilita del pendio ¢ elfetluala
mediante il confronto tra lo spostamento calcolato per il cinematismo di collasso critico ¢ valori
limite o di soglia dello spostamento. La scelta dei valori limie di spostamento nei riguardi di
condizioni di stato limite ultimo o di servizio deve essere effettuata e opportunamente motivata dal
progettista.

Lo studio del comportamento in condizioni sismiche dei pendii pud essere effettuato anche
impiegando metodi avanzali di analisi dinamica, purché si tenga conto della natura polilase dei
terreni ¢ si descriva realisticamente il loro comportamento meccanico in condizioni cicliche. Per
questi moltivi, il ricorso alle analisi avanzale comporta indagini geotecniche adegualamente
approfondite.

7.11.4 FRONTIDISCAVOE RILEVATI

11 comportamento in condizioni sismiche dei fronti di scavo e dei rilevati pud essere analizzato con
gli stessi metodi impiegali per i pendii naturali.

Nelle verifiche di sicurezza si deve controllare che la resistenza del sistema sia maggiore delle
azioni impiegando i coefficienti parziali di cui al § 7..11.1.. Si deve inolire tener conto della
presenza di manulalli inleragenti con I’opera.

7115 FONDAZIONI

7.11.51 Regole generali di progettazione

La progetlazione delle fondazioni ¢ condolla unitamente alla progeltazione dell’opera alla quale
appartengono ¢ richiede preliminarmente:

1. la valutazione della sicurezza del sito nei confronti della liquefazione e della stabilita dei
pendii, secondo quanto indicato rispettivamente ai §§ 7.11.3.4. ¢ 7.11.3.5;

2. la valutazionc dclla risposta sismica locale del sito, sccondo quanto indicato al § 7.11.3.1;
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Le analisi di cui al punto (1) devono indicare esplicitamente gli interventi eventualmente necessari a
garantire la stabilita del sito; le analisi di cui al punto (2) devono consentire di motivare la scella
dell’azione sismica adottata nella progettazione dell’ intera opera.

Per le azioni trasmesse 1n fondazione, nonché per 1 requisiti e 1 critert di modellazione della stessa,
si rinvia ai precedenti §§ 7.2.5¢ 7.2.6.

7.11.5.2  Indagini e modello geotecnico

Il modello geotecnico del sottosuolo da utilizzare nelle verifiche deve essere definito mediante
Iinterpretazione dei risultati di indagini e prove definite dal progettista ed eseguite con specifico
riferimento alle scelte tipologiche del sistema di fondazione adottato per l'opera in progetto,
tenendo conto di quanto riportato al Cap. 3 dclla presente norma.

711.5.3 Verifiche allo Stato Limite Ultimo (SLU) e allo Stato Limite di Danno (SLD)

Gli stali limite ultimi delle fondazioni superficiali e su pali si rileriscono allo sviluppo di
meccanismi di collasso determinati dalla mobilitazione della resistenza del terreno, e al
raggiungimento della resistenza degli elementi strutturali che compongono la fondazione stessa.
Devono essere considerati almeno gli slessi stati limite ullimi di cui ai § 6.4.2.1 ¢ 6.4.3.1.

Le verifiche allo stato limite ultimo di fondazioni superficiali e su pali sono condotte con i due
approcci indicati nel Cap. 6, con le prescrizioni di cuial § 7.11.1.

Nelle veriliche di [ondazioni su pali, elfetwate con I’ Approccio 1 Combinazione 2, si deve lare
riferimento ai coefficienti R3 di cui alle Tabelle 6.4.11¢ 6.4.VL

Per le fondazioni miste di cui al § 6.4.3, si deve fare riferinmento al solo approccio 2.

Neclle verifiche si deve tencr conto delle pressioni interstiziali preesistenti ¢ di quelle cventualmentc
indotte dal moto sismico.

7.11.5.3.1 Fondazioni superficiali

La sicurczza del complesso fondazione-terreno deve essere verificata nei confronti del collasso per
carico limite e per scorrimento, nel rispetto della condizione (6.2.1). Per tutte le verifiche, la
procedura adottata per il calcolo della resistenza deve essere congruente con quella adotlala per il
calcolo delle azioni. Pit precisamente, la resistenza pud cssere valutata con approcci di tipo
pseudostatico se la delerminazione delle azioni discende da un’analisi pseudo-statica o di dinamica
maodale.

Stato Limite Ultimo di collasso per carico limite

Le azioni derivano dall’analisi della struttura in elevazione come specificato al § 7.2.5. Le
resistenze sono i corrispondenti valori limite che producono il collasso del complesso fondazione-
lerreno; esse sono valulabili medianie estensione di procedure classiche al caso di azione sismica,
tenendo anche conto dell’effetto dell’inclinazione e dell’eccentricita delle azioni in fondazione,

Stato Limite Ultimo per collasso per scorrimento sul piano di posa

Per azione si intende il valore della forza agente parallclamente al piano di scorrimento, per
resistenza si intende la risultante delle tensioni tangenziali limite sullo stesso piano, sommara, in
casi particolari, alla risultante delle tensioni limite agenti sulle superfici laterali della fondazione.

Specificamente, si tiene conto della resistenza lungo le superfici laterali nel caso di contatto diretto
fondazione-terreno in scavi a sczionce obbligata o di contatto dirctto fondazione-calcestruzzo o
fondarione-acciaio in scavi sostenuti da paratie o palancole. In tali casi, 1l progettista deve indicare
I’aliquota della resistenza lungo Ie supertici laterali che intende portarc in conto, da giustificarc con
considerazioni relative alle caratteristiche meccaniche dei terreni ed ai criteri costruttivi dell’ opera.
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Stato Limite di Danno

In aggiunta all’analisi della sicurezza del complesso [ondazione-terreno rispello allo stato limite
ultimo, devono esscre condotte verifiche nei confronti dello stato limite di danno. In particolare,
devono essere valutali gli sposltamenti permanenti indotti dal sisma, verilicando che essi siano
acccttabili per la fondazione ¢ siano compatibili con la funzionalita dell’intera opera.

7.11.5.3.2 Fondazioni su pali
Stati Limite Ultimi

Le fondazioni su pali devono essere verificate agli stati limite ultimi sotto I"azione del moto sismico
di riferimento.

Nelle verifiche agli stati limite ultimi si devono prendere in considerazione tutti gli stati limite
rilevanti e almeno i seguenti:

— collasso per carico limite verticale del complesso pali-terreno;
— collasso per carico limite orizzontale del complesso pali-terreno;
— liquelazione del lerreno di fondazione;

— spostamenti o rotazioni eccessive che possano indurre il raggiungimento di uno stato limite
ultimo nella struttura in clevazione;

— rottura di uno degli elementi strutturali della palificata (pali o struttura di collegamento).

l.e verifiche nei confronti del collasso per carico limite (verticale e orizzontale) consistono nel
raffronto tra le azioni (forza assiale e forza trasversale sul palo) e le corrispondenti resistenze, nel
rispetto della condizione (6.2.1) e con le prescrizioni dicui al § 7.11.1.

T.¢ azioni trasmesse in fondazione sono determinate, in accordo con quanto riportato al § 7.2.5,
dalla corrispondente analisi della strultura in elevazione sollo la combinazione di carico sismico per
stato limite ultimo.

La valutazione delle resistenze del complesso pali-terreno soggetto all’azione verticale e trasversale

deve essere ellettuala nel rispetlo delle indicazioni di cui ai §§ 7.11.2 ¢ 7.11.5.2, lenendo conto di
cventuali riduzioni di resistenza dei terreni per cffetto dell’azione sismica.

Nelle verifiche condotte in termini di tensioni efficaci in terreni saturi si deve tenere conto degli
eventuali incrementi di pressione interstiziale indoui dal moto sismico e, in particolare, si deve
trascurarc il contributo alla resistenza di cventuali strati di terreno suscettibili di liquefazionc.

Nelle verifiche nei confronti del collasso per carico limite trasversale si deve porre particolare
allenzione alla caratlerizzazione geolecnica degli strati di terreno pit superficiali.

In presenza di moto sismico, nei pali si sviluppano sollecitazioni dovute sia alle forze inerziali
trasmesse dalla sovrastruttura (interazione inerziale) sia all’interazione tra palo ¢ terreno
(inlerazione cinemaltica).

E opportuno che i momenti flettenti dovuli all’interazione cinematica siano valutati per le
costruzioni di classe d’uso 1l e IV, per sottosuoli di tipo D o peggiort, in siti a sismicita media o
alta (@ > 0,25g) e in presenza di elevati contrasti di rigidezza al contatte fra strati contigui di
terreno.

Lc analisi per la valutazione delle sollecitazioni ¢ degli spostamenti dei pali (dovute alle azioni
inerziali e all’interazione cinematica) devono tener conto della rigidezza flessionale del palo e della
dipendenza della rigidezza del terreno dallo stato tensionale e deformativo.

Per Ie fondazioni miste, di cui al § 6.4.3, I'interazione fra il terreno, 1 pali ¢ la struttura di
collegamento deve essere studiata con appropriate modellazioni, allo scopo di pervenire alla
determinazione dell’aliquota dell’azione di progetto trasferita al terreno direttamente dalla struttura
di collegamento ¢ dell’aliquota trasmessa ai pali. Nei casi in cui 'interazione sia considerata non
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significativa o, comungue, si ometta la relativa analisi, le verifiche SLU e SLD devono essere
condolte con rilerimento ai soli pali. Nei casi in cui si consideri signilicaliva lale interazione e si
svolga la relativa analisi, le verifiche SLU e SLD devono soddisfare quanto riportato ai §§ 6.4.3.4 ¢
6.4.3.5, ove le¢ azioni ¢ le resistenze di progeuo ivi menzionate sono da intendersi determinate
secondo quanto specificato nel presente capitolo 7.

Stato Limite di Danno

In aggiunta all’analisi della sicurczza delle fondazioni su pali rispetto agli stati Limite vltimi, devono
essere condotte verifiche ner confronti degli stati limite di danno. In particolare, gh spostamenti
permanenti indotti dal sisma non devono alterare significativamente la resistenza della fondazione e
devono essere compatihili con la funzionalita dell’opera.

7.11.6 OPERE DI SOSTEGNO

711.6.1 Requisiti generali

La sicurezza delle opere di sostegno deve essere garantita prima, durante ¢ dopo il terremoto di
progetto.

Sono ammissibili spostamenti permanenti indotti dal sisma che non alterino significativamente la
resistenza dell’opera e che siano compatibili con la sua funzione e con quella di eventuali strutture o
infrastrutture interagenti con essa.

Le indagini geotecniche devono avere estensione tale da consentire la caratlerizzazione dei lerreni
che interagiscono direttamente con I’opera e di quelli che determinano la risposta sismica locale.

L’analisi sismica delle opere di sostegno deve considerare quei fatteri che ne influenzino
significativamente il comportamento.

| comunque necessario portare in conto 1 seguenti aspetti:

— effetti inerziali nel terreno, nelle strutture di sostegno e negli eventuali carichi aggiuntivi
presentis

— comportamento anelastico € non lineare del terreno;

— effetto della distribuzione delle pressioni interstiziali, se presenti, sulle azioni scambiate fra il
terreno e 1’opera di sostegno;

— condizioni di drenaggio;

— influenza degli spostamenti dell’opera sulla mobilitazione delle condizioni di equilibrio limite.
E ammesso Puso dei metodi pseudostatici, come specilicalo nei successivi §§ 7.11.6.2.1 ¢
7.11.6.3.1.
Gli stati limite ultimi delle opere di sostegno si rifcriscono allo sviluppo di meccanismi di collasso
determinati dalla mobilitazione della resistenza del terreno e al raggiungimento della resistenza
degli elementi strutturali che compongono le opere stesse. Devono essere considerati almeno gli
stessi stati limite ultimi di cui ai €8 6.5.3.1.1, 6.5.3.1.2 ¢ 6.6.2.

7.11.6.2  Muri di sostegno

I sistemi di drenaggio a tergo della struttura devono essere in grado di lollerare gli spostamenti
transitori e permanenti indotti dal sisma, senza che sia pregiudicata 1a loro funzionalita.

Si deve verificare preliminarmente I’esistenza di un adeguato margine di sicurezza a liquefazione
dei terreni inleragenti con il muro.
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7.11.6.2.1 Metodi di analisi

A meno di analisi dinamiche avanzate, 1’analisi della sicurezza dei muri di sostegno in condizioni
sismiche puo essere eseguita mediante 1 metodi pseudostatici e i metodi degli spostamenti.

L analisi pseudostatica si ellettua mediante i metodi dell’equilibrio limite. 11 modello di calcolo
deve comprendcere "opera di sostegno, il cunco di terreno a tergo dell’opera, che si supponc in stato
di equilibrio limite attivo (se la struttura pud spostarsi), e gli eventuali sovraccarichi agenti sul
cuneo suddetto.

Ncll’analisi pscudostatica, ’azionc sismica ¢ rapprescntata da una forza statica cquivalente pari al
prodotto delle forze di gravita per un opportuno coefficiente sismico.

Nelle verifiche allo stato limite ultimo, i valori dei coefficienti sismici orizzontale &, e verticale k,
possono essere valutati mediante le espressioni

Ky = B, - (7.11.6)
8
ey = + 0.5k, 7.11.7)

dove

a accelerazione orizzontale massima attesa al sito;

IHZL‘(:
g = accelerazione di gravila.
In assenza di analisi specifiche della risposta sismica locale, 1’accelerazione massima pud essere
valutata con la relazione
Aoy =80, =5,-8,-a, (7.11.8)
dove

S = coelliciente che comprende Delfetto  dell’amplificazione  slratigralica (Ss) e
dell’amplificazione topografica (Sv), di cui al § 3.2.3.2;

a, = accelerazione orizzontale massima attesa su sito di riferimento rigido.
Nella preeedente espressione, 11 cocfficiente By, assume 1 valori riportati nella Tab. 7.11-11L

Per muri che non siano in grado di subire spostamenti relativi rispetto al terreno, il coefficiente B,
assumc valore unitario.

Nel caso di muri di sostegno liberi di traslare o di ruotare intorno al piede, si pud assumere che
I'incremento di spinta dovula al sisma agisca nello stesso punto di quella statica. Negli allri casi, in
assenza di specifici studi si deve assumere che tale incremento sia applicato a meta altezza del
muro.

Tabella 7.11.11 - Coefficienti di ridugione dell’accelerazione massima_attesa al sito.

Categoria di sottosuolo
A B,C DK
Bu Bu
0,2 <a,(g) =04 0,31 0,31
0,1 <a(g) =02 0,29 0,24
a,(g) £0,1 0,20 0,18

Per opere parlicolari con lerrapieno in falda, quali le opere marittime, si devono dislinguere due
differenti condizioni:
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— permeahilita del terreno bassa (k < 5-107" m/s), in cui 1’acqua interstiziale si muove insieme
allo scheletro solido;

— permeabilita del terreno elevata (k > 5-10™ m/s), in cui I'acqua interstiziale si muove rispetto
allo scheletro solido.
Nel primo caso, per la valutazione dell’azione inerziale il terreno pud essere trattato come un mez7zo
monofase.

Nel secondo caso, gli cffetti indotti dall’azione sismica sullo scheletro solido ¢ sull’acqua devono
essere valutati separatamente (analisi disaccoppiata).

In presenza di acqua libera contro la parete esterna del muro. si deve tenere conto dell’effetto
idrodinamico indotto dal sisma, valutando le escursioni (positiva e negativa) della pressione
dell’acqua rispetto a quella idrostatica.

I.a verifica nei confronti del collasso per scotrimento pud essere eseguita anche con il metodo degli
spostamenti (§ 7.11.3.5.2). In tal caso, la valutazione delle condizioni di sicurezza & effettuata
mediante il confronto tra lo spostamento calcolato ¢ il valore limite o di soglia dello spostamento.
La scelta dei valori limite di spostamento deve essere eflelluala ¢ opportunamente molivata dal
progettista.

7.11.6.2.2 Verifiche di sicurezza

| muri di sostegno devono soddistare le condizioni di stabilita globale con 1 metodi di analisi di cui
al § 7.11.3.5 e le verifiche di sicurezza delle fondazioni di cui al § 7.11.5. In tali verifiche, si
richiede il rispetto della condizione (6.2.1) con le prescrizioni di cui al § 7.11.1.

Le azioni da considerare nelle analisi di sicurezza delle Tondazioni sono lornile dalla spinta
esercitata dal terrapieno, dalle azioni gravitazionali permanenti e dalle azioni inerziali agenti nel
muro, nel terreno ¢ negli eventuali sovraccarichi.

In aggiunta all’analisi della sicurezza nei confronti dello stato limite ultimo, devono essere condotte
veriliche nei conlront dello stato limile di danno. In particolare, gli spostamenti permanenti indotli
dal sisma devono essere compatibili con la funzionalita dell’opera ¢ con quella di eventuali strutture
o infrastrulture interagenli con essa.

7.11.6.3 Paratie

7.11.6.3.1 Metodi pseudostatici

Nei metodi pscudostatici 1’azione sismica ¢ definita mediante un’accelerazione cquivalente costante
nello spazio ¢ nel lempo.

Le componenti orizzontale e verlicale ay, e @, dell’accelerazione equivalente devono essere ricavale
in funzione delle proprictd del moto sismico atteso nel volume di terreno significativo per I'opera ¢
della capacila dell’ opera di subire spostamenti senza signilicalive riduzioni di resistenza.
In mancanza di studi specifici, a;, pud essere legata all’accelerazione di picco anay attesa nel volume
di terreno significativo per opera mediante la relazione:

ah = khg = a'ﬁ “Umax (71 19)
dove g ¢ laccelerazione di gravila, k, ¢ il coelTiciente sismico in direzione orizzontale, o £ 1¢ un
coelliciente che liene conto della deformabilita dei terreni interagenti con Iopera e B < 1 & un
coefficiente funzione della capacita dell’opera di subire spostamenti senza cadute di resistenza.

Per le paratie si puo porre a.=0.

L accelerazione di picco @max ¢ valulala medianie un’analisi di risposta sismica locale, ovvero come
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Amax = S'ag = S\ S’l“ag (7111())

dove Ss ¢ il coefficiente che comprende 1effetto dell’amplificazione stratigrafica (Ss) e
dell’amplificazione topografica (St), di cui al § 3.2.3.2, ed a, ¢ "accelerazione orizzontale massima
attesa su sito di riferimento rigido.

I valore del coefficiente o¢ pud essere ricavato a partire dall’altezza complessiva H della paratia e
dalla categoria di sottosuolo mediante il diagramma di Figura 7.11.2.

Per la valutazione della spinta nelle condizioni di equilibrio limite passivo deve porsi o= 1.

1l valore del cocfficientc B pud csscre ricavato dal diagramma di Figura 7.11.3, in funzione dcl
massimo spostamento ug che ’opera pud tollerare senza riduzioni di resistenza.

Peru,=0¢& B = 1. Deve comunque risultare:

s < 0,005-H. (7.11.11)
Se 0B £0,2 deve assumersi ky = 0.2 ama/g.
Possono inoltre essere trascurati gli effetti inerziali sulle masse che costituiscono la paratia.

I' necessario verificare che il sito, per effetto del terremoto di progetto, non sia suscettibile di
liquefazione. In caso conlrario occorre predisporre le misure necessarie perché non si verifichi tale
fenomeno.

Per valori dell’angolo d’attrito tra terreno e parete & > /2, ai fini della valutazione della resistenza
passiva & necessario tener conto della non planariti delle superfici di scorrimento.

7.11.6.3.2 Verifiche di sicurezza

Per le paratie devono essere soddisfatte le condizioni di sicurezza rispetto ai possibili cinematismi
di collasso verilicando il rispetto della condizione (6.2.1) con le prescrizioni di cui al § 7.11.1.

Nelle veriliche, per azioni si intendono le risultanti delle spinte a lergo della paralia e per resislenze
si intendono le risultanti delle spinte a valle della paratia c le reazioni dei sistemi di vincolo.

1.2
r sottosuolo di tipo A
1.0

08 |- B

o
O

T 06

04 |

02 -

0.0 1 | | | 1 1 ]
0 10 20 30 40 50
H(m)

Figura 7.11.2 — Diagramna per la valutazione del coefficiente di deformabilita ¢
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Ug (m)

Figura 7.11.3  Diagramma per la valutazione del coefficiente di spostamento J.

7.11.6.4  Sistemi di vincolo

Gli elementi di contrasto sollecitati a compressione (puntoni) devono essere dimensionati in
maniera che 'instabilild geomelrica si produca per [orze assiali maggior di quelle che provocano il
raggiungimento della resistenza a compressione del materiale di cui sono composti. In caso
contrario si deve porre f = 1.

Nel caso di strutture ancorate, ai fini del posizionamento della fondazione dell’ancoraggio si deve
tenere presente che, per effetto del sisma, la potenziale superficie di scorrimento dei cunei di spinta
presenta un’inclinazione sull’orizzontale minore di quella relativa al caso statico. Detta Lq la
lunghezza libera dell’ancoraggio in condizioni statiche, la corrispondente lunghezza libera in
condizioni sismiche L, pud csscre ottenuta mediante la relazione:

L=L|1+15 Sms (7.11.12)
g

dove amax ¢ accelerazione orizzontale massima attesa al sito.

Gli elementi di ancoraggio devono avere resistenza ¢ lunghesza lali da assicurare 1'equilibrio
dell’opera prima, durante ¢ dopo I’evento sismico.
S1 deve inoltre accertare che il terreno sia in grade di fornire la resistenza necessaria per il

funzionamento dell’ancoraggio durante il terremoto di riferimento e che sia mantenuto un margine
di sicurczza adcguato nei confronti della liquefazione.

7.11.6.4.1 Verifiche di sicurezza

Per i sistemi di vincolo devono essere verilicale le condizioni di sicurezza. In particolare, per gli
ancoraggi, in aggiunta allc verifiche strutturali, deve cssere soddisfatta la verifica di sicurczza allo
sfilamento della fondazione. In tale verifica, si richiede il rispetto della condizione (6.2.1) con le
prescrizioni di cui al § 7.11.1, intendendo per azionc il valore della forza agente nell”ancoraggio ¢
per resistenza la risultante delle tensioni tangenziali limite sulla superficie laterale della fondazione
dell’ancoraggio.
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