Corso Nuove

| Norme Tecniche 2008

dova, 17-18-24 maggio 2010

Le Costruzioni di Acciaio
e gli stati limite secondo
le nuove NTC

Prof. Dr. Ing. Carlo A. Castiglioni
Ordinario di Tecnica delle Costruzioni
Politecnico di Milano




4.2 COSTRUZIONI DI ACCIAIO

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

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




4.2 COSTRUZIONI DI ACCIAIO
4.2.2.1 Stati limite

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

- stato limite di equilibrio, al fine di controllare I'equilibrio globale
della struttura e delle sue parti durante tutta la vita nominale
comprese le fasi di costruzione e di riparazione;
- stato limite di collasso, corrispondente al raggiungimento della
tensione di snervamento oppure delle deformazioni ultime del
materiale e quindi della crisi o eccessiva deformazione di una
sezione, di una membratura o di un collegamento (escludendo
fenomeni di fatica), o alla formazione di un meccanismo di collasso,
o all'instaurarsi di fenomeni di instabilita dell’equilibrio negli elementi
componenti o nella struttura nel suo insieme, considerando anche
fenomeni locali d’instabilita dei quali si possa tener conto
eventualmente con riduzione delle aree delle sezioni resistenti.
- stato limite di fatica, controllando le variazioni tensionali indotte dai
carichi ripetuti in relazione alle caratteristiche dei dettagli strutturali
interessati.

Per strutture o situazioni particolari, pud essere necessario considerare aliri stati limite ultimi.




4.2 COSTRUZIONI DI ACCIAIO
4.2.2.1 Stati limite

Gli stati limite di esercizio da verificare, ove necessario, sono:
- stati limite di deformazione e/o spostamento, al fine di evitare
deformazioni e spostamenti che possano compromettere |'uso
efficiente della costruzione e dei suoi contenuti, nonché il suo
aspetto estetico;

- stato limite di vibrazione, al fine di assicurare che le sensazioni
percepite dagli utenti garantiscano accettabili livelli di confort ed il cui
superamento potrebbe essere indice di scarsa robustezza e/o
indicatore di possibili danni negli elementi secondari;

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

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




4.2.3 ANALISI STRUTTURALE

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

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

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




4.2.3.1 Classificazione delle sezioni

Le sezioni trasversali degli elementi strutturali si classificano in funzione della
loro capacita rotazionale C4 definita come:

Co=0,/0 —1 4.2.1)

essendo ¥ . e ¥ , le curvature corrispondenti rispettivamente al raggiungimento
della deformazione ultima ed allo snervamento.




4.2.3.1 Classificazione delle sezioni
Si distinguono le seguenti classi di sezioni:

classe 1 quando la sezione € in grado di sviluppare una cerniera plastica avente
la capacita rotazionale richiesta per I'analisi strutturale condotta con il metodo
plastico di cui al § 4.2.3.2 senza subire riduzioni della resistenza. Possono
generalmente classificarsi come tali le sezioni con capacita rotazionale C;> 3

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

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

classe 4 quando, per determinarne la resistenza flettente, tagliante o normale,
necessario tener conto degli effetti dell’instabilita locale in fase elastica nelle
parti compresse che compongono la sezione. In tal caso nel calcolo della
resistenza la sezione geometrica effettiva pud sostituirsi con una sezione
efficace.




4.2.3.1 Classificazione delle sezioni

Per le sezioni soggette a pura flessione, il digramma degli sforzi massimi, avra
un andamento di questo tipo per le diverse classi:

Classe 1 e classe 2

Momento resistente plastico

Classe 3

Momento resistente elastico

Classe 4

Momento resistente elastico ridotto




4.2.3.1 Classificazione delle sezioni

Le sezioni di classe 17 e 2 si definiscono compatte, quelle di classe 3
moderatamente snelle e quelle di classe 4 snelle. Per i casi piu comuni delle
forme delle sezioni e delle modalita di sollecitazione, le seguenti Tab. 4.2.1,
4.2.11 e 4.2.11l forniscono indicazioni per la classificazione delle sezioni.

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




Tabella 4.2.1 - Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse
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Tabella 4.2.11- Massimi rapporti larghez
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4.2.3.2 Capacita resistente delle sezioni

La capacita resistente delle sezioni deve essere valutata ne1 confront: delle sollecitazioni di trazione
o compressione, flessione, taglio e torsione, determinando anche gli effetti indotti sulla resistenza
dalla presenza combinata di piu sollecitazioni.

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

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

Il metodo puo applicarsi a tutte le classi di sezioni, con I"avvertenza di riferirsi al metodo delle
sezioni efficaci 0 a metodi equivalenti, nel caso di sezioni di classe 4.

Metado plastico (P)

Si assume la completa plasticizzazione del materiale.

Il metodo puod applicarsi solo a sezioni di tipo compatto, cioe di classe 1 e 2.
Metodo elasto-plastico (EP)

Si assumono legami costitutivi tensione-deformazione del materiale di tipo bilineare o pin
complessi.

Il metodo pud applicarsi a qualsiasi tipo di sezione.




4.2.3.3 Metodi di analisi globale

L’analisi globale della struttura puo essere condotta con uno dei seguenti metodi:
Metodo elastico (E)

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

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

La resistenza delle sezioni puo essere valutata con il metodo elastico. plastico o elasto-plastico per
le sezioni compatte (classe 1 o 2). con il metodo elastico o elasto-plastico per le sezioni snelle
(classe 3 0 4).

Metodo plastico (P)

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

Il metodo & applicabile a strutture interamente composte da sezioni di classe 1.
Metodo elasto-plastico(EP)

Gli effetti delle aziomi si valutano introducendo nel modello il legame momento-curvatura delle
sezioni ottemuto considerando un legame costitutivo tensione-deformazione di tipo bilineare o pin
complesso.

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

Le possibili alternative per 1 metodi di analisi strutturale e di valutazione della capacita resistente
flessionale delle sezioni sono riassunte nella seguente Tab. 4.2.1V.




Tabella 4.2.IV Metodi di analisi globali e relativi metodi di calcolo delle capacita e classi di seziom ammesse

Metodo di analisi globale

Metodo di caleolo della capacita
resistente della sezione

Tipo di sezione

(E)

(E)

3
tutte

(E)

@)

compatte (classi 1 e 2)

(E)

(EP)

*3
tutte

(P)

@)

compatte di classe 1

(EP)

(EP)

*)

tutte

(*) per le sezioni di classe 4 1a capacita resistente pud essere calcolata con riferimento alla sezione efficace.




4.2.3.4 Effetti delle deformazioni

In generale. € possibile effettuare:

— T’analisi del primo ordine. imponendo 1'equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura.

— Tl’analisi del secondo ordine, imponendo l'equilibrio sulla configurazione deformata della
struttura.

L’analisi globale pud condursi con la teoria del primo ordine nei casi in cui possano ritenersi
trascurabili gli effetti delle deformazioni sull’entita delle sollecitazioni, sui fenomeni di instabilita e
su qualsiasi altro rilevante parametro di risposta della struttura.

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

F . .
o, =—= =10 per l'analisi elastica

T

= (4.2.2)

E - . .
0, =—= =15 per l'analisi plastica
Ed

dove O, ¢ 1l moltiplicatore dei carichi applicati che induce I'instabilita globale della struttura. Fgq &
il valore dei carichi di progetto e F.; € il valore del carico instabilizzante calcolato considerando la
rigidezza iniziale elastica della struttura.




4.2.3.5 Effetto delle imperfezioni

Nell’analisi della struttura, in quella dei sistemi di controvento e nel calcolo delle membrature si
deve tener conto degli effetti delle imperfezioni geometriche e strutturali quali la mancanza di
verticalita o di rettilineita, la mancanza di accoppiamento e le inevitabili eccentricitad minori presenti
nei collegamenti reali.

A tal fine possono adottarsi nell’analisi adeguate imperfezioni geometriche equivalenti, di valore
tale da simulare 1 possibili effetti delle reali imperfezioni da esse sostituite, a meno che tali effetti
non siano inclusi implicitamente nel calcolo della resistenza degli elementi strutturali.

Si devono considerare nel calcolo:

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

— le imperfezioni locali per i singoli elementi strutturali.

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

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

dove Hgy € la somma delle reazioni orizzontali alla base delle colonne del piano (taglio di piano)
considerato per effetto dei carichi orizzontali ¢ Qgq € il carico verticale complessivamente agente
nella parte inferiore del piano considerato (sforzi assiali nelle colonne).




Nel caso di telai non sensibili agli effetti del secondo ordine, nell’effettuazione dell’analisi globale
per 1l calcolo delle sollecitazioni da introdurre nelle verifiche di stabilita degli elementi strutturali,
la curvatura iniziale degli elementi strutturali puo essere trascurata.

Nell’analisi dei sistemi di controvento che devono garantire la stabilita laterale di travi inflesse o
elementi compressi, gli effetti delle imperfezioni globali devono essere riprodotti introducendo.
sotto forma di errore di rettilineita iniziale, un’imperfezione geometrica equivalente dell’elemento
da vincolare.

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




4.2.4 VERIFICHE

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

Per costruzioni civili o industriali di tipo corrente e per le quali non esistano regolamentazioni
specifiche, le azioni di calcolo si ottengono. per le verifiche statiche, secondo quanto indicato nel
Cap. 2.

11 calcolo deve condursi con appropriati metodi della meccanica strutturale, secondo 1 criteri indicati
in§ 423,




4.2.4.1 Verifiche agli stati limite ultimi
4.2.4.1.1 Resistenza di calcolo

La resistenza di calcolo delle membrature Ry si pone nella forma:
(4.2.4)

dove:

Ry € il valore caratteristico della resistenza — trazione, compressione, flessione, taglio e forsione —
della membratura. determinata dai valori caratteristici delle resistenza dei materiali fy; e dalle
caratteristiche geometriche degli elementi strutturali, dipendenti dalla classe della sezione; nel caso
in cui si abbiamo elementi con sezioni di classe 4 puod farsi riferimento alle caratteristiche
geometriche “efficaci”, area efficace A.x. modulo di resistenza efficace W.e modulo di inerzia
efficace Jegr, valutati seguendo il procedimento indicato in UNI EN1993-1-5. Nel caso di elementi
strutturali formati a freddo e lamiere sottili, per valutare le caratteristiche geometriche “efficaci” si
puo fare riferimento a quanto indicato in UNI EN1993-1-3.

v € 1l fattore parziale globale relativo al modello di resistenza adottato.




Per le verifiche di resistenza delle sezioni delle membrature, con riferimento ai modelli di resistenza
esposti nella presente normativa ed utilizzando acciai dal grado S 235 al grado S 460 di cui al §
11.3, si adottano 1 fattori parziali Yy € yan indicati nella Tab. 4.2.V. 1l coefficiente di sicurezza .
in particolare, deve essere impiegato qualora si esegnano verifiche di elementi tesi nelle zone di
unione delle membrature indebolite dai fori.

Per valutare la stabilita degli elementi strutturali compressi, mflessi e presso-inflessi, si utilizza il
coefficiente parziale di sicurezza vyy.

Tabella 4.2.V Coefficient: di sicurezza per la resistenza delle membrature e la stabilita

Resistenza delle Seziom di Classe 1-2-3-4

Resistenza all’instabilita delle membrature Yo =

Resistenza all’instabilita delle membrature di ponti stradali e ferroviari yu1= 1,10

Resistenza, nei rignardi della frattura, delle sezioni tese (indebolite dai for1) Tz = 1,25




4.2.4.1.2 Resistenza delle membrature

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

La verifica in campo elastico &€ ammessa per tutti 1 tipi di sezione, con I’avvertenza di tener conto
degli effetti di instabilita locale per le sezioni di classe 4.

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

2 2 2 2 " e
Oxkd T O0zEd -O0zEa OxEd T3 Tea ™ < ( fu / Yo ) (4.2.5)

dove:

Oyeq © 1l valore di calcolo della tensione normale nel punto in esame. agente in direzione parallela
all’asse della membratura;

Oz gq ¢ 1l valore di calcolo della tensione normale nel punto in esame, agente in direzione ortogonale
all’asse della membratura;

Tz¢ ¢ 1l valore di calcolo della tensione tangenziale nel punto in esame. agente nel piano della
sezione della membratura.

La verifica in campo plastico richiede che si determini una distribuzione di tensioni interne

“staticamente ammissibile”, ciog in equilibrio con le sollecitazioni applicate (N, M., T, ecc.) e

nispettosa della condizione di plasticita.

I modelli resistenti esposti nei paragrafi seguenti definiscono la resistenza delle sezioni delle

membrature nei confronti delle sollecitazioni interne, agenti separatamente o contemporaneamente.

Per le seziomi di classe 4, in alternativa alle formule impiegate nel seguito, si possono impiegare

altri procedimenti di comprovata validita.




Trazione

L’azione assiale di calcolo Nggy deve rispettare la seguente condizione:

N
—= <] (4.2.6)

NLRd
dove la resistenza di calcolo a trazione N;grg di membrature con sezioni indebolite da fori per
collegamenti bullonati o chiodati deve essere assunta pari al minore dei valori seguenti:

a) la resistenza plastica della sezione lorda. A.

A‘f\‘k
N, =2 (4.2.7)

pLRd .
I'mo

b) la resistenza a rottura della sezione netta, A,.. in corrispondenza dei fori per i collegamenti

N =00 A fy (42.8)

uRd

T

Qualora il progetto preveda la gerarchia delle resistenze, come avviene in presenza di azioni
sismiche, la resistenza plastica della sezione lorda, Npira, deve risultare minore della resistenza a
rottura delle sezioni indebolite dai fori per 1 collegamenti, Ny g4

Niira SNza- (4.2.9)




Compressione

La forza di compressione di calcolo Ngy deve rispettare la seguente condizione:

N
—= <1 (4.2.10)

' ¢.Rd

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

Nera=Afu /o  perlesezioni diclasse 1,2 e 3, 42.11)
N crd = Aetr fiic / Ym0 per le sezioni di classe 4. R

Non €& necessario dedure ["area dei fori per 1 collegamenti bullonati o chiodati. purché i tutti 1 fori
siano presenti gli elementi di collegamento e non siano presenti fori sovradimensionati o asolati.




Flessione monoassiale (retta)

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

M
—- (4.2.12)
1\fIc.Rd

dove la resistenza di calcolo a flessione retta della sezione M g4 si valuta tenendo conto della
presenza di eventuali fori in zona tesa per collegamenti bullonati o chiodati.

La resistenza di calcolo a flessione retta della sezione M. g vale:

W, - £,
M =M, py= #

Yo

per le sezioni di classe 1 e 2; (4.2.13)

“reLmiu ) fﬂ(
M= —

M per le sezioni di classe 3; (4.2.14)

¢ Rd =
Mo

— weﬁ':min ’ f(-'k

M =" = per le sezioni di classe 4; (4.2.15)

c.Rd v
I MO

per le sezioni di classe 3, Wy yin € il modulo resistente elastico minimo della sezione in acciaio; per
le sezioni di classe 4. invece, il modulo Weg min € calcolato eliminando le parti della sezione inattive
a causa dei fenomeni di instabilita locali, secondo il procedimento esposto in UNI EN1993-1-5_ e
scegliendo il minore tra i moduli cosi ottenuti.

Per la flessione biassiale si veda oltre.

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

0.9-A

fﬂ( zAf'fyk _

f.net

(4.2.16)
YMI YMD

dove Ar & I'area della piattabanda lorda. Asge € I'area della piattabanda al netto dei forie f; & la
resistenza ultima dell’acciaio.




Tl valore di calcolo dell’azione tagliante Vgq deve rispettare la condizione
v,
Ed <1 .
Vr.}’ml
dove la resistenza di calcolo a taglio V. g4, in assenza di torsione, vale

A,y

£3:% 2
VJ} Yo

dove A, & ’area resistente a taglio.
Per profilati ad I e ad H caricati nel piano dell’anima si puo assumere
Ar=A-2btp+(ty+21) 1t (4.2.19)
per profilati a C o ad U caricati nel piano dell’anima si pud assumere
Ay=A-2btp+ (ty+1)ts: (4.2.20)
per profilati ad I e ad H caricati nel piano delle ali si puo assumere

A=A (Bt ): (4.2.21)
per profilati a T caricati nel piano dell’anima si pud assumere
A=09(A-bt): (4.2.22)
per profili reftangolari cavi “profilati a caldo™ di spessore nniforme si pud assumere
A= AW/(b+h) quando 1l carico & parallelo all*altezza del profilo,

{(4.2.23)
A,=Ab/(b+h) quando il carico & parallelo alla base del profilo; : '

per sezioni circolari cave e tubi di spessore uniforme:
A2Am; (4.2.24)
dove:
A & D’area lorda della sezione del profilo,
b & la larghezza delle ali per i profilati ¢ la larghezza per le sezioni cave,
hy & I"altezza dell’anima,
h & Ialiezza delle sezioni cave,
1 € il raggio di raccordo tra anima ed ala,
tr & lo spessore delle ali,
ty € lo spessore dell’anima.




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

Tiza
1,254 /(3 - Yaso)

VeRdped = Verd J 1- (4.2.25)

dove ;g4 € la tensione tangenziale massima dovuta alla torsione uniforme. Per sezioni cave, invece,
la formula ¢

‘?esgatmaz{i*mmﬁg&“““ Rd- (4.2.26)

£ /(3 Y0) ]

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

Teg <1.0

f /}(\E “'}’;\a@} o

dove Tgq € valutata in campo elastico lineare.

kY

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

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




Taglio: esempio

Trave in semplice appoggio soggetta a carico distribuito.

Trave: IPE300

Materiale: S235

Categoria C1: ambienti suscettibili di affollamento (carico variabile = 3kN/m?)
P = carico permanente = 15kN/m

Pq = carico variabile = 9kN/m

PsLy = Combinazione SLU = p;*1,3 + py*1,5 = 33kN/m

Ps e = Combinazione SLE = pg*1 + py*0,7 = 21,3kN/m




Taglio: esempio

Trave in semplice appoggio soggetta a carico distribuito.

V4 = Taglio sollecitante

V. rq = Taglio resistente




Taglio: esempio

dove A, é I’area resistente a taglio.

Per profilati ad I e ad H caricati nel piano dell’anima si puo assumere

4‘5L1.-:A—2btf+(tw+21‘)tf

A, = 5380 — 2*150*10,7 + (7,1 + 2*15)*10,7 = 2567mm?
V, pg = 2567mm2 * 235N/mm?2 / (3 * 1,05) = 331699N = 331,7kN

Vie _ B25KN_ 0 _
V. 33L7KN

VERIFICATO




Torsione

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

(4.2.29)

puo essere considerata come la somma di due contributi

Tea=T gatT oz, (4.2.30)

dove T gq € la torsione uniforme e Ty, g4 € la torsione per mgobbamento impedito.




Flessione e taglio

Se il taglio di calcolo Vs € inferiore a meta della resistenza di calcolo a taglio Ve.rg
VEa=0.5 Vera (4.2.31)

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

Se il taglio di calcolo VEg € superiore a meta della resistenza di calcolo a taglio V. rg bisogna tener
conto dell’influenza del taglio sulla resistenza a flessione.

Posto

=]

(4.2.32)

3
H
!
i
i
i

4

la resistenza a flessione si determina assumendo per I’area resistente a taglio A, la tensione di
snervamento ridotta (1 - p) fix.

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

(4.2.33)




Flessione e taglio: esempio

Trave in semplice appoggio soggetta a carico distribuito.

V,, _ 825kN
V. 33L7KN

=0,25<0,5

si puo trascurare l'influenza del taglio sulla resistenza a flessione.




Flessione e taglio: esempio

Mgy = Momento sollecitante

M. r¢ = Momento resistente

MEd = pSLU * L2 / 8 = 33kN/m * (5m)2 / 8 = 103,1 kN*m




Flessione e taglio: esempio

IPE300 > classe 1 (in caso di flessione semplice)
M, gy = 628400mm3 * 235N/mm?/ 1,05 = 140641905N*mm = 140,6kN*m

VERIFICATO




Presso o tenso flessione retta

pern

ione semplice nel piano dell’anima,
ione semplice nel piano delle ali.

1= Ngdq/ Npird
A-2Dbt A
dove:
A él’area lorda della
béla zza delle ali,
re delle ali.




Presso o tenso flessione retta

Si pud notare che per azioni assiali sollecitanti basse, il Momento

Resistente Ridotto, non viene ridotto affatto.

Esempio HEB200 inflessa attorno all’'asse forte:

a=(A-2b*) /A= (7810mm2 - 200mm * 15mm) / 7810mm? = 0,61 > 0,5

Myy.ro = Mgige * (1-n)/(1-2%0,5) 2 M, zy  pern <0,25

qU|nd| MN,y,Rd = MpI,Rd per n= NEd / NpI,Rd < 0,25

Cioé se Ngg < 0,25 N 4




Presso o tenso flessione biassiale

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

<1, (4.239)

\ My ra )

/

3’{?2, y.Rd

¥

i

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

} <1. (4.2.40)

) ‘?VIN zRd

Per le seziom di classe 3, in assenza di azioni di taglio. la verifica a presso o tenso-flessione refta o
biassiale ¢ condotta in termini tensionali utilizzando le verifiche elastiche: la tensione agente &
calcolata considerando la eventuale presenza dei fori.

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

considerando la eventuale presenza dei fori.




Flessione, taglio e sforzo assiale

Nel calcolo del momento flettente resistente devono essere considerati gli effetti di sforzo assiale e
taglio, se presenti.

Nel caso in cui 1l taglio di calcolo, Vg, sia inferiore al 50% della resistenza di calcolo a taglio, V. g4,
la resistenza a flessione della sezione puo essere calcolata con le formule per la tenso/presso
flessione. Se la sollecitazione di taglio supera il 50% della resistenza a taglio. si assume una
tensione di snervamento ridotta per I'interazione tra flessione e taglio: £, ¢=(1 - p) fy. dove

2

T i
p=‘¢(—2‘”‘5‘* -1

| Vera

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




4.2.4.1.3 Stabilita delle membrature

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

B <, (4.2.42)

dove
Neq  &l’azione di compressione di calcolo,
Npre ¢ laresistenza all’instabilita nell’asta compressa, data da

Af,

M1

per le sezioni di classe 1,2 ¢ 3, (4.2.43)

Nppa =

eda

P

Yra

Nppq = per le sezioni di classe 4. (4.2.44)

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

1 . -
§=——F——<10 (4.2.45)
D+ P -7
dove @ = Q.S[M alh-02)+27 I , a & il fattore di imperfezione, ricavato dalla Tab 42.VI, e la
snellezza adimensionale 2 & paria

3 me A:”* per le sezioni di classe 1,2¢3,ea (4.2.46)
Ner

- JA-fa .. .
A= z-fi——’i per le sezioni di classe 4. (4.2.47)
&

N, & il carico critico elastico basato sulle proprieta della sezione lorda-e sulla lunghezza di libera
inflessione 1, dell’asta, calcolato per la modalita di collasso per instabilita appropriata.

Nel caso in cui / sia minore di 0,2 oppure nel caso in cui la sollecitazione di calcolo Ngy sia
inferiore a 0,04Ng, gli effetti legati ai fenomeni di instabilita per le aste compresse possono essere
trascurati.




Aste compresse

Tabella 4.2.VI Curve dinstabilita per varie tipologie di sezioni e classi d'acciaio, per elementi compressi.

Sezinne trasversale

Limiti

Inflessinne
intorno
all‘asse

Curva di instabilita

Sezioni laminate

te < 100 mm

aldate

E

Sezioni ad 1

fp< 40 mm

1p 40 mm

Sezione formata “a caldo™

qualungue

Sezione formata “a freddo™

qualuge

i saldate

In generale

quatungue

Sezioni scatola

saldature “spesse™ a>0.5tg
Ditg30; Bt <30

quatunque

UeT

Sezioni piene, ad

qualungue

Sezioni ad L

Curva di instabilita

Fattore di imperfezions o

CNR 10011




Aste compresse

Le curve di instabilita sono le stesse della CNR10011.
Cambia 'associazione dei profili a tali curve.

Nelle NT2008 la curva dipende anche dall’asse di simmetria del profilo.

Esempio: HEB200

CNR10011 > Non fa distinzione: curva di instabilita C
NT2008 - Asse forte: curva di instabilita B

Asse debole: curva di instabilita C

Se Ly, = L, le normative si equivalgono, poiché “comanda” I'asse debole

Se L,, > L,,, potrebbero esserci delle differenze notevoli




Aste compresse

Limitazioni della snellezza
Si definisce lunghezza d'inflessione la lunghezza lg = p 1 da sostituire nel calcolo del carico critico
elastico N, alla lunghezza 1 dell’asta quale risulta dallo schema strutturale. 11 coefficiente f deve
essere valutato tenendo conto delle effettive condizioni di vincolo dell’asta nel piano di inflessione
considerato.
Si definisce snellezza di un’asta nel piano di verifica considerato il rapporto

rA=lg/1,

dove

Ip ¢ la lunghezza d’inflessione nel piano considerato,

1 &1l raggio d’inerzia relativo.

E opportuno limitare la snellezza & al valore di 200 per le membrature principali ed a 230 per le
membrature secondarie.




Travi inflesse

Una trave con sezione ad I o H soggetta a flessione nel piano dell’anima, con la piattabanda
compressa non sufficientemente vincolata lateralmente, deve essere verificata nei rignardi
dell’instabilita flesso torsionale secondo la formula

(4.2.49)

dove:
Mgq & 11 massimo momento flettente di calcolo
My ra € 1l momento resistente di progetto per 'instabilita.

Il momento resistente di progetto per 1 fenomeni di instabilita di una frave lateralmente non
vincolata pud essere assunto pari a

fa
Myzg =Xir Wy e LI
Y

dove

Wy ¢ 1l modulo resistente della sezione, pari al modnlo plastico Wiy, per le sezioni di classe | e 2,
al modulo elastico Wy, per le sezioni di classe 3 e che pud essere assunto pari al modulo efficace
Wesy, per le sezioni di classe 4. Il fattore yrr ¢ il fattore di riduzione per I'instabilita flesso-
torsionale, dipendente dal tipo di profilo impiegato; pud essere determinato per profili laminati o
composti saldati dalla formula

1 i
At ra = === 1
Oy +y@ir —P-Ar |3

&

dove <I)LT = Oﬁfl*f“ Gy (K}J WXLTYO}%‘ ﬁ 'ZE ] .




Travi inflesse

Il coefficiente di snellezza adimensionale & dato dalla formula

in cui M

lorda del profilo e i ritegni torsionali nell’ipotesi di diagramma di momento flettente uniforme. II
fattore di imperfezione oyt € oftenuto dalle indicazione riportate nella Tab. 4.2.VIL 11 coefficiente
hi1o PUO essere assunto in generale pari a 0.2 ¢ comunque mai superiore a 0.4 (consigliato per
sezioni laminate e composte saldate) mentre il coefficiente [§ puo re assunto in generale pari ad
1 e comunque mai inferiore a 0,75 (valore consigliato per sezioni laminate e composte saldate).

Il fattore f considera la reale distribuzione del momento flettente tra i ritegni torsionali
dell’elemento inflesso ed ¢ definito dalla formula

in cui il fattore correttivo k.
Tabella 4.2.VII De;

Sezione trasversale

Sezione laminata ad I

Sezione composta saldata

Altre sezioni tras




Travi inflesse

Tabella 4.2.VIII Coefficiente correttive del momento flettente per la verifica a stabilita delle travi inflesse.

Distribuzione del momento flettente Fattore correttivo k.

M [T AT e

\V:M&;Msx =1

M [T I M 1

1,33-0,33y

1.0

-1sy=l

B A

0,90

TR =
=

MWEIM

]
T




Travi inflesse

M., = momento critico elastico per l'instabilita torsionale

Nella circolare NT2008:

w=1.75—1_05.%+0_3_(MB
M

A

A

in cui M, ed Mg sono i momenti flettenti agenti alle estremita della trave,
con |Mg|<|M,|. = Vale solo con momento lineare, cioé in assenza di

carico trasversale.




Travi inflesse

Metodo consigliato: allegato F, ENV 1993-1-1 [Febbraio 1992]

For doubly symmatric cross-sections z; = 0, thus:
|

' 0,5
€l k12 lw, KL2Gk 02| o
Mg = C1 o [[E] T g * (G 279

dove:

- k e k,, sono i coefficienti di libera rotazione ed ingobbamento, analoghi a
B =L,/L

- Z4 € la distanza dal centro di taglio al punto di applicazione della forza. E’
positivo se all’'estradosso, negativo se all'intradosso.

- C, e C,dipendono dalla “forma” del momento flettente




Travi inflesse

Tabie F.1.1 Values of facters C,, C; ana C, corresponding 1o values of
factor k: End moment loading

Loaging and supgort Banging momant diggram Waiusa of Tagmoes
canditens

s

=+ %K

LTI

e %

LTI

R




Travi inflesse

Tabie F.1.1 Values of facters C,, C; ana C, corresponding 1o values of
factor k: End moment loading

Loaging and supgort Banging momant diggram Waiusa of Tagmoes
canditens

e & | &

ol ol . 1,878 0,939




Travi inflesse

:m £.1.2 Values of factars C,. C; and C4 corresponding 10 values of
factor k: Transverse lcading cases

Loading and wJopar
CARETOns

Banding moment
diagram

Walues
of k&

Wabyas of factara

=

Ca

g




Travi inflesse (esempio)

Trave in semplice appoggio soggetta a carico distribuito.

Trave: IPE300

Materiale: S235

Categoria C1: ambienti suscettibili di affollamento (carico variabile = 3kN/m?)
P = carico permanente = 15kN/m

Pq = carico variabile = 9kN/m

PsLy = Combinazione SLU = p;*1,3 + py*1,5 = 33kN/m

Ps e = Combinazione SLE = pg*1 + py*0,7 = 21,3kN/m




Travi inflesse (esempio)

Mgy <1 Mgy, = Momento sollecitante
M ra M, rqs = Momento resistente di progetto per instabilita

MEd = ptOt, SLU * L2 / 8 = 33kN/m * (5m)2 / 8 = 103,1 kN*m

per le sezioni di classe 1 e 2
per le sezioni di classe 3

per le sezioni di classe 4




Travi inflesse (esempio)

IPE300 > classe 1 (in caso di flessione semplice)
W, =W, = 628400mm3 - da profilario

ALT =

l. 1 < - Fattore di riduzione
f D7 +\/(Di]' —B‘liT

Oy =05 1+ 0 Ay —Apro) +B- 2 |

F=1-0.5(1-k,)| 1-2.0(X; —0.8)" |

kc = fattore correttivo - dipende dal diagramma del momento




Travi inflesse (esempio)

o = 0,34 >

identifica la curva di stabilita e dipende dal profilo

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

Sezione trasversale Limiti Curva di instabilita da Tab. 4.2.VI
hb=2 b
Sezione laminata ad I
hb=2 ¢
: hb=2 c
Sezione composta saldata
b=2 d
Altre sezioni trasversale - d

- coefficiente di snellezza adimensionale, per

linstabilita laterale




Travi inflesse (esempio)

For doubly symmatric cross-sections z; = 0, thus:
|

' | 0.5
Ma = © [[k:] - B

Table F.1.2 Vaiues of factors C,, C; and Cy corresponding 10 values of
tacvor k: Transverse lcading cases

Lu-uinq. d [ 1] Banding moment Walues i abynd of factara
unm diagram ol k

J s iCs Ca
Lo - 1.0 | 1092 | o«ss | 0538
¥ = | W 0% | 9.972 | 0304 n.ﬂul

j -
W 1.0 | 1286 | 1,562 | 0753
ﬂ"""""""“"‘“‘E h'w‘ﬂ 05 |o.712 | 0682 [ 1.070
1




Travi inflesse (esempio)

M, =1132

3,14* ¥210000* 6038000 {{(1)2 1,26%10" n (1*5000)” *87500*201200
1

0,5
- - - +(0,459*150)° | —0,459%150
(1*5000) 6038000 3,14 *210000* 6038000

M_ =10,07*10" N * mm =100,7kN *m

- 628400%*235
ﬂLT = — =1,
100,7*10
1 1

= = 0,48
098 1,4+ 4/1,4> —1%1,21°

f=1-0,5%(1-0,94)*|1-2(1,21-0,8) LT

M,z = 0,48*628400§ =6,75%10" N * mm = 67,5kN *m
’ 1,05

9

Mb Rd 67’5
— = =0,65<1
I Tk NON VERIFICATO




424133 Membrature inflesse € compresse

Per elementi strutturali soggetti a compressione e flessione. si debbono studiare 1 relativi fenoment
di instabilita facendo riferimento a normative di comprovata validita.

424134 Stabilita dei pannelli

Gli elementi strutturali in parete sottile (di classe 4) presentano problemi complessi d’instabilita
locale, per la cui trattazione s1 deve fare riferimento a normative di comprovata validita,




4.2.4.1.4 Stato limite di fatica

Per le strutture soggette a carichi ciclici deve essere verificata la resistenza a fatica imponendo che:
Ay<Ag Iy (4.2.54)
essendo
A, Vescursione di tensione (effettiva o equivalente allo spettro di tensione) prodotta dalle azioni
cicliche di progetto che inducono fenomeni di fatica con coefficienti parziali v, = 1

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

Yur 1l coefficiente parziale definito nella Tab. 4.2.IX.

Nel caso degli edifici la verifica a fatica delle membrature non & generalmente necessania, salvo per
quelle alle quali sono applicati dispositivi di sollevamento dei carichi o macchine vibranti.

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

Si possono utilizzare due criter1 di valutazione della resistenza a fatica, che si applicano
rispettivamente alle strutture poco sensibili alla rothwa per fatica ed alle strutture sensibili alla
rottura per fatica.

Tabella 4.2.IX Coe




4.2.4.1.4 Stato limite di fatica

Il Criterio del danneggiamento accettabile, relativo alle strutture poco sensibili alla rottura per
fatica, richiede si adottino:
dettagli costruttivi, materiali e livelli di tensione tali che le eventuali lesioni presentino bassa
velocita di propagazione e significativa lunghezza critica;
disposizioni costruttive che permettano la ridistribuzione degli sforzi;
dettagli idonei ad arrestare la propagazione delle lesioni;
dettagli facilmente ispezionabili;
prestabilite procedure di ispezione e di manutenzione atte a rilevare e correggere le eventuali
lesioni.

o Il Criterio della vita utile a fatica, relativo alle strutture sensibili alla rottura per fatica, richiede
si adottino:

- dettagli costruttivi e livelli di sforzo tali da garantire, per la vita a fatica prevista della
costruzione, gli stessi livelli di sicurezza adottati per le altre verifiche agli stati limite ultimi,
indipendentemente da procedure di ispezione e manutenzione durante la vita di esercizio.

Per indicazioni riguardanti le modalitd di realizzazione dei dettagli costruttivi e la loro
classificazione, con le rispettive curve S-N s1 pud fare riferimento al documento UNI EN1993-1-9.




4.2.4.1.4 Stato limite di fatica

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

Nella valutazione della resistenza a fatica dovra tenersi conto dello spessore del metallo base nel
quale pud innescarsi una potenziale lesione.

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

Per 1 dettagli costruttivi dei quali non sia nota la curva di resistenza a fatica le escursioni tensionali
potranno riferirsi alle tensioni geometriche o di picco. cioé alle tensioni principali nel metallo base
in prossimita della potenziale lesione, secondo le modalita e le limitazioni specifiche del metodo,
nell’ambifo della meccanica della frattura.

Nelle verifiche a fatica ¢ consentito tener conto degli effetti benefici di eventuali trattamenti termici
o meccanicl, se adeguatamente comprovati.




4.2.4.1.5 Fragilita alle basse temperature

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

Per quanfo riguarda le caratteristiche di tenacita. nel caso di strutture non protette. si assumono
come temperatura di riferimento Tep quella minima del luogo di installazione della struttura. con un
periodo di riforno di cinquant’anni Ty

TEEi = de.
Nel caso di strutture protette verra adottata la temperatura Trg ammentata di 15°C
Tep = Tipa+15°C

In assenza di dati statistici locali si potra assumere come temperatura minima di servizio il valore

Tgp =-25°C per strutture non protette e Tgp =-10°C per strutture protette.

Per la determinazione dei massimi spessori di utilizzo degli acciai in funzione

- della temperatura minima di servizio,

- dei livelli di sollecitazione ogp col metodo agli stati limifi,

- del tipo e del grado dell’acciaio,

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

Per membrature compresse valgono le prescrizioni della Tab. 2.1 della UNI EN 1993-1-10 con

oep=0.25 £,
Tale tabella & valida per velocita di deformazione non superiori a & = 4x107%/s e per materiali che
non abbiano subifo mncrudimenti /o invecchiamenti tali da alterarne le caratteristiche di tenacita.




4.2.4.2 Verifiche agli stati limite di esercizio
4.2.4.2.1 Spostamenti verticali

11 valore totale dello spostamento ortogonale all’asse dell’elemento (Figz. 4.2.1) & definito come
(4.2.55)

Figura 4.2.1 - Definizione degli spostamenti verticali per le verifiche in esercizio
essendo:
oc la monta iniziale della trave,
Ot lo spostamento elastico dovuto ai carichi permanenti,
O7 lo spostamento elastico dovuto ai carichi variabili,
Omax  lO spostamento nello stato finale, depurato della monta iniziale = 8y - O¢.
Nel caso di coperture. solai e travi di edifici ordinari. 1 valori limite di Op.y € 8o, riferiti alle
combinazioni caratteristiche delle azioni, sono espressi come finzione della luce L dell’elemento.
I valor: di tali limiti sono da definirsi i funzione degli effetti sugli elementi portati, della qualita del
comfort richiesto alla costruzione, delle caratteristiche degli element: strutturali e non strutturali
gravanti sull’elemento considerato, delle eventuali implicazioni di una eccessiva deformabilita sul
valore dei carichi agenti.




4.2.4.2.1 Spostamenti verticali

In carenza di piu precise ing
la luce dell’elemento o,

Tabella 4.2.X Limifi di deformabilita per gii elementi di impalcato delle costruzioni ordinarie

Elementi strutturali

Limiti superiori per gli spostamenti
verticali

Coperture 1n generale

Coperture praticabilt

Solai in generale

Solat o coperture che reggono infonaco o aliro materiale di fimtura fragile o
tramezzi non flessibili

Sola: che supportano colonne

400

Net cast in cui lo spostamento pud comprometiere aspetto dell’edificio

1
250

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




4.2.4.2.1 Spostamenti verticali (Esempio)

Trave in semplice appoggio soggetta a carico distribuito.

Trave: IPE300

Materiale: S235

Categoria C1: ambienti suscettibili di affollamento (carico variabile = 3kN/m?)
P = carico permanente = 15kN/m

Pq = carico variabile = 9kN/m

Py = Combinazione SLU = p;*1,3 + pgy*1,5 = 33kN/m

pse = Combinazione SLE = pg*1 + pg*0,7 = 21,3kN/m




4.2.4.2.1 Spostamenti verticali (Esempio)

5 @osie DL 6,3N / mm* (5000mm)*
E*I 384 210000N / mm* *83560000mm*

=2,92mm

L * )
_ S Pior.sie _ 5 213N/ mm2 (5000mm) = 9.88mm
384 E*I 384 210000N / mm~ *83560000mm

S _ 988 _ 1 _ 1 5,_292_ 1 _
5000 438 250 L 5000 1712 300

VERIFICATO




4.2.4.2.2 Spostamenti laterali

Negli edifict ghi spostamenti laterali alla sommuta delle colonne per le combinaziom caratteristiche
delle azioni devono generalmente limitarsi ad wna frazione dell’altezza della colonna e dell’altezza
complessiva dell’edificio da valutarsi in funzione degli effetti sugli element: portati, della qualita
del comfort richiesto alla costruzione, delle eventuali implicazioni di una eccessiva deformabilita
sul valore dei carichi agenti.

In assenza di pin precise indicazioni si possono adottare 1 limiti per gli spostamenti orizzontali
indicati in Tab. 4.2.XI (A spostamento in somumita; & spostamento relativo di piano — Fig. 4.2.2)

i

Figura 4.2.2-D




4.2.4.2.3 Stato limite di deformazioni delle anime

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




4.2.4.2.4 Stato limite di vibrazioni

Le verifiche devono essere condotte adottando le combinazioni frequenti di progetto.

te a carichi ci

sere condotti seguendo metodologi

Le strutture di
essere verificate pe
che per quelle perp

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




4.2.4.2.5 Stato limite di plasticizzazioni locali

Nelle strutture in acciaio € normale che la presenza di tensioni residue (dovute a processi di
fabbricazione, tolleranze, particolaritd di alcumi dettagli, variazioni localizzate della temperatura)
produca concentrazioni di tensioni e conseguenti plasticizzazioni localizzate. Queste non
influenzano la sicurezza dell’opera nei confronti degli stati limife ultimi. Inoltre 1 criteri di cui al §
424.1.3 tengonce conto dell’influenza di questi paramefri nei riguardi dell’instabilita delle
membrature.

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

4.2.4.2.6 Scorrimenio dei collegamenti ad atirito con bulloni ad alta resistenza

Sirinvia al successivo § 4.2.8.1.1.




4.2.5 VERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETTUALI TRANSITORIE

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

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

4.2.6 VERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETTUALI ECCEZIONALI

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

4.2.7 PROGETTAZIONE INTEGRATA DA PROVE

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

I risultati delle prove esegnite su opportuni campiom devono essere trattati con 1 metodi dell’analisi
statistica, in modo fale da ricavare parametri significativi quali media, deviazione standard e fattore
di asimmetria della distribuzione, si da caratterizzare adeguatamente un modello probabilistico
descriftore delle quantita indagate (variabili aleatorie).

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




4.2.8 UNIONI

Nel presente paragrafo sono considerati sistemi di unione elementari, in quanto parti costituenti i
collegamenti strutturali tra le membrature in acciaio. In particolare, sono presentati metodi per
calcolare le prestazioni resistenti e le relative modalita e regole per la realizzazione dei vari tipi di
unione esaminati. Le tipologie di unione analizzate sono quelle realizzate tramite bulloni, chiodi,
perni e saldature.

Le sollecitazioni agenti nei collegamenti allo stato limite ultimo e allo stato limite di esercizio si
devono valutare con 1 criteri indicati in § 4.2.2.

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

- le azioni cosi ripartite fra gli elementi di unione elementari (unioni) del collegamento siano in
equilibrio con quelle applicate ¢ soddisfino la condizione di resistenza imposta per ognuno di
essi;

le deformazioni derivanti da tale distribuzione delle sollecitazioni all’interno degli elementi di
unione non superino la loro capacita di deformazione.




Unioni con bulloni o chiodi

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

Le unioni realizzate con cluodi si considerano sempre “non precaricate” e 1 chiodi devono essere
preferibilmente impegnati a taglio.

I perni delle cerniere sono sollecitati a taglio e flessione.

4.2.8.1.1 Unioni con bulloni e chiodi

Nei collegamenti con bulloni “non precaricati” si no impiegare viti delle classi da 4.6 a 10.9
di cui al

Nei collegamenti con bullomi “precaricati” st devono impiegare viti delle classi 8.8 e 10.9 di cui al
§11.34.6.

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

Tabella 4.2. XTI Coefficienti di sicurezza per la verifica delle unioni.

Resistenza dei bullom

Resistenza det clhiod:

Resistenza delle connessioni a perno

Resistenza delle saldature a parziale penetrazione e a cordone d’angolo
Resistenza dei praffi a contatto

Resistenza a scorrimento
per SLU Yz = 1,25

per SLE Yz = 1,10

Resistenza delle connessioni a perno allo stato linute di esercizio Yt = 1.0

Precarico di bulloni ad alta resistenza

Yy = 1.10




Unioni con bulloni o chiodi

Nei giunti con bulloni ad alta resistenza “precaricafi” la resistenza ad attrito dipende dalle modalita
di preparazione delle superfici a contatto, dalle modalita di esecuzione e dal gioco foro-bullone. In
via semplificativa la resistenza di progetto allo scorrimento di un bullone ad attrito si calcolera
assumendo una forza di precarico part al 70% della resistenza ultima a trazione del bullone. 1l
valore della forza di “precarico” da assumere nelle unioni progettate ad attrito, per lo stato limite di
servizio oppure per lo stato limite ultimo ¢ pari quindi a

£y - _
F,cq=0,7. 2 Am (4.2.56)

Va7

dove A € I'area resistente della vite del bullone. Il coefficiente di attrito tra le piastre p a contatto
nelle ynioni “pre-caricate” & in genere assunto pari a

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




Unioni con bulloni o chiodi

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

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

Distanze e mierassi
(Fig. 4.2.3)

Minimo

Massimo

Union: esposte a
fenomeni corrosivi o
ambientali

Unioni non espost:
fenoment corrosivi o
ambientali

Tniom di elements in acciaio
resistents alla corrosions
(EN10025-53)

4t+40mm

max(8f;125mm)

2

At+40mm

max(8t;125mm)

P

mn 14t 200mm)

minf 141 200num)

-

munf 14t 175mm)

PLo

man 14t 200mm)

Pi:

(28t 4 00mn)

P2

244,

mn( 14t 200mm)

min(14t:200mm)

min{ 14t 1 75mm)

S I . o T X . e e D5y -

L instabilita locale del piatto posto tra 1 bulloni/chiodi non deve essere considerata se (py/t)<[9(235/fy)""]: in caso
contrario si assumerd una lunghezza di libera mflessione pari a 0.6.p;
t & lo spessore mimmo degli element: esterni collegats.




Unioni con bulloni o chiodi

P,

T
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.

Figura 4.2.3 - Disposizione dei fori per le realizzazione di unioni bullonate o chiodate

| fori devono avere diametro uguale a quello del bullone maggiorato al massimo di 1
mm, per bulloni sino a 20 mm di diametro, e di 1,5mm per bulloni di diametro
maggiore di 20 mm. Si puo derogare da tali limiti quando eventuali assestamenti
sotto i carichi di servizio non comportino il superamento dei limiti di deformabilita o di
servizio.

Quando necessario, € possibile adottare “accoppiamenti di precisione” in cui il gioco
foro-bullone non dovra superare 0,3 mm per bulloni sino a 20 mm di diametro e 0,5
mm per bulloni di diametro superiore, o altri accorgimenti di riconosciuta validita.




Unioni con bulloni o chiodi soggette a taglio e/o a trazione

La resistenza di calcolo a taglio dei bulloni € dei chiodi Fyra, per ogni piano di taglio che interessa
il gambo dell’elemento di connessione, pud essere assunta pari a:

Fore= 0.6 fi Acee/ 7an, bulloni classe 4.6, 5.6 ¢ 8.8; (4.2.57)
Foga = 0.5 fiy Aree/ 7ap, bulloni classe 6.8 e 10.9; (4.2.58)
Fora=0.6 £ Ay / e, per 1 chiodi. (4.2.59)
A, indica 'area resistente della vite e si adotta quando 1l piano di taglio inferessa la parte filettata
della vite. Nei casi in cui il piano di taglio interessa il gambo non filettato della vite si ha
Fyra = 0.6 fiy A/yan, bullon - tutte le classi di resistenza, .(4.2.60)
dove A indica I’area nominale del gambo della vite e fi,, invece, indica la resistenza a rottura del

materiale impiegato per realizzare il bullone. Con £ ¢ indicata le resistenza del materiale utilizzato
per 1 chiodi, mentre Ag indica la sezione del foro.
La resistenza di calcolo a rifollamento Fy g del piatto dell’unione, bullonata o chiodata, puo essere
assunta pari a
Fore=kafudt/ v (4.2.61)

dove:
d & il diametro nominale del gambo del bullone,
t € lo spessore della piastra collegata.
fiy. & la resistenza a rottura del materiale della piastra collegata,
o=min {e:/(3 do) ; fiw/fi; 1} per bulloni di bordo nella direzione del carico applicato,
c=min {pi/(3 dg) — 0,25 ; £./f : 1} per bulloni interni nella direzione del carico applicato,
k=min {2.8 ex/dy — 1,7 ; 2.5} per bulloni di bordo nella direzione perpendicolare al carico applicato,
k=min {14 p,/dy— 1.7, 2.5} per bullon nterni nella direzione perpendicolare al carico applicato,
ESSITH&G €1, e ., p1 e p; indicati in Fig. 4.2.3 e d; 1l diametro nominale del foro di alloggiamento del

ullone.




Unioni con bulloni o chiodi soggette a taglio e/o a trazione

La resistenza di calcolo a trazione degli elementi di connessione F; gg puo essere assunta part a:
Fira = 0.9 fiy Ares / yao. per 1 bulloni: (4.2.62)
Fira = 0.6 fiy Ares / ap. per 1 chiodi. (4.2.63)
Inoltre, nelle unioni bullonate soggette a trazione € necessario verificare la piastra a punzonamento;
¢10 non € richiesto per le uniom chiodate. La resistenza a punzonamento del piatto collegato € pari a
Bpra = 0.6 mdm tp fic / v (4.2.64)

dove dy € 1l minimo tra il diametro del dado e il diametro medio della testa del bullone: t, ¢ lo
spessore del piatio e fiy € la tensione di rottura dell’acciaio del piatto.

La resistenza complessiva della singola unione a taglio & percio data da min(Fy rq: Fora), mentre la
resistenza della singola unione a trazione & ottenuta come min(Bp ra; Frra).

Nel caso di presenza combinata di frazione e taglio s1 puo adottare la formula di interazione lineare:

F, F
‘J"Eﬂ'f‘ tEd <1 {42‘55)

2

Fopa LA4Fg;

E
con la limitazione —

<1, dove con Fy g ed F; g4 s1 sono indicate rispettivamente le sollecitazioni
E,Ré
di taglio e di trazione agenti sull'unione; per brevita, le resistenze a taglio ed a frazione dell unione

sono state indicate con Fyrg ed Frrg




Unioni a taglio per attrito con bulloni ad alta resistenza

La resistenza di calcolo allo scorrimento F.gg di un bullone di classe 8.8 o 10.9 precaricato pud
essere assunta pari a:
?Egﬂfg =npu va(; / Yi3- (4,2«663
dove:
n  &il numero delle superfici di attrito,
i eil coefficiente di attrito di cui al § 4.2.8.1.1,
Foc ¢ la forza di precarico del bullone che. in caso di serraggio confrollato, puo essere assunta pari
a 0,7 fiy Ases, invece che pari a 0,7 fis Aces / 7.

Nel caso un collegamento ad attrito con bulloni ad alta resistenza precaricati sia soggetto a frazione
Figa (allo stato limite ultimo) la resistenza di calcolo allo scorrimento F.gq si riduce rispetto al
valore sopra indicato e pud essere assunta pari a:

Fira= np(Foc— 0.8 Fira )/ 73 . (4.2.67)
Nel caso di verifica allo scomrimento nello stato limite di esercizio, in modo analogo si puo
assumere:

Firdeser = N1 ( Fpc — 0.8 Frraeser )/ Y3, (4.2.68)

dove Firqeser © la sollecitazione di calcolo oftenuta dalla combinazione dei carichi per le verifiche in




Collegamenti con perni
La resistenza a taglio del perno ¢ pari a
Fura=0.6 fx A/ i, (4.2.69)
dove A éI'area della sezione del perno ed f;, ¢ la tensione a rottura del perno.
La resistenza a rifollamento dell’elemento in acciaio connesso dal perno & pari a

Fora= 1.5 td £/ ymo.

1o usato per il perno.

Nella concezione delle conne

(4.2.71)

ante la vita della costruzione limitare le
e sul conto el fo IZa
: devono essere limitate

Inoltre. affinché il perno possa es stituito. & necessario limitare le tensioni di contatto, Gy gqg. al
valore limite, f; g4 3 £ /1 e tensioni di contatto possono essere valutate con la formula
ente

2.74)

C si € indicato il diametro del foro di a giamento del perno, mentre Fgq.. & la forza di
taglio che il perno trasferisce a servizio ed E & il modulo elastico dell’ace




Unioni saldate

Nel presente paragrafo sono considerate unioni saldate a piena penetrazione, a parziale
penetrazione, ed unioni realizzate con cordoni d’angolo. Per 1 requisiti riguardanti 1 procedimenti di
saldatura, 1 materiali d’apporto e 1 controlli idonei e necessari per la realizzazione di saldature dotate
di prestazioni meccaniche adeguate ai livelli di sicurezza richiesti dalla presente norma, si faccia
riferimento al § 11.3.4.5.

4.2.8.2.1Unioni con saldafure a piena pt’m'mr;mm

si. Una ml]']ﬁtlll aa 1ucna penetrazione € caratterizzata
s0 tutto lo spessore dell’elemento da unire con il

4.2.8.2.2 Unioni con saldature a parziale penetrazione

Zi¢ 1lc penetrazione vengono verificati con gli st

ll penetrazione
1:2005.




Unioni saldate con cordoni d’angolo

La resistenza di progetto, per unita di lunghezza. dei cordoni d’angolo si determina con riferimento
all’altezza di gola “a”, cioé all’altezza ““a” del triangolo iscritto nella sezione trasversale del cordone

stesso (Fig. 4.2.4).

ey e

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

La lunghezza di calcolo L & quella intera del cordone, purché questo non abbia estremitd
palesemente mancanti o difettose.

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

Per il calcolo della resistenza delle saldature con cordoni d’angolo, qualora si faccia riferimento ai
modelli di calcolo presentati nel paragrafo seguente, si adottano 1 fattori parziali y;, indicati in Tab.
42.XII. E’ possibile utilizzare modelli contenuti in normative di comprovata validita. adottando
fattori parziali v che garantiscano i1 livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.

Al fini della durabilita delle costruzioni, le saldature correnti a cordoni intermittenti, realizzati in

modo non continuo lungo 1 lembi delle parti da unire, non sono ammesse in strutfure nomn
sicuramente protette contro la corrosione.

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




Unioni saldate con cordoni d’angolo

4.2.8.2.4 Resistenza delle saldature a cordoni d’angolo

Allo stato limite ultimo le azioni di calcolo sui cordoni d’angolo si distribuiscono uniformemente
sulla sezione di gola (definita al § 4.2.8.2.3).

Nel seguito si indicano con ¢, la tensione normale e con 1) la tensione tangenziale perpendicolari
all’asse del cordone d’angolo, agenti nella sezione di gola nella sua posizione effeftiva, e con gy la
tensione normale ¢ con 1)) la tensione tangenziale parallele all’asse del cordene d’angolo. La
tensione normale ¢ | non influenza la resistenza del cordone.

Considerando la sezione di gola nella sua effettiva posizione, si pud assumere la seguente
condizione di resistenza

[o 2 +3(t 2+t ) 1" <fa/(B1) - (4.2.75)
dove
fix € la resistenza a rottura del piu debole degli elementi collegati,

P = 0.80 per acciaio S235, 0,85 per acciaio S275. 0,90 per acciaio S355, 1,00 per acciaio S420 e
S460.

In alternativa, detta a I’altezza di gola, s1 pud adottare cautelativamente il criterio semplificato
Fora/Fopa =1, (4.2.76)

dove Fy kg € la forza di calcolo che sollecita il cordone d’angolo per unita di lunghezza e Fyrg €la
resistenza di calcolo del cordone d’angolo per unita di lunghezza

E,pa=afy/ { \[gﬁ?m ).

Considerando la sezione di gola in posizione ribaltata, si indicano con nj e con ty la tensione
normale e la tensione tangenziale perpendicolari all’asse del cordone.




Unioni saldate con cordoni d’angolo

La verifica dei cordoni d’angolo si effettua controllando che siano soddisfatte simultaneamente le
due condizioni

ﬁi JH?L *'Cﬁz < B, 'fyk (4.2.78)

,n,ti {'itil <B, 2 (4.2.79)

dove fyx € la tensione di snervamento caratteristica ed i coefficienti B; e B2 sono dati, in funzione del
grado di acciaio, in Tab. 4.2.XIV.

Tabella 4.2.XIV Valori dei coefficienti 1 e o

§235 5420 - 8460

0,85 N 0,62

1,0




4.2.8.3 Unioni soggette a carichi da fatica

La resistenza a fatica relativa ai vari dettagli dei collegamenti bullonati e saldati, con le relative
curve S-N, puo essere reperita in UNI EN 1993-1-9.

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

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

Nei collegamenti soggetti a taglio e dinamicamente sollecitati, a causa di vibrazioni indotte da
macchinari oppure a causa di improvvise variazioni delle sollecitazioni dovute a urti o altre azioni
dinamiche, devono adottarsi apposite soluzioni tecniche che impediscano efficacemente lo
scorrimento.

A tal proposito si consiglia I'utilizzo di giunzieni saldate, oppure, nel caso di unioni bullonate,
I"utilizzo di dispositivi anti-svitamento, bullomi precaricati, bulloni i fori calibrati o alin tip1 di
bulloni idonei a limitare o eliminare lo scorrimento.




4.2.9 REQUISITI PER LA PROGETTAZIONE E L’ESECUZIONE

4.2.9.1 Spessori Limite
E vietato I"uso di profilati con spessore t <4 mm .

Una deroga a tale norma, fino ad uno spessore t = 3mm, € consentita per opere sicuramente protette
contro la corrosione, quali per esempio tubi chinsi alle estremita e profili zincati, od opere non
esposte agli agenti atmosferici.

Le limitazioni di cui sopra non rignardano elementi e profili sagomati a freddo.

4.2.9.2 Acciaio incrudito

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

4.2.9.3 Giunti di tipo misto

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




4.2.9 REQUISITI PER LA PROGETTAZIONE E L’ESECUZIONE

4.2.9.4 Problematiche specifiche

Per tmitto quanto non trattato nelle presenti norme. in relazione a:
Preparazione del materiale,
Tolleranze degli elementi strutturali di fabbricazione e di montaggio,
Impiego dei ferri piatti,
Variazioni di sezione,
Intersezioni,
Collegamenti a taglio con bulloni normali e chiodi,
Tolleranze foro — bullone. Interassi dei bulloni e dei chiodi. Distanze dai margini,
Collegamenti ad attrito con bulloni ad alta resistenza,
Collegamenti saldati,
Collegamenti per contatto,
si puo far riferimento a normative di comprovata validita.




4.2.9 REQUISITI PER LA PROGETTAZIONE E L’ESECUZIONE

4.2.9.5 Apparecchi di appoggio

La concezione strutturale deve prevedere facilita di sostituzione degli apparecchi di appoggio, nel
caso 1n cui questi abbiano vita nominale pitt breve di quella della costruzione alla quale sono
COMNIIESSI.

4.2.9.6 Verniciatura e zincaturs:

Gli clcnmntl delle strutture in acciaio, a meno che siano di comprovata resistenza alla co
dev guatamente protetti mediante verniciatura o zincatura, tenendo conto del tip
ne nella struttura e dell’ambiente nel quale € collocato. Devono
caricati € non pre icati), in mo

Anche per gli acciai con resiste a corrosione migliorata (per 1 quali puo farsi utile riferimento
alla nom UNI EN ) devono prevedersi, ove necessario. protezioni mediante
verniciatura.

Nel caso di parti inaccessibili, o profili a sezione chiusa non ermeticamente chiusi alle estremita,
dovranno prevedersi ac

Gli elementi destinati ad essere incorporati in getti di calcestruzzo non devono essere verniciati:
possono essere invece zincati a caldo.




4.2.10 CRITERI DI DURABILITA

La durabilitd deve assicurare 1l mantenimento nel tempo della geometria e delle caratteristiche dei
materiali della struttura, affinché questa conservi inalterate funzionalita, aspetto estetico e
resistenza.

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

4.2.11 RESISTENZA AL FUOCO

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1993-1-2,
utilizzando 1 coefficienti yy (v. § 4.2.6) relativi alle combinazioni eccezionali.




7 PROGETTAZIONE PER AZIONI SISMICHE

Il presente capitolo disciplina la progettazione e la costruzione delle
nuove opere soggette anche all’azione sismica. Le sue indicazioni sono
da considerare aggiuntive e non sostitutive di quelle riportate nei Cap. 4,
5 e 6; si deve inoltre fare sempre riferimento a quanto indicato nel Cap. 2
per la valutazione della sicurezza e nel Cap. 3 per la valutazione
dell’'azione sismica.




7 PROGETTAZIONE PER AZIONI SISMICHE

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
seqguito enunciate:

- | 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
definita nel § 7.2.1;

- le sollecitazioni debbono essere valutate considerando Ia
combinazione di azioni definita 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 Sd(T,) = 0,07g per
tutte le tipologie.

Le relative verifiche di sicurezza debbono essere effettuate, in
modo indipendente nelle due direzioni, allo stato limite ultimo. Non
e richiesta la verifica agli stati limite di esercizio.




7.1 REQUISITI NEI CONFRONTI DEGLI STATI LIMITE

Sotto I'effetto delle azioni sismiche definite nel § 3.2, deve essere
garantito il rispetto degli stati limite ultimi e di esercizio, quali definiti al
§ 3.2.1 ed individuati riferendosi alle prestazioni della costruzione nel
suo complesso, includendo il volume significativo di terreno2, le
strutture di fondazione, gli elementi strutturali, gli elementi non
strutturali, gli impianti.

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

- nei confronti di tutti gli stati limite di esercizio, qualora siano rispettate
le verifiche relative 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.




7.1 REQUISITI NEI CONFRONTI DEGLI STATI LIMITE

Fanno eccezione a quanto detto le costruzioni di classe d’uso lll e IV,
per gli elementi non strutturali e gli impianti delle quali € richiesto
anche il rispetto delle verifiche di sicurezza relative allo SLO, quali
precisate nei §§ 7.3.7.2 ¢ 7.3.7.3.

Per contenere le incertezze e garantire un buon comportamento delle
strutture sotto azioni sismiche, devono essere adottati provvedimenti
specifici volti ad assicurare caratteristiche di duttilita agli elementi

strutturali ed alla costruzione 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.




7.2 CRITERI GENERALI DI PROGETTAZIONE E MODELLAZIONE
7.2.1 CRITERI GENERALI DI PROGETTAZIONE

Le costruziom devono essere dotate di sistemi strutturali che garantiscano rigidezza e resistenza 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 I’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
plani sospesi, ponfl, costruzioni con isolamento nei casi specificati in § 7.10.5.3.2 e purche 1l 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 varabilita spaziale del moto sismico. Si deve tenere infine conto degli effetts
torsionali che s1 accompagnano all’azione sismica. A tal fine gl orizzontamenti, ove presenti.

devono essere dotati di rigidezza e resistenza tali da metterli in grado di trasmettere le forze
scambiate tra 1 diversi sistemi resistenti a sviluppo verticale.

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




Le costruzioni soggette all’azione sismica, non dotate di appositi dispositivi dissipativi, devono
essere progettate in accordo con i 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, tenendo conto delle non linearita di comportamento (di materiale
sempre, geometriche quando rilevanti e comunque sempre quando precisato).

Gli elementi strutturali delle fondazioni, che devono essere dimensionati sulla base delle
sollecitazioni ad essi trasmesse dalla struttura sovrastante (v. § 7.2.5). devono avere comportamento
non dissipativo, indipendentemente dal comportamento strutturale attribuito alla struttura su di esse
gravante.

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

- Classe di duttilita alta (CD”A™);

- Classe di duttilita bassa (CD”B™).

La differenza tra le due classi risiede nella entita delle plasticizzazioni cui ci 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.




Si localizzano dunque le dissipazioni di energia per isteresi in zone a tal fine individuate e
progettate, dette “dissipative” o “critiche”, effettuando il dimensionamento degli elementi non
dissipativi nel rispetto del criterio di gerarchia delle resistenze; l'individuazione delle zone
dissipative deve essere congruente con lo schema strutturale adottato.

Poiché il comportamento sismico della struttura & largamente dipendente dal comportamento delle
sue zone critiche, esse debbono formarsi ove previsto e mantenere, in presenza di azioni cicliche, la
capacita di trasmettere le necessarie sollecitazioni e di dissipare energia.

Tali fini possono ritenersi conseguiti qualora le parti non dissipative ed 1 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 é valutata moltiplicando la resistenza nominale di calcolo delle zone dissipative per
un opportuno coefficiente di sovraresistenza ey, assunfo pari, ove non diversamente specificato, ad
1.3 per CD"A” e ad 1.1 per CD"B”.

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 ey 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 SLC.

Nel caso di collegamenti in semplice appoggio o di collegamenti di tipo scorrevole "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):
s1 deve tenere conto anche dello spostamento relativo in condizioni sismiche tra le fondaziom delle
due parti collegate, secondo quanto indicato nei §§ 3.2.5.1 e 3.2.5.2. Non ¢ mai consentito 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 tra queste zone e le restanti parti 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 pin possibile, struttura iperstatica caratterizzata da regolarita in
pianta e in altezza. Se necessario cid puod essere conseguito suddividendo la struttura, mediante
giunti, in unita tra loro dinamicamente indipendenti.

Per quanto riguarda gli edifici, una costruzione & regolare in pianta se tutte le seguenti condizioni

sono rispettate:

a) la configurazione in pianta € compatta e approssimativamente simmetrica rispetto a due direzioni
ortogonali, in relazione alla distribuzione di masse e rigidezze;

b) il rapporto tra 1 lati di un rettangolo in cui la costruzione risulta inscritta & inferiore a 4;

¢) nessuna dimensione di eventuali rientr1 o sporgenze supera il 25 % della dimensione totale della
costruzione nella corrispondente direzione;

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

Sempre riferendosi agli edifici, una costruzione € regolare in altezza se tutte le seguenti condizioni
sono rispettate:

e) tutti 1 sistemi resistenti verticali (quali telai e pareti) si estendono per tutta I'altezza della
costruzione;
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Altezza massima dei nuovi edifici

Per le tipologie strutturali: costruzioni di legno e 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. Il solaio di copertura del secondo piano non
puo essere calpestio di volume abitabile.

Per le altre zone Ialtezza massima degli edifici deve essere opportunamente limitata, in finzione
delle loro capacita deformative e dissipative e della classificazione sismica del territorio.

Per le altre tipologie strutturali (cemento armato, acciaio, etc) altezza massima € determinata
unicamente dalle capacita resistenti e deformative della struttura.




Limitazione dell’altezza in funzione della larghezza stradale

I regolamenti e le norme di attuazione degli strumenti urbanistici possono mtrodurre limitazioni
all’altezza degli edifici in funzione della larghezza stradale.

Per ciascun fronte dell’edificio verso strada, 1 regolamenti e 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.




7.23 CRITERI DI PROGETTAZIONE DI ELEMENTI
STRUTTURALI “SECONDARI” ED ELEMENTI NON
STRUTTURALI

0 ate nell’analisi della risj
tere ai soli carichi ‘.'ElT].Lr_-ill. Tali elementi tuttavi
rmazioni della ~.t111tr111a 5 tta Elll':‘tziﬁllf: smica di proy
nei LUlltlHliTl dei carichi ve 1, pe ¥ 11:11&: Ltl
elementi “secondari

) mm. gli elementi
a persone. devono
atl, insieme allc lul 0 connessioni alla struttura, per 1 azione sismica corrispondente a
ciascuno d stati limite considerati.

Uurilulri la distribuzione di tali elementi sia fortemente irregolare in pianta, gli effetti di tale
arita debbono essere valutati e tenuti in conto. Questo requisito si intende soddisfatto qualora

si incrementi di un fattore 2 I'eccentricita accidentale di cui al § 7

Qualora 11 distribuzione di tali elementi sia fortemente irregolare in altezza deve essere considerata

di forti concentrazioni di danno ai livelli caratterizzati da significativa riduzione del

0 di tali elementi rispetto ai livelli adiacenti. Questo requisito si intende

incrementando di un fattore 1.4 le azioni di calcolo per gli elementi verticali (pilastri e

livelli con riduzione dei tamponamenti.




In ogni caso gli effetti degli elementi costruttivi senza funzione strutturale sulla risposta sismica
dell’intera struttura vanno considerati nei modi e nei limiti ulteriormente descritti, per 1 diversi
sistemi 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:

Fa=(S: Wa)/qa (7.2.1)
dove
F. ¢ la forza sismica orizzontale agente al centro di massa dell’elemento non strutturale nella
direzione piu sfavorevole;
W, & il peso dell’elemento;

S, € Daccelerazione massima, adimensionalizzata rispetto a quella di gravita, che I’elemento
strutturale subisce durante il sisma e corrisponde allo stato limite in esame (v. § 3.2.1)

qa ¢ il fattore di struttura dell’elemento.




In assenza di specifiche determinazioni. per q, si possono assumere 1 valori riportati in Tab. 7.2.1

In mancanza di analisi pit accurate S, puo essere calcolato nel seguente modo:

SaxatSr{

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

S & 1l coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizion topografiche
secondo quanto riportato nel § 3.2.3.2.1;

T. &il periodo fondamentale di vibrazione dell’elemento non strutturale;
T: &1l periodo fondamentale di vibrazione della costiizione nella direzione considerata;

Z & la quota del baricentro dell’elemento non strutturale misurata a partire dal piano di fondazione
(v.§3.2.2);

H élaltezza della costruzione misurata a partire dal piano di fondazione
Per le strutture con isolamento sismico si assume sempre Z=0.

11 valore del coefficiente sismico S, non pud essere assunto muinore di oS.




Tabella 7.2.1 — Valori di q, per elementi non strutturale

Elemento non strutturale

Parapetti o decorazion aggettant:

Insegne e pannelli pubblicitar:

Ciminiere, antenne e serbator su supporti funzionanti come mensole senza controvent per pio di meta
della loro altezza

Pareti interne ed esterne

Tramezzature e facciate

Ciminiere, antenne e serbatoi su supporti funzionanti come mensole non controventate per meno di
meta della loro altezza o connesse alla strutfura m cornspondenza o al di sopra del loro cenfro di massa
Elementi di ancoraggio per armadi e librerie permanent: direttamente poggiant: sul pavimento
Elementi di ancoraggio per controsoffitii e corpi illununanti




7.2.4 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 e richiede uno specifico studio.

Gli elementi strutturali che sostengono e collegano i diversi elementi funzionali costituenti
I"impianto fra loro e alla struttura principale devono essere progettati seguendo le stesse regole
adottate per gli elementi costruttivi senza funzione strutturale ed illustrate nel paragrafo precedente.
L’effetto dell’azione sismica sull’impianto, in assenza di determinazioni pini 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 eventuali 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 essere vincolati alla costruzione contando sull’effetto dell’attrito, bensi
debbono essere collegafi ad essa con dispositivi di vincolo rigidi o flessibili; gli impianti a
dispositivi di vincolo flessibili sono quelli che hanno periodo di vibrazione T = 0.1s. Se si adottano
dispositivi di vincolo flessibili 1 collegamenti di servizio dell’impianto debbono essere flessibili e
non possono far parte del meccanismo di vincolo.

Deve essere limitato il rischio di fuoriuscite incontrollate di gas, particolarmente in prossimita di
utenze elettriche e materiali inflamumabili, 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 rofture 1 massimi spostamenti relativi
costruzione terreno dovuti all’azione sismica di progetto.




7.2.5 REQUISITI STRUTTURALI DEGLI ELEMENTI DI FONDAZIONE

Le azioni trasmesse in fondazione derivano dall’analisi del comportamento dell’intera opera
genere condotta esaminando la sola struttura in elevazione alla quale sono applicate le azioni
statiche e sismiche.
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Le fondazioni superficiali devono essere progettate per rimanere in campo elastico. Non sono
quindi necessarie armature specifiche per ottenere un comportamento duttile.

Le tra vi di fondazione in c.a. devono avere armature longitudinali in percentuale non inferiore allo
sia inferiormente che superiormente, per 1’intera lunghezza.
1 in calcestruzzo devono essere armati per tutta la lunghezza, con un’area non inferiore allo
di quella del calcestruzzo.




7.2.5 REQUISITI STRUTTURALI DEGLI ELEMENTI DI FONDAZIONE
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7.2.5.1 Collegamenti orizzontali tra fondazioni
S1 deve tenere conto della presenza di spostamenti relativi del terreno di fondazione sul piano
orizzontale. calcolati come specificato nel § 3.2.5.2, e dei possibili effetti da essi indotti nella
sovrastruttura.
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per il profilo stratigrafico di tipo C
per il profilo stratigrafico di tipo D

ze verticali agenti sugli elementi collegati, e apy., &

In assenza di analisi specifiche della risposta sismica locale ["accelerazione massima attesa al sito
puo essere valufata con la relazione: ay.; = a,'S in cui S ¢ il coefficiente che comprende 1’effetto
dell’amplificazione stratigrafica (Ss) e dell’amplificazione topografica (St), dicuial § 3.23.2, ¢ a.
¢ I'accelerazione orizzontale massima su sito di riferimento rigido.

Al fini dell’applicazione delle precedenti relaziom, il profilo stratigrafico di tipo E & assimilato a
quello di tipo C se 1 terreni posti sul substrato di riferimento sono mediamente addensati (terren a
grana grossa) o mediamente consistenti (terreni a grana fina) e a quello di tipo D se 1 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
siti 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 fondazione superficiali o dalla testa
dei pali.




7.2.6 CRITERI DI MODELLAZIONE DELLA
STRUTTURA E AZIONE SISMICA
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7.2.6 CRITERI DI MODELLAZIONE DELLA
STRUTTURA E AZIONE SISMICA

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

Nel caso di comportamento dissipativo si possono adottare sia modelli lineari sia modelli non
lineari. 1l legame costitutivo utilizzato per modellare 1l comportamento non lineare della struttura
dovuto alla non linearitd di materiale deve essere giustificato, anche in relazione alla corretta
rappresentazione dell’energia dissipata nei cicli di isteresi.

Le azioni conseguenti al moto sismico sono modellate sia direttamente, attraverso forze statiche
equivalenfi o spettri di risposta, sia indirettamente, attraverso accelerogramimi.

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

Per le fondazioni miste, come specificato al § 6.4.3., I'interazione fra 1l terreno. 1 pali e 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 e dell’aliquota trasmessa ai pali. Nei casi in cui I'interazione sia considerata non
significativa o, comungque, si ometta la relativa analisi, le verifiche SLV e SLD, 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 interazione e si svolga la relativa analisi, le verifiche SLV e SLD,
condotte con riferimento ai soli pali, devono soddisfare quanto riportato ai §§ 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.




7.2.6 CRITERI DI MODELLAZIONE DELLA
STRUTTURA E AZIONE SISMICA

Per tenere conto della variabilita 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 piu accurate
determunazioni I’eccentricitd accidentale in ogni direzione non puo essere considerata inferiore a
0.05 volte la dimensione dell’edificio nusurata perpendicolarmente alla direzione di applicazione
dell’azione sismica. Detta eccenfricita & assunta costante, per entitd e direzione, su tutti gli
orizzontamentl.




7.3 METODI DI ANALISI E CRITERI DI VERIFICA

7.3.1 ANALISI LINEARE O NON LINEARE

L’analisi delle strutture ette ad azione sismica puo essere lineare o non lineare.
Analisi lineare
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7.3 METODI DI ANALISI E CRITERI DI VERIFICA

11 valore del fattore di struttura q da utilizzare per ciascuna direzione della azione sismica, dipende
dalla tipologia strutturale, dal suo grado di iperstaticita e dai criteri di progettazione adotfati e
prende in conto le non linearitd di materiale. Esso pud essere calcolato framite la seguente
espressione:
q=qo Kz (7.3.1)

dove:
(o & il valore massimo del fattore di struttra che dipende dal livello di duttilita attesa, dalla

tipologia strutturale e dal rapporto ow/oy fra 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 flessione:

Ky € un fattore riduttivo che dipende dalle caratteristiche di regolarita in altezza della costmzione,

con valore pari ad 1 per costruzioni regolari in altezza e pari a 0.8 per costruzioni non regolari in
altezza.

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

Per le costruzioni non regolari in pianta. si possono adottare valori di on/oy pari alla media tra 1,0
ed 1 valori di volta in volta forniti per le diverse tipologie costruttive.

La scelta del fattore di struttura deve essere adeguatamente giustificata. Il valore adottato deve dar
lnogo ad azioni di progetto agli stati limite ultimi coerenti con le azioni di progetto assunte per gli
stati limite di esercizio.

Per la componente verticale dell’azione sismica il valore di q utilizzato, a meno di adegnate analisi
giustificative, € q = 1.5 per qualunque tipologia strutturale e di materiale, tranne che per 1 ponti per i
qualieq=1.




7.3 METODI DI ANALISI E CRITERI DI VERIFICA

Le non linearitd geometriche sono prese in conto, quando necessario, attraverso il fattore 8 appresso

definito. In particolare, per le costruzioni civili ed industriali esse possono essere trascurate nel caso
in cui ad ogni orizzontamento risulti:

P-d

6=—"<0,1

V-h

dove:

P &1l carico verticale totale della parte di struttura sovrastante [’orizzontamento in esame

d, ¢ lo spostamento orizzontale medio d’interpiano. ovvero la differenza tra lo spostamento
orizzontale dell’orizzontamento considerato e lo spostamento orizzontale dell’orizzontamento
immediatamente sottostante;

V ¢&la forza orizzontale totale in corrispondenza dell’orizzontamento in esame:

hi ¢ la distanza tra I"orizzontamento in esame e quello immediatamente sotfostante.

Quando 0 & compreso tra 0,1 e 0,2 gli effetti delle non linearita geometriche possono essere presi in
confo incrementando gli effetti dell’azione sismica orizzontale di un fattore pari a 1/{1-€); 6 non
puo comungue superare il valore 0.3.

Analisi non lineare

L’analisi non lineare si utilizza per sistemi dissipativi e tiene conto delle non linearita di materiale ¢
gzeometriche; queste ultime possono essere trascurate nei casi precedentemente precisati. I 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.

Il metodo d’analisi lineare di riferimento per determinare gli effetti dell’azione sismica, sia su
sistemi dissipativi sia su sistemi non dissipativi, ¢ I’analisi modale con spettro di risposta o “analisi
lineare dinamica”. In essa I'equilibrio € fraftato 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 adoftare una infegrazione al
passo. modellando I'azione sismica attraverso accelerogrammi, ma in tal caso la struttura deve
essere non dissipativa.

Per le sole costruzioni la cul risposta sismica, in ogni direzione principale, non dipenda
significativamente dai modi di vibrare superiori, & possibile utilizzare, s1a su sistemi dissipativi sia
su sistemi non dissipativi, il metodo delle forze laterali o “analisi lineare statica”. In essa
D’equilibrio & trattato staticamente, 1’analisi della struttura & lineare, si modella ’azione sismica
direttamente attraverso lo spettro di progetto definito al § 3.2.3.4 (struttura non dissipativa) o al §
3.2.3.5 (stiuttura dissipativa).

Infine, per determinare gl effetti dell’azione sismica su sistemi dissipativi, si possono effettuare
analisi non lineari. In esse Dequilibrio ¢ trattato staticamente (“analisi non lineare statica™)
modellando 1"azione sismica direttamente mediante forze statiche fatte crescere monotonamente o
dinamicamente (“analisi non lineare dinamica™) modellando ["azione sismica indirettamente
mediante accelerogrammi.




7.3.3 ANALISI LINEARE DINAMICA O STATICA
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7.3.3 ANALISI LINEARE DINAMICA O STATICA
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7.3.3 ANALISI LINEARE DINAMICA O STATICA

7.3.3.2 Analisi lineare statica

L’analisi statica lineare consiste nell’applicazione di forze statiche equivalenti alle forze di inerzia
indotte dall’azione sismica e pud essere effettuata per costruzioni che rispettino 1 requisiti specifici
riportati nei paragrafi successivi, a condizione che il periodo del modo di vibrare principale nella
direzione in esame (T1) non superi 2,5 Tc o Tp e che la costruzione sia regolare in altezza.

Per costruzioni civili o industriali che non superino 1 40 m di altezza e la cui massa sia
approssimativamente uniformemente distribuita lungo altezza, T; puo essere stimato, in assenza di
calcoli pmi dettagliati, utilizzando la formula seguente:

T,=C 7" (7.3.3)

dove: H ¢ l'altezza della costruzione, in metri, dal piano di fondazione e C; vale 0,085 per
costruzioni con struttura a telaio wn acciaio, 0.075 per costruzioni con struttura a telaio in
calcestruzzo armato e 0,050 per costruzioni con qualsiasi altro tipo di struttura.




L’entita delle forze si ottiene dall’ordinata dello spettro di progetto corrispondente al periodo T, e la
loro distribuzione sulla struttura segue la forma del modo di vibrare principale nella direzione in
esame, valutata in modo approssimato.

La forza da applicare a ciascuna massa della costruzione & data dalla formula seguente:

E=FzW/XzW,

dove:

E=S,(T) W-Vg

F; ¢ la forza da applicare alla massa i-esima:

Wi;e W, sono i pest, rispettivamente, della massa 1 e della massa j;

Ziez sono le quote. rispetto al piano di fondazione (v. § 3.2.3.1), delle masse i ¢ j;

Sa(T:)  élordinata dello spettro di risposta di progetto definito al § 3.2.3.5;

W & il peso complessivo della costruzione;

A & un coefficiente part a 0,85 se la costruzione ha almeno tre orizzontamenti e se T;< 2T.,
pari a 1,0 in tutti gli altr casi;

g ¢ ’accelerazione di gravita.

Per gli edifici, se le rigidezze laterali ¢ le masse sono distribuite simmetricamente in pianta. gli

effetti torsionali accidentali di cui al § 7.2.6 possono essere considerati amplificando le

sollecitazioni su ogni elemento resistente, calcolate con la distribuzione fornita dalla formula

(7.3.6), attraverso il fattore (&) risultante dalla seguente espressione:

o=1+ 0,6x/L,
dove:

x ¢ la distanza dell’elemento resistente verticale dal baricentro geometrico di piano. misurata
perpendicolarmente alla direzione dell’azione sismica considerata;

L. &la distanza tra i due elementi resistenti piii lontani, misurata allo stesso modo.




7.3.3 ANALISI LINEARE DINAMICA O STATICA

dE = i ’--l,:' . dEE

Ha=q

Mg = 1+ 1 qQ- 1 i -Te T




7.3.4 ANALISI NON LINEARE STATICA O DINAMICA

7.34.1 Analisi non lineare statica

L’analisi non lineare statica consiste nell’applicare alla struttura i carichi gravitazionali e, per la
direzione considerata dell’azione sismica. un sistema di forze orizzontali distribuite, ad ogni livello
della costruzione, proporzionalmente alle forze d’inerzia ed aventi risultante (taglio alla base) F.
Tali forze seno scalate i modo da far crescere monotonamente, 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). Il diagramma Fy - d. rappresenta la curva di capacita
della struttura.
Questo tipo di analisi pud essere utilizzato soltanto se ricorrono le condizioni di applicabilita nel
seguito precisate per le distribuzioni principali (Gruppo 1); in tal caso esso si utilizza per gli scopi
€ nel casi seguenti:
- valutare 1 rapporti di sovraresistenza oy/cy di cui a1 §§ 7.4.3.2. 74.5.1, 7.52.2, 7.6.2.2, 7.7.3,
7.8.13e7.92.1;
verificare Ueffettiva distribuzione della domanda inelastica negli edifici progettati con il fattore
di struttura q;
come metodo di progetto per gli edifici di nuova costruzione sostitutivo dei metodi di analisi
lineart;
come metodo per la valutazione della capacita di edifici esistenti.




7.3.4 ANALISI NON LINEARE STATICA O DINAMICA

Si devono considerare almeno due distribuzioni di forze d’inerzia, ricadenti 'una
nelle distribuzioni principali (Gruppo 1) e l'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 forma del modo di vibrare, applicabile solo se il modo di vibrare fondamentale
nella direzione considerata ha una partecipazione di massa non inferiore al 75%;

- distribuzione corrispondente alla distribuzione dei tagli di piano calcolati in
un’analisi dinamica lineare, applicabile solo se il periodo fondamentale della
struttura e superiore a T.

Gruppo 2 - Distribuzioni secondarie:

a) distribuzione uniforme di forze, da intendersi come derivata da una
distribuzione uniforme di accelerazioni lungo I'altezza della costruzione;

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

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




7.3.4 ANALISI NON LINEARE STATICA O DINAMICA

7.3.4.2 Analisi non lineare dinamica

L’analisi non lineare dinamica consiste nel calcolo della risposta sismica
della struttura 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
struttura in campo non lineare, consentendo il confronto tra duttilita
richiesta e duttilita disponibile, nonché di verificare I'integrita degli elementi
strutturali nei confronti di possibili comportamenti fragili.

L’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 isolamento alla base I'analisi dinamica non
lineare €& obbligatoria quando il sistema d’isolamento non pud essere
rappresentato da un modello lineare equivalente, come stabilito nel §
7.10.5.2.

Gli effetti torsionali sul sistema d’isolamento sono valutati come precisato
nel § 7.10.5.3.1, adottando valori delle rigidezze equivalenti coerenti con
gli spostamenti risultanti dall’analisi. In proposito ci si pud 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 o dinamica in campo lineare, essa pud essere
calcolata separatamente per ciascuna delle tre componenti; la risposta a clascuna componente, ove
necessario (v. § 3.2.5.1), & combinata con gli effetti pseudo-statici indotti dagli spostamenti relativi
prodotti dalla variabilita spaziale della componente stessa, ufilizzando la radice quadrata della
somuma dei quadrati. Gli effetti sulla struttura (sollecitazioni, deformazioni. spostamenti, ecc.) sono
combinati successivamente, applicando la seguente espressione:

L00-E,+0.30-E;+0,30-E; (7.3.15)

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

Se la risposta viene valutata mediante analisi statica in campo non lineare, ciascuna delle due
componenti orizzontali (msieme a quella verticale, ove necessario, e agli spostamenti relativi
prodotti dalla variabilita spaziale del moto. ove necessario) € applicata separatamente. Come effett
massini si assmmono 1 valori pii sfavorevoli cosi ottenuti.

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

Nel caso in cui sia necessario valutare gli effetti della variabilita spaziale del moto, ["analisi deve
essere eseguita imponendo alla base della costruzione storie femporali del moto sismico
differenziate ma coerenti tra loro e generate in accordo con lo spettro di risposta appropriato per
ciascun supporto.




7.3.6 CRITERI DI VERIFICA AGLI STATI LIMITE ULTIMI

Le verifiche nei confronti degli stati limite ultimi degli elementi strutturali,
degli elementi 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 delle non linearita geometriche e
le regole di gerarchia delle resistenze indicate per le diverse tecniche
costruttive, sia inferiore al corrispondente valore della resistenza di progetto
(Ry).

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

La resistenza di progetto delle membrature e dei collegamenti € valutata in
accordo con le regole presentate nei capitoli precedenti, integrate dalle regole
di progettazione definite di volta in volta nei successivi paragrafi.

Se la resistenza dei materiali € giustificatamente ridotta (anche sulla base di
apposite prove sperimentali) per tener conto del degrado per deformazioni
cicliche, ai coefficienti parziali di sicurezza sui materiali y, si attribuiscono i
valori precisati nel Cap. 4 per le situazioni eccezionall.




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 coerente con il fattore di struttura q
adottato. Questa condizione si pud ritenere soddisfatta applicando le
regole di progetto specifiche e di gerarchia delle resistenze indicate per
le diverse tipologie costruttive.

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




7.3.6.3 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 I'azione della F, (v. § 7.2.3)
corrispondente allo SLV.

Per ciascuno degli impianti principali, gli elementi strutturali che
sostengono e collegano i diversi elementi funzionali costituenti
I'impianto tra loro ed alla struttura principale devono avere
resistenza sufficiente a sostenere I'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 e di
mantenimento della funzionalita.




7.3.7.1 Verifiche degli elementi strutturali in termini di resistenza

Per costruzioni di Classe Ill e IV, se si vogliono limitare i
danneggiamenti strutturali, per tutti gli elementi strutturali, inclusi nodi
e connessioni tra elementi, deve essere verificato che il valore di

progetto di ciascuna sollecitazione (Ej) calcolato in presenza delle
azioni sismiche corrispondenti allo SLD (v. § 3.2.1 e § 3.2.3.2) ed
attribuendo ad n il valore di 2/3, sia inferiore al corrispondente valore
della resistenza di progetto (R,). calcolato secondo le regole

specifiche indicate per ciascun tipo strutturale nel Cap. 4 con
riferimento alle situazioni eccezionali.




7.3.7.2 Verifiche degli elementi strutturali in termini di
contenimento del danno agli elementi non strutturali

Per le costruzioni ricadenti in classe d’'uso | e Il si deve verificare che 'azione sismica di
progetto non produca agli elementi costruttivi senza funzione strutturale danni tali da
rendere la costruzione temporaneamente inagibile.
Nel caso delle costruzioni civili e industriali, qualora la temporanea inagibilita sia dovuta
a spostamenti eccessivi interpiano, questa condizione si puo ritenere soddisfatta quando
gli spostamenti interpiano ottenuti dall’analisi in presenza dell’azione sismica di progetto
relativa allo SLD (v. § 3.2.1 e § 3.2.3.2) siano inferiori ai limiti indicati nel seguito
a) per tamponamenti collegati rigidamente alla struttura che interferiscono con la
deformabilita della stessa

d, < 0,005 h
b) per tamponamenti progettati in modo da non subire danni a seguito di spostamenti di
interpiano d, , per effetto della loro deformabilita intrinseca ovvero dei collegamenti alla
struttura:

d =d,<0,01h
C) per costruzioni con struttura portante in muratura ordinaria
d, < 0,003 h d) per costruzioni con struttura portante in muratura armata
d, < 0,004 h

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.




7.3.7.2 Verifiche degli elementi strutturali in termini di
contenimento del danno agli elementi non strutturali

In caso di coesistenza di diversi tipi di tamponamenti o struttura portante nel
medesimo piano della costruzione, deve essere assunto il limite di spostamento piu
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
tutti i tamponamenti, alle tramezzature interne ed agli impianti.

Per le costruzioni ricadenti in classe d'uso lll e IV si deve verificare che I'azione
sismica di progetto 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 e § 3.2.3.2) siano inferiori
ai 2/3 dei limiti in precedenza indicati.




7.3.7.3 Verifiche degli impianti in termini di
mantenimento della funzionalita

Per le costruzioni ricadenti in classe d’'uso Il e 1V, si deve verificare che
gli spostamenti strutturali o le accelerazioni (a seconda che gli impianti
siano piu vulnerabili per effetto dei primi o delle seconde) prodotti dalle
azioni relative allo SLO non siano tali da produrre interruzioni d’uso
degli impianti stessi.




7.5 COSTRUZIONI D’ACCIAIO

La 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 § 7.5.4 al § 7.5.6.

Nel caso di comportamento strutturale non dissipativo la resistenza delle
membrature e dei collegamenti deve essere valutata 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 tale che le zone dissipative si sviluppino ove la
plasticizzazione o linstabilita locale o altri 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 reale limite di snervamento
dell’acciaio sia maggiore del nominale deve essere tenuta in conto attraverso
un opportuno coefficiente di sovraresistenza del materiale yg,, 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 lo sviluppo della plasticizzazione ciclica delle parti
dissipative.
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7.5.1 CARATTERISTICHE DEI MATERIALI
L’acciaio strutturale deve essere conforme ai requisiti del § 11
Il coefficiente di sovraresi finito come il rapporto fra il v:
fym della tensione di snervamento e il valore care nominale. In assenza di valutazioni
specifiche si possono assumere i valori indicati nella Ta

Tabella 7.5.1 - Fai

Se la tensione di snervamento ipative e delle comnessioni &

superiore alla fy yay dell’acciaio delle zone dissipative, & possibile assumere ygq=1.00.




7.5.2 TIPOLOGIE STRUTTURALI E FATTORI DI STRUTTURA

7.5.2.1 Tipologie strutturali

Le strutture sismo-resistenti in accialo possono essere distinte, in accordo con 1l loro

comportamento, nelle seguenti tipologie stiutturali:

a) strutture intelaiate: composte da telai che resistono alle forze orizzontali con un
comportamento prevalentemente flessionale. In queste strutture le zone dissipative sono
principalmente collocate alle estremita delle travi in prossimifa dei collegamenti trave-colonna,
dove si possono formare le cerniere plastiche e I'energia viene dissipata per mezzo della
flessione 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 considerat in questa

tipologia solo quel controventt per cui lo snervamento delle diagonali tese precede il

raggnngimento della resistenza delle aste strettamente necessarie ad equilibrare 1 carichi esterni.

I controventi reticolari concentrici possono essere distinti nelle segnenti tre categorie (Fig.

7.5.1):

b1} controventi con diagonale tesa affiva, in cul la resistenza alle forze orizzontali ¢ le capacita
dissipative sono affidate alle aste diagonali soggette a trazione.

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

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




7.5.2 TIPOLOGIE STRUTTURALI E FATTORI DI STRUTTURA

c) Strutture con comtroventi 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 flessione e/o
taglio. I controventi eccentrici possono essere classificati come dissipativi quando la
plasticizzazione dei traversi dovuta alla flessione e/o al taglio precede 1l raggiungimento della
resistenza ultima delle altre parti strutturali.
strutture a mensola o a pendolo inverso: costituite da membrature pressoinflesse in cui le
zone dissipative sono collocate alla base.
Strutture intelaiate con controventi concentrici: nelle quali le azioni orizzontali sono
assorbite sia da telai 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.

FIAIIII TS I, o AT, AT AT 7T A7,

b1) Strutture con controvent: concenfrici a diagonale tesa attiva

OO OO O

b2) Strutture con controvent: concentricia vV




7.5.2 TIPOLOGIE STRUTTURALI E FATTORI DI STRUTTURA

/)

b3) Strutture con controvent concentrici a K

il rees OO ILErTTrr AL

¢) Strutture con controventi eccentrici

P

e) Strutture mtelaate con controventi concentricl
Figura 7.5.1. - Tipologie strutturali

Per le stmrtture in acciaio in cui le forze orizzontali sono assorbite da nuclei o pareti di controvento
in cemento armato si rimanda al § 7.4,

Tipologie strutturali diverse da quelle sopraclencate possono essere utilizzate sulla base di criteri di
progettazione non difformi da quelli considerati nella presente norma. a condizione che forniscano
un grado di sicurezza non inferiore,




7.5.2.2 Fattori di struttura

Per ciascuna tipologia strutturale il valore me

Tabella 7.5.1I — Limiti ori dei

1 piani, con una sola camy

edifici a telaio con pil piani e pin mmpaTc

edifici con controventi eccentrici a

edifici con strutture a mensola o




7.5.3 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 strutturale dissipativo. Le zone dissipative devono avere un’adeguata
duttilita ed una sufficiente resistenza, determinata come precisato nel § 4.2.2.2.

7531 Parti compresse e/o inflesse delle zone dissipative

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

In funzione della classe di duttilita e del fattore di struttura ¢y usato in fase di progetto, le
prescrizioni relative alle classi di sezioni trasversali di elementi in acciaio che dissipano energia.
sono quelle indicate in Tab. 7.5.111.

Tabella 7.5.111 - Classe della sezione trasversale di elementi dissipativi in funzione della classe di duttilita e di g4

Classe di duttilita Valore di riferimento del Classe di sezione
fattore di struttura g, trasversale richiesta

CD “B™ 2 Qo <4 Classe 10 2

CD “A” o > 4 Classe 1




7.5.3 REGOLE DI PROGETTO GENERALI PER
ELEMENTI STRUTTURALI DISSIPATIVI

Parti tese delle zone dissipative

11 membrature tese con collegamenti bullonati, la resi ica di p tto deve
risultare inferiore alla resistenza ultima di progetto d sezione netta in corrispondenza dei fori per
i sitivi di collegamento. Pertanto si deve verificare

A
S.1)

A l'area lorda e 2 I’area resistente costituita d: ondenza dei fori
ata da un’eventuale area di rinforzo e 1 fattori parziali v € ab. 4.2.V
3.1.1. delle presenti norme.




7.5.3 REGOLE DI PROGETTO GENERALI PER
ELEMENTI STRUTTURALI DISSIPATIVI

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.

Nel caso di collegamenti con saldature a cordoni d’angolo e nel caso di collegamenti bullonati il
seguente requisito deve essere soddisfatto:

Ria2¥ra LI'Rpypa= Rypa (7.5.2)
dove:
Rjs ¢laresistenza di progetto del collegamento:

R,pa® la resistenza plastica di progetto della membratura collegata (da valutarsi secondo le
indicazioni del § 4.2:

Ry pa € 1l limite superiore della resistenza plastica della membratura collegata.




7.5.4 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE
INTELAIATE

Al fine di conseguire un comportamento duttile, i telai devono essere progettati
in modo che le cerniere plastiche si formino nelle travi piuttosto che nelle
colonne.

Questo requisito non e richiesto per le sezioni delle colonne alla base ed alla
sommita dei telai multipiano e per tutte le sezioni degli edifici monopiano.




7.5.4 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER
STRUTTURE INTELAIATE

7.54.1 Travi
Nelle sezioni in cui ¢ attesa la formazione delle cerniere plastiche devono essere verificate le
seguenti relazioni:
Mgs/Mpizs 1
Nes/Nyrs £0,15

{Vm@ + Ve )fﬁ‘f’rpz.ad = 0,50

dove:

Mggs. Npg € Vpg sono 1 valori di progetto del momento flettente, della sollecitazione assiale e del
taglio;

Mpipa. Npmd, e Viira sono 1 valori dai.lf: 1'§@§§tai}za plastiche di progefto, flessionale, assiale e
tagliante determinate secondo criteri di cui al § 4.2.4.1.2;

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

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

In assenza di ritegni trasversali, le travi devono avere resistenza sufficiente nei confronti

dell’instabilitad flessionale e flesso-torsionale, determinata come in § 4.2.4.1.3. ed assumendo la

formazione della cerniera plastica nella sezione pin sollecitata in condizioni sismiche.




7.5.4 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE INTELAIATE

5.4.2 Colonne

Le colonne devono essere verificate in compressione considerando la piu sfavorevole combinazione
di sollecitazioni assiali e flessionali.

Le sollecitazioni di progetto sono determinate come:
Neg =Neag +L1vpa £ Nege

Mgy =My, o+ 175, © My,
VEa=Vago T11vrg €2 Vigz

in cui

NEiig.Meag, Veae sono le sollecitazioni di compressione, flessione e taglio dovute alle azioni non
sismiche;

Neaz-Mzeag, VECE sono le sollecitazioni dovute alle azioni non sismiche;

Vea &1l fattore di sovraresistenza:

Q ¢ il minimo valore tra gli €; =M, z,;/Mg,; di tutte le travi in cui si attende la formazione
di cerniere plastiche, essendo Mgy i1l momento flettente di progetto della i-esima trave in
condizioni sismiche e M pq; 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 flettente sia paria Myzs .

Il taglio di progetto deve rispettare la seguente limitazione:

e/ Viaza 0,50 (75.9)

Ed/

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:

Vg /M(V, g, Vi pa) < 1 (7.5.10)

essendo Vipgs, Vipra © Vippa 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 §
42412e424.13.




7.5.4 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE INTELAIATE

Gerarchia delle resistenze trave-colonna

ssicurare lo sviluppo del meccanismo g e dissipativo & nec 10 rispettare la s
gerarchia delle resistenze tra la trave e la colonna dm e, oltre ad aver rispettato tutte le r
dettaglio previste nella presente norma. sicuri per ogni nodo trave-colonna del telaio che

S Me, -3 My pizd (7.5.11)

dove - 3 per strutture in classe CD”A” e 1.1 per CD”B”, M¢ 4rq € 11 momento resistente della
' i3 a colonna nelle combinazioni

ismiche delle azioni ed My pira € 1l momento resistente delle travi che convergono nel nodo trave-
colonna.




7.5.4 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE INTELAIATE

7.54.4 Collegamenti trave-colonna

I collegamenti trave-colomna devono essere progettati in modo da possedere uma adeguata
sovraresistenza per consentire la formazione delle cerniere plastiche alle estremita delle travi
secondo le indicazioni di cui al § 7.5.3.3. In particolare, il momento flettente resistente del
collegamento, M rq4. trave-colonna deve soddisfare la seguente relazione

Iv{j.Rd = E,]. . '}'gé - I\&b,(;%]_.?@ {:?5. 125

dove My pira € 1l momento resistente della trave collegata e yrq € 1l coefficiente di sovra-resistenza
indicato nella tabella 7.5.1.

7.5.4.5 Pannelli nodali

Nei nodi trave-colonna. i1 pannelli d’anima delle colonne devono possedere una resistenza
sufficiente e consentire lo sviluppo del meccanismo dissipativo della struttura a telaio, e cioé la
plasticizzazione delle sezioni delle travi convergenti nel nodo trave-colonna.

La forza di taglio agente sul pannello d’anima del nodo trave-colonna deve essere determinata
assumendo la completa plasticizzazione delle travi in esso convergenti secondo lo schema e le
modalita previste in fase di progetto.




7.5.4 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE INTELAIATE

7.54.6 Collegamenti colonna-fondazione

11 collegamento colonna-fondazione deve essere progettato in modo tale da risultare sovra-resistente
rispetto alla colonna ad esso collegata.

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

Merg 2 L1 Yaa- Mpipg ( Ng) (7.5.13)

dove Mcpira € 1l momento resistente plastico di progetto della colonna, calcolato per lo sforzo
normale di progetto Ngg che fornisce la condizione pin gravosa per il collegamento di base. 1l
coefficiente yrq € fornito nel §7.5.1.




7.5.5 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE CON
CONTROVENTI CONCENTRICI

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

Le diagonali hanno essenzialmente funzione portante nei confronti delle azioni sismiche e, a tal
fine, tranne che per 1 controventi a V, devono essere 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 costituite da sezioni circolari cave, il rapporto tra il diametro esterno d e
lo spessore f deve soddisfare la 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 edifici con pit di due piani, la snellezza adimensionale delle diagonali deve rispeftare le
seguenti condizioni

L3< A <2 in telai con controventi ad X:

A <2 intelal con controventi a V.




7.5.5 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE
CON CONTROVENTI CONCENTRICI

Per garantire un comportamento dissipativo omogeneo delle diagonali all’interno della struttura, 1
coefficiente di sovra-resistenza €2 =N;5;;/Ng,; calcolati per futti gli elementi di controvento,
devono differire tra il massimo ed il minimo di non pit del 25%.

Travi e colonne considerate soggette prevalentemente a sforzi assiali in condizioni di sviluppo del
meccanismo dissipativo previsto per tale tipo di struttura devono rispettare la condizione

NEﬁ,finLR{i (Mg) <1 (7.5.14)

in cul Ngqg & valutata con ['espressione 7.5.6 e Npira € la resistenza nei confronti dell’instabilita,
calcolata come 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
effetti delle azioni di natura non sismica senza considerare il supporto dato dalle diagonali e alle
forze wverticali squilibrate che si sviluppano per effetto delle azieni sismiche a seguito della
plasticizzazione delle diagonali tese e dell’instabilizzazione delle diagonali compresse. Per
determinare questo effefto si puo considerare una forza pari a Ny rq nelle diagonali tese e a
Vo Nygrg nDelle diagonali compresse, essendo v, =030 il fattore che permette di stimare la
resistenza residua dopo 'instabilizzazione. I collegamenti delle diagonali alle altre parti strutturali
devono garantire il rispetto del requisifo di sovra-resistenza di cui al § 7.5.3.3.




7.5.6 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE
CON CONTROVENTI ECCENTRICI

I controventi eccentrici dividono le tm\'l dei telai in due o pin 1)'11T1 Aduna di queste pam chiamata
«elemento di connessione» o «link», ¢ affidato il compito di dissipare 1’energia sismica attraverso
deformazioni plastiche cicliche taglianti e/o flessionali.

Gli elementi di connessione vengono denominati «corti» quando la plasticizzazione avviene per
dunghi» quando la plasticizzazione avviene pel fle one e r<111‘r-:1111c¢11» quando la

plasticizzazione & un effetto combinato di

dell’elemento di connessione, si ado

«intermedi»: 0,8/

«lungl

; sono, rispettivamente, la resistenza flessionale sistenza a taglio di pr
dell -:lemcnto di connessione. o ¢ il rapporto tra il minore ed il maggiore dei momenti flettenti attesi
alle due t“-'[lcllllta dell’elemento di connessione’. Per le sezioni ad I il momento re
il taglio r ente, Vigg. dell’elemento di connessione sono definiti in -
assiale, rispettivamente, dalle formule:

Quando o=1 1 momenti flettent1 alle due estremitd sono ugual e nell’elemento di connessione st formano due cernere
plastiche.




7.5.6 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE
CON CONTROVENTI ECCENTRICI

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, Npira, va
tenuta opportunamente in conto la riduzione della resistenza plastica a taglio, Vigg. € flessione,
M gg. dell’elemento di connessione.

L’angolo di rotazione rigida 8, tra I'elemento di connessione e I'elemento contiguo non deve
eccedere 1 seguenti valori:

«cortiy:

«lunghi

legli elementi di
I'incrudimento, la partecipazione dell:
snervamento, € maggiore di M e V
sovraresistenza puc

M, =075-e-V,




7.5.6 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE
CON CONTROVENTI ECCENTRICI

Tali relazioni riguardano gli elementi di connessione «corti» e «lunghi», rispettivamente; nel cz
1 elementi di com one «intermedi» la resistenza ultima puod essere determinata per

ementi di collegamento all’interno
i gli elementi di nento,
devono differire tra il m
“link™ sono definiti secondo le formule ¢

nghi» ed

2
-

dove M : Virg s0n0 momento e taglio resistenti dell’elemento di collegamento. Mgg; € Vg s

le sollecitazioni di calcolo ottenute dalla combinazione sismica. Le membrature che non

contengono gli elementi ne dev re verificate come indicato in s
tra tutti gi Q. =15-M_ . ./M 1 agli elementi di connessi




7.5.6 REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE
CON CONTROVENTI ECCENTRICI

Il comportamento degli elementi di connessione Iunghi & dominato dalla plasticizzazione per
flessione. Le modalitd di collasso tipiche di tali elementi di connessione sono rappresentate dalla
instabilitd locale della piattabanda compressa e dalla instabilita flesso-torsionale. In tal caso gli
irrigidimenti devono distare 1.5 by dalla estremita degli elementi di connessione.

Im tutti 1 casi, gli irrigidimenti d’anima devono essere disposti da ambo 1 lati in corrispondenza delle
estremita delle diagonali. Con riferimento al dettaglio costruttivo degli irrigidimenti, nel caso di
«elementi di comnessione corti» e travi di modesta altezza ( 600 mm) & sufficiente che gli
irrigidimenti siano disposti da un solo lato dell’anima, impegnando almeno 1 3/4 della altezza
dell’amima. Tali irngidimenti devono avere spessore non inferiore a ty,. e comungue non inferiore a
10 mmn, e larghezza pari a (bg2)-t,.

Nel caso degli elementi di connessione lunghi e dezli elementi di connessione infermedi, ghi
irigidimenti hanno lo scopo di nitardare Uinstabilita locale e, pertanto, devono unpegnare 'intera
altezza dell’anima.

Le saldature che collegano 11 generico elemento di irmgidimento all’anima devono essere progettate
per sopportare una sollecitazione pari a Agfy, essendo Ag I'area dell’elemento di irrigidimento; le
saldature che lo collegano alle piattabande devono essere progettate per sopportare una
sollecitazione pari a Axf;/4.

7.5.6.1 Resistenza dei collegamenti

Si applica quanto esposto in § 7.5.3.3, intendendo con il termine Ry rg la resistenza plastica
sviluppata dall’elemento di connessione.




