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FRONTI DI SCAVO

CRITERI GENERALI DI PROGETTO E VERIFICHE DI SICUREZZA

DISCARICHE CONTROLLATE DI RIFIUTI E DEPOSITI DI INERTI

FATTIBILITA DI OPERE SU GRANDI AREE
INDAGINI SPECIFICHE

VERIFICHE DI FATTIBILITA

EMUNGIMENTO DA FALDE IDRICHE



CAPITOLO 7 - PROGETTAZIONE PER AZIONI SISMICHE

C7.1

C7.2
c7.2.1
€71.2.2

C7.2.3

C7.2.6

C7.3
€7.3.1
€7.3.3
C7.3.3.1
C7.3.3.2
€7.3.4
C7.341
C7.34.2
€7.3.5
€7.3.6
C7.3.6.1

C7.3.6.2

C74
C7.4.2
C7.4.21
€7.4.3
C7.431
C7.4.4

C7.44.1

C7.44.1.1

REQUISITI NEI CONFRONTI DEGLI STATI LIMITE

CRITERI GENERALI DI PROGETTAZIONE E MODELLAZIONE
CARATTERISTICHE GENERALI DELLE COSTRUZIONI
CRITERI GENERALI DI PROGETTAZIONE DEI SISTEMI STRUTTURALI

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

CRITERI DI MODELLAZIONE DELLA STRUTTURA E DELL' AZIONE SISMICA

METODI DI ANALISI E CRITERI DI VERIFICA
ANALISI LINEARE O NON LINEARE

ANALISI LINEARE DINAMICA O STATICA

ANALISI LINEARE DINAMICA

ANALISI LINEARE STATICA

ANALISI NON LINEARE DINAMICA O STATICA

ANALISI NON LINEARE DINAMICA

ANALISI NON LINEARE STATICA

RISPOSTA ALLE DIVERSE COMPONENTI DELL’AZIONE SISMICA ED ALLA VARIABILITA SPAZIALE DEL MOTO
RISPETTO DEI REQUISITI NEI CONFRONTI DEGLI STATI LIMITE
ELEMENTI STRUTTURALI (ST)

ELEMENTINON STRUTTURALI (NS)

COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZ0
CARATTERISTICHE DEI MATERIALI

CONGLOMERATO

TIPOLOGIE STRUTTURALI E FATTORI DI COMPORTAMENTO
TIPOLOGIE STRUTTURALI
DIMENSIONAMENTO E VERIFICA DEGLI ELEMENTI STRUTTURALI PRIMARI E SECONDARI

TRAVI

Verifiche di resistenza (res)



C7.4.4.1.2
C7.4.4.2
C7.4.4.2.1
C7.44.2.2
C7.4.4.3
C7.4.4.3.1
C7.444
C7.4.44.1
C7.4.45
C7.4.45.1
C7.4.4.5.2
C7.4.5
C7.4.5.1
C7.4.5.1.1
C7.4.5.1.2
C7.4.6
C7.4.6.1
C7.4.6.1.2

C7.4.6.2

C7.4.6.2.3

C7.5

C7.5.2

C7.5.2.1

C7.5.3

C7.5.3.1

C7.5.4

C7.5.4.4

C7.5.5

C7.5.6

C7.6

C7.6.4

C7.6.4.5

Verifiche di duttilita (DUT)

PILASTRI

Verifiche di resistenza (RES)

Verifiche di duttilita(DUT)

NODI TRAVE-PILASTRO

Verifiche di resistenza (RES)

DIAFRAMMI ORIZZONTALI

Verifiche di resistenza (RES)

PARETI

Verifiche di resistenza (RES)

Verifiche di duttilita (DUT)

COSTRUZIONI CON STRUTTURA PREFABBRICATA
TIPOLOGIE STRUTTURALI E FATTORI DI COMPORTAMENTO
Strutture a telaio

Strutture con pilastri incastrati alla base e orizzontamenti ad essi cernierati
DETTAGLI COSTRUTTIVI

LIMITAZIONI GEOMETRICHE

Pilastri

LIMITAZIONI DI ARMATURA

Nodi Trave-Pilastro

COSTRUZIONI D’ACCIAIO

TIPOLOGIE STRUTTURALI E FATTORI DI COMPORTAMENTO

TIPOLOGIE STRUTTURALI

REGOLE DI PROGETTO GENERALI PER ELEMENTI STRUTTURALI DISSIPATIVI

VERIFICHE DI RESISTENZA (RES)

REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE INTELAIATE

PANNELLI D’ANIMA DEI COLLEGAMENTI TRAVE-COLONNA
REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURE CON CONTROVENTI CONCENTRICI

REGOLE DI PROGETTO SPECIFICHE PER STRUTTURA CON CONTROVENTI ECCENTRICI

COSTRUZIONI COMPOSTE DI ACCIAIO-CALCESTRUZZ0

CRITERI DI PROGETTO E DETTAGLI PER STRUTTURE DISSIPATIVE

COLLEGAMENTI COMPOSTI NELLE ZONE DISSIPATIVE



C7.6.4.5.1

C7.6.4.5.2
C7.6.7

C7.6.8

C1.7
€7.7.1
€7.7.2
€7.7.3
C7.7.4
€7.7.5
C7.7.5.1

C7.75.3

C71.8

C7.8.1
C7.8.1.1
C7.8.1.2
C7.8.1.5
C7.8.1.5.2
C7.8.1.5.4
C7.8.1.6

C7.8.1.9

C7.8.2
C7.8.2.2
C7.8.2.2.1
C7.8.2.2.2

C7.8.2.2.4

C7.8.3
C7.8.3.2
C7.8.3.2.1

C7.8.3.2.2

C7.8.4

Modelli resistenti per la soletta soggetta a compressione
Resistenza dei pannelli d’anima delle colonne composte

REGOLE SPECIFICHE PER STRUTTURE CON CONTROVENTI CONCENTRICI

CONTROVENTI ECCENTRICI

COSTRUZIONI DI LEGNO

ASPETTI CONCETTUALI DELLA PROGETTAZIONE
MATERIALI E PROPRIETA DELLE ZONE DISSIPATIVE
TIPOLOGIE STRUTTURALI E FATTORI DI COMPORTAMENTO
ANALISI STRUTTURALE

DISPOSIZIONI COSTRUTTIVE

GENERALITA

DISPOSIZIONI COSTRUTTIVE PER GLI IMPALCATI

COSTRUZIONI DI MURATURA

REGOLE GENERALI
PREMESSA

MATERIALI

METODI DI ANALISI

Analisi lineare statica
Analisi statica non lineare
VERIFICHE DI SICUREZZA

COSTRUZIONI SEMPLICI

COSTRUZIONI DI MURATURA ORDINARIA
VERIFICHE DI SICUREZZA
Pressoflessione nel piano

Taglio

Travi in Muratura

COSTRUZIONI DI MURATURA ARMATA
VERIFICHE DI SICUREZZA
Pressoflessione nel piano

Taglio

COSTRUZIONI DI MURATURA CONFINATA



C7.8.5

C7.8.6

C7.8.6.3

C1.9

C7.9.5
C7.9.5.1

C7.9.5.1.1

C7.10
€7.10.1
€7.10.2
€7.10.3
€7.10.4
C7.10.4.1
C7.10.4.2
C7.10.4.3
C7.10.4.4
€7.10.5
C7.10.5.1
C7.10.5.2

C7.10.5.3
C7.10.5.3.1

C7.10.5.3.2

C7.10.6
C7.10.6.1

C7.10.6.2
C7.10.6.2.1

C7.10.6.2.2

C7.10.8

C7.11
C7.11.1

C7.11.2

STRUTTURE MISTE

REGOLE DI DETTAGLIO

COSTRUZIONI DI MURATURA CONFINATA

PONTI

DIMENSIONAMENTO E VERIFICA DEGLI ELEMENTI STRUTTURALI
PiLe

Verifiche di resistenza (RES)

GOSTRUZIONI CON ISOLAMENTO E/O DISSIPAZIONE
SCOPO

REQUISITI GENERALI E CRITERI PER IL LORO SODDISFACIMENTO
CARATTERISTICHE E CRITERI DI ACCETTAZIONE DEI DISPOSITIVI
INDICAZIONI PROGETTUALI

INDICAZIONI RIGUARDANTI I DISPOSITIVI

CONTROLLO DI MOVIMENTI INDESIDERATI

CONTROLLO DEGLI SPOSTAMENTI SISMICI DIFFERENZIALI DEL TERRENO
CONTROLLO DEGLI SPOSTAMENTI RELATIVI AL TERRENO ED ALLE COSTRUZIONI CIRCOSTANTI
MODELLAZIONE E ANALISI STRUTTURALE

PROPRIETA DEL SISTEMA DI ISOLAMENTO

MODELLAZIONE

ANALISI

Analisi lineare statica

Analisi lineare dinamica

VERIFICHE

VERIFICHE AGLI STATI LIMITE DI ESERCIZIO

VERIFICHE AGLI STATI LIMITE ULTIMI
Verifiche allo SLV

Verifiche allo SLC

ACCORGIMENTI SPECIFICI IN FASE DI COLLAUDO

OPERE E SISTEMI GEOTECNICI
REQUISITI NEI CONFRONTI DEGLI STATI LIMITE

CARATTERIZZAZIONE GEOTECNICA Al FINI SISMICI



C7.11.3

C7.11.3.1

C7.11.3.1.1

C7.11.3.1.2

C7.11.3.1.2.1
C7.11.3.1.2.2
C7.11.3.1.2.3

C7.11.3.4

C7.11.3.5

C7.11.4

C7.11.5

C7.11.5.1

C7.11.5.1.1

C7.11.5.3

C7.11.5.3.1

C7.11.5.3.2

C7.11.6

C7.11.6.2

C7.11.6.3

RISPOSTA SISMICA E STABILITA DEL SITO

RISPOSTA SISMICA LOCALE

Indagini specifiche

Analisi numeriche di risposta sismica locale

Scelta della schematizzazione geometrica e definizione del modello geotecnico di sottosuolo

Definizione delle azioni sismiche di ingresso

Scelta della procedura di analisi
STABILITA NEI CONFRONTI DELLA LIQUEFAZIONE

STABILITA DEI PENDII
FRONTI DI SCAVO E RILEVATI

FONDAZIONI

REGOLE GENERALI DI PROGETTAZIONE

Modellazione dell’interazione terreno-fondazione-struttura

VERIFICHE ALLO STATO LIMITE ULTIMO (SLV) E ALLO STATO LIMITE DI ESERCIZIO (SLD)
Fondazioni superficiali

Fondazioni su pali

OPERE DI SOSTEGNO

MURI DI SOSTEGNO

PARATIE



CAPITOLO 8 - COSTRUZIONI ESISTENTI

C8.1

C8.2

C8.3

C8.4
c8.4.1
€8.4.2

C8.4.3

C8.5
C8.5.1
C8.5.2
C8.5.2.1
C8.5.2.2
C8.5.2.3
C8.5.3
C8.5.3.1
C8.5.3.2
C8.5.3.3
C8.5.4
C8.5.4.1
C8.5.4.2
C8.5.4.3
C8.5.5
C8.5.5.1

C8.5.5.2

C8.6

C8.7

OGGETTO

CRITERI GENERALI

VALUTAZIONE DELIA SICUREZZA

CLASSIFICAZIONE DEGLI INTERVENTI
RIPARAZIONE O INTERVENTO LOCALE
INTERVENTO DI MIGLIORAMENTO

INTERVENTO DI ADEGUAMENTO

DEFINIZIONE DEL MODELLO DI RIFERIMENTO PER LE ANALISI
ANALISI STORICO-CRITICA

RILIEVO

COSTRUZIONI DI MURATURA

COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO ARMATO O ACCIAIO
COSTRUZIONI DI LEGNO

CARATTERIZZAZIONE MECCANICA DEI MATERIALI
COSTRUZIONI DI MURATURA

COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO ARMATO O ACCIAIO
COSTRUZIONI DI LEGNO

LIVELLI DI CONOSCENZA E FATTORI DI CONFIDENZA
COSTRUZIONI DI MURATURA

COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO ARMATO O DI ACCIAIO
COSTRUZIONI DI LEGNO

AZIONI

COSTRUZIONI IN MURATURA

COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO ARMATO O ACCIAIO

MATERIALI

PROGETTAZIONE DEGLI INTERVENTI



C8.7.1

C8.7.1.1

C8.7.1.2

C8.7.1.2.1

C8.7.1.2.1.1
C8.7.1.2.1.2
C8.7.1.2.1.3
C8.7.1.2.1.4
C8.7.1.2.1.5
C8.7.1.2.1.6
C8.7.1.2.1.7
C8.7.1.2.1.8
C8.7.1.2.1.9

C8.7.1.3

C8.7.1.3.1
C8.7.1.3.1.1
C8.7.1.3.1.2

C8.7.1.3.2

C8.7.1.3.3

C8.7.1.4

C8.7.2

C8.7.2.1

C8.7.2.1.1

C8.7.2.1.2

C8.7.2.2

C8.7.2.2.1

C8.7.2.2.2

C8.7.2.2.3

C8.7.2.2.4

C8.7.2.3

C8.7.2.3.1

C8.7.2.3.2

C8.7.2.3.3

C8.7.2.3.4

C8.7.2.3.5

C8.7.24

C8.7.24.1

COSTRUZIONI DI MURATURA
'VERIFICA DELLE PARETI MURARIE ALLE AZIONI NON SISMICHE

MECCANISMI LOCALI - METODI DI ANALISI DELLA RISPOSTA SISMICA E CRITERI DI VERIFICA

Analisi dei meccanismi locali di corpo rigido

Analisi con approccio cinematico lineare

Analisi con approccio cinematico non lineare

Definizione dell’oscillatore non lineare equivalente

Azioni spettrali da applicare nella verifica dei meccanismi locali

Verifica dello Stato Limite di Danno del meccanismo locale

Verifica degli Stati Limite Ultimi di Salvaguardia della Vita (SLV) e di prevenzione del Collasso (SLC)
Verifica semplificata dello SLV con fattore di comportamento q (analisi cinematica lineare)

Verifica in spostamento allo SLV e allo SLC (analisi cinematica non lineare)

Verifica con analisi dinamica non lineare dello SLV e SLC

MECCANISMI GLOBALI - METODI DI ANALISI DELLA RISPOSTA SISMICA E CRITERI DI VERIFICA
Edifici singoli

Pareti murarie

Solai e coperture
Edifici in aggregato
Edifici semplici

ELEMENTI STRUTTURALI IN LEGNO

COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO0 ARMATO O DI ACCIAIO

REQUISITI DI SICUREZZA

Stato Limite di prevenzione del collasso (SLC)

Stati Limite di esercizio

METODI DI ANALISI E CRITERI DI VERIFICA

Analisi statica lineare

Analisi dinamica modale con spettro di risposta elastico o con fattore di comportamento q
Analisi statica non lineare

Analisi dinamica non lineare

MODELLI DI CAPACITA PER LA VALUTAZIONE DI EDIFICI IN CEMENTO ARMATO
Travi, pilastri e pareti: flessione con e senza sforzo normale

Stato limite di prevenzione del collasso

Stato limite di salvaguardia della vita

Stato limite di danno

Travi e pilastri: taglio

MODELLI DI CAPACITA PER LA VALUTAZIONE DI EDIFICI DI ACCIAIO

Travi e pilastri: flessione con e senza sforzo normale



C8.7.2.4.2
C8.7.24.3
C8.7.2.4.4
C8.7.2.4.5

C8.7.2.4.6
C8.7.3
C8.7.4
C8.7.4.1
C8.7.4.2
C8.7.4.2.1

C8.7.4.2.2

C8.7.4.2.3
C8.7.5

C8.7.6
C8.7.6.1
C8.7.6.2

C8.7.6.3

C8.8
€8.8.1
€8.8.2
€8.8.3
c8.8.4

C8.8.5

C8.8.5.1
C8.8.5.2
C8.8.5.3
C8.8.5.4

C8.8.5.5
C8.8.6

C8.8.7

Stato limite di prevenzione del collasso

Stato limite di salvaguardia della vita

Stato limite di danno

Travi e pilastri: Taglio

Collegamenti

COSTRUZIONI MISTE

CRITERI E TIPI DI INTERVENTO

CRITERI PER GLI INTERVENTI DI CONSOLIDAMENTO DEGLI EDIFICI IN MURATURA

CRITERI PER GLI INTERVENTI DI CONSOLIDAMENTO DEGLI EDIFICI IN CALCESTRUZZO

Incamiciatura in c.a.

Incamiciatura in acciaio

Placcatura e fasciatura in materiali compositi

ELABORATI DEL PROGETTO DELL’INTERVENTO

INDICAZIONI AGGIUNTIVE PER GLI ELEMENTI NON STRUTTURALI E GLI IMPIANTI SOGGETTI AD AZIONI SISMICHE
INDIVIDUAZIONE DEI COMPONENTI NON STRUTTURALI CHE RICHIEDONO UNA VALUTAZIONE SISMICA
CRITERI DI PROGETTAZIONE E AZIONI DI VERIFICA

RACCOMANDAZIONI AGGIUNTIVE PER LA LIMITAZIONE DEL RISCHIO DI FUORIUSCITE INCONTROLLATE DI GAS A
CAUSA DEL SISMA

INDICAZIONI AGGIUNTIVE RELATIVE Al PONTI ESISTENTI

AZIONE SISMICA

CRITERI GENERALI

LIVELLO DI CONOSCENZA E FATTORE DI CONFIDENZA

MODELLO STRUTTURALE

METODI DI ANALISI E CRITERI DI VERIFICA

ANALISI LINEARE STATICA

ANALISI LINEARE DINAMICA

ANALISI NON LINEARE STATICA

'VERIFICA DEI MECCANISMI DUTTILI

VERIFICA DEI MECCANISMI FRAGILI

FONDAZIONI E SPALLE

CLASSIFICAZIONE DEGLI INTERVENTI



CAPITOLO 9 - COLLAUDO STATICO

C9.1

C9.2
c9.2.1
€9.2.2
€9.2.3

C9.2.4

PRESCRIZIONI GENERALI

PROVE DI CARICO
STRUTTURE PREFABBRICATE
PONTI STRADALI

PONTI FERROVIARI

PONTI STRADALI E FERROVIARI CON DISPOSITIVI DI ISOLAMENTO E/O DISSIPAZIONE



CAPITOLO 10 - REDAZIONE DEI PROGETTI STRUTTURALI
ESECUTIVI E DELLE RELAZIONI DI

CALCOLO
C10.1 CARATTERISTICHE GENERALI
C10.2 ANALISI E VERIFICHE SVOLTE CON L’AUSILIO DI CODICI DI CALCOLO
c10.2.1 RELAZIONE DI CALCOLO

€10.2.2 VALUTAZIONE INDIPENDENTE DEL CALCOLO



CAPITOLO 11 - MATERIALI E PRODOTTI AD USO
STRUTTURALE

c11.1 GENERALITA

Cc11.2 CALCESTRUZZO

C11.2.1 SPECIFICHE PER IL CALCESTRUZZ0

Cc11.2.2 CONTROLLI DI QUALITA DEL CALCESTRUZZO

c11.2.3 VALUTAZIONE PRELIMINARE

C11.2.4 PRELIEVO E PROVA DEI CAMPIONI

Cc11.2.5 CONTROLLI DI ACCETTAZIONE

C11.2.5.1 CONTROLLO DI ACCETTAZIONE DI TIPO A

C11.2.5.2 CONTROLLO DI ACCETTAZIONE DI TIPO B

C11.2.5.3 PRESCRIZIONI COMUNI PER ENTRAMBI I CRITERI DI CONTROLLO
C11.2.6 CONTROLLO DELLA RESISTENZA DEL CALCESTRUZZO IN OPERA
Cc11.2.7 PROVE COMPLEMENTARI

c11.2.8 PRESCRIZIONI RELATIVE AL CALCESTRUZZ0 CONFEZIONATO CON PROCESSO INDUSTRIALIZZATO
Cc11.2.12 CALCESTRUZZI FIBRORINFORZATI (FRC)

C11.3 ACCIAIO

c11.3.1 PRESCRIZIONI COMUNI A TUTTE LE TIPOLOGIE DI ACCIAIO
C11.3.1.1 CONTROLLI

C11.3.1.2 CONTROLLI DI PRODUZIONE IN STABILIMENTO E PROCEDURE DI QUALIFICAZIONE
C11.3.1.3 MANTENIMENTO E RINNOVO DELLA QUALIFICAZIONE

C11.3.1.5 FORNITURE E DOCUMENTAZIONE DI ACCOMPAGNAMENTO
C11.3.1.7 CENTRI DI TRASFORMAZIONE

Cc11.3.2 ACCIAIO PER CALCESTRUZZO ARMATO

C11.3.2.1 ACCIAIO PER CALCESTRUZZO ARMATO B450C

C11.3.2.2 ACCIAIO PER CALCESTRUZZO ARMATO B450A

C11.3.2.3 ACCERTAMENTO DELLE PROPRIETA MECCANICHE

C11.3.2.4 CARATTERISTICHE DIMENSIONALI E DI IMPIEGO

C11.3.2.5 RETI E TRALICCI ELETTROSALDATI



C11.3.2.8 ALTRI TIPI DI ACCIAI

C11.3.2.8.2 Acciai zincati

C11.3.2.10 PROCEDURE DI CONTROLLO PER ACCIAI DA CEMENTO ARMATO NORMALE — BARRE E ROTOLI
C11.3.2.10.3 Controlli nei centri di trasformazione

C11.3.2.10.4 Prove di aderenza

C11.3.2.12 CONTROLLI DI ACCETTAZIONE IN CANTIERE

C11.3.3 ACCIAIO PER CALCESTRUZZO ARMATO PRECOMPRESSO

C11.3.3.5 PROCEDURE DI CONTROLLO PER ACCIAI DA CALCESTRUZZO ARMATO PRECOMPRESSO

C11.3.3.5.2.1 Prove di qualificazione

C11.3.3.5.6 Prodotti zincati

C11.3.4 ACCIAI PER STRUTTURE METALLICHE E PER STRUTTURE COMPOSTE

C11.3.4.1 GENERALITA

C11.3.4.5 PROCESSO DI SALDATURA

C11.3.4.6 BULLONI E CHIODI

C11.3.4.10 CENTRI DI TRASFORMAZIONE E CENTRI DI PRODUZIONE DI ELEMENTI IN ACCIAIO

C11.3.4.11 PROCEDURE DI CONTROLLO SU ACCIAI DA CARPENTERIA

C11.3.4.11.2 Controlli nei centri di trasformazione e nei centri di produzione di elementi tipologici in acciaio

C11.3.4.11.2.1 Centri di produzione di lamiere grecate e profilati formati a freddo

C11.3.4.11.3 Controlli di accettazione in cantiere

Cc114 ANGORANTI PER USO STRUTTURALE E GIUNTI DI DILATAZIONE
Cc11.5 SISTEMI DI PRECOMPRESSIONE A CAVI POST-TESI E TIRANTI DI ANCORAGGIO
C11.5.1 SISTEMI DI PRECOMPRESSIONE A CAVI POST TESI

C11.6 APPOGGI STRUTTURALI

Cc11.7 MATERIALI E PRODOTTI A BASE DI LEGNO

C11.71 GENERALITA

C11.7.2 LEGNO MASSICCIO

C11.7.2.1 LEGNO MASSICCIO CON SEZIONE RETTANGOLARE

C11.7.2.2 LEGNO MASSICCIO CON SEZIONI IRREGOLARI

C11.7.3 LEGNO STRUTTURALE CON GIUNTI A DITA

C11.7.4 LEGNO LAMELLARE INCOLLATO E LEGNO MASSICCIO INCOLLATO

C11.7.5 PANNELLI A BASE DI LEGNO

C11.7.8 ELEMENTI MECCANICI DI COLLEGAMENTO



C11.7.10 PROCEDURE DI IDENTIFICAZIONE, QUALIFICAZIONE E ACCETTAZIONE - CENTRI DI LAVORAZIONE

C11.7.10.1 FABBRICANTI E CENTRI DI LAVORAZIONE

C11.7.10.1.1 Identificazione e rintracciabilita dei prodotti qualificati
C11.7.10.2 CONTROLLI DI ACCETTAZIONE IN CANTIERE

Cc11.8 COMPONENTI PREFABBRICATI IN CA. E CA.P.
C11.8.1 GENERALITA

C11.8.3 CONTROLLO DI PRODUZIONE

C11.84 PROCEDURE DI QUALIFICAZIONE

C11.8.4.2 QUALIFICAZIONE DELLA PRODUZIONE IN SERIE DICHIARATA
C11.8.4.3 QUALIFICAZIONE DELLA PRODUZIONE IN SERIE CONTROLLATA
C11.8.5 DOCUMENTI DI ACCOMPAGNAMENTO

C11.8.6 DISPOSITIVI MECCANICI DI COLLEGAMENTO

Cc11.9 DISPOSITIVI ANTISISMICI E DI CONTROLLO DI VIBRAZIONI
C11.9.1 TIPOLOGIE DI DISPOSITIVI
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c1.1 LOGICA DELLA NORMA

L’attuale revisione delle Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC) viene alla luce nove anni dopo I'emanazione delle NTCO8.
Questo lungo lasso di tempo si & reso necessario in considerazione delle importanti novita introdotte dalla precedente normativa,
che ha rappresentato un vero e proprio giro di boa rispetto al passato, e per consentire, quindi, ai fruitori di acquisire una
consuetudine all'uso e una sensibilita tali da far emergere quegli aspetti meno chiari o controversi che, unitamente al
miglioramento delle conoscenze tecniche e scientifiche oltre che all’evoluzione tecnologica, determinano la spinta verso la
revisione di un testo normativo.

Pur essendo state apportate numerose e significative modifiche e integrazioni al testo precedente, nell’aggiornare le Norme non &
stato cambiato I'impianto generale e I’articolazione del documento.

In effetti, la sismicita del nostro paese, diffusa in tutto il territorio nazionale, e i condizionamenti progettuali connessi con la
presenza di azioni sismiche, suggerirebbero I'opportunita di unificare, sintetizzandoli, i contenuti del Capitolo 7 (Progettazione
per azioni sismiche) con i precedenti Capitoli 4 (Costruzioni civili e industriali), 5 (Ponti) e 6 (Progettazione geotecnica). Cio
nonostante si e realisticamente preferito lavorare solo sui contenuti delle Norme.

Tenuto conto di tutto cio, con queste note introduttive si intende offrire al progettista una linea guida e rendere univoca
I'interpretazione per agevolare 1'uso delle Norme, evidenziando all’interno delle stesse quei percorsi logici unitari e unificanti
che, non necessariamente, corrispondono alla mera successione dei Capitoli.

11 percorso progettuale, volendolo sintetizzare, puo ritenersi articolato nelle fasi della concezione, della verifica, della esecuzione e
del controllo:

* la concezione ¢ tutta e sola appannaggio della creativita, della competenza tecnica e dell’esperienza del singolo progettista;
essa ricade nella sua esclusiva responsabilita, certo non puo essere normata;

* la verifica, la esecuzione e il controllo, invece, ricadono nella sfera delle attivita collettive, assumendo I'aspetto di un contratto
sociale, di una convenzione che, pur essendo basata su valutazioni scientifiche, giunge a fissare la frontiera tra lecito e illecito,
tra accettato e rifiutato.

La normativa, proprio per il suo carattere eminentemente contrattuale e sociale, non si occupa della concezione, ma solo della
verifica, della esecuzione e del controllo.

In questo ambito, certamente pit1 ristretto, dello sviluppo progettuale, assumono importanza preminente, per gli obiettivi innanzi
dichiarati, il modello di calcolo e il metodo di analisi, tenendo presente che le costruzioni civili, rispetto ai prodotti industriali, ad
esempio, costituiscono sempre “oggetti unici”, cioé “prototipi”. Per quest’ultimo motivo e utile identificare e riconoscere, da
subito, quegli elementi unificanti, validi cioe per ogni costruzione, necessari per l'individuazione del modello di calcolo e la
scelta del metodo di analisi.

Per ogni costruzione civile il confronto tra capacita e domanda, che la valutazione del livello di sicurezza impone, richiede una
quantificazione conseguita attraverso il filtro del modello di calcolo individuato e del metodo di analisi prescelto.

La normativa lascia il modello di calcolo alla sostanziale discrezionalita del progettista, con alcune prescrizioni minime
ineludibili. Ai fini della modellazione, quanto prescritto dalle Norme al § 6.2.2 (Indagini, caratterizzazione e modellazione
geotecnica) e al § 7.2.6 (Criteri di modellazione della struttura e dell’azione sismica) costituisce certamente un elemento
comune a tutte le costruzioni civili.

Passando ai metodi di analisi, le revisionate NTC ne consentono pit d'uno; ovviamente si dovra armonizzare il metodo di analisi
con le scelte fatte in sede di modellazione. Ai fini della scelta dei metodi di analisi, quanto prescritto dalle Norme al § 4.1.1
(Valutazione della sicurezza e metodi di analisi), al § 6.2.4 (Verifiche della sicurezza e delle prestazioni) e al § 7.3 (Metodi di
analisi e criteri di verifica), costituisce un elemento comune a tutte le costruzioni civili.

E dunque utile e opportuno, nelle fasi di modellazione e analisi di una costruzione, considerare insieme, e nell'insieme, i
paragrafi innanzi indicati, perseguendo cosi quell’unitarieta di impostazione che il percorso progettuale delle costruzioni
richiede.

Questa unitarieta di impostazione, peraltro - che gli aspetti trattati siano quelli architettonico-distributivi o quelli della meccanica
dei terreni, dei materiali e delle strutture o quelli dell’ambiente interno e degli impianti che lo formano e lo controllano - deve
essere percepita e tenacemente perseguita fin dalla fase della “concezione”, che pure esula dall’ambito normativo; solo cosi,
quando dalla concezione si passera, rientrando nell’ambito della normativa, alla verifica, alla esecuzione e al controllo, si potra
conseguire la desiderata unitarieta.

Un aspetto centrale della modellazione, con evidenti riflessi sulla scelta del metodo di analisi, & la ricerca di una risposta duttile
della costruzione e del terreno di fondazione.

Una risposta duttile permette di evitare, per quanto possibile, la formazione di meccanismi parziali; cid avviene per effetto del
comportamento di tipo incrudente positivo proprio di questa risposta, tale cioe da permettere ridistribuzioni delle sollecitazioni e
da perseguire, al crescere delle azioni esterne, la formazione di meccanismi globali.



Ovviamente, un sistema duttile, costruzione o terreno che sia, mobilita progressivamente la sua capacita a prezzo di
deformazioni crescenti. Ecco dunque l'attenzione delle NTC nei riguardi degli stati limite di esercizio, attenzione che si deve
trasferire al progettista.

Le considerazioni innanzi espresse evidenziano i limiti concettuali, ai fini della valutazione della duttilita necessaria, delle analisi
che fanno riferimento al solo modello di mezzo elastico lineare o al solo modello di mezzo rigido-plastico, mentre tale obiettivo e
perseguibile con modelli non lineari, in grado di descrivere adeguatamente il comportamento duttile di una costruzione. Il
riferimento a modelli non lineari e a comportamento elastoplastico incrudente e ormai consolidato nell’ingegneria strutturale e
geotecnica e i metodi di analisi che incorporano questi modelli sono ormai implementati in programmi di analisi di ampia
diffusione. Peraltro il metodo di analisi piu diffuso rimane quello che modella le strutture come elastiche lineari, eventualmente
tenendo conto dei cosi detti effetti del 2° ordine mediante matrici di rigidezza geometriche. La dimestichezza che con esso hanno
i progettisti, unita all'indubbia facilita d’uso, hanno fatto si che le revisionate NTC lo utilizzino sistematicamente, favorendone
I'adozione anche in presenza di azioni dinamiche di forte entita (il sisma eccezionale) e di comportamenti dei materiali
fortemente non lineari per eccesso di deformazione, oltre che di tensione.

Da un lato, dunque, modello di analisi elastico lineare, dall’altro materiale deformato fortemente, ben oltre il limite elastico;
questa evidente contraddizione ha motivazioni precise che e bene ricostruire.

Nella continua ricerca di soluzioni sicure e piu economiche, I'ingegneria civile e stata, di necessita, costretta a spingersi nel campo
delle deformazioni plastiche, cercando nella plasticita e nella riduzione di rigidezza che essa comporta un modo per favorire la
naturale ridistribuzione della domanda sia sulla singola sezione e sulla singola membratura, sia sull’intera costruzione; un modo,
dunque, per conseguire costruzioni ad un tempo piu sicure e piu economiche.

Tale processo ha interessato, negli anni, dapprima la sezione e immediatamente dopo l'intera costruzione, sostanziandosi nelle
metodologie tipiche dell’analisi limite (analisi plastica) e dell’analisi non lineare. Nello specifico, si ¢ passati: per la sezione, dal
valutare la capacita riferendosi alle tensioni (metodo delle tensioni ammissibili, non piut ammesso dalle revisionate NTC) al
valutarla riferendosi alle resistenze (metodo a rottura), per la costruzione, dal valutare la domanda con analisi lineari elastiche al
valutarla con analisi plastiche o non lineari.

A questo punto, e bene precisare che la ricerca di duttilita non e confinata ai casi in cui 1’azione sismica sia dimensionante, anzi
essa e basilare, in tutte le altre situazioni di carico, per conseguire la robustezza, ovvero la “capacita di evitare danni sproporzionati
rispetto all’entita di possibili cause innescanti eccezionali ...” e di eventuali errori di progettazione o di esecuzione.

Le accortezze costruttive, utili per conseguire sezioni, elementi, collegamenti, strutture duttili (indipendentemente dalla duttilita
intrinseca del materiale impiegato), si possono dunque utilizzare sistematicamente, qualunque sia 'azione che produce la
domanda; in particolare la progettazione in capacita e i particolari costruttivi illustrati nel Capitolo 7 migliorano il
comportamento locale e d’'insieme anche in presenza di azioni gravitazionali o di azioni eccezionali.

In tal senso sono utilmente generalizzabili la distinzione tra sezioni, elementi, collegamenti a comportamento fragile e a
comportamento duttile e le accortezze finalizzate ad accoppiare correttamente gli uni con gli altri e a conseguire un
comportamento duttile sia locale sia globale, evitando i collassi locali.

L’ampia messe di dati sperimentali resasi disponibile, evidenziando la sostanziale aleatorieta dei parametri che caratterizzano sia
i materiali sia le azioni, ha poi costretto a trattare il problema della sicurezza in termini probabilistici, sempre, indipendentemente
dal metodo d’analisi adottato.

La sicurezza viene valutata, come recita il § 2.1. “Principi fondamentali”, riferendosi a precisi Stati Limite, sia Ultimi (SLU) sia di
Esercizio (SLE), : “La sicurezza e le prestazioni di un’opera o di una parte di essa devono essere valutate in relazione agli stati limite che si
possono verificare durante la vita nominale di progetto, di cui al § 2.4”; il “mancato superamento di uno stato limite” (“verifica”) e
immediatamente deducibile dalla definizione stessa dello stato limite.

Per alcuni degli Stati Limite Ultimi (SLU) si prefigura la necessita di cogliere il comportamento d’insieme della costruzione al di
la del limite elastico; cio avviene per gli Stati Limite Ultimi:

a. raggiungimento della massima capacita di resistenza della struttura nel suo insieme;

b. raggiungimento di una condizione di cinematismo;

per la verifica dei quali si deve ricorrere o ad un modello plastico 0 ad un modello non lineare. E evidente, infatti, che un modello
elastico lineare non sempre consente di leggere il raggiungimento della massima capacita d’insieme o il manifestarsi di una
condizione di cinematismo e, dunque, non sempre consente di progettare sfruttando a pieno la capacita della costruzione.

Da tale constatazione scaturisce 1’abbinamento tra analisi elastica lineare e verifica della sezione effettuata accettando che il
materiale si deformi fortemente, ben oltre il limite elastico, con la evidente contraddizione prima segnalata.

Volendo effettuare un’analisi elastica lineare e non potendo “verificare” gli stati limite d) ed e) si rinuncia a utilizzare,
consapevolmente e totalmente, la capacita d'insieme della costruzione (seguendone I'evoluzione al crescere della domanda) e ci
si limita a sfruttare, cautelativamente e a favore di sicurezza, la capacita delle singole sezioni.

Come necessariamente avviene, a fronte di un metodo di “verifica” che opera a favore di sicurezza, la struttura finisce per avere
un eccesso di capacita (sovracapacita) rispetto alla capacita minima ammessa. La significativa sovra capacita conseguita
valutando la domanda con un’analisi elastica lineare e verificando le sezioni a rottura si puo leggere, con un’analisi plastica o non
lineare, seguendo la domanda e la sua evoluzione al plasticizzarsi delle sezioni.



L’istanza a conseguire strutture sicure ma piti economiche spinge, peraltro, a contenere il piti possibile tale sovra capacita; a tal
fine le revisionate NTC impiegano la ridistribuzione.

In particolare, come recita il § 4.1.1.1 “Analisi elastica lineare” e come si puo fare per qualunque materiale e qualunque azione:
“... OMISSIS ... Per le sole verifiche agli stati limite ultimi, i risultati dell’analisi elastica possono essere modificati con una ridistribuzione
dei momenti, nel rispetto dell’equilibrio e delle capacita di rotazione plastica delle sezioni dove si localizza la ridistribuzione. In particolare la
ridistribuzione non é ammessa per i pilastri e per i nodi dei telai, é consentita per le travi continue, le travi di telai in cui possono essere
trascurati gli effetti del secondo ordine e le solette, a condizione che le sollecitazioni di flessione siano prevalenti ed i rapporti tra le luci di
campate contigue siano compresi nell'intervallo 0,5-2,0.”

La ridistribuzione ¢ un’applicazione semplificata dell’analisi plastica che permette di sfruttare, almeno in parte, la duttilita
disponibile. L’entita delle sollecitazioni da ridistribuire € lasciata alla scelta del progettista, con un limite superiore fissato al 30%;
I'applicazione al modello delle aliquote di sollecitazione da ridistribuire (cambiate di segno) consente di determinare, con
un’analisi elastica lineare, le variazioni della domanda. La ridistribuzione, formulata nel Capitolo 4 per le costruzioni con
struttura di c.a., puo essere estesa a costruzioni in altri materiali o ad azioni diverse dalle azioni gravitazionali (in particolare le
azioni sismiche) semplicemente adattando i limiti propri della ridistribuzione al materiale e all’azione considerati.

Tutte le precedenti considerazioni si riferiscono, evidentemente, alle nuove costruzioni, ma l'unita e la completezza del percorso
progettuale, inteso come percorso obbligato, valgono anche per le costruzioni esistenti (Capitolo 8). Un’analisi critica consentira
di cogliere meglio la sostanziale coerenza esistente tra progettazione del nuovo e progettazione di interventi sull’esistente.

Centralita del modello di calcolo, capacita e domanda definite in termini sia tensionali sia estensionali, importanza della duttilita
e attenzione ai modi per conseguirla (la progettazione in capacita), metodi di analisi, sostanziale preferenza attribuita all’analisi
lineare elastica, verifica in termini di stati limite, ridistribuzione, sono ancora dati unificanti, validi sia per progettare le nuove
costruzioni, sia per contribuire all’'identificazione delle criticita delle costruzioni esistenti e per definire i relativi interventi.

La principale differenza tra costruzioni nuove e costruzioni esistenti e rappresentata, in termini progettuali, dalle peculiarita e
dalle problematiche connesse alla loro conoscenza.

Per le nuove costruzioni la conoscenza e analitico-previsionale (legata allo stato di progetto e alle caratteristiche meccaniche dei
materiali realmente prodotti e impiegati, con una relativa attenzione a come i vari elementi sono organizzati tra loro, in quanto
tale organizzazione é fissata/garantita dal progetto, a meno di grossolani errori di ideazione o di esecuzione).

Per le costruzioni esistenti la conoscenza e sintetico-consuntiva (legata allo stato di fatto, con una relativa attenzione alle
caratteristiche meccaniche dei materiali impiegati che, entro certi limiti, sono conoscibili e valutabili, e un’attenzione particolare
al modo nel quale le diverse membrature sono articolate tra loro, meccanicamente e temporalmente, e a come, di conseguenza,
interagiscano).

Tale peculiare distinzione conoscitiva tra costruzioni nuove e costruzioni esistenti non era ben evidenziata dalla precedente
versione della Norma (in particolare dalla sua circolare attuativa).

Nell’approccio classico alla teoria della sicurezza le incertezze intrinseche nel modello di calcolo vengono accorpate con le
incertezze sulle azioni (si veda al riguardo il § 6.3.2. dell’'EN1990). Accade cosi che I'incertezza intrinseca del modello sfumi nelle
incertezze proprie delle azioni, scomparendo spesso dalla comune consapevolezza. Conseguentemente il modello diviene, per chi
lo definisce, estraneo al controllo delle incertezze, laddove invece, specie per le costruzioni esistenti, & il loro principale
contenitore.

Recuperare l'incertezza del “livello di conoscenza” propria del modello di calcolo (incertezza usualmente espressa attraverso un
coefficiente moltiplicativo dell’azione) ricorrendo soltanto a un coefficiente riduttivo della resistenza dei materiali puo
enfatizzare eccessivamente l'importanza delle indagini sui materiali, che restano comunque indispensabili.

Cio porta talvolta a sottostimare 1'importanza delle indagini relative ai dettagli costruttivi, alla connessione dei vari elementi tra
loro, alle loro modalita di interazione e di collasso; questi elementi sono invece fondamentali per identificare le criticita presenti e
irrinunciabili per individuare il modello di calcolo globale (che descrive il comportamento d’insieme della costruzione) e i
modelli di calcolo dei meccanismi di collasso locali.

A conferma di cio, il § 8.5.4. “Livelli di conoscenza e fattori di confidenza” recita:” Sulla base degli approfondimenti effettuati nelle
fasi conoscitive..., saranno individuati i “livelli di conoscenza” dei diversi parametri coinvolti nel modello e definiti i correlati fattori di
confidenza, da utilizzare nelle verifiche di sicurezza.

Ai fini della scelta del tipo di analisi e dei valori dei fattori di confidenza si distinguono i tre livelli di conoscenza seguenti, ordinati per
informazione crescente: LC1; LC2; LC3.

Gli aspetti che definiscono i livelli di conoscenza sono: geometria della struttura, dettagli costruttivi, proprieta dei materiali, connessioni tra i
diversi elementi e loro presumibili modalita di collasso.

Specifica attenzione dovra essere posta alla completa individuazione dei potenziali meccanismi di collasso locali e globali, duttili e fragili.”
Come si vede, le revisionate NTC sono esplicite in merito a quali siano le indagini da compiere ovvero quelle finalizzate a far
emergere eventuali criticita presenti e a individuare i vari modelli di calcolo necessari per descrivere comportamenti globali e
locali.

D’altra parte, mentre € agevole quantificare in termini di numerosita e di distribuzione i prelievi dei materiali e le relative prove
meccaniche, e estremamente difficile definire “livelli di conoscenza e fattori di confidenza” associati all’effettivo comportamento della



costruzione. Ancor pili complesso € poi individuare le tipologie di elementi costruttivi che condizionano, positivamente o
negativamente, tale comportamento, specie se sono interagenti e combinate nei modi pili vari. Non & possibile, infatti, un
confronto diretto tra le varie tipologie di elementi costruttivi rilevabili su una costruzione esistente e le prescrizioni tecnico-
costruttive che la Norma impone alle nuove costruzioni e che consentono, per queste, un immediato giudizio di accettabilita.

Tuttavia, proprio dalla mancata conoscenza del comportamento delle costruzioni esistenti derivano prevalentemente i risultati
non sempre soddisfacenti che gli interventi possono produrre.

La sostanziale unitarieta del processo progettuale, purché la conoscenza sia quella effettivamente necessaria nel senso prima
evidenziato, non & compromessa neppure dai vincoli di carattere storico, artistico o ambientale che spesso caratterizzano le
costruzioni esistenti.

Le costruzioni storiche, giunte a noi attraversando i secoli, sono frutto di lunghi e complessi processi di trasformazione,
adattamento, danneggiamento e riparazione/ricostruzione (anche a seguito di terremoti di intensita non inferiore a quella che, di
norma, ha una limitata probabilita di verificarsi durante la “vita utile” di una nuova costruzione); ogni volta si e intervenuti con i
metodi di cui la tradizione costruttiva del tempo e del luogo disponeva (non necessariamente analitici, ma non per questo meno
efficaci e determinanti). In questo contesto sono maturate le condizioni per cui i tentativi di migliorare il rapporto
capacita/domanda modificando il comportamento delle costruzioni esistenti hanno prodotto risultati non sempre soddisfacenti.

Approcci progettuali basati invece sul riconoscimento, mediante adeguati e rigorosi processi di conoscenza, di tutti i possibili
fattori di vulnerabilita di una costruzione storica e su interventi volti a ridurli, se non del tutto eliminarli, modificando il meno
possibile il comportamento strutturale della costruzione esistente, sono non solo piu rispettosi dei criteri di conservazione di
valori storico-artistici, ma anche piti affidabili ed efficaci dal punto di vista della sicurezza strutturale, come evidenziato anche
dalle esperienze maturate in occasione dei piu recenti terremoti.

Stabilito un ordine di priorita in merito ai vincoli da rispettare e dunque delimitato in modo chiaro, in forza della conoscenza
effettivamente disponibile, il campo dei possibili/desiderabili interventi, anche per il costruito si procedera nei modi gia illustrati
per le nuove costruzioni e perseguendo le stesse finalita.

Peraltro, quanto ai livelli di sicurezza minimi da garantire, si consentira al costruito di averli minori di quelli imposti al nuovo
perseguendo dunque, almeno nei casi in cui siano dimensionanti le azioni sismiche, il rafforzamento o il miglioramento piuttosto
dell’adeguamento, che verra limitato alle situazioni in cui e obbligatorio per norma. Tale scelta articolata dei livelli di sicurezza
riguarda sia le azioni sismiche sia le azioni gravitazionali, per le quali & possibile riferirsi sia ai carichi permanenti effettivamente
presenti (quali individuati a seguito delle indagini condotte) sia a carichi variabili ridotti, accettando restrizioni d"uso.

Infatti, al § 8.3 “Valutazione della sicurezza” si legge: ”Nelle verifiche rispetto alle azioni sismiche il livello di sicurezza della costruzione
¢ quantificato attraverso il rapporto ¢, tra I'azione sismica massima sopportabile dalla struttura e I'azione sismica massima che si utilizzerebbe

nel progetto di una nuova costruzione; l'entita delle altre azioni contemporaneamente presenti é la stessa assunta per le nuove costruzioni,
salvo quanto emerso sui carichi verticali permanenti a seguito delle indagini condotte (di cui al § 8.5.5) e salvo I'eventuale adozione di appositi
provvedimenti restrittivi sull'uso e, conseguentemente, sui carichi verticali variabili.

La restrizione sull’uso puo mutare da porzione a porzione della costruzione e, per l'i-esima porzione, é quantificata attraverso il rapporto ¢,

tra il valore massimo del sovraccarico variabile verticale sopportabile da quella parte della costruzione e il valore del sovraccarico verticale
variabile che si utilizzerebbe nel progetto di una nuova costruzione.”

La diversita di trattamento tra nuovo ed esistente (sull’intero territorio nazionale) e motivata dalla volonta di perseguire, in un
regime di risorse limitate, la massima riduzione possibile del rischio sismico medio. Cosi facendo si interviene, a parita di risorse
pubbliche impiegate, su un numero di costruzioni esistenti molto maggiore di quello che si avrebbe allineando la sicurezza
minima dell’esistente a quella del nuovo.

1l vantaggio che la collettivita ne consegue in termini di riduzione di morti, feriti e danni e evidente.

In particolare, senza intervenire a livello globale e con interventi economicamente modesti, si possono eliminare criticita, per lo
pitt locali, capaci di originare meccanismi di collasso anche rilevanti. Dunque, per una riduzione del rischio diffusa,
I'eliminazione programmata di modeste criticita puo costituire una strategia d’intervento ragionevole ed economicamente
sostenibile.

Alla luce di tutte le considerazioni precedenti e dell’obiettivo perseguito (agevolare I'uso delle revisionate NTC rendendone uni-
voca l'interpretazione) si puo dunque confermare una chiave di lettura improntata all'unitarieta e alla completezza del percorso
progettuale, inteso come percorso obbligato, qualunque siano la costruzione, il materiale e 1’azione considerati e indipendente-
mente dal fatto che ci si riferisca ad una costruzione nuova o ad una esistente.

C1.2 ORGANIZZAZIONE DELLA NORMA E DELLA CIRCOLARE

Venendo ora all’organizzazione delle NTC, esse risultano cosi articolate:

Premessa
1. Oggetto della norma

2. Sicurezza e prestazioni attese
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Azioni sulle costruzioni

Costruzioni civili e industriali

Progettazione geotecnica
Progettazione in presenza di azioni sismiche
Costruzioni esistenti

Collaudo statico

10. Norme per le redazioni dei progetti esecutivi e delle relazioni di calcolo

11. Materiali e prodotti per uso strutturale

12. Riferimenti tecnici

In particolare:

11 Capitolo 2

11 Capitolo 3
11 Capitolo 4

11 Capitolo 5

11 Capitolo 6

11 Capitolo 7

11 Capitolo 8

individua i principi fondamentali per la valutazione della sicurezza, definendo altresi gli Stati Limite Ultimi
(SLU) e gli Stati Limite di Esercizio (SLE) per i quali devono essere effettuate le opportune verifiche sulle opere;
introduce, inoltre, i concetti di Vita nominale di progetto e Classi d"uso; classifica, infine, le possibili azioni agenti
sulle costruzioni ed indica le diverse combinazioni delle stesse e le verifiche da eseguire.

codifica i modelli per la descrizione delle azioni agenti sulle strutture (pesi e carichi permanenti, sovraccarichi va-
riabili, azione sismica, azioni del vento, azioni della neve, azioni della temperatura, azioni eccezionali).

tratta le diverse tipologie di costruzioni civili ed industriali in funzione del materiale utilizzato (calcestruzzo, ac-
ciaio, legno, muratura, altri materiali).

disciplina i criteri generali e le indicazioni tecniche per la progettazione e 1’esecuzione dei ponti stradali e ferro-
viari. Per i ponti stradali, oltre alle principali caratteristiche geometriche, definisce le diverse possibili azioni agen-
ti, con i diversi schemi di carico per quanto attiene le azioni variabili da traffico. Per i ponti ferroviari particolare
attenzione e posta sui carichi ed i relativi effetti dinamici. Particolari e dettagliate prescrizioni sono, poi, fornite
per le verifiche, sia agli SLU che agli SLE.

tratta il problema della progettazione geotecnica distinguendo, in particolare, il progetto e la realizzazione:
—  delle opere di fondazione;

—  delle opere di sostegno;

—  delle opere in sotterraneo;

—  delle opere e manufatti di materiali sciolti naturali;

— dei fronti di scavo;

—  del miglioramento e rinforzo dei terreni e degli ammassi rocciosi;

—  del consolidamento dei terreni interessanti opere esistenti, nonché la valutazione della sicurezza dei pendii e
la fattibilita di opere che hanno riflessi su grandi aree.

Nell’articolazione del progetto vengono introdotte, distintamente, la modellazione geologica e la modellazione
geotecnica del sito i cui metodi e risultati delle indagini devono essere esaurientemente esposti e commentati, ri-
spettivamente, nella “relazione geologica” e nella “relazione geotecnica”. Dopo le indicazioni relative alle verifi-
che agli stati limite, si fa un breve ma significativo cenno al metodo osservazionale ed al monitoraggio del com-
plesso opera-terreno. E introdotto, infine, un importante paragrafo sui tiranti di ancoraggio, con le relative verifi-
che, regole di realizzazione e prove di carico.

tratta la progettazione in presenza di azioni sismiche ed introduce un importante paragrafo riguardante esplici-
tamente i criteri generali di progettazione e modellazione delle strutture, per la evidente riconosciuta importanza
che assume nella progettazione la corretta modellazione delle strutture, anche in relazione all’'ormai inevitabile
impiego dei programmi automatici di calcolo. Nel paragrafo inerente i metodi di analisi ed i criteri di verifica,
viene opportunamente trattata, accanto a quella lineare, I'analisi non lineare. Sono, poi, fornite le disposizioni per
il calcolo e le verifiche delle diverse tipologie di strutture (cemento armato, acciaio, miste acciaio-calcestruzzo, le-
gno, muratura, ponti, opere e sistemi geotecnici).

affronta il delicato problema delle costruzioni esistenti; dopo i criteri generali sulle diverse tipologie di edifici e le

variabili che consentono di definirne lo stato di conservazione, introduce la distinzione fondamentale dei tre di-

versi tipi di intervento che possono essere effettuati su una costruzione esistente:

— riparazioni o interventi locali, che interessino elementi isolati e che comunque comportino un miglioramento delle
condizioni di sicurezza preesistenti.

— interventi di miglioramento, atti ad aumentare la sicurezza strutturale esistente pur senza necessariamente rag-
giungere i livelli richiesti dalle NTC;



— interventi di adeguamento, atti a conseguire i livelli di sicurezza previsti dalle NTC;

Un ulteriore importante paragrafo riporta le disposizioni per la progettazione degli interventi in presenza di azio-
ni sismiche nelle diverse tipologie di edifici.

Il Capitolo 9  riporta le prescrizioni generali relative al collaudo statico delle opere e le responsabilita del collaudatore. Indica-
zioni sono fornite sulle prove di carico, con particolare attenzione alle prove di carico su strutture prefabbricate e
ponti.

11 Capitolo 10 tratta le regole generali per la redazione dei progetti strutturali e delle relazioni di calcolo, ovvero della comple-
tezza della documentazione che caratterizza un buon progetto esecutivo. Qualora I’analisi strutturale e le relative
verifiche siano condotte con I'ausilio di codici di calcolo, un paragrafo indica al progettista i controlli da effettuare
sull’affidabilita dei codici utilizzati e I'attendibilita dei risultati ottenuti.

Il Capitolo 11 completa i contenuti tecnici delle norme fornendo le regole di qualificazione, certificazione ed accettazione dei
materiali e prodotti per uso strutturale, rese coerenti con le procedure consolidate del Servizio Tecnico Centrale e
del Consiglio Superiore e le disposizioni comunitarie in materia.

11 Capitolo 12 infine, segnala a titolo indicativo, alcuni dei piu diffusi documenti tecnici che possono essere utilizzati in mancan-
za di specifiche indicazioni, a integrazione delle norme in esame e per quanto con esse non in contrasto.

Nel seguito del presente documento sono riportate specifiche istruzioni per la corretta applicazione delle norme, al fine di facili-

tarne 'utilizzo da parte dei soggetti interessati a qualunque titolo (tecnici progettisti, direttori dei lavori e/o collaudatori, imprese,

produttori, enti di controllo, ecc.), nonché, ove considerato utile a tale scopo, le principali innovazioni delle NTC medesime.

Si ripercorrono, quindi, i paragrafi delle NTC che si e ritenuto di dover in qualche modo integrare seguendo, per maggior chia-

rezza espositiva e di lettura, la medesima numerazione delle NTC, ma con I'aggiunta della lettera C (Circolare). Qualora un pa-

ragrafo non sia presente nelle NTC, la numerazione loro attribuita prosegue quella utilizzata nel testo delle NTC, ma sempre con

I'aggiunta della lettera C.

Anche alle formule, figure e tabelle riportate solo nel presente documento viene data una numerazione preceduta dalla lettera C,
della quale sono prive se compaiono anche nelle NTC.

Per i riferimenti al testo delle NTC, il relativo numero di paragrafo € generalmente seguito dalle parole “delle NTC”.

La comprensione e la corretta applicazione di alcuni aspetti potrebbe trarre un apprezzabile beneficio dall'approfondimento e
dall'esemplificazione. Pertanto, in questa Circolare, alcuni aspetti sono stati presentati con un approccio piu didascalico. Per una
migliore corrispondenza tra Norma e Circolare, tuttavia, I'approfondimento e 1'esemplificazione di questi stessi aspetti & appro-
fondita a pié di pagina.

Le previsioni delle Norme Tecniche per le Costruzioni sono da ritenersi coordinate con ed integrate da tutte le vigenti disposizio-
ni primarie e secondarie disciplinanti il settore delle costruzioni, ivi incluse quelle che disciplinano la loro progettazione nonché
le relative competenze professionali. Analogamente, i diversi Capitoli ed i singoli paragrafi delle Norme Tecniche per le Costru-
zioni, e di questa Circolare, sono da ritenersi tra loro reciprocamente integrati, tanto ed in quanto le rispettive disposizioni non si
pongano in contrasto oppure sia diversamente disposto in maniera espressa.



capiroro C2.

SICUREZZA E PRESTAZIONI ATTESE



C2.1 PRINCIPI FONDAMENTALI
Nel Capitolo 2 delle NTC sono illustrati i principi fondamentali per la progettazione strutturale, alla base delle disposizioni
applicative trattate nei Capitoli successivi. L'impostazione scientifica e le modalita della trattazione sono state rese il pit1 possibile
coerenti con il formato degli Eurocodici, ai quali & possibile fare riferimento per gli eventuali necessari approfondimenti.
Il metodo di riferimento per la verifica della sicurezza e quello semiprobabilistico agli Stati Limite basato sull'impiego dei
coefficienti parziali; & stato definitivamente eliminato ogni riferimento al metodo alle tensioni ammissibili. Ovviamente, nel caso
di valutazioni di sicurezza di strutture esistenti, laddove si ricorra al “progetto simulato” & ammesso il ricorso ai metodi di
verifica previsti all’epoca del progetto originario.
Le NTC prescrivono che le costruzioni posseggano requisiti di:

- sicurezza nei confronti di stati limite ultimi (SLU)

- sicurezza nei confronti di stati limite di esercizio (SLE)

- sicurezza antincendio

- durabilita

- robustezza.
Sui requisiti inerenti la sicurezza per gli stati limite ultimi, di esercizio e per la sicurezza antincendio & sostanzialmente
mantenuta I'impostazione delle precedenti NTC.
Ferme restando le procedure autorizzative previste per le parti strutturali, viene precisato che i componenti, sistemi e prodotti,
edili od impiantistici, non facenti parte del complesso strutturale, ma che svolgono funzione statica autonoma nei casi in cui il

loro eventuale cedimento sia causa di conseguenze non trascurabili per la sicurezza, debbano essere progettati ed installati nel
rispetto dei livelli di sicurezza e delle prestazioni previste per gli elementi a carattere propriamente strutturale.

In ordine ai requisiti di durabilita, la norma, oltre a prevedere, ove possibile, verifiche specifiche per i diversi materiali, tali da
garantire indirettamente 1'ottenimento del livello di durabilita prescritto, individua al § 2.2.4 possibili strategie da seguire, sia in
fase di progettazione, sia in fase di esercizio della costruzione, per limitare il degrado dei materiali per uso strutturale entro limiti
accettabili.
Rispetto alle precedenti NTC, al § 2.2.5 viene, poi, approfondito il tema della robustezza strutturale, essendo fornite alcune
strategie progettuali per il conseguimento di tale requisito, in relazione all'uso previsto per la costruzione.
Per le opere esistenti, rimandando per maggiori dettagli al Capitolo 8, si precisa che e possibile fare riferimento a livelli di
sicurezza diversi da quelli delle nuove opere ed e anche possibile considerare solo gli stati limite ultimi, prescindendo dagli stati
limite di servizio.
Al proposito, € necessario osservare che in pratica possono presentarsi casistiche molto diverse, e che occorre distinguere gli
effetti delle azioni sismiche da quelli delle azioni non sismiche. Le diverse casistiche che possono presentarsi nella pratica sono
sostanzialmente riconducibili alle seguenti:

a) costruzioni soddisfacenti i livelli di sicurezza previsti da norme previgenti per azioni ambientali non sismiche, nelle quali i

livelli di sicurezza si riducano al disotto dei limiti ammessi per effetto di modifiche normative dei valori delle azioni
(quali, ad esempio, aumento del carico neve, modifica dell’azione del vento ecc.) o delle modalita di verifica (es:
valutazione del taglio resistente negli elementi strutturali di c.a., ecc.);

b) costruzioni non soddisfacenti i livelli di sicurezza previsti da norme, sia previgenti, sia in vigore, per azioni non sismiche
di origine gravitazionale;

¢) costruzioni non soddisfacenti i livelli di sicurezza previsti da norme, sia previgenti, sia in vigore, per azioni non sismiche
agenti in direzione orizzontale;

d) costruzioni non soddisfacenti i livelli di sicurezza previsti da norme, sia previgenti, sia in vigore, per azioni sismiche.

Nel caso a) se il livello di sicurezza attuale puo essere considerato accettabile, non & necessario intervenire; nel caso b) e
necessario intervenire, conformando i carichi gravitazionali nelle zone oggetto di intervento a quelli previsti dalle NTC, con le
modalita indicate nel Capitolo 8; nei casi c) e d) si deve operare, in accordo con quanto previsto nel Capitolo 8, in funzione della
classificazione dell'intervento. Si segnala che nei casi c) e d) l'intervento & necessario soltanto quando si ricada in una delle tre
categorie d’intervento previste nel Capitolo 8 delle norme: intervento locale o riparazione, miglioramento, adeguamento.

C2.2 REQUISITI DELLFE OPERE STRUTTURALI

C2.2.5 ROBUSTEZZA

11 requisito della robustezza & inteso come la “capacita di evitare danni sproporzionati rispetto all’entita di possibili cause innescanti
eccezionali quali esplosioni e urti” e, piu in generale, rispetto a qualsiasi evento di carattere eccezionale, che possa causare il collasso
di una parte limitata dell’organismo strutturale. Le misure che possono essere adottate a tal fine nella progettazione sono legate



all'uso previsto della costruzione e alle conseguenze del suo eventuale collasso. L’effettivo livello di robustezza di una
costruzione dipende anche, ed in modo non trascurabile, dalle peculiarita del progetto, ed e estremamente complesso da
quantificare attraverso prescrizioni progettuali, unicamente riconducibili a verifiche numeriche; esso attiene, pil1 in generale, alla
corretta concezione dell’organismo strutturale e dei suoi dettagli costruttivi.

In via generale la progettazione delle costruzioni condotta secondo le prescrizioni contenute nelle NTC, tenuto conto dei criteri di
progettazione per le azioni sismiche, garantisce il conseguimento di livelli di robustezza che possono essere ritenuti, in generale,
soddisfacenti. Per costruzioni di particolare importanza o complessita strutturale o, laddove ritenuto necessario, anche in
relazione alle specificita del progetto, il livello di robustezza potra essere incrementato attraverso I’adozione di motivate strategie
progettuali tra quelle elencate al § 2.2.5, che possono essere combinate tra loro.

Le verifiche per le azioni eccezionali riferite a scenari di rischio prevedibili in sede di progetto fanno parte del complesso delle
misure da adottare per il conseguimento della robustezza.

C2.3 VALUTAZIONE DELIA SICUREZZA

Le NTC si fondano sui criteri del metodo semiprobabilistico agli stati limite, basato sull'impiego dei coefficienti parziali, che &
applicabile nella generalita dei casi.

Per opere di particolare importanza, oltre al metodo semiprobabilistico, possono essere utilizzati anche metodi di livello
superiore, sulla base di indicazioni contenute in documenti di comprovata validita, di cui al Capitolo 12 delle NTC. Appare utile
sottolineare come l'implementazione di questi ultimi metodi richieda la dimostrazione di specifiche competenze, nonché della
disponibilita di dati sufficienti per 'adeguata modellazione probabilistica delle variabili in gioco, essendo i risultati di tali analisi
largamente influenzati dalle ipotesi assunte alla base delle verifiche stesse.

Qualora venga fatto ricorso a metodi di livello superiore, e necessario che i risultati ottenuti siano verificati anche a mezzo di
analisi di sensitivita volte a determinare l'influenza delle assunzioni di calcolo sui risultati stessi. In relazione al controllo delle
assunzioni di calcolo e dei risultati ottenuti, si richiama la valutazione indipendente del calcolo prevista al §10.2.2 delle NTC.

C2.4 VITA NOMINALE DI PROGETTO, CLASSI D’USO E PERIODO DI RIFERIMENTO

C2.4.1 VITA NOMINALE DI PROGETTO

Al punto 2.4.1 delle norme, anche ai fini delle verifiche sismiche, e definita la “vita nominale di progetto” di un’opera, V,, che &
convenzionalmente definita come il numero di anni nel quale l'opera, purché ispezionata e manutenuta come previsto in
progetto, manterra i livelli prestazionali e svolgera le funzioni per i quali e stata progettata.

Le opere sono classificate in tre differenti categorie, per ciascuna delle quali viene fissato il valore minimo di V: 10 anni per le
strutture temporanee e provvisorie e quelle in fase di costruzione, 50 anni per le opere con livelli di prestazione ordinari, 100 anni
per le opere con livelli di prestazione elevati.

V,, € dunque il parametro convenzionale correlato alla durata dell’opera alla quale viene fatto riferimento in sede progettuale per
le verifiche dei fenomeni dipendenti dal tempo, (ad esempio: fatica, durabilita, ecc.), rispettivamente attraverso la scelta ed il
dimensionamento dei particolari costruttivi, dei materiali e delle eventuali applicazioni di misure protettive per garantire il
mantenimento dei livelli di affidabilita, funzionalita e durabilita richiesti.

11 periodo di ritorno dei sovraccarichi e delle azioni climatiche agenti sulla costruzione non e correlato alla vita nominale di
progetto dell’opera, essendo i livelli di affidabilita regolati dalla combinazione dei coefficienti parziali y,, calibrati per essere
utilizzati congiuntamente ai valori caratteristici delle azioni stesse. Questi ultimi sono definiti indipendentemente dalla vita
nominale attesa per la costruzione con un preassegnato periodo di ritorno (a titolo esemplificativo: 50 anni per le azioni
ambientali, 1000 anni per le azioni da traffico, vedasi § 2.5.2).

Quale eccezione alla invariabilita del periodo di ritorno delle azioni di natura climatica, per le sole verifiche nelle fasi costruttive,
si puo fare riferimento a periodi di ritorno ridotti delle azioni stesse, cosi come specificato ai §§ 3.3, 3.4 e 3.5.

11 periodo di ritorno dell’azione sismica agente sulla costruzione, invece, € funzione anche della vita nominale della costruzione,
oltre che della classe d'uso, del tipo di terreno e della pericolosita del sito.

E’ ragionevole attendersi che i dettagli dimensionali volti a garantire una maggiore durabilita producano, in generale, anche un
incremento della sicurezza della costruzione. Cio avviene anche per quanto attiene la capacita nei confronti dell’azione sismica,
visto che per garantire una maggiore durabilita si progetta con un’azione sismica pit1 grande.

L’adozione di una Vita nominale superiore al valore minimo indicato per ciascun livello di prestazione, infatti, conduce ad una
costruzione dotata di una maggiore capacita resistente alle azioni sismiche che, conseguentemente, subira danni minori e, quindi,
minori costi di manutenzione per la riparazione del danno prodottosi.



11 livello di prestazione e cosa diversa dalla classe d’uso che, invece, definisce i livelli minimi di sicurezza differenziati in
relazione alla funzione svolta nella costruzione e, pertanto, alle conseguenze che ne derivano in caso di fallimento.

11 livello di prestazione rispetto alla durabilita da fornire alla costruzione dovra percio scaturire da una valutazione tecnico-
economica che il Committente stabilira a seguito di un’opportuna interazione con il progettista, ed & disgiunta dalle indicazioni
che la norma fornisce per individuare la classe d"uso da attribuire.

Con riferimento alle costruzioni non temporanee, ferma restando la facolta di garantire una maggiore durabilita adottando valori
della Vita nominale maggiori di 50 anni nella progettazione di nuove costruzioni o di interventi sulle costruzioni esistenti,
quando si valuta la sicurezza di un’opera esistente rispetto alle azioni sismiche si fara riferimento alla vita nominale di 50 anni.
Tale valore, infatti, & rappresentativo del livello di sicurezza minimo richiesto dalla norma nei confronti delle azioni sismiche e
assicura la confrontabilita dei risultati ottenuti per diverse costruzioni, indipendentemente dal livello di durabilita che si sara
inteso adottare sulla specifica costruzione.

L’effettiva durata del periodo d’uso di una costruzione esce dalle possibilita di previsione progettuali, venendo a dipendere da
eventi futuri fuori dal controllo del progettista; inoltre, la grande maggioranza delle costruzioni ha avuto e ha, anche attraverso
successivi interventi di ripristino manutentivo, una vita effettiva molto maggiore della vita nominale di progetto quantificata
nelle norme.

Va rilevato che i livelli di affidabilita, funzionalita e durabilita richiesti sono maggiori dei livelli minimi accettabili, e sono tali da
far si che 'inevitabile degrado che si verifica nel tempo non comporti riduzioni inaccettabili dei predetti livelli.

Pertanto, nelle previsioni progettuali, se le condizioni ambientali e d"uso si mantengono, nel corso di V,, nei limiti previsti, sara

possibile utilizzare I'opera senza interventi significativi di riparazione o di manutenzione straordinaria. Peraltro, una volta
effettuati detti interventi, la vita nominale di progetto originaria sara sostanzialmente ripristinata, cosicché risulta possibile che
grazie a interventi successivi, la vita effettiva della costruzione possa essere molto maggiore della vita nominale di progetto. La
vita nominale di progetto viene cosi a perdere ogni connotazione di carattere “biologico”, perché essa sostanzialmente si rinnova
a seguito degli interventi di riparazione o di manutenzione straordinaria.
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Fig. C.2.1 - Evoluzione dell’affidabilita strutturale e del periodo di vita nominale in funzione delle strategie d'intervento

Va anche segnalato, come sintetizzato nella figura C.2.1, che non e necessario concentrare gli interventi al termine di V, perché
sono possibili anche strategie d’intervento alternative, che prevedono interventi pili contenuti e pit1 ravvicinati nel tempo.

Va ancora rilevato che costruzioni o parti di esse che possono essere smantellate e riutilizzate non sono da considerarsi
temporanee e vanno classificate, ai fini della determinazione della vita nominale, come opere con livelli di prestazione ordinari
(V250 anni) o elevati (V,; 2 100 anni).

Con riferimento alla tabella 2.4.1 si evidenzia che, ai sensi e per gli effetti del Decreto del Capo Dipartimento della Protezione
Civile n. 3685 del 21 ottobre 2003, il carattere strategico di un’opera o la sua rilevanza ai fini della protezione civile per le
conseguenze di un eventuale collasso, sono definiti dalla classe d"uso.

C2.4.2 CLASSI D’USO

Le quattro classi d’uso definite al § 2.4.2 delle NTC corrispondono, a meno di alcune limitate modifiche delle definizioni
necessarie per il loro adattamento alla realta nazionale, alle classi di importanza di cui al § 4.2.5 della UNI EN 1998-1; a queste
ultime la norma europea fa corrispondere dei coefficienti d'importanza analoghi, per significato, ai coefficienti d’uso della NTC,
ma diversi da essi in termini di utilizzo e valori.

In ordine al corretto inquadramento delle opere di ingegneria civile nelle classi d'uso III e IV, fatto salvo quanto esplicitamente

indicato nel testo del § 2.4.2 delle NTC nel merito di strade, ferrovie e dighe, si richiama quanto specificato nel Decreto del Capo
Dipartimento della Protezione Civile n. 3685 del 21 ottobre 2003.



Pili in particolare, detto Decreto individua, tra le opere di competenza statale, gli edifici che possono assumere rilevanza in
relazione alle conseguenze di un eventuale collasso e, che quindi, sono compresi nella classe III, in quanto costruzioni il cui uso
preveda affollamenti significativi e gli edifici e le opere infrastrutturali, la cui funzionalita durante gli eventi sismici assume
rilievo fondamentale per le finalita di protezione civile, che risultano compresi nella classe IV, in quanto costruzioni con
importanti funzioni pubbliche o strategiche, anche con riferimento alla gestione della protezione civile in caso di calamita.

A titolo di esempio, in classe III ricadono scuole, teatri, musei, in quanto edifici soggetti ad affollamento e con la presenza
contemporanea di comunita di dimensioni significative.

Per edifici il cui collasso puo determinare danni significativi al patrimonio storico, artistico e culturale (quali ad esempio musei,
biblioteche, chiese) vale quanto riportato nella “Direttiva del Presidente del Consiglio dei Ministri del 9 febbraio 2011 “Valutazione
e riduzione del rischio sismico del patrimonio culturale con riferimento alle norme tecniche per le costruzioni di cui al decreto ministeriale 14
gennaio 2008” e ss.mm.ii.

C2.4.3 PERIODO DI RIFERIMENTO PER L’AZIONE SISMICA

11 periodo di riferimento Vr di una costruzione, valutato moltiplicando la vita nominale V, (espressa in anni) per il coefficiente
d’uso della costruzione C; (V= V-C,), riveste notevole importanza, in quanto, assumendo che la legge di ricorrenza dell’azione
sismica sia un processo poissoniano, e utilizzato per valutare, fissata la probabilita di superamento P, corrispondente allo stato
limite considerato (Tabella 3.2.I della NTC), il periodo di ritorno Tr dell’azione sismica cui fare riferimento per la verifica.

In particolare la tabella mostra i valori di Vr corrispondenti ai valori di V|, che individuano le frontiere tra i tre tipi di costruzione
considerati (tipo 1, tipo 2, tipo 3); valori di V| intermedi tra detti valori di frontiera (e dunque valori di V, intermedi tra quelli

mostrati in tabella) sono consentiti ed i corrispondenti valori dei parametri necessari a definire 1’azione sismica sono ricavati
utilizzando le formule d’interpolazione fornite nell’ Allegato A alle NTC.

Tabella C2.4.1. - Intervalli di valori attribuiti a V, al variare di V, e C,

VALORI DI V
VITA NOMINALE
Vy CLASSE D’'USO
I II III v
<10 35 35 35 35
250 235 >50 =75 >100
2100 270 2100 2150 2200

Per le costruzioni a servizio di attivita a rischio di incidente rilevante si adotteranno valori di C; anche superiori a 2, in relazione
alle conseguenze sull'ambiente e sulla pubblica incolumita determinate dal raggiungimento degli stati limite.
Per i fini delle Norme Tecniche delle Costruzioni, le attivita a rischio di incidente rilevante sono quelle effettuate in stabilimenti

nei quali le sostanze pericolose sono presenti in quantita pari o superiori alle quantita elencate nella colonna 2 della parte 1 o
nella colonna 2 della parte 2 dell'allegato 1 al decreto Legislativo 26 giugno 2015, n.105.

Per le strutture il cui collasso puo dar luogo ad incidente rilevante si adotteranno i seguenti valori di coefficienti d'uso:

- C, > 2 per attivita a rischio di incidente rilevante per i quali risultano essere presenti scenari incidentali con impatto
all’esterno dell’attivita stessa (sezione L dell’allegato 5 al D. Lgs 105/2015) con categorie di effetti di inizio letalita ed
elevata letalita. I valori di soglia da prendere in considerazione per tali categorie di effetti sono quelli indicati nella tabella
2 del punto 6.2 del decreto del Ministro dei Lavori Pubblici 9 maggio 2001. In attesa di piu specifiche successive
indicazioni normative e possibile assumere cautelativamente C; =2,5.

- Cy =2 per tutti gli altri casi;
Tale valore si intende riferito ad attivita, che per il loro elevato contenuto tecnologico sono soggette ad aggiornamento e
rinnovamento costruttivo tale da determinare una vita nominale delle strutture, tipicamente non maggiore di 50 anni.

Per le strutture il cui collasso non puo dar luogo ad incidente rilevante, ancorché eventualmente presenti all'interno di
stabilimenti a rischio di incidente rilevante, si adottano le classi d’uso definite al §2.4.2 delle NTC e C2.4.2,

C2.5 AZIONI SULLE COSTRUZIONI

Al paragrafo 2.5.1 sono classificate le azioni che agiscono sulle costruzioni in relazione al modo di esplicarsi, alla risposta
strutturale da esse indotta ed anche in relazione alla loro variabilita nel tempo, coerentemente con le analoghe indicazioni
contenute nella UNI EN 1990. Nel paragrafo 2.5.2 vengono caratterizzate le azioni elementari, i loro valori caratteristici e quelli



rappresentativi di quelle variabili da impiegarsi nelle combinazioni per gli stati limite, al fine di tenere conto della ridotta
probabilita di contemporanea occorrenza dei valori caratteristici delle azioni variabili stesse in un assegnato scenario di carico.

In relazione al valore caratteristico delle azioni permanenti G, & specificato che questo possa essere assunto pari al valore medio

della distribuzione qualora il coefficiente di variazione dell’azione sia inferiore a 0,10, che & un limite entro cui rientrano la
maggior parte delle azioni permanenti.

11 paragrafo 2.5.3 elenca le combinazioni delle azioni ai fini delle verifiche dei vari stati limite ultimi e di esercizio. Viene altresi
precisato che nelle combinazioni si dovranno trascurare le azioni di natura variabile Q; che danno un contributo favorevole ai

fini delle verifiche e, se del caso, i carichi permanenti non strutturali G,. Questi ultimi potranno quindi essere trascurati, ad

esempio, nel caso di situazioni transitorie, in cui la costruzione subisca alterazioni e modifiche che prevedano la possibilita di
assenza dei carichi G, favorevoli alle verifiche. Questa indicazione non contrasta, quindi, con il contenuto della tabella 2.6.1,

nonché delle conseguenti tabelle 6.2.1 e 6.2.I1I, in cui vengono forniti i valori dei coefficienti parziali per le azioni o per I'effetto
delle azioni nelle verifiche SLU, in cui, per i carichi Gz, qualora questi diano un contributo favorevole ai fini delle verifiche, viene
indicato il valore minimo pari a 0,8.

Come previsto nella nota alla Tabella 2.6.1, nel caso in cui l'intensita dei carichi permanenti non strutturali o di una parte di essi
(ad es. carichi permanenti portati) sia ben definita in fase di progetto, per detti carichi o per la parte di essi nota si potranno
adottare gli stessi coefficienti parziali validi per le azioni permanenti.

La selezione del coefficiente parziale sulla base della classificazione del tipo di carichi in “favorevoli” o “sfavorevoli” va
p Yr P

effettuata in relazione agli effetti globali indotti dai carichi stessi e risultanti sulla costruzione, tenendo sempre conto della loro
natura fisica e della loro correlazione. Differenti assunzioni possono essere adottate nel caso di singole verifiche locali.

C2.6 AZIONI NELLE VERIFICHE AGLI STATI LIMITE

C2.6.1 STATI LIMITE ULTIMI

Le NTC fanno riferimento a tre principali stati limite ultimi:

- Lo stato limite per la perdita dell’equilibrio EQU della struttura o di una sua parte considerati come corpi rigidi, non
riguarda pil il terreno o l'insieme terreno-struttura, compresa adesso nelle verifiche GEO, ma tale verifica € limitata al
ribaltamento di strutture fuori terra (ad esempio ciminiere, cartelloni pubblicitari, torri, ecc. rispetto ad una estremita della
fondazione).

- Lo stato limite di resistenza della struttura, STR, che riguarda anche gli elementi di fondazione e di sostegno del terreno, &
da prendersi a riferimento per tutti i dimensionamenti strutturali. Nei casi in cui le azioni sulle strutture siano esercitate
dal terreno, si deve far riferimento ai valori caratteristici dei parametri geotecnici.

- Lo stato limite di resistenza del terreno, GEO, deve essere preso a riferimento per il dimensionamento geotecnico delle
opere di fondazione e di sostegno e, piu in generale, delle strutture che interagiscono direttamente con il terreno, oltre che
per le verifiche delle opere di terra (rilevati, argini, ...), degli scavi e di stabilita globale dell’insieme terreno-struttura. Tra
gli stati limite GEO sono da considerare anche meccanismi di rottura che coinvolgano la struttura o parte di essa (e il caso,
ad esempio, della resistenza a carico limite sotto forze trasversali dei pali di fondazione).

Nel Capitolo 6 delle NTC (Progettazione geotecnica), sono anche considerati gli stati limite ultimi di tipo idraulico, che
riguardano la perdita d’equilibrio della struttura o del terreno dovuta alla sottospinta dell’acqua (UPL) o l’erosione e il
sifonamento del terreno dovuto ai gradienti idraulici (HYD).

Come precisato nel § 2.6.1 delle NTC, nella progettazione di elementi strutturali che coinvolgano azioni di tipo geotecnico, (plinti,
platee, pali, muri di sostegno, paratie, ...), le verifiche nei confronti degli stati limite ultimi strutturali (STR) e geotecnici (GEO) si
eseguono adottando due approcci progettuali, differenziati per tipo di opera e, talvolta, per tipo di verifica, secondo quanto
riportato nel Capitolo 6 delle NTC e chiarito al § C6.2.4.1.

Per le verifiche di natura geotecnica secondo gli Approcci progettuali 1 e 2, per i materiali e le resistenze di natura geotecnica, si
deve fare riferimento ai coefficienti parziali indicati allo scopo nel Capitolo 6 delle norme.

Ai fini della verifica di dispositivi antisollevamento o, nel caso di travi continue, di dispositivi di sollevamento degli apparecchi
d’appoggio, si potranno condurre due verifiche separate: la prima volta a determinare la necessita di un tale dispositivo al fine di
garantire I'equilibrio della struttura, con la combinazione EQU, e la seconda volta alla verifica strutturale (combinazione STR) del
dispositivo.
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C3.1 OPERE CIVILI ED INDUSTRIALI

c3.1.3 CARICHI PERMANENTI NON STRUTTURALI

Nel paragrafo § 3.1.3 delle NTC si danno indicazioni sui carichi permanenti non strutturali e sulla possibilita di rappresentarli
come uniformemente distribuiti, nei limiti dati ai capoversi 3° e 4°. In particolare, vengono mostrate le equivalenze per i divisori
con peso per unita di lunghezza non superiore a 5,0 kN/m.

C3.1.4 SOVRACCARICHI

Anzitutto é stato cambiato il titolo del paragrafo, da Carichi variabili, derivato dall’'UNI EN 1991-1-1, in Sovraccarichi, pitt noto
da tempo ai Tecnici italiani.

Vi sono poi modifiche alla Tab. 3.1.1 Valori dei sovraccarichi per le diverse categorie d'uso delle costruzioni.

Si tratta di modifiche che si muovono nel senso di avvicinare ulteriormente il testo a quello dell’Eurocodice, pur conservando
I'impostazione generale precedente.

Per le costruzioni scolastiche si applicano i valori dei sovraccarichi riportati nelle vigenti NTC; il D.M. 18.12.1975, riportante le
norme tecniche relative all’edilizia scolastica, non si applica ai sensi dell’articolo 12, comma 5, della Legge 11 gennaio 1996, n.23.

I valori di progetto indicati nella Tabella 3.1.1I costituiscono valori da adottare in relazione alla destinazione funzionale degli
ambienti. In fase di progetto, al fine di tenere conto della possibile futura modifica della destinazione funzionale degli ambienti,
puo essere opportuno adottare i valori dei sovraccarichi corrispondenti alla pertinente destinazione funzionale piu critica.

C3.14.1 SOVRACCARICHI VERTICALI UNIFORMEMENTE DISTRIBUITI

Questo nuovo paragrafo appare importante perché consente al Progettista di ridurre l'entita complessiva del sovraccarico
verticale da considerare nel progetto sia su elementi orizzontali (ad es. travi) sia su elementi verticali (ad es. pilastri) in funzione
della estensione della superficie interessata per le membrature orizzontali, e in funzione del numero di piani per le membrature
verticali. In questo modo e possibile tenere conto della ridotta probabilita che si raggiunga il valore caratteristico del sovraccarico
su superfici orizzontali sufficientemente estese o su tutti i piani dell’edificio.

11 testo riportato a questo proposito nelle NTC 2018 & ripreso dall’'UNI EN 1991-1-1 ed & quindi possibile riferirsi direttamente
all’Eurocodice per eventuali chiarimenti.

C3.14.2 SOVRACCARICHI VERTICALI CONCENTRATI

11 testo di questo nuovo paragrafo chiarisce il modo di effettuare le verifiche sotto i carichi concentrati precisando le impronte e le
altre indicazioni necessarie.

C3.143 SOVRACCARICHI ORIZZONTALI LINEARI

Malgrado il cambio di numero e di titolo di questo paragrafo, non vi sono significative differenze fra le attuali NTC e le
precedenti.

C3.2 AZIONE SISMICA

11 § 3.2, inerente la definizione dell’azione sismica, presenta alcune variazioni introdotte allo scopo di aggiornare approcci e
procedure di calcolo all’attuale stato delle conoscenze.

I dato di partenza per la definizione dell’azione sismica rimane sempre lo studio di pericolosita sismica italiana di base, i cui
risultati sono stati prodotti e messi in rete dall'Istituto Nazionale di Geofisica e Vulcanologia (INGV).

L’azione sismica e valutata in condizioni di campo libero su sito di riferimento rigido a superficie topografica orizzontale, sito per
sito e costruzione per costruzione.

Tale approccio, che rappresentava una delle principali novita delle NTC 2008, rimane invariato nell’attuale versione e dovrebbe
condurre in media, sull’intero territorio nazionale, ad una significativa ottimizzazione dei costi delle costruzioni antisismiche, a
parita di sicurezza.

La pericolosita sismica di un sito ¢ descritta dalla probabilita che, in un fissato lasso di tempo, in detto sito un parametro che
descrive il moto sismico superi un valore prefissato. Nelle NTC 2018, tale lasso di tempo, espresso in anni, € denominato “periodo
di riferimento” Vr e la probabilita & denominata “probabilita di eccedenza o di superamento nel periodo di riferimento” Py, .

Al fini della determinazione delle azioni sismiche di progetto nei modi previsti dalle NTC, la pericolosita sismica del territorio
nazionale & definita convenzionalmente facendo riferimento ad un sito rigido (di categoria A) con superficie topografica
orizzontale (di categoria T1), in condizioni di campo libero, cioé in assenza di manufatti. Negli sviluppi successivi il sito di
riferimento sara dunque caratterizzato da sottosuolo di categoria A e superficie topografica di categoria T1.



Le caratteristiche del moto sismico atteso al sito di riferimento, per una fissata P, , sono espresse dall’accelerazione massima e
dallo spettro di risposta elastico in accelerazione.

E ammessa la possibilita di descrivere il terremoto in forma di storie temporali del moto del terreno, a condizione che esse siano
compatibili con le caratteristiche del moto sismico attese. In particolare, per ciascuna Py, i caratteri del moto sismico su sito di
riferimento rigido orizzontale sono descritti dalla distribuzione sul territorio nazionale delle seguenti grandezze, sulla base delle
quali risultano compiutamente definiti gli spettri elastici di risposta:

ag= accelerazione massima al sito;

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

T¢" = periodo di inizio del tratto a velocita costante dello spettro in accelerazione orizzontale.

Il valore di ag € desunto dalla pericolosita di riferimento, attualmente fornita dallo INGV, mentre F e TC* sono calcolati in
modo che gli spettri di risposta elastici in accelerazione, velocita e spostamento forniti dalle NTC approssimino al meglio i
corrispondenti spettri di risposta elastici in accelerazione, velocita e spostamento derivanti dalla pericolosita di riferimento.

I valori di ag, Fo e T*c sono riportati negli allegati A e B al decreto del Ministro delle Infrastrutture 14 gennaio 2008 pubblicato nel
S.0. alla Gazzetta Ufficiale del 4 febbraio 2008 n. 29 e negli eventuali successivi aggiornamenti; di essi si fornisce la
rappresentazione in termini di andamento medio in funzione del periodo di ritorno Ty, per l'intero territorio nazionale. (v. Figure
C3.2.1 a, b, ¢). Si riportano inoltre, in corrispondenza di ciascun valore di Ty, i relativi intervalli di confidenza al 95% valutati con
riferimento ad una distribuzione log-normale, per fornire una misura della loro variabilita sul territorio (“variabilita spaziale”).

Nel caso di costruzioni di notevoli dimensioni, va considerata 1’azione sismica pil sfavorevole calcolata sull’intero sito ove sorge
la costruzione e, ove fosse necessario, la variabilita spaziale del moto di cui al § 3.2.5.
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C3.2.1 STATI LIMITE E RELATIVE PROBABILITA DI SUPERAMENTO

In un quadro operativo finalizzato a sfruttare al meglio la puntuale definizione della pericolosita di cui si dispone, si e ritenuto
utile consentire, quando opportuno, il riferimento a 4 stati limite per 1’azione sismica.

Ci si riferisce dunque a due Stati Limite di Esercizio (SLE), lo Stato Limite di immediata Operativita (SLO), particolarmente utile
come riferimento progettuale per le opere che debbono restare operative durante e subito dopo il terremoto (ospedali, caserme,
centri della protezione civile, etc.) e lo Stato Limite di Danno (SLD) — definito come stato limite da rispettare per garantire
inagibilita solo temporanee nelle condizioni post-sismiche, in tal modo articolando le prestazioni della struttura in termini di
esercizio.

In modo analogo, ci si riferisce a due Stati Limite Ultimi (SLU) facendo seguire allo Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV),
individuato definendo puntualmente lo stato limite ultimo, lo Stato Limite di prevenzione del Collasso (SLC), particolarmente
utile come riferimento progettuale per alcune tipologie strutturali (strutture con isolamento e dissipazione di energia) e, pit1 in
generale, nel quadro complessivo della progettazione antisismica.

I quattro stati limite cosi definiti, consentono di individuare quattro situazioni diverse che, al crescere progressivo dell’azione
sismica, ed al conseguente progressivo superamento dei quattro stati limite ordinati per azione sismica crescente (SLO, SLD,
SLV, SLC), fanno corrispondere una progressiva crescita del danneggiamento all’insieme di struttura, elementi non strutturali ed
impianti, per individuare cosi univocamente ed in modo quasi “continuo” le caratteristiche prestazionali richieste alla generica
costruzione.

Ai quattro stati limite sono attribuiti (v. Tabella 3.2.I delle NTC) valori della probabilita di superamento Py, pari rispettivamente a
81%, 63%, 10% e 5%, valori che restano immutati quale che sia la classe d'uso della costruzione considerata; tali probabilita,
valutate nel periodo di riferimento Vy proprio della costruzione considerata, consentono di individuare, per ciascuno stato limite,
I'azione sismica di progetto corrispondente.

Viene preliminarmente valutato il periodo di riferimento Vy della costruzione (espresso in anni), ottenuto come prodotto tra la
vita nominale Vy fissata all’atto della progettazione ed il coefficiente d'uso Cy; che compete alla classe d'uso nella quale la
costruzione ricade (v. § 2.4 delle NTC). Si ricava poi, per ciascuno stato limite e relativa probabilita di eccedenza Py, nel periodo

di riferimento Vy, il periodo di ritorno Ty, del sisma. Si utilizza a tal fine la relazione:
T,=-V,/In(1- PVR) =-C, -V, /In(1- F, ) [C3.2.1]

ottenendo, per i vari stati limite, le espressioni di Ty in funzione di Vy riportate nella Tabella C.3.2.1.

Tabella C.3.2.1 - Valori di Ty espressi in funzione di Vi

Valori in anni del periodo di ritorno Ty
Stati Limite

al variare del periododi riferimento Vy
Stati Limite di SLO ()30 anni< T,=0,60-V,
Esercizio
(SLE) SLD T, =V,
Stati Limite SLV T, =9,50-V;
Ultimi (SLU) SLC T, =19,50-V, <2475 anni ()

11 limiti inferiore e superiore di Tgfissati nell’allegato A al Decreto del Ministro delle
Infrastrutture 14 gennaio 2008 pubblicato nel S.O. alla Gazzetta ufficiale del 4 febbraio 2008
ed eventuali successivi aggiornamenti sono dovuti all'intervallo di riferimento della
pericolosita sismica oggi disponibile; per opere speciali possono considerarsi azioni
sismiche riferite a Ty pit1 elevati.

Alla base dei risultati cosi ottenuti e la strategia progettuale che impone, al variare del periodo di riferimento Vg, la costanza della
probabilita di superamento Py di ciascuno degli stati limite considerati (strategia progettuale di norma).

E immediato constatare (v. formula C3.2.1) che, imponendo Py = costante al variare di Cy, si ottiene
[TR =—C,-Vy/In(l=PF,)=—C, -V, / costantc] e dunque, a parita di Vy, Ty varia dello stesso fattore Cy per cui viene
moltiplicata V per avere Vy.

Fissata la vita nominale Vy della costruzione e valutato il periodo di ritorno Ty, corrispondente a Cy = 1, si ricava il Ty

corrispondente al generico Cy; dal prodotto Cy -Ty ;. Al variare di Cy;, Ty e V variano con legge uguale.



Strategie progettuali alternative a quella ora illustrata, sono ipotizzabili2.

Al riguardo le NTC, alla fine del § 3.2.1, recitano “Qualora la protezione nei confronti degli stati limite di esercizio sia di prioritaria
importanza, i valori di P, forniti in tabella devono essere ridotti in funzione del grado di protezione che si vuole raggiungere.”

E evidente che la riduzione delle probabilita di superamento attribuite ai vari stati limite non pud essere arbitraria ma deve allinearsi
a precisi concetti di teoria della sicurezza; in particolare si possono eventualmente accrescere i livelli di protezione nei confronti degli

Stati Limite di Esercizio, mentre i livelli di protezione nei confronti degli Stati Limite Ultimi (pil1 direttamente legati alla sicurezza)
possono restare sostanzialmente immutati perché gia ritenuti sufficienti dalla normativa.

Per rispettare le limitazioni testé citate, al variare della classe d'uso e del coefficiente Cy, si puo utilizzare Cy non per aumentare
Vy, portandola a Vg, ma per ridurre Py, .

In tal caso si ha 7, ==Vy/In(1—F, /C;); detto Ty, il periodo di ritorno ottenuto con la strategia progettuale di norma e Ty, il
periodo di ritorno ottenuto con la strategia progettuale appena illustrata, il rapporto R tra i due periodi di ritorno varrebbe:

roTes _Vy/IA-R, /C) _ In(-R,)
T,., —C,-Vy/In(1-PB, ) C,-In(1-P, /C,) (C322]
ed avrebbe, al variare di Cy e Py, , gli andamenti riportati nel grafico successivo.
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Figura C3.2.2 - Variazione di R con Cyje Py,

Constatato che, con la strategia ipotizzata, si rispettano le condizioni preliminarmente indicate come irrinunciabili (sostanziale
costanza di Ty, dunque protezione sostanzialmente immutata, per i valori di P, relativi agli SLU ossia per Py, <10%, e
significativa crescita di T, dunque protezione significativamente incrementata, per i valori di Py, relativi agli SLE ossia per

by,

. 2 60%) si pud poi passare a valutare come applicare la indicazione di norma, ossia come modificare le Py, .

Per trovare come modificare, al variare di Cy, i valori di P, nel periodo di riferimento Vi per ottenere gli stessi valori di Ty
suggeriti dalla strategia ipotizzata, basta imporre R=1 nella formula C.3.2.2 ed indicare con F, i nuovi valori di Py, , cosi
ottenendo:

In(1-R,)

%) L ja-p )=, (=P, /C,) = B =1-(-p, /¢,y [C323]
g e = M) =C MR, 16 = B =150, 16,)

R=1=

E cosi possibile ricavare, al variare di Cy, i valori di 7, a partire dai valori di Py, ; tali valori sono riportati, insieme ai valori di Ty
corrispondenti, nella Tabella C.3.2.I. Adottando la strategia ipotizzata, al crescere di Cy i valori dei ), corrispondenti agli Stati
Limite di Esercizio (SLE) si riducono sensibilmente ed i corrispondenti Ty crescono, mentre i valori dei £, corrispondenti agli

Stati Limite Ultimi (SLU) ed i corrispondenti Ty, sostanzialmente non variano.

Tabella C.3.2.11 - Valori di PVZ e Ty al variare di Cy;

Valori di Pvr* Valori di Ty corrispondenti

Stati Limite

Cu =|CU =|CU =| Cy=10 Cy=15 Cy=20

25i veda al riguardo EN-1998-1, § 2.1, punto 4.



SLO [81,00% |68,80% | 64,60% | 0,60-V, | 0,86-V, 0,96V,
SLD |[63,00%|5583% | 53,08% | Vj 1,22V, 1,32V,

SLE

SLV |10,00%[9,83% | 975% | 9,50-V, | 9,66-V, | 9,75V,
SLC |500% |496% | 494% | 19,50-V, | 19,66-V, | 19,75-V,

SLU

Se dunque la protezione nei confronti degli SLE ¢ di prioritaria importanza, si possono sostituire i valori di Py, con quelli di Pv: ,

cosi conseguendo una miglior protezione nei confronti degli SLE. La strategia progettuale testé ipotizzata, peraltro, conduce ad
un’opera decisamente pili costosa e dunque é lecito adottarla unicamente nei casi in cui gli SLE siano effettivamente di prioritaria
importanza.

Ottenuti i valori di Ty corrispondenti ai quattro stati limite considerati (utilizzando, a seconda dei casi, la strategia progettuale a
o b) si possono infine ricavare, al variare del sito nel quale la costruzione sorge ed utilizzando i dati riportati negli Allegati A e B
al Decreto del Ministro delle Infrastrutture 14 gennaio 2008 e eventuali successivi aggiornamenti, I’accelerazione del suolo a, e le

forme dello spettro di risposta di progetto per ciascun sito, costruzione, situazione d’uso, stato limite.

C3.2.2 CATEGORIE DI SOTTOSUOLO E CONDIZIONI TOPOGRAFICHE

Le condizioni del sito di riferimento rigido non corrispondono, in generale, alle condizioni reali. E necessario, pertanto, tenere
conto delle condizioni stratigrafiche del volume di terreno interessato dall’'opera ed anche delle condizioni topografiche, poiché
entrambi questi fattori concorrono a modificare 1'azione sismica in superficie rispetto a quella attesa su un sito rigido con
superficie orizzontale. Tali modifiche, in ampiezza, durata e contenuto in frequenza, sono il risultato della risposta sismica locale.

Si denomina “risposta sismica locale” 'azione sismica che emerge in “superficie” a seguito delle modifiche in ampiezza, durata e
contenuto in frequenza subite trasmettendosi dal substrato rigido. Per individuare in modo univoco la risposta sismica si assume
come “supetficie” il ”piano di riferimento” cosi come definito, per le diverse tipologie strutturali, al § 3.2.2 delle NTC.

Le modifiche sopra citate corrispondono a:

- effetti stratigrafici, legati alla successione stratigrafica, alle proprieta meccaniche dei terreni, alla geometria del contatto tra
il substrato rigido e i terreni sovrastanti ed alla geometria dei contatti tra gli strati di terreno;

- effetti topografici, legati alla configurazione topografica del piano campagna. La modifica delle caratteristiche del moto
sismico per effetto della geometria superficiale del terreno e dovuta alla focalizzazione delle onde sismiche in prossimita
della cresta dei rilievi a seguito dei fenomeni di riflessione delle onde sismiche ed all’interazione tra il campo d’onda
incidente e quello diffratto. I fenomeni di amplificazione cresta-base aumentano in proporzione al rapporto tra I'altezza
del rilievo e la sua larghezza.

Gli effetti della risposta sismica locale possono essere valutati con metodi semplificati oppure eseguendo specifiche analisi. I
metodi semplificati possono essere adoperati solo se I’azione sismica in superficie e descritta dall’accelerazione massima o dallo
spettro elastico di risposta; non possono cioé essere adoperati se l'azione sismica in superficie e descritta mediante storie
temporali del moto del terreno.

Nei metodi semplificati e possibile valutare gli effetti stratigrafici e topografici. In tali metodi si attribuisce il sito ad una delle
categorie di sottosuolo definite nella Tabella 3.2.1 delle NTC (A, B, C, D, E) e ad una delle categorie topografiche definite nella
Tabella 3.2.IV delle NTC (T1, T2, T3, T4). In questo caso, la valutazione della risposta sismica locale consiste nella modifica dello
spettro di risposta in accelerazione del moto sismico di riferimento, relativo all’affioramento della formazione rocciosa (categoria
di sottosuolo A) su superficie orizzontale (categoria topografica T1).

L’identificazione della categoria del sottosuolo e basata sulla descrizione stratigrafica e sui valori della velocita di propagazione
delle onde di taglio V. Ai fini della valutazione semplificata della risposta sismica locale, nelle NTC, non e piu consentita la
classificazione del sottosuolo sulla base del parametro Ngprg3, per i terreni a grana grossa e C 3 per i terreni a grana fine. Le
NTC richiedono, quindi, che la categoria di sottosuolo sia stabilita sulla base del profilo V. La misura diretta di V attraverso
specifiche indagini geofisiche € in ogni caso preferibile, essendo consentita, in alternativa, la definizione del profilo V, attraverso
il ricorso a correlazioni empiriche “di comprovata affidabilita” solo per il metodo semplificato ed in ipotesi residuali, stante la
maggiore incertezza che caratterizza la determinazione di V, con le citate correlazioni empiriche. In caso di utilizzo di
correlazioni empiriche € comunque raccomandabile non limitarsi all"uso di un singolo modello empirico, al fine di consentire una
stima dell'incertezza legata al carattere regionale di tali correlazioni e alla conseguente elevata dispersione dei relativi dati
sperimentali.

Fatta salva la necessita di estendere le indagini geotecniche nel volume significativo di terreno interagente con l'opera, la
classificazione si effettua in base ai valori della velocita equivalente Vg, definita mediante la media armonica [3.2.1] delle NTC
([C.3.2.4]).
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La velocita equivalente e ottenuta imponendo I'equivalenza tra i tempi di arrivo delle onde di taglio in un terreno omogeneo

equivalente di spessore pari ad H. Dove H e la profondita del substrato definito come quella formazione costituita da roccia o

terreno molto rigido caratterizzato da valori di V non inferiori ad 800 m/s. Per depositi con profondita H del substrato superiore

a 30 m, la velocita equivalente delle onde di taglio V., € definita dal parametro V3, ottenuto ponendo H = 30 m nell’equazione

[3.2.1] - [C.3.2.4]e considerando le proprieta degli strati di terreno fino a tale profondita. Derivando da una media armonica, la

velocita equivalente assume valori differenti da quelli ottenuti dalla media aritmetica delle velocita dei singoli strati pesata sui

relativi spessori, soprattutto in presenza di strati molto deformabili di limitato spessore. Lo scopo della definizione adottata &
quello di privilegiare il contributo degli strati pit deformabili.

Per terreni nei quali la profondita del substrato & maggiore di 30 m (H =30 m), 1a V,
[C.3.2.4] coincide di fatto con la V3, delle NTC 2008. L’introduzione della V.

categorie di sottosuolo si € resa necessaria al fine di includere nell’attuale testo normativo le configurazioni stratigrafiche che
rimanevano escluse nelle NTC 2008 (ad esempio profili di tipo B con profondita del substrato inferiore a 30 m).

seq Cosl come definita dall’equazione [3.2.1]-

seq Unita alla modifica nella definizione delle

Infine nelle NTC 2018 sono state eliminate le categorie speciali di sottosuolo (Classi S1 ed S2 presenti nelle NTC 2008). Per tutte
quelle configurazioni litostratigrafiche non riconducibili alla classificazione riportata in Tab. 3.2.1I (ad esempio terreni instabili o
suscettibili di liquefazione, per determinati sistemi geotecnici o se si intende aumentare il grado di accuratezza nella previsione
dei fenomeni di amplificazione), le azioni sismiche da considerare nella progettazione possono essere determinate mediante
specifiche analisi di risposta sismica locale, meglio descritte nel § C.7.11.3.1. Queste analisi presuppongono un’adeguata
conoscenza delle proprieta meccaniche dei terreni in condizioni cicliche e dinamiche, determinate mediante specifiche indagini e
prove geotecniche.

La risposta sismica locale e, comunque, la modellazione sismica in generale, comprendono un propedeutico studio

geomorfologico, stratigrafico e tettonico, nonché una individuazione delle categorie di sottosuolo a cui afferiscono le opere in
progetto.

C3.2.3 VALUTAZIONE DELL’AZIONE SISMICA

Il moto sismico di ciascun punto del terreno puo essere decomposto in componenti secondo tre direzioni ortogonali; per ciascuna
componente dell’azione sismica puo essere fornita una rappresentazione puntuale mediante la sola accelerazione massima attesa,
mediante l'intero spettro di risposta o mediante storie temporali del moto del terreno (ad esempio accelerogrammi). Qualora la
costruzione sia di dimensioni limitate o le sue fondazioni siano sufficientemente rigide e resistenti, si pud assumere che il moto
sia lo stesso per tutti i punti al di sotto della costruzione, altrimenti si deve tener conto della variabilita spaziale del moto, nei
modi definiti nel § 7.3.2.5.

La rappresentazione di riferimento per le componenti dell’azione sismica & lo spettro di risposta elastico in accelerazione per uno
smorzamento convenzionale del 5%. Esso fornisce la risposta massima in accelerazione del generico sistema dinamico elementare
con periodo di oscillazione T <4 s ed & espresso come il prodotto di una forma spettrale per 1’accelerazione massima del terreno.
La forma spettrale per le componenti orizzontali & definita mediante le stesse espressioni fornite dall’UNI EN 1998 nelle quali,
tuttavia, non si & assunto un singolo valore per I'amplificazione massima ma si € fornita tale grandezza, F,, in funzione della
pericolosita del sito insieme alle grandezze ag, Tc e, conseguentemente, Ty, Tp. Per la componente verticale, invece, le uniche
grandezze fornite in funzione della pericolosita del sito sono l'accelerazione massima, posta pari alla massima accelerazione
orizzontale del suolo a,, e I'amplificazione massima F,, espressa come funzione di a,.

La categoria di sottosuolo e le condizioni topografiche incidono sullo spettro elastico di risposta. Specificamente, 1’accelerazione
spettrale massima dipende dal coefficiente S = Sg:S; che comprende gli effetti delle amplificazioni stratigrafica (Ss) e topografica
(St). Per le componenti orizzontali dell’azione sismica, il periodo T di inizio del tratto a velocita costante dello spettro, e
funzione invece del coefficiente Cc, dipendente anch’esso dalla categoria di sottosuolo.

11 coefficiente di amplificazione topografica Sy e definito in funzione delle condizioni topografiche riportate nella Tabella 3.2.1T ed
assume i valori riassunti nella Tabella 3.2.V delle NTC.

Per le componenti orizzontali dell’azione sismica il coefficiente Sg € definito nella Tabella 3.2.IV delle NTC. Esso e il rapporto tra

il valore dell’accelerazione massima attesa in superficie e quello su sottosuolo di categoria A ed e definito in funzione della
categoria di sottosuolo e del livello di pericolosita sismica di base del sito (descritto dal prodotto Fay).
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Figura C3.2.3 — Andamento del coefficiente Sg per le componenti orizzontali dell’azione sismica

Nella Figura C.3.2.3 & mostrata, per le cinque categorie di sottosuolo, la variazione di Sg in funzione del prodotto F,-a,.

A parita di categoria di sottosuolo, I'andamento di Sg con F,a, ¢ caratterizzato da due tratti orizzontali, rispettivamente per bassi
ed elevati valori di pericolosita sismica di base; tali tratti sono raccordati da un segmento di retta che descrive il decremento
lineare di Sg con F-a,.

In genere, per bassi valori di pericolosita sismica di base, a parita di F,a, i valori di Sg si incrementano al decrescere della
rigidezza del sottosuolo, passando dal sottosuolo di categoria A al sottosuolo di categoria E. In particolare, per F,a, < 0.78g, il
sottosuolo di categoria D mostra amplificazioni maggiori delle altre categorie di sottosuolo. Come conseguenza del
comportamento ciclico non lineare e dissipativo del terreno, per valori elevati della pericolosita sismica di base si osserva
un’inversione di tendenza. Per 0.78g < F,-a, < 1.17g i fenomeni di amplificazione diventano pitt marcati per il sottosuolo di
categoria C mentre per elevati livelli di pericolosita sismica del sito, caratterizzati da valori del prodotto F,a, > 0.93g, le
accelerazioni massime su sottosuolo di categoria D sono inferiori a quelle su sottosuolo di categoria A. Si verifica cioe una
deamplificazione del moto in termini di accelerazione massima.

Per la componente verticale dell’azione sismica, in assenza di studi specifici, si assume S¢=1.

4 T T T T e
£ Sottosuolo

35 -\ A -
N B ]
3 c B
N e D
25 -\ _ Tl R E 7
o L \ \\\\\ 4
®) D S — e ]
2 - T~_ Tl -
|- \\ \_\\_ 4
Feaas \_\~\ _‘-\\______:

15 TS T T —
1F .
Y- SN I U I I S I B I RS

0.1 015 02 025 03 035 04 045 05 055 06
T" (s)
Figura C3.2.4 — Andamento del coefficiente C

11 coefficiente C¢ & definito nella Tabella 3.2.IV delle NTC in funzione della categoria di sottosuolo e del valore di T riferito a
sottosuolo di categoria A, T¢". Nella Figura C.3.2.4, la variazione di C. € mostrata, per le cinque categorie di sottosuolo, in
funzione di T¢".

A parita della categoria di sottosuolo, il coefficiente C decresce al crescere di T¢" e, conseguentemente, 1’effetto di amplificazione

massima si sposta verso periodi pili brevi e si riduce l'estensione del tratto orizzontale caratterizzato da ordinata spettrale
massima. In genere, a parita di T", i valori di C¢ si incrementano al decrescere della rigidezza del sottosuolo, ovvero passando



dal sottosuolo di categoria A al sottosuolo di categoria E. Il sottosuolo di categoria D presenta, nell’intervallo di valori di
interesse, valori di T maggiori di quelli relativi alle altre categorie di sottosuolo.

C3.2.3.1 DESCRIZIONE DEL MOTO SISMICO IN SUPERFICIE E SUL PIANO DI FONDAZIONE

Se le azioni sismiche al piano di fondazione sono ricavate mediante analisi di risposta sismica locale, si puo procedere nella
maniera seguente:

- Si selezionano accelerogrammi rappresentativi delle azioni su affioramento rigido di riferimento, verificandone la
compatibilita con lo spettro elastico di risposta secondo quanto disposto al §3.2.3.6 della norma e tenendo conto delle
indicazioni fornite al successivo C3.2.3.6 e al C7.11.3.1.2.2.

- Dalle analisi di risposta sismica locale si ottiene, per ciascun accelerogramma, il corrispondente accelerogramma in
superficie o sul piano di riferimento (ad esempio il piano di fondazione) e il relativo spettro elastico di risposta.

- Per le analisi con spettro elastico di risposta si adotta lo spettro medio, ottenuto dagli spettri determinati con l’analisi di
risposta sismica locale. Per le analisi nel dominio del tempo si utilizzano direttamente gli accelerogrammi ricavati
dall’analisi di risposta sismica locale.

C3.2.3.2 SPETTRO DI RISPOSTA ELASTICO IN ACCELERAZIONE

C3.2.3.2.1 Spettro di risposta elastico in accelerazione delle componenti orizzontali

11 fattore m tiene conto delle capacita dissipative delle costruzioni alterando lo spettro di risposta assunto a riferimento, per il
quale m=1, definito come lo spettro elastico con smorzamento viscoso convenzionale &= 5%. La relazione [3.2.4] puo essere
utilizzata per costruzioni che non subiscono significativi danneggiamenti e puo essere utilizzata nel campo di smorzamenti
convenzionali compresi tra i valori & =5% e §=28%. Al di fuori di questo campo, la scelta del valore del fattore 1 deve essere
adeguatamente giustificata.

Nel caso di significativi danneggiamenti, generalmente associati ad azioni riferite agli Stati Limite Ultimi, il fattore 1 puo essere
calcolato in funzione del fattore di struttura q previsto per lo Stato Limite considerato secondo quanto definito al § 3.2.3.5 delle
NTC.

C3.2.3.6 IMPIEGO DI STORIE TEMPORALI DEL MOTO DEL TERRENO

Le NTC indicano le caratteristiche delle storie temporali del moto da impiegare nelle analisi non lineari dinamiche delle strutture,
definite al § 7.3.4.1, e di opere e sistemi geotecnici definite al § 7.11 consentendo 1'uso di storie temporali artificiali o naturali
(provenienti da registrazioni di terremoti reali) e, in particolari situazioni, di storie temporali simulate, generate cioé mediante
simulazione del meccanismo di sorgente e della propagazione. Le norme specificano altresi che 1'uso di segnali artificiali non &
ammesso nelle analisi dinamiche di opere e sistemi geotecnici.

Per gli accelerogrammi artificiali e per quelli naturali le NTC definiscono i criteri di coerenza con lo spettro di risposta elastico
per lo stato limite considerato (spettro-compatibilita) mentre per gli accelerogrammi simulati le NTC specificano che la loro
determinazione si qualifichi in base alle caratteristiche degli accelerogrammi della sorgente e del mezzo di propagazione. Per gli
accelerogrammi artificiali le norme prescrivono che essi debbano rispettare vincoli di compatibilita media con lo spettro elastico
di riferimento.

Quando l'azione sismica e rappresentata da accelerogrammi naturali, € necessario che la selezione di questi segnali sia coerente
con la pericolosita sismica attesa al sito, in particolare, con la magnitudo e la distanza epicentrale rappresentative di uno o pitt
eventi di scenario. Poiché la pericolosita sismica di base e definita sul territorio nazionale in termini probabilistici, gli eventi di
scenario, se il sito di costruzione appartiene alle categorie A di sottosuolo (tabella 3.2.II) e T1 topografica (tabella 3.2.1II), possono
essere definiti a partire dai risultati della disaggregazione della pericolosita sismica disponibili sul sito web dellINGV
(http://essel-gis.mi.ingv.it). In questo caso, come indicato al C.7.11.3.1.2, i siti di registrazione dovrebbero essere posti su un
affioramento rigido (categoria A) con superficie topografica orizzontale (categoria T1). Per i siti di costruzione non appartenenti
alle categorie A di sottosuolo e T1 topografica, i segnali naturali testé selezionati sono utilizzati per effettuare analisi di risposta
sismica locale.

Le norme stabiliscono per le registrazioni naturali selezionate alcuni vincoli di spettro-compatibilita rispetto allo spettro elastico
di risposta per lo stato limite considerato (§3.2.3.6). Occorre, inoltre, tenere conto delle indicazioni fornite al paragrafo
C.7.11.3.1.2.2. Al fine di soddisfare i suddetti requisiti di spettro-compatibilita, i segnali registrati possono essere scalati
linearmente in ampiezza. E tuttavia opportuno contenere il fattore di scala in un intervallo limitato in modo da non alterare
eccessivamente i segnali e renderli incompatibili alla magnitudo e alla distanza dalla sorgente degli eventi sismici a cui sono
riferiti. In generale, ciascuna registrazione sismica e costituita da due componenti del moto in direzione orizzontale e una
componente in direzione verticale. Mentre in linea di principio & possibile ottenere, differenziando tra loro i fattori di scala, la
spettro-compatibilita per ciascuna componente del moto, in pratica puo essere opportuno utilizzare un unico fattore di scala per
le due componenti orizzontali, selezionato in modo da rendere la risultante delle azioni sismiche nel piano orizzontale
compatibile con lo spettro risultante. Uno dei possibili metodi per ottenere questo risultato comprende le seguenti operazioni:



1. per ogni coppia di registrazioni orizzontali, si costruisce uno spettro SRSS, dato dalla radice quadrata della somma dei
quadrati degli spettri di ogni componente;
2. lo “spettro medio SRSS” e pari alla media degli spettri SRSS di ciascuna coppia di accelerogrammi, appartenente al
medesimo gruppo di storie temporali;
3. le coppie di registrazioni, nel numero indicato dalla norma, devono essere selezionate e scalate in modo tale che lo spettro
medio SRSS approssimi, secondo i criteri di coerenza spettrale di norma, lo “spettro di riferimento”, dato dal prodotto
dello spettro elastico di progetto per un opportuno coefficiente a.
11 valore del coefficiente o é in genere non superiore a 1,3 che corrisponde alla risultante di due componenti il cui rapporto & circa
pari a 0,85. Tuttavia, nel definire la coerenza spettrale, con particolare riguardo al rapporto fra le componenti accelerometriche, in
assenza di studi sismo-tettonici specifici che giustifichino scelte differenti, si deve adottare un valore limite per il coefficiente o
pari a /2, ovvero la risultante di due componenti uguali tra loro, come specificato al §3.2.3.1 della norma.

Ai fini dell'impiego di accelerogrammi nelle analisi, una descrizione delle azioni sismiche coerente con I'evento di origine puo
essere ottenuta proiettando ciascuna coppia di registrazioni lungo le direzioni principali del sisma, definite come le direzioni per
le quali si annulla la correlazione tra le componenti. Il coefficiente di correlazione tra due componenti accelerometriche Xe Y
nell'intervallo di tempo ti< t < t2, pu0 essere cosi determinato:

jfx(t).y(z)dr [C3.2.5]
Pxy = - - "
\/-[/"Xz(t)dti;Yz(t)dt

dove t1 e t2 rappresentano gli estremi dell’intervallo temporale considerato, che puod essere assunto corrispondente alla fase
intensa del sisma.

C3.3 AZIONI DEL VENTO

Sparisce nel passaggio dalle NTC 2008 alle NTC 2018 la numerazione del § 3.3.1 Generalita, il testo resta praticamente immutato,
ma quello che era il paragrafo successivo sulla velocita di riferimento assume ora il numero 3.3.1 contro il numero 3.3.2 delle NTC
2008.

C3.3.1 VELOCITA BASE DI RIFERIMENTO

A parte la variazione di numerazione del paragrafo il suo contenuto e sostanzialmente immutato, la zonizzazione del territorio
nazionale resta invariata rispetto alle precedenti NTC, cosi come la velocita base di riferimento del vento nelle varie zone, sia a
livello del mare che all’aumentare della quota. La variazione della formula 3.3.1 e infatti solamente apparente e le due
formulazioni conducono comungque agli stessi valori, per tutte le 9 zone e per qualunque quota sul livello del mare.

C3.3.2 VELOCITA DI RIFERIMENTO

In questo paragrafo, vengono introdotte, in mancanza di indagini statistiche adeguate, le seguenti espressioni che forniscono la
velocita di riferimento del vento v, (Ty) riferita ad un generico periodo di ritorno:

Vp(Tg) = Og v, [C3.3.1]
dove:

v, € la velocita di riferimento del vento associata a un periodo di ritorno di 50 anni, Oy € un coefficiente fornito dalla Figura

C3.3.1, alla quale corrisponde 'espressione:

o, =0.75 1-0.2-ln{-ln(l-iﬂ [C3.3.2].
T

R
dove Ty e espresso in anni.

La formula C3.3.2 e generalmente utilizzata per la valutazione della velocita del vento, riferita a tempi di ritorno inferiori a 50
anni per le condizioni transitorie delle costruzioni. Limitatamente alle analisi inerenti il comportamento delle costruzioni nei
riguardi dei fenomeni di instabilita aeroelastica, per i quali le verifiche si conducono in termini di velocita media di riferimento e
di velocita critica per il fenomeno in esame, si dovranno adottare valori di Tr significativamente maggiori di 50 anni, secondo i
criteri specificati in C3.3.11 per il distacco dei vortici ed in documenti di comprovata validita per le altre possibili tipologie dei
fenomeni instabili.
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Figura C3.3.1 - Valori del coefficiente ap in funzione del periodo di ritorno TR, (asse in scala logaritmica),

C3.3.3 AZIONI STATICHE EQUIVALENTI

11 paragrafo chiarisce che nel valutare i carichi agenti su ciascun elemento della costruzione si deve tenere conto delle pressioni
agenti sulle due facce sopravento e sottovento.

C3.3.4 PRESSIONE DEL VENTO

Le espressioni 3.3.2 delle NTC 2008 e [3.3.4] delle NTC 2018, sono sostanzialmente equivalenti; il coefficiente Cp, viene definito

coefficiente di pressione invece che coefficiente di forma (come nelle NTC 2008) ma il suo ruolo e valore, come indicato al § 3.3.8,
restano immutati.

C3.3.5 AZIONE TANGENTE DEL VENTO
Le espressioni 3.3.3 delle NTC 2008 e [3.3.5] delle NTC 2018, sono sostanzialmente equivalenti.

C3.3.6 PRESSIONE CINETICA DI RIFERIMENTO
Le espressioni 3.3.4 delle NTC 2008 e [3.3.6] delle NTC 2018, sono sostanzialmente equivalenti.

C3.3.7 COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE

Il paragrafo mostra la dipendenza del coefficiente di esposizione dall’altezza sul suolo del punto considerato, dalla topografia del
terreno e dalla categoria di esposizione del sito ove sorge la costruzione. Non presenta significative differenze rispetto alle
precedenti NTC.

C3.3.8 COEFFICIENTI AERODINAMICI

In assenza di valutazioni piu precise, suffragate da opportuna documentazione o prove sperimentali in galleria del vento, per i
coefficienti di pressione si assumono i valori riportati ai punti seguenti, con I'avvertenza che si intendono positive le pressioni
dirette verso I'interno delle costruzioni.

Nel seguito, in riferimento alle costruzioni di forma regolare indicate ai paragrafi da C3.3.3.8.1 a C3.3.8.4, si forniscono, tre
distinte serie di coefficienti di pressione esterna:

- coefficienti globali cpe, che possono essere utilizzati in tutti i casi in cui la rappresentazione delle azioni aerodinamiche del
vento possa essere effettuata in maniera semplificata, rivolta alla valutazione delle azioni globali su porzioni estese di
costruzioni o delle risultanti delle azioni indotte dal vento sugli elementi principali della struttura;

- coefficienti locali cpe10 consentono una rappresentazione pil realistica dell’effettivo campo di pressione che si instaura
sulle superfici delle costruzioni e che possono essere impiegati sia in alternativa ai coefficienti di pressione globali cpe, sia
per quantificare la pressione locale sugli elementi con area di incidenza maggiore o uguale a 10 m?

- coefficienti locali cpe1 che consentono la quantificazione della pressione locale su elementi di piccole dimensioni con
un’area di incidenza minore o uguale a 1 m? (quali elementi di rivestimento ed i loro fissaggi).

Per i coefficienti di pressione locali relativi ad un’area di incidenza compresa fra 1 e 10 m?, il valore e pari a:
CpeA = Cpe,1— (Cpe,1— Cpe,10) log10(A) [C3.3.3]
dove:

A él'area di incidenza della pressione del vento.



I coefficienti di pressione interna, da considerare, se del caso, congiuntamente ai coefficienti di pressione esterna, sono riportati al
paragrafo C3.3.8.5.

Per costruzioni di forma non regolare e per i ponti, si dovra fare riferimento ad indicazioni aggiuntive tratte da documenti di
comprovata validita.

C3.3.8.1 EDIFICI A PIANTA RETTANGOLARE CON COPERTURE PIANE, A FALDE, INCLINATE E CURVILINEE

Per la valutazione della pressione esterna si assumeranno, nei casi piti comuni, gli schemi di seguito riportati; per le forme non
contemplate nel presente documento e per ulteriori approfondimenti sui criteri di analisi costituiscono utile riferimento
I'Eurocodice EN-1991-1-4 e le Istruzioni CNR DT207. Per le forme non contemplate nei documenti citati si potra ricorrere a dati di
letteratura o a prove specifiche in galleria del vento o, infine, a simulazioni di fluidodinamica computazionale utilizzando
strumenti di comprovata validita scientifica.

C3.3.8.1.1 Pareti verticali

I coefficienti globali cpe da assumere sulle pareti di un edificio a pianta rettangolare sono riportati in Figura C3.3.2 e in Tabella
C3.31

A 220 L

@ (b)
a) Parametri caratteristici di edifici a pianta rettangolare,
b) Edifici a pianta rettangolare: cpe per facce sopravento, sottovento e laterali

Figura C3.3.2

Tabella C3.3.1: Edifici a pianta rettangolare: cye per facce sopravento, sottovento e laterali

Faccia sopravento Cy=2,0 Cy=15
h/d<1: cpe=0,7+0,1-h/d h/d<0,5: cpe=-0,5--0,8-h/d h/d<1: cpe=-0,3-0,2-h/d
h/d>1: cpe=0,8 h/d>0,5: cpe=-0,9 1<h/d<5: cpe=-0,5-0,05-(h/d-1)

I coefficienti locali cpe10 e di dettaglio cpe1 da assumere sulle pareti di un edificio a pianta rettangolare sono riportati in Figura,
C3.3.3 e in Tabella C3.3.11, il valore della dimensione ¢ e pari al minimo tra b e 2h.

_IAL B | €|
45*
D E L
s
“IAl B | €
d
(a) (b)

a) Schema planimetrico di riferimento
b) Suddivisione delle pareti verticali di edificio a pianta rettangolare in zone di uguale pressione (prospetti laterali)

Figura C3.3.3

Tabella C3.3.11 - Edifici a pianta rettangolare: cpe per facce sopravento, sottovento e laterali.



Zona A B C D E
h/d Cpe,10 Cpel Cpe,10 Cpe1 Cpe,10 Cpel Cpe,10 Cpe1 Cpe,10 Cpel
5 -1,2 -14 -0,8 -1,1 -0,5 +0,8 +1,0 -0,7
1 -1,2 -14 -0,8 -1,1 -0,5 +0,8 +1,0 -0,5
<0,25 -1,2 -1,4 -0,8 -1,1 -0,5 +0,7 +1,0 -0,3

C3.3.8.1.1.1 Altezza di riferimento per la faccia sopravento

La distribuzione altimetrica della pressione sulle pareti della costruzione ¢, in generale, diversa dal profilo della pressione
cinetica di picco del vento indisturbato, come si ricava attraverso il coefficiente di esposizione (§ 3.3.7 delle NTC). In conseguenza
di cio, e opportuno calcolare la pressione cinetica di picco in corrispondenza di un punto posto ad una quota detta di riferimento
(Z), tale da consentire la stima, generalmente a favore di sicurezza, della risultante delle pressioni agenti sulle pareti verticali
dell’edificio.

Per gli edifici bassi, ossia con altezza minore o uguale della dimensione in pianta ortogonale al flusso del vento (h <), I’altezza
di riferimento e costante e pari alla quota di sommita dell’edificio (Z, = h); la pressione del vento é pertanto uniforme.

Per gli edifici alti, ossia con altezza compresa fra la dimensione in pianta ortogonale al flusso del vento e 5 volte la profondita
dell’edificio (b < h < 5-d), si definiscono due zone distinte. Nella prima parte dell’edificio, sino alla quota z = b, l'altezza di
riferimento & costante e pari a Z, = b; la pressione del vento e pertanto uniforme. Nella parte superiore dell’edificio, per z
compreso fra b e h, la quota di riferimento Z, puo essere scelta seguendo uno dei due seguenti criteri (figura C3.3.4):

1. L’altezza di riferimento e costante e pari alla sommita dell’edificio (Z, = h); la pressione del vento ¢ pertanto uniforme fra
le quote z=b e z=h. In questo modo il calcolo delle forze aerodinamiche e semplificato, ma la forza totale che ne risulta e
generalmente maggiore di quella reale.

2. L’edificio & suddiviso in tronchi di altezza arbitraria, a ciascuno dei quali corrisponde un’altezza di riferimento costante
pari alla sommita del tronco; se I'altezza di ciascun tronco coincide con l'interpiano dell’edificio, ed ogni singolo tronco
risulta centrato sulla posizione degli elementi orizzontali (solai), e lecito ammettere che 1’altezza di riferimento sia pari alla
quota del solaio relativo; in entrambi i casi la pressione del vento & uniforme su ogni tronco. In questo modo il calcolo
delle forze e piut oneroso, ma i valori che si ottengono sono pit1 aderenti alla realta e non maggiori di quelli che si
ottengono applicando la procedura di cui al punto precedente.

Figure C3.3.4 - Quote di riferimento negli edifici bassi ed alti

Particolare attenzione va posta nel caso di edifici particolarmente snelli, il cui rapporto h/d sia maggiore di 5, per i quali potra
farsi utile riferimento a studi specifici di settore.

C3.3.8.1.1.2  Altezza di riferimento per le facce sottovento e laterali

La pressione sulle facce sottovento e sulle facce laterali degli edifici puo essere considerata, con buona approssimazione, costante
con la quota. Di ci0 si tiene conto assumendo che l’altezza di riferimento sia costante e pari alla quota di sommita dell’edificio
(Z = h).

C3.3.8.1.2 Coperture piane

Si considerano piane le coperture la cui inclinazione sull’orizzontale sia compresa tra -5° e +5°. L'altezza di riferimento Z, per le
coperture piane e pari alla quota massima della copertura stessa, inclusa la presenza dei parapetti e di altri analoghi elementi. I
coefficienti globali cpe da assumere sulle coperture di un edificio a pianta rettangolare sono riportati in Figura C3.3.5 e in Tabella
C3.3.1IL
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Figura C3.3.5 - Schema di riferimento per coperture piane

Tabella C3.3.111 - Edifici rettangolari: cye per coperture piane.

Fascia sopravento di profondita pari al minimo tra b/2 e h: cpea=-0,80

Restanti zone cpes=£0,20

Nella zona sottovento la pressione puod assumere sia valori negativi sia valori positivi, per cui si devono considerare entrambi i
casi.

I coefficienti locali cpe10 e di dettaglio cpe1 da assumere sulle coperture di un edificio a pianta rettangolare sono riportati in Figura
C3.3.6 e in Tabella C3.3.1V. In riferimento alla Figura C3.3.6 e Tabella C3.3.1V, il valore della dimensione e e pari al minimo fra b e
2h.

(b)

a) Suddivisione delle coperture piane in zone di uguale pressione,

b) Altezza di riferimento per coperture piane con parapetti o raccordi (curvi e piani)
Figura C3.3.6

Tabella C3.3.1V - Coefficienti di pressione per coperture piane,



Zona
F G H 1
Coa 1 Cpel Cpe 10 Cpe,l Cpe,10 Cpel Cpe 1 Cpel
| Spigoli vivi -18 | -25 |-t2 [~20 | -07 | -12 202
mi=0025 | -16 [-22 |11 |18 | -07 | -2
Fon hyt=005 | 1.4 =20 09 —-1.6 =0.7 -12 *02
i hh=010 |-12 [ -18 [-08 [-14 | —07 | 12
| IR ETEET BT ET 04
Raceodi ™ h=010 |07 | -12 |08 |-14 03 02
wh=020 |05 [-08 |-0s5 [ -o0s -03
| a=3r [-10 [-15 |0 [-1s =03
Racootl | a=as®_[-12 [-18 |13 |-is 04 +02
a=6r |13 [ 15 [-13 [ -1s 0.5
C3.3.8.1.3 Coperture a falda singola

L’altezza di riferimento Z, per le coperture inclinate a semplice falda e pari alla quota massima della copertura stessa. Per le
inclinazioni -5°< o <+5° occorre fare riferimento al caso di copertura piana (§ C3.3.8.1.2). I coefficienti globali da assumere sulle
coperture a singola falda di un edificio a pianta rettangolare, nel caso di vento ortogonale alla direzione del colmo sono riportati
in Figura C3.3.8 e in Tabella C3.3.V. Nella zona 5°<a< 45° la pressione puo variare rapidamente da valori negativi a valori
positivi, per cui vengono forniti valori dei coefficienti di pressione con entrambi i segni; in generale, si considerano ambedue le
condizioni di carico, valutando quale puo condurre a situazioni pit gravose per la struttura o I’elemento strutturale considerato.

basso

PR, T4
e

Figura C3.3.8 - Coperture a semplice falda: valori del coefficiente cpe: vento perpendicolare alla direzione del colmo.

Tabella C3.3.V - Coefficienti di pressione per coperture a semplice falda (a in °): vento perpendicolare alla direzione del colmo.

Valori negativi Valori positivi
a<-60° cpe=—10,5
-60°<0<-15° | ¢pe=— 0,5 = (a+60)/90 0°<0<45° | cpe=+ /75
-15°<a<30° | cpe=— 1,0 + (a+15)/75 45°<a<75° | ¢pe=+ 0,6 + (0—45)/150
30°<0<45° | cpe=— 0,4+ (0—30)/37,5

I coefficienti globali da assumere sulle coperture a singola falda di un edificio a pianta rettangolare, nel caso di vento parallelo
alla direzione del colmo sono riportati in Figura C3.3.9 e in Tabella C3.3.VL.
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Figura C3.3.9 - Coefficienti di pressione per coperture a semplice falda: vento parallelo alla direzione del colmo

Tabella C3.3.VI - Coefficienti di pressione per coperture a semplice falda (a in °): vento parallelo alla direzione del colmo.

Fascia sopravento di | 0°<0<15° cpea=—0,8-a/50
profondita pari al minimo tra R __
b2edh 15%<a Cpe,A 1,10
0°<o<15° cpes=—0,2 - /30
Restanti zone 15°<0<45° cpep=—0,7 — (a~15)/150
45°<a cpe.s=—=0,9 + (0—45)/75

I coefficienti locali e di dettaglio da assumere sulle coperture a singola falda di un edificio a pianta rettangolare sono riportati in
Figura C3.3.10 e in Tabella C3.3.VII e C3.3.VII], il valore di e € pari al minimo fra b e 2h.
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Vento parallelo alla direzione del colmo
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~t 1

d

Vento ortogonale alla direzione del colmo

Figura C3.3.10 - Suddivisione delle coperture a semplice falda in zone di uguale pressione



Tabella C3.3.VII - Coefficienti di pressione per coperture a semplice falda (« in °): vento ortogonale alla direzione del colmo.

Diareziome del vento € =0 Darezione del veato £ = 1507
o ¥ = H F (=] H
Cpo 10 Epel Tpe b0 Cpal Epe1a Epot Cpa 0 Epel Lpe b Cpal Cpe 10 Epet
-17 | -25]| -12 | 20 ] 06| 12
» N = a =23 | =25 | -13 | =20 | 08 | 12
d o 1]
- =3 — -1
15 24 | L L | L A -25 | 28] -13 | 20| 0% | -12
+3,.2 +0.2 +0.2
5 | -0, 03
3= =11 | —23 | 08 | -1.5 0.3
+0.4
i} o 1]
452 -06 | -1.3 —0,5 =07
+HL! +0.7 +0,6
L +0.7 +0,7 +0,7 -05 | -1.0 =05 —0,5
759 -8 ~0.8 +0.8 -05 [ -1.0 =5 —.5

Tabella C3.3.VIII - Coefficienti di pressione per coperture a semplice falda (v in °): vento parallelo alla direzione del colmo.

Darezone del vento € = 907
o Fa Fy G H 1

Cpe 10 Cpe | Cpe L0 Lpal Lpa 10 Cpe) Cpe 0l Cpa,l Cpe 10 Lpel
s | =21 | —26 | =1 | —za | s | —20 ]| 0s | 212 5

15° | =24 | 29 | 16 | =24 | 19 | 25 | 08 | 12 | w7 | —12
30 | 21 | 29 | -13 | -20 | -15 | 20 | 10 | -13 | -08 | -12
45 | —15 | 24 | -13 14 | 20 | —10 | 13 | -05 | —12
60° | -12 | —20 | -12 A EN R R
752 =11 =20 =12 =12 =20 =1.0 =13 =05

C3.3.8.1.4 Coperture a falda doppia

L’altezza di riferimento Z,per le coperture inclinate a doppia falda (Figura C3.3.11) ¢ pari alla quota massima della copertura

stessa. Per le inclinazioni -5°<a<+5° occorre fare riferimento al caso di copertura piana).

I coefficienti globali da assumere sulla falda sopravento di coperture a falda doppia di un edificio a pianta rettangolare, nel caso
di vento perpendicolare alla direzione del colmo, sono quelli per le coperture a falda singola. Nella zona 0°< a <45° vale quanto

previsto per le coperture a falda singola circa la variazione di segno della pressione.

Per la falda sottovento, si fa riferimento ai valori riportati in Tabella C3.3.IX e Figura C3.3.12.

. impluvio

valori positividia | valor negativi di o !

Figura C3.3.11 - Schema di riferimento per coperture a falda doppia

15 B0 45 -30

Figura C3.3.12 - Coefficienti di pressione per coperture a doppia falda: falda sottovento con vento in direzione perpendicolare al colmo



Tabella C3.3.IX - Coefficienti di pressione per coperture a doppia falda (v in °): vento in direzione parallela al colmo.

=T5° 2@ <=15" | gpe=—0.85 + (ct+60)/180
15 =p=15° | u=—086
15° s =45° | gu=—0,6+(a—15)100
45°<n Cre=—103

Nel caso di vento parallelo alla direzione del colmo, i coefficienti di pressione sono riportati nella Tabella C3.3.X e Figura C3.3.13.

-5 50 45 30 -15 o 15 30 45 &0 73

Figura C3.3.13 - Coefficienti di pressione per coperture a doppia falda: vento in direzione parallela al colmo

Tabella C3.3.X - Coefficienti di pressione per coperture a doppia falda (a in °): vento in direzione parallela al colmo.

o ==30° tpa=—10
Fascia sopravento &i profondity pari al mi- | —30°=@=0° | cpy=—08+a/150
st b2 o Peasil® | cuu=—08-w150
Wea Cra=—10
45" <a=—30° |cps=—09
Restanti zone: WP Sl0F | e g=— 0.9+ (or+30)100
10° <o Cpez=—1035

I coefficienti locali cpe,10 € di dettaglio cpe1 da assumere sulle coperture a doppia falda di un edificio a pianta rettangolare sono
riportati in Figura C3.3.14 e in Tabella C3.3.XI e XII, il valore di e € pari al minimo fra b e 2h.
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Figura C3.3.14 - Suddivisione delle coperture a falda doppia in zone di uguale pressione

Tabella C3.3.XI - Coefficienti di pressione per coperture a doppia falda: vento in direzione ortogonale al colmo.

Direzione del vento & - 0°
o F G H 1 1
Cpei0 l Cpal Cpa. 10 l Cpel Cpeld ﬂ Cpr.1 Cpedd | Coel Cpa I Crel
—45° 0.6 -06 03 07 -10 | -15
30° | -1.1 ] 20| 08 ] -15 03 —0.6 08| -14
R E B EE 03 07| -12
s | 35| 2] 20|08 -12 j-: j:g
s |2l 2s] 1220 06] 12 e 06
0 0 0 02
I [20]-0s]-15 03 04 10|15
2 02 0.2 [ 0
G |8 |-15] 05 ]-15 0.2 —0.4 0.5
07 0.7 04 D 0
450 0 0 0 -2 -03
+0,7 <07 0.6 0 0
60° A7 =07 0.7 2 03
75° 0.8 <08 08 032 0.3

Tabella C3.3.XII - Suddivisione delle coperture a doppia falda in zone di uguale pressione: vento in direzione parallela al colmo.



Direzione del vento © = 90°
o G H I
Cpel | Cpel | Cpuid | Cped | Cpeld | Epel | Conit | Cpel
5 | 4| 20|-12]=20]=10]-13]-00]-12
a0 [ s [ —21-12]20]-10]-13]-00]-12
|| 25| 2] 20| 08| 12] 0812
= g |=2s]-12]=0=07]-12] 06|12
s |6 |—22]-13]-20]-07]-12 —0,6
15° | =13 | =20 ] =13 | 20| —06 | -12 -0.5
30° | -11 | 15| -1a | 20| 05| 12 05
45° |11 | 15|13 20 [ 09 [ 12 05
60° | -11 | 15|12 20| -08|-10 —0,5
75¢ | -11 | -15 [ -12 | 20| -08 | -10 -0.5
C3.3.8.1.5 Coperture a padiglione

L’altezza di riferimento Z, per le coperture a padiglione (figura C3.3.15) e pari all’altezza massima della copertura stessa.

Per i coefficienti globali sulle coperture a padiglione di un edificio a pianta rettangolare, per le falde sopravento e sottovento, si
assumano gli stessi coefficienti previsti per le coperture a falda doppia.

e

Figura C3.3.15 - Schema delle coperture a padiglione

Per le falde laterali, relative alle pareti parallele alla direzione del vento, si considerano i coefficienti riportati i Figura C3.3.16 e

Tabella C3.3.XIII.

0,007

0,2

-0,40

-1,00

-1.20

Figura C3.3.16 - Coefficienti di pressione per coperture a padiglione: falde laterali

Tabella C3.3.XIII - Suddivisione delle coperture a doppia falda in zone di uguale pressione: vento in direzione parallela al colmo.

0*=a<30°
30°<oa<45°
45° <o = 60°

60°=a

Cpe=—0.6
cpe=—10

Cpe™ — 0,6

— /75

Cpe=— 1,0 + (x—45)37.5

I coefficienti locali cpe10 e di dettaglio cpe1 da assumere sulle coperture a padiglione di un edificio a pianta rettangolare sono
riportati in Figura C3.3.17 e in Tabella C3.3.X1V, il valore di e e pari al minimo fra b e 2h.
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Figura C3.3.17 - Suddivisione delle coperture a padiglione in zone di uguale pressione

Per la direzione del vento ® = 0°, nel caso di inclinazioni di falda 5°<a<45°, ove e presente un doppio valore del coefficiente di
pressione, vanno considerati due casi diversi: nel primo si adottano tutti i valori positivi dei coefficienti di pressione, nel secondo
tutti i valori negativi; non occorre prendere in considerazione combinazioni di carico in cui i coefficienti di pressione assumano
valori sia positivi sia negativi. E” possibile utilizzare un’interpolazione lineare per valori intermedi dell’angolo o, purché questa
sia fatta fra valori corrispondenti di segno non opposto. I valori dei coefficienti di pressione sono sempre da valutare in funzione
dell'inclinazione della falda sopravento.

Tabella C3.3.XIV - Suddivisione delle coperture a padiglione in zone di uguale pressione: vento in direzione parallela al colmo.

g per Direzione del vento ©=0°¢ O = 90°

6=0%. ¢ G H T T K T, M N

g per 1

O=00° | e | Gt | Gmin | G | Gutn | Gt | Gt | Gt | Gene | Gt | o | Gt | et | Gt | Gmie | Gt | Gt | G

4o LTI 231A2| 201061121 55 | o5 | 06 |12|20]|0s|a2] s
0 0 0

15 |02l 20L0s[ 1] 03 05 |-10|-15]-12[-20]-14| 20|-06]|-12] w03
<02 | +02 [ -02

300 |oslasfos[15] 02 04 |o7|12| 05 |14]|20]-08|12] 02
<05 | =07 | 04

a0 3 1 O 03 06 03 |-13]|20]|08(12] 02
207 | 07 | <06

S60° | <07 | 07 | +07 | 03 06 03 |12|20] -04 02

75| 08 | 08 | 08 | 03 056 03 |12]|20] o2 02

C3.3.8.1.6 Coperture a falde multiple

L’altezza di riferimento Z, per le coperture a falde multiple, ossia le coperture composte da successioni contigue di coperture a
semplice o a doppia falda & pari all’altezza massima h della copertura stessa. In generale, i coefficienti di pressione per le



coperture a falde multiple sono gli stessi forniti nei precedenti paragrafi per le coperture corrispondenti a semplice e a doppia
falda.
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Figura C3.3.18 - Suddivisione delle coperture a falda multipla

Limitatamente al caso di vento perpendicolare alla direzione del colmo, e per i soli tipi costruttivi illustrati in Figura C3.3.18, i
coefficienti di pressione sopra definiti possono essere moltiplicati per i fattori riduttivi indicati nella stessa figura. In particolare:

- nel caso riportato nella Figura C3.3.18 (a), si applicano ad ogni tratto della copertura i coefficienti di pressione definiti nel
paragrafo coperture a falda singola, con inclinazione negativa. Tali coefficienti sono moltiplicati per il fattore riduttivo 0,8
nel secondo tratto, e per il fattore riduttivo 0,6 nei tratti successivi;

- nel caso riportato nella Figura C3.3.18 (b), si applicano ad ogni tratto della copertura i coefficienti di pressione definiti nel
paragrafo coperture a falda singola, con inclinazione positiva. Nel caso in cui tali coefficienti siano positivi (cpe> 0), nel
secondo tratto e in quelli successivi si assume cpe = -0,4. Nel caso in cui tali coefficienti siano negativi (cpe< 0), essi sono
moltiplicati per il fattore riduttivo 0,8 nel secondo tratto, e per il fattore riduttivo 0,6 nei tratti successivi;

- nel caso riportato in Figura C3.3.18 (c), si applicano al primo tratto della copertura (prima falda sopravento) i coefficienti
di pressione definiti nel paragrafo coperture a falda singola con inclinazione positiva. Ai tratti successivi della copertura si
applicano i coefficienti di pressione riportati nel paragrafo coperture a falda doppia con inclinazione negativa; tali
coefficienti sono moltiplicati per il fattore riduttivo 0,6 a partire dal terzo tratto della copertura;

- nel caso riportato in Figura C3.3.18 (d), si applicano ad ogni tratto della copertura i coefficienti di pressione riportati nel
paragrafo coperture a falda doppia con inclinazione negativa. Tali coefficienti sono moltiplicati per il fattore riduttivo 0,8
nel secondo tratto, e per il fattore riduttivo 0,6 nei tratti successivi.

C3.3.8.1.7 Coperture a volta cilindrica
La quota di riferimento per le coperture a volta cilindrica e pari a Zz, = h + f/2 (in riferimento alla Figura C3.3.19 (a) e (b).

Nel caso di vento perpendicolare alle generatrici della copertura, la copertura e suddivisa in quattro zone distinte di uguale
sviluppo:

- nella prima zona (A, sopravento) si adottano i coefficienti di pressione cpe,;

- nelle due zone intermedie (B) si adottano i coefficienti di pressione cpe,s;



- nell’ultima zona (C, sottovento) si adottano i coefficienti di pressione cpe,c.
I valori dei coefficienti di pressione cpe,, Cpe,B € Cpe,c sOno forniti nella Figura C3.3.19 (c), in funzione dei rapporti h/d e f/d.
In particolare, per quanto riguarda il coefficiente cpe,a:
- nel caso in cui h/d > 0,5, si considerano entrambi i valori riportati nel grafico;
- per valori intermedi tra h/d=0 e h/d=0,5, si possono interpolare linearmente i valori riportati.
Per valori di f/d < 0,05 si possono adottare i coefficienti di pressione delle coperture piane.
Nel caso di vento parallelo alle generatrici della copertura, in prima approssimazione, € lecito applicare i coefficienti di pressione

relativi alle coperture piane.
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a) e b) Schema di riferimento per coperture a volta cilindrica,
¢) Coefficienti di pressione per coperture a volta cilindrica
Figura C3.3.19

C3.3.8.2 TETTOIE
11 presente paragrafo fornisce i criteri per valutare le azioni globali del vento sulle coperture in cui lo spazio sottostante non sia
delimitato in maniera permanente da pareti.
Si definisce grado di bloccaggio ¢, il rapporto tra 1’area esposta al vento di un’eventuale ostruzione presente al di sotto della
tettoia e 1'area totale della superficie ortogonale alla direzione del vento al di sotto della tettoia (Figura C3.3.20). Si identificano
due situazioni limite:

- ¢=0 corrisponde all’assenza di ostruzioni al di sotto della tettoia (tettoia libera);

¢=1 corrisponde alla situazione in cui lo spazio al di sotto della tettoia risulti completamente ostruito.



La condizione ¢=1 e sostanzialmente diversa da quella prevista per gli edifici in quanto 'eventuale ostruzione pu0 essere offerta
anche da elementi che non delimitano completamente e permanentemente lo spazio al di sotto della tettoia.
A valle della massima ostruzione si adotta ¢=0.

Le azioni aerodinamiche esercitate dal vento sulle tettoie dipendono fortemente dal grado di bloccaggio in quanto la presenza di
un’ostruzione, anche soltanto sul lato sottovento, impedisce il passaggio dell’aria al di sotto della tettoia.
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Tettoia senza astruzioni, p=0 Tetioia ostruita, =1
Figura C3.3.20 - Differenze nel flusso dell’aria per tettoie con ¢=0 e ¢p=1

Il presente paragrafo schematizza 1'azione del vento sulle tettoie attraverso le forze F risultanti dal campo di pressioni sulla
superficie della falda della tettoia, dirette ortogonalmente ad essa. Tali forze sono quantificate dal prodotto dei coefficienti di
forza, cr, per la superficie della falda in esame e sono applicate nei punti indicati nel seguito per le varie tipologie di tettoia.

Per la valutazione piu dettagliata del campo di pressione agente sulle tettoie, al fine di valutare azioni locali su elementi o su
porzioni delle tettoie costituite da un singolo strato di copertura, si potra fare riferimento a documenti di comprovata validita. La
valutazione delle pressioni locali sulla faccia superiore e sulla faccia inferiore delle tettoie costituite da un doppio strato di
copertura richiede valutazioni specifiche e, se necessario, lo svolgimento di prove in galleria del vento.

C3.3.8.2.1 Tettoie a falda singola

La Tabella C3.3.XV e la relativa Figura C.3.3.21 riportano i valori dei coefficienti di forza per le tettoie a semplice falda con vento
agente perpendicolarmente alla linea di colmo. I valori dei coefficienti di forza sono espressi in funzione del grado di bloccaggio
¢ e dell’inclinazione a della falda. Per valori intermedi di ¢ ¢ ammessa un’interpolazione lineare tra i valori relativi ai casi ¢p=0 e
¢=1. La quota di riferimento Z, e pari all’altezza massima h della tettoia. L’area di riferimento L?, ossia l’area su cui € applicata la
forza risultante, € pari all’area della tettoia.
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Figura C3.3.21 - Coefficienti di pressione complessiva per tettoie a semplice falda

Tabella C3.3.XV - Coefficienti di forza per tettoie a semplice falda (v in °).

Valori positivi Tutti i valori di g cr=+02+a30
=0 =—05—13a!
Valor negativi ? cr=—05—-130/30
=1 cr=—14

Per il calcolo della tettoia si considerano le condizioni di carico pili gravose tra le quattro indicate nella Figura C3.3.22, dove la
forza risultante F = gp (z) L? cr



Tettoie a semplice falda: posizione del punto di applicazione della forza risultante in funzione della direzione di provenienza del vento e della direzione della forza

Figura C3.3.22

Le tettoie a semplice falda con vento agente parallelamente alla linea di colmo possono essere analizzate, in prima
approssimazione, come tettoie piane a semplice falda (ot = 0°).

C3.3.8.2.2 Tettoie a falda doppia

La Tabella C3.3.XVI e la relativa Figura C3.3.23 riportano i valori dei coefficienti di forza per le tettoie a doppia falda (di uguale
pendenza) con vento agente perpendicolarmente alla linea di colmo. I valori dei coefficienti di forza sono espressi in funzione del
grado di bloccaggio ¢ e dell’inclinazione « delle falde. Per valori intermedi di ¢ € ammessa un’interpolazione lineare tra i valori
relativi ai casi $p=0 e ¢p=1. La quota di riferimento Z, e pari all’altezza massima h della tettoia. L’area di riferimento L?, ossia I'area
su cui e applicata la forza risultante, & pari all’area di ciascuna falda della tettoia.
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Figura C3.3.23 - Coefficienti di pressione complessiva per tettoie a falda doppia

Tabella C3.3.XVI - Coefficienti di forza per tettoie a doppia falda (v in °).

WValon positrvi Tutti 1 valon di @ cr=+0.2+0,T|ai30
o=0 a)? cr=—05+01w10
WValori negativi oz ep=—05-02a10
9=1 tutti i valori di o cg=—14

Per il calcolo della tettoia si considerano le condizioni di carico pit1 gravose tra quelle indicate nella Figura C3.3.24, dove la forza
risultante F = qp (z) L? cr & considerata agente simultaneamente su entrambe le falde oppure soltanto su una di esse. Ciascuna
falda delle tettoie a doppia falda con vento agente parallelamente alla linea di colmo pud essere analizzata, in prima
approssimazione, come una tettoia piana a semplice falda (o= 0°).
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a) Tettoie a doppia falda: posizione del punto di applicazione delle forze risultanti in funzione della direzione della forza — schema per a>0°.
b) Tettoie a doppia falda: posizione del punto di applicazione delle forze risultanti in funzione della direzione della forza — schema per a<0°

Figura C3.3.24

C3.3.8.2.3 Tettoie a falde multiple

Ciascuna coppia di falde delle tettoie composte da piu coppie di falde affiancate (di uguale pendenza) puo essere analizzata, in
prima approssimazione, come una singola tettoia a doppia falda. Limitatamente al caso di vento perpendicolare alla direzione dei
colmi, e per il solo tipo costruttivo illustrato in Figura C3.3.25 i coefficienti di forza sopra definiti possono essere moltiplicati per i
fattori riduttivi riportati in Tabella C3.3.XVII, secondo lo schema indicato nella stessa Figura C3.3.25.

2 7 Z

Figura C3.3.25 - Tettoie a falda multipla: individuazione dei vari elementi

Tabella C3.3.XVII - Coefficienti di forza per tettoie a semplice falda (o in °).

S Posiiione Fattori riduttivi per futti 1 valor di @
perep=0 perep=0
1 Primo campo 10 0.8
2 Secondo campo 0.9 0.7
3 Altni campi 0.7 0.7
C3.3.8.3 COEFFICIENTI DI PRESSIONE PER PARETI VERTICALI DI EDIFICI A PIANTA CIRCOLARE

Analogamente agli edifici a pianta rettangolare, il comportamento aerodinamico delle costruzioni a pianta circolare e in
particolare della loro superficie laterale dipende, sostanzialmente, dal rapporto tra il diametro in pianta e I'altezza. Per le
costruzioni tozze si realizza un flusso tridimensionale.

Per le costruzioni snelle, con 'esclusione della porzione alla base e di sommita, si realizza un flusso bidimensionale in piani
orizzontali.

I coefficienti di pressione forniti in questo paragrafo dipendono dal rapporto h/b, essendo h I’altezza della costruzione e b il suo
diametro. Inoltre dipendono dal numero di Reynolds Re e dalla scabrezza k della superficie. Nel caso di costruzioni
particolarmente snelle, il cui il rapporto h/b sia maggiore di 5, si faccia riferimento alle indicazioni riportate in documenti di
comprovata validita.



La distribuzione altimetrica della pressione in generale & diversa dal profilo della pressione cinetica di picco del vento
indisturbato. Il presente paragrafo fornisce un criterio di valutazione dell’altezza di riferimento, tale da condurre a stime
approssimate, generalmente a favore di sicurezza, della risultante delle pressioni.

Per le costruzioni basse, ossia con altezza minore o uguale del diametro in pianta (h <b), I'altezza di riferimento & costante e pari
alla quota di sommita della costruzione (Z, = h); la pressione del vento ¢ pertanto uniforme in altezza.

Per le costruzioni alte, ossia con altezza compresa fra il diametro della pianta e 5 volte I'altezza della costruzione (b <h < 5-b), si
definiscono due zone distinte:

- nella prima parte della costruzione, sino alla quota z = b, I’altezza di riferimento € costante e pari a z, = b; la pressione del
vento ¢ pertanto uniforme in altezza;

- nella parte superiore della costruzione, per z compreso fra b e h, la quota di riferimento Z; puo essere scelta seguendo uno
dei due seguenti criteri:

1. laltezza di riferimento e costante e pari alla sommita della costruzione (z, = h); la pressione del vento & pertanto
uniforme fra le quote z=b e z=h. In questo modo il calcolo delle forze aerodinamiche e semplificato, ma la forza totale
che ne risulta e generalmente maggiore di quella reale;

2. la costruzione viene suddivisa in tronchi di altezza arbitraria, a ciascuno dei quali corrisponde un’altezza di
riferimento costante pari alla sommita del tronco; la pressione del vento su ogni tronco e pertanto uniforme in altezza.
In questo modo il calcolo delle forze & pili oneroso, ma i valori che si ottengono sono pili aderenti alla realta e non
maggiori di quelli che si ottengono applicando la procedura di cui al punto precedente.

I coefficienti di pressione esterna cpe sono forniti dalla relazione:
Cpe = CpeoWra [C3.34]
dove:
Cpeo € il coefficiente di pressione esterna per un cilindro circolare di lunghezza teoricamente infinita;

Paa € un coefficiente che tiene conto della lunghezza finita del cilindro (effetti di bordo).

II coefficiente di pressione esterna cpeo € fornito dalla relazione:

-
CW,‘(ULP):l—(]—c,,m)-sinz(2 "J per 0°<a,<a,
‘am
o C3.3.5
cm(al,):cw7(0,,,,70”,)@051[_,‘Ip_u } per o, <o, <o [ ]
b 'm
C,,L«,(O‘,.):C,;. per o, <a, <180°

dove ap e I'angolo indicato in Figura C3.3.26, espresso in gradi (°); i parametri cpm, cpb, atm € aw hanno il significato illustrato nella
stessa Figura C3.3.26. La Tabella C3.3.XVIII riporta alcuni valori indicativi di tali parametri, corrispondenti a diversi numeri di
Reynolds Re valutati attribuendo alla lunghezza di riferimento il valore del diametro b, e assumendo k/b < 0,5:107.

11 coefficiente i« & fornito dalla relazione:

Vi =1 per 0°<a, <o,
n(o,-a,
Vi =Wx+(l—\|fx)'005 E H per o, <o, <a, [C3.3.6]
b m
Ve = Vi per o, <o, <180°

dove ap e espresso in gradi (°); Pa e un coefficiente di snellezza. Per le costruzioni trattate nel presente paragrafo (h/d <5), puo
porsi {a=2/3.
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Figura C3.3.26 - Coefficiente di pressione esterna cpeo

Tabella C3.3.XVIII - Valori indicativi dei parametri cpm , cpbp, ¢ m e a v per k/b <0,5-10°

Re Com o % ] a |°]

5.10° 2,2 0.4 85 135

2-10° -1,9 -0,7 80 120

107 -1,5 0.8 75 105
C3.3.84 COEFFICIENTI DI PRESSIONE PER COPERTURE SFERICHE DI EDIFICI A PIANTA CIRCOLARE

Per coperture a cupola sferica, l'altezza di riferimento & pari a z;=h+f/2. Sulla superficie della copertura si applica una
distribuzione di pressione variabile lungo la direzione del vento incidente, mantenendo i valori dei coefficienti di pressione
costanti lungo gli archi di cerchio ottenuti dall’intersezione della superficie sferica con i piani ortogonali alla direzione del vento.
I valori dei coefficienti di pressione sono riportati nella Figura C3.3.27 e sono indicati con cpea, Cpe € Cpec; €ssi sono riferiti,
rispettivamente, al bordo sopravento (zona A), alla zona centrale della copertura (zona B) e al bordo sottovento (zona C); per la
valutazione del valore del coefficiente di pressione lungo lo sviluppo della copertura si puo utilizzare un’interpolazione lineare
tra i tre valori indicati. Per valori intermedi del rapporto h/d rispetto a quelli riportati nella Figura C3.3.27 si puo adottare
un’interpolazione lineare.
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Figura C3.3.27 - Schema di riferimento per cupole sferiche

(C3.3.8.5 PRESSIONI INTERNE

Le pressioni interne agli edifici dipendono dalla superficie delle aperture che questi presentano verso l’esterno. Si possono
verificare i tre casi seguenti:
Caso1
Se per almeno due facce dell’edificio I'area totale delle aperture presenti su ciascuna faccia supera il 30% della superficie
totale della faccia stessa si applicano le prescrizioni riportate nel § C3.3.8.2 (tettoie).
Caso 2

Se I'edificio non rientra nel caso precedente, ma presenta una superficie dotata di un’area totale di aperture pari ad almeno il
doppio della somma delle aree delle aperture presenti sulle rimanenti superfici, il coefficiente di pressione interna cyi € pari a
0,75-cpe; se invece 1'area delle aperture presenti su detta superficie e pari ad almeno il triplo dell’area delle aperture presenti
sulle rimanenti superfici, il coefficiente di pressione interna cyi € pari a 0,90-cpe.

L’altezza di riferimento Z; e pari all’altezza di riferimento Z, relativa alla superficie dominante.

Caso 3

Se l'edificio non rientra in nessuno dei casi precedenti, ma ¢ dotato di porosita distribuita in maniera circa uniforme, in

assenza di determinazioni pit1 dettagliate, per le quali si fara riferimento a documenti di comprovata validita, si possono
assumere i valori ¢yi=+0,2 e ¢p=—0,3, considerando il caso che di volta in volta conduce alla situazione maggiormente gravosa.

L’altezza di riferimento Z; e pari all’altezza massima dell’edificio.

C3.3.8.6 COEFFICIENTI DI PRESSIONE PER TRAVI AD ANIMA PIENA E RETICOLARI

Salvo pili approfondite determinazioni, possono essere assunti per i coefficienti ¢, i valori seguenti.

C3.3.8.6.1 Travi isolate
Indicate con:

S la superficie delimitata dal contorno della trave;



S, 1a superficie della parte piena della trave;

o=3 [C3.3.7]

la pressione totale si considera agente solo su S, e si valuta utilizzando i seguenti valori del coefficiente c,;
4
cp=2-§(p per0< ¢ <03
= 1,6 per03<¢p<0,8 [C3.3.8]

G, =24-¢ per0,8<p <1

C3.3.8.6.2 Travi multiple

Nel caso di piu1 travi disposte parallelamente a distanza d non maggiore del doppio dell’altezza h, il valore della pressione
sull’elemento successivo sara pari a quello sull’elemento precedente moltiplicando per un coefficiente di riduzione dato da:

h
| :
7 z
Figura C3.3.28 — Travi parallele
Per d/h 2 5 gli elementi vengono considerati come isolati.
Per 2 <d/h <5 si procede all'interpolazione lineare.
C3.38.7 COEFFICIENTI DI PRESSIONE PER TORRI E PALI A TRALICCIO A SEZIONE RETTANGOLARE O QUADRATA

Per torri e pali a traliccio a sezione rettangolare o quadrata e vento diretto normalmente ad una delle pareti, salvo pit1 accurate
valutazioni, i cp sono da valutare nel modo seguente:
2,4 pertorriconelementitubolaria sezione circolare
c =
P 12,8 pertorriconelementi aventi sezione di formadiversadallacircolare
L’azione di insieme esercitata dal vento spirante normalmente ad una delle pareti va valutata con riferimento alla superficie della
parte piena di una sola faccia.

Per vento spirante secondo la bisettrice dell’angolo formato da due pareti, 'azione d’insieme e pari a 1,15 volte quella sopra
definita.

Salvo documentazione specifica, i medesimi coefficienti si adottano cautelativamente anche per torri a sezione triangolare, per le
quali non e da applicare il coefficiente 1,15 suddetto.

C3.3.8.8 COEFFICIENTE DI ATTRITO

In assenza di piu precise valutazioni suffragate da opportuna documentazione o da prove sperimentali in galleria del vento, si
assumeranno i valori riportati nella Tabella C3.3.XIX.

Tabella C3.3.XIX - Valori del coefficiente d’attrito

Superficie Coefficiente d'attrito c,
Liscia (acciaio, cemento a faccia liscia..) 0,01
Scabra (cemento a faccia scabra, catrame..) 0,02
Molto scabra (ondulata, costolata, piegata..) 0,04




C3.3.9 COEFFICIENTE DINAMICO

A parte il cambio di numerazione (nelle NTC 2008 era il 3.3.8) questo paragrafo rimane immutato nel passaggio dalle NTC 2008
alle NTC 2018.

C3.3.10 AVVERTENZE PROGETTUALI

Questo paragrafo contiene in linea generale le indicazioni precedentemente contenute nel §3.3.9 (particolari precauzioni
progettuali) delle NTC 2008, relative alle cautele da adottarsi nei con fronti di strutture particolarmente snelle e deformabili sotto
l'azione del vento. Peraltro le indicazioni relative agli effetti del distacco di vortici da strutture cilindriche snelle,
precedentemente presenti nelle NTC2008, vengono riportate qui di seguito.

C3.3.11 DISTACCO DI VORTICI

Per strutture o elementi strutturali snelli di forma cilindrica, quali ciminiere, torri per I'illuminazione, elementi di travi reticolari,
ponti ed edifici alti, si deve tener conto dell’effetto dinamico dovuto al distacco alternato dei vortici da un lato e dall’altro del
corpo investito dal vento. Esso produce una forza di tipo armonico ortogonale alla direzione del vento e all’asse del corpo
cilindrico, la cui frequenza fs & data dalla formula di Strouhal:

o =StV [C3.3.9]
: b
dove:
b ¢ la dimensione di riferimento della sezione trasversale del corpo;
Vm e la velocita media del vento;
St ¢ il numero di Strouhal, funzione della forma della sezione, del suo orientamento rispetto alla direzione del vento e del

numero di Reynolds. Il suo valore puo essere ricavato da dati suffragati da opportuna documentazione o da prove
sperimentali in galleria del vento. A titolo indicativo, St = 0,2 per le sezioni circolari (dove b e il diametro), St =0,1 per le
sezioni quadrate (dove b ¢ il lato).

La velocita critica di distacco dei vortici per I'i-esimo modo di vibrazione della struttura perpendicolare alla direzione del vento,
Veri, € la velocita media del vento vm che determina una condizione di risonanza ns = nk ad una generica quota z della struttura.

Dalla [C3.3.9] risulta:
n -b

i

St [C3.3.10]

Si raccomanda di valutare gli effetti del distacco dei vortici, facendo ricorso a dati suffragati da opportuna documentazione o
tramite metodi analitici, numerici e/o sperimentali adeguatamente comprovati, per tutte le velocita critiche che soddisfano la
relazione:

Veri < Vini [C3.3.11]

dove vm, € la velocita media del vento, valutata alla quota alla quale si attua la velocita critica, per un periodo di ritorno Tr pari a
10 volte il periodo di ritorno di progetto indicato al §3.3.2 per valutare la velocita di riferimento vr.

Si osservi cha la condizione critica di risonanza da luogo ad oscillazioni tanto piu grandi quanto pitt piccolo e il numero di
Scruton fornito dall’espressione:

4n-m-&

Sc= >
pb [C3.3.12]

dove:
m & la massa del corpo per unita di lunghezza;
& eil coefficiente di smorzamento strutturale;
p eladensita dell’aria assunta convenzionalmente costante e pari a 1,25 kg/m®.
In termini generali puo dirsi che:
- se Sc> 30, il distacco dei vortici non & in generale particolarmente gravoso; tuttavia, si suggerisce di effettuare ugualmente
opportune verifiche;

- se5<Sc<30, il distacco dei vortici va analizzato nei riguardi delle verifiche agli SLU e della fatica indotta dalla ripetizione
dei cicli di oscillazione;

- se Sc < 5, le vibrazioni indotte dal distacco dei vortici possono essere di grande ampiezza e notevolmente pericolose; si
raccomanda pertanto massima cautela.



C3.4 AZIONI DELIA NEVE

C3.4.1 CARICO DELLA NEVE SULLE COPERTURE

Nelle NTC 2018 il valore del carico della neve sulle coperture € fornito da una espressione [3.4.1] contenente gli stessi elementi
presenti in quella utilizzata nelle NTC 2008 [3.3.7] ma disposti in ordine differente; cido porta a variare 1'ordine dei successivi
paragrafi: il coefficiente di forma e percio descritto al § 3.4.3; il coefficiente di esposizione al § 3.4.4; il coefficiente termico al §
3.4.5.

C3.4.2 VALORE DI RIFERIMENTO DEL CARICO DELLA NEVE AL SUOLO

Nel passaggio dalle precedenti alle attuali NTC si conserva la suddivisione del territorio nazionale in tre zone (viene anche
confermata la suddivisione della zona I in due sottozone: alpina e mediterranea) che conservano immutato sia i valori al suolo,
sia l'incremento degli stessi con l'altitudine. Vengono pero spostate 5 provincie dalla zona III alla zona II ed introdotte 3
provincie di nuova creazione (1 in zona I e 2 in zona II). Rispetto alle precedenti NTC nelle attuali vengono anche introdotti i
periodi di ritorno da adottare per le fasi transitorie di durata compresa fra 1 e 3 mesi ovvero fra 3 mesi ed 1 anno.

Si puo stimare un diverso valore di riferimento g, corrispondente a Tn anni di periodo di ritorno impiegando I'espressione C.3.4.1.

In esse il coefficiente v di variazione della serie dei massimi annuali del carico della neve potra essere assunto, salvo specifici
studi adeguati e documentati, paria v=0,6.

1-— v% [In(-=In(1 - B,)) + 0.57722]

su=si (1—2.5923v) [C3.4.1]

dove
qs, ¢ il valore caratteristico del carico della neve al suolo (con un periodo di ritorno di 50 anni);
gs,,¢ il carico della neve al suolo riferito ad un periodo di ritorno di n anni;

Pu & la probabilita annuale di superamento (approssimativamente equivalente a 1/ n, dove n ¢ il corrispondente periodo di
ritorno espresso in anni;

veil coefficiente di variazione della serie dei massimi annuali del carico della neve, stimato per la regione considerata.

In riferimento alla figura C3.4.1n & il periodo di ritorno in anni, ar & il rapporto qu" .
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Figura C3.4.1 — Adattamento del carico della neve al suolo al variare del periodo di ritorno (coefficiente di variazione v=0.6)

C3.4.3 COEFFICIENTE DI FORMA DELLE COPERTURE

Nel § 3.4.3 delle NTC sono indicati i coefficienti di forma per le coperture ad una e a due falde (§§ 3.4.3.2 e 3.4.3.3); qui di seguito
sono riportati i coefficienti di forma per le seguenti tipologie di copertura, sia per il carico da neve depositata in assenza di vento
che in presenza di vento:

- coperture a pit falde;
- coperture cilindriche;

- coperture adiacenti e vicine a costruzioni piu alte.



Vengono, poi, fornite indicazioni riguardo agli effetti locali, che si generano in presenza di:

- sporgenze;

- neve aggettante rispetto al bordo della copertura;

- barriere paraneve.
Per numerose tipologie di coperture (a 2 falde, a piu falde, cilindriche, ecc.) sono riportate pi1 condizioni di carico alternative per
I'azione della neve, che debbono essere tutte considerate, assumendo ovviamente la condizione pilt severa per la struttura
considerata. L’esistenza di piui condizioni di carico deriva dalle modalita dell’effetto combinato neve-vento durante la
precipitazione nevosa, che pu6 determinare accumuli di neve o riduzione di neve, a seconda della zona di copertura considerata
e della direzione del vento. Questo specifico fenomeno e appunto quello che determina le condizioni di carico alternative previste

dalle NTC, che debbono essere tutte considerate nelle verifiche, indipendentemente dalla concomitanza nelle combinazioni con
1’azione del vento.

C3.4.3.1 GENERALITA

La figura C3.4.2 illustra i valori dei coefficienti di forma per le tipologie di copertura ad una, a due o a piu falde, al variare

dell’angolo o di inclinazione della falda sull’orizzontale, espresso in gradi sessagesimali. Gli stessi valori sono riportati nella
Tabella C3.4.1.

A
20 +
1.6
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M 10+
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Figura C3.4.2 - Coefficienti di forma per il carico neve

Tabella C3.4.1 - Coefficienti di forma per il carico neve

Angolo di
inclinazione della 0°<ax 30° 30°<a< 60° a 60°
falda a
U1 0,8 0,8(60 - )/30 0,0
U2 0,8+0,8 /30 1,6 --
C3.432 COPERTURA AD UNA FALDA

Nel caso di edifici con copertura piana la riduzione del manto sulla copertura, operata dal vento, risulta via via meno efficace al
crescere delle dimensioni in pianta dell’edificio.

Si raccomanda di tenere conto di questi effetti per coperture estese, attraverso un opportuno incremento del coefficiente 1, di cui
alla tabella 3.4.1I, secondo formulazioni contenute in documenti di comprovata validita.

In assenza di indicazioni piti specifiche, definita la dimensione equivalente in pianta Lc
Le=2w -2 [C3.4.2]

in cui:

- W in m, & la minore delle dimensioni in pianta della copertura;

- L in m, e la maggiore delle dimensioni in pianta della copertura,

si considerano “estese” le coperture aventi L&> 50 m ed il coefficiente pu potra essere assunto pari a:

U =08C.r [C3.4.3]
in cui:
1,0 perL, < 50m

Cor = { 125 — 0,25 o the-s0m)/200m [C3.4.4]



C3.4.3.3 COPERTURA A DUE FALDE (O PIU)

Si devono considerare, in alternativa, le due condizioni Caso (i) ed Caso (ii) riportate nella Figura C3.4.3.

caso() Mi(a) i@ p(an) Hilaz)
- — |

l.lz(&) a= (a1+ az)/2

Caso (ii)

wi(a) m(az)

ay a ar (4]

Figura C3.4.3 - Coefficiente di forma per il carico neve — Coperture a piti falde

Qualora una o entrambe le falde convergenti in un compluvio abbiano una inclinazione superiore a 60°, si dovra prestare
particolare attenzione alla scelta dei coefficienti di forma da utilizzare. In particolare si dovra tenere presente che l'intensita degli
accumuli che si vengono a formare nelle zone di compluvio € funzione dell’azione di redistribuzione della neve operata dal vento
e della altezza del compluvio.

L’effetto degli accumuli in presenza di irregolarita del piano di copertura, quali ad esempio coperture con elementi prefabbricati,
dovra essere considerato solo per compluvi nei quali la larghezza delle campate (tratto sotteso dalle due falde adiacenti di
inclinazione ¢ e @) sia superiore a 3,5 m e per angoli di inclinazione delle falde superiori o uguali a 30°. Per campate di
dimensione e/o di inclinazione inferiore si puo assumere, in via semplificativa, che la corrugazione della copertura sia ininfluente
per la formazione di accumuli nelle zone di compluvio.

C3.4.3.3.1 Copertura cilindrica
Si assume che la neve non sia impedita di scivolare.

Si devono considerare in alternativa le due condizioni denominate Caso (i) e Caso (ii), riportate in Figura C.3.4.4.

Caso (i)

Caso(ii) 0,5u; H3
e <" €% €5

7.

I Y
k4

Figura C3.4.4 - Coefficiente di forma per il carico neve — Coperture cilindriche

I valori dei coefficienti di forma sono dati dalle espressioni seguenti:

- per f>60° =0
- per f<60°, 15=0,2+10 h/b, con 1< 2,0.
C3.4.3.3.2 Copertura adiacente o vicina a costruzioni piu alte

Si dovra considerare la condizione denominata Caso (i) nella Figura C.3.4.5 e si dovranno considerare gli effetti dei possibili
accumuli causati dai due fenomeni seguenti:

- scivolamento della neve dalla copertura posta a quota superiore;

- deposito della neve nella zona di “ombra aerodinamica” .



La condizione di carico conseguente ai fenomeni di cui sopra & denominata Caso (ii) nella Figura C.3.4.5.
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Figura C.3.4.5 - Coefficiente di forma per il carico neve — Coperture adiacenti a costruzioni piit alte

I valori dei coefficienti di forma sono dati dalle espressioni seguenti:
4 =0,8 (assumendo che la copertura inferiore sia piana)
= Hst [y
in cui:
M, ¢ il coefficiente di forma per il carico neve dovuto allo scivolamento della neve dalla copertura superiore, che vale:
per o< 15°, H#=0
per o> 15°, M & calcolato in ragione del 50% del carico totale massimo insistente sulla falda della copertura
superiore, valutato con riferimento al valore del coefficiente di forma appropriato per detta falda.

M, € il coefficiente di forma per il carico neve dovuto alla redistribuzione operata dal vento, che vale:

My = (by + by)/2h< ¥ h/qy [C3.4.5]

in cui y e il peso dell'unita di volume della neve [kN/m?], che per i presenti calcoli puo essere assunto pari a 2 kN/m?.
11 valore del coefficiente £, dovra comunque essere compreso tra i limiti seguenti:

0,8 <1,<4,0.

La lunghezza della zona in cui si forma 'accumulo e data da I =2k, e comunque 5 <[,<15 m.

Nel caso in cui b,<l il valore del coefficiente di forma al livello della fine della copertura posta a quota inferiore dovra essere

valutato per interpolazione lineare tra i valori di 4 e 4,

C3.4.3.3.3 Effetti locali

Le indicazioni che seguono sono da intendersi riferite a fenomeni locali, che debbono essere presi in considerazione per la verifica
delle membrature da questi direttamente interessate. Le condizioni di carico non dovranno pertanto fare oggetto di specifiche
combinazioni di carico che interessino l'intera struttura.

C3.4.3.3.4 Accumuli in corrispondenza di sporgenze

La presenza di sporgenze, quali ad esempio i parapetti di bordo presenti su coperture piane, causano la formazione di accumuli
nelle zone di “ombra aerodinamica” del vento.

Per coperture pseudo-orizzontali si dovra considerare la condizione di carico illustrata nella Figura C3.4.6, nella quale si
assumera:

=08 e 1, = yh/q,, con la limitazione: 0,8 <z,<2,0
dove:

y @il peso dell'unita di volume della neve, che per il presente calcolo puo essere assunto pari a 2 kN/m?3;



I, =2h, con la limitazione: 5 <I,<15 m.
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Figura C3.4.6 - Coefficienti di forma per il carico neve in corrispondenza di sporgenze ed ostruzioni

C3.4.3.3.5 Neve aggettante dal bordo di una copertura

In localita poste a quota superiore a 800 m sul livello del mare, nella verifica delle parti di copertura a sbalzo sulle murature di
facciata si dovra considerare 1'azione della neve sospesa oltre il bordo della copertura, sommato al carico agente su quella parte
di tetto, secondo lo schema illustrato nella Figura C3.4.7.

I carichi dovuti alla neve sospesa in aggetto saranno considerati agenti in corrispondenza del bordo della copertura e si possono
calcolare mediante I'espressione:

Gse=kqi/y [C3.4.6]

dove:
gse €il carico della neve per unita di lunghezza dovuto alla sospensione (vedasi la Figura C3.4.7);
g, el carico corrispondente alla distribuzione del manto pil1 sfavorevole per la copertura in esame;
y €il peso dell'unita di volume della neve, che per il presente calcolo puo essere assunto pari a 3,0 kN/m?;

k & un coefficiente funzione della irregolarita della forma della neve, pari a k=3/d, con k< dy, essendo dla profondita del
manto nevoso sulla copertura in m (vedasi la Figura C.3.4.7).

Figura C3.4.7 - Neve aggettante dal bordo di una copertura

C3.4.3.3.6 Carichi della neve su barriere paraneve ed altri ostacoli

In talune condizioni la neve puo scivolare via da un tetto a falde o curvo. In questo caso si assume pari a zero il coefficiente di
attrito tra la massa di neve e la superficie della copertura.

L’azione statica F; impressa da una massa di neve che scivola su barriere paraneve o altri ostacoli, nella direzione dello
scivolamento, per unita di lunghezza dell’edificio puo essere assunta uguale a:

F=q.bsina [C3.4.7]

dove:
g, € il carico della neve sulla copertura, relativo alla distribuzione uniforme piu sfavorevole tra quelle proprie della zona
dalla quale la neve potrebbe scivolare;

b éladistanza in pianta (misurata in orizzontale) tra il paraneve o I’ostacolo ed il successivo paraneve o il colmo del tetto;

a angolo di inclinazione del tetto, misurato a partire dall’orizzontale.



C3.4.5 COEFFICIENTE TERMICO
L’adozione di valori inferiori all’'unita del coefficiente termico e da sconsigliarsi in linea generale.

Laddove adeguatamente motivato puo applicarsi solamente per coperture ricadenti in localita nelle quali il carico della neve al
suolo e superiore a 1,5 kN/m?, e caratterizzate da trasmittanza superiore a 1 W/m2K®

Per edifici nei quali la temperatura interna & mantenuta intenzionalmente sotto 0°C (edifici frigoriferi, impianti per il pattinaggio
su ghiaccio ecc.) si raccomanda di assumere il valore del coefficiente termico pari a 1,2, indipendentemente dal valore del carico
neve al suolo.

C3.5 AZIONI DELIA TEMPERATURA

Larga parte di questo Capitolo resta invariato al passaggio dalle precedenti NTC alle attuali. In particolare non vengono
modificati né il § 3.5.1 relativo alle generalita, né il § 3.5.3 in cui si definisce la temperatura dell’aria interna, né il § 3.5.4 relativo
alla distribuzione della temperatura negli elementi strutturali, né il § 3.5.5 che definisce le azioni termiche sugli edifici, né il §
3.5.6 che fornisce indicazioni relativamente alle precauzioni da adottare per le strutture soggette ad azioni termiche speciali, né
infine il § 3.5.7 relativo alle valutazioni degli effetti delle azioni termiche sui materiali strutturali.

C3.5.2 TEMPERATURA DELL’ARIA ESTERNA

Modifiche significative sono state apportate solo in questo paragrafo relativo alle temperature massime e minime da adottarsi per
I'aria esterna; tali temperature, che nelle precedenti NTC venivano assunte uguali per l'intero territorio nazionale, nelle attuali
vengono differenziate suddividendo il territorio nazionale in quattro zone ed in ciascuna di esse tenendo anche conto della quota
del sito della costruzione sul livello del mare. In questo paragrafo vengono anche indicati i valori dei periodi di ritorno delle
temperature dell’aria da assumere per fasi transitorie di durata compresa fra uno e tre mesi, ovvero fra tre mesi ed un anno.

C3.6 AZIONI ECCEZIONALI

11 presente paragrafo fornisce indicazioni per la quantificazione degli effetti delle azioni eccezionali che intervengono in scenari di
rischio ben identificati quali incendi, esplosioni ed urti. Attraverso la combinazione eccezionale delle azioni, di cui al § 2.5.3, &
possibile dimensionare le membrature interessate da tali azioni.

Gli scenari di rischio da prendere in considerazione nella progettazione sono riportati in specifici decreti e regolamenti o, in
assenza, in documenti di comprovata validita. Fermi restando gli scenari sopra descritti il committente puo individuare ulteriori
specifici scenari sulla base di una valutazione del rischio.

La norma UNI EN 1991-1-2 fornisce regole di carattere generale per la salvaguardia degli edifici e delle opere di ingegneria civile
nei confronti dell’incendio.

Per le costruzioni progettate per limitare il rischio d’incendio, ai fini della salvaguardia dell’individuo e della collettivita, nonché
delle proprieta limitrofe e dei beni direttamente esposti al fuoco, occorre anche tenere conto delle disposizioni contenute nel D.M.
9 marzo 2007 o, in alternativa, nel D.M. 3 agosto 2015.

La norma UNI EN 1991-1-7 fornisce regole di carattere generale per la salvaguardia degli edifici e delle opere di ingegneria civile
nei confronti di azioni derivanti da esplosioni e urti.

Per le costruzioni progettate per limitare il rischio di esplosioni, ai fini della salvaguardia dellindividuo e della collettivita,
nonché delle proprieta limitrofe e dei beni direttamente esposti, occorre anche tenere conto delle disposizioni contenute nel D.M.
3 agosto 2015

C3.6.1 INCENDIO

C3.6.1.1 DEFINIZIONI
Si chiariscono di seguito le seguenti definizioni:

- la capacita di compartimentazione ¢ riferibile ai requisiti REI nonché ad ulteriori requisiti aggiuntivi attribuibili agli
elementi delimitanti un compartimento antincendio ai fini della mitigazione del rischio di incendio. Utili indicazioni in
merito sono riportate nel D.M. 16 febbraio 2007, nel D.M. 3 agosto 2015 e nella UNI EN 13501-2;

- il carico d'incendio ¢ il potenziale termico netto della totalita dei materiali combustibili contenuti in uno spazio, corretto in
base ai parametri indicativi della partecipazione alla combustione dei singoli materiali. Come conseguenza si rende piu
sintetica la definizione di carico d’incendio specifico, con la precisazione che é riferito all’'unita di superficie lorda e che le
indicazioni per il calcolo del carico di incendio specifico di progetto (gr.4) sono fornite nel decreto del Ministro dell’Interno
9 marzo 2007 e nel D.M. 3 agosto 2015; la definizione del carico di incendio specifico di progetto puo essere altresi
effettuata attraverso la norma UNI EN 1991-1-2 integrata dalla corrispondente Appendice Nazionale che richiama i due
decreti citati.



Si precisa che nel caso di presenza di elementi strutturali lignei & possibile considerare solo una quota parte del loro contributo
alla determinazione del carico di incendio, da definire con riferimento a riconosciute normative o documenti di comprovata
validita; utili riferimenti sono disponibili nella lettera circolare della Direzione Centrale per la Prevenzione e la Sicurezza Tecnica
del Dipartimento dei Vigili del Fuoco, del Soccorso Pubblico e della Difesa Civile prot. P414/4122 sott. 5 del 28/5/2008 o nel D.M. 3
agosto 2015.

C3.6.1.2 RICHIESTE DI PRESTAZIONE

Con riferimento al § 3.6.1.2 delle NTC, le disposizioni del Ministero dell’interno richiamate al punto precedente, sono contenute
nei seguenti decreti:

- D.M. 9 marzo 2007: Prestazioni di resistenza al fuoco delle costruzioni nelle attivita soggette al controllo del corpo
nazionale dei Vigili del Fuoco;

- D.M. 3 agosto 2015: Approvazione di norme tecniche di prevenzione incendi, ai sensi dell'art. 15 del decreto legislativo 8
marzo 2006, n. 139.

Sono fatte salve quelle costruzioni per le quali le caratteristiche di resistenza al fuoco sono predeterminate da specifici
regolamenti di prevenzione incendi che disciplinano specifiche attivita, emessi ai sensi dell'art. 15 del decreto legislativo 8 marzo
2006, n. 139 (ad. es. Attivita ricettive turistico-alberghiere, attivita di intrattenimento e pubblico spettacolo, impianti sportivi,
ecc.).

Le prestazioni richieste alle strutture di una costruzione, in funzione degli obiettivi definiti al § 2.2.3, sono individuate in termini
di Livello (in una scala da I a V) nella Tab. 3.5.IV (che non ha subito modifiche rispetto all’edizione 2008 delle NTC). La scelta del
Livello di prestazione (e delle connesse classi di resistenza al fuoco) va effettuata, in generale, tenendo conto della destinazione
d’uso ed estensione/altezza dell’edificio, del tipo e quantitativo di materiale combustibile in esso presente, del massimo
affollamento ipotizzabile e delle misure di protezione antincendio presenti nell’'opera, con le precisazioni di cui al primo
capoverso del presente paragrafo.

Si precisa che la resistenza al fuoco richiesta, se misurata in minuti di incendio standard secondo la curva ISO 834 che approssima
I'accrescimento delle temperature a partire dal momento di incendio generalizzato (flash over), & una quantificazione
convenzionale non direttamente confrontabile con i tempi reali di evacuazione o di intervento.

11 progetto delle strutture sulla base di detta resistenza convenzionale porta comunque ad una capacita coerente con i richiesti
livelli di prestazione

C3.6.1.3 CLASSI DI RESISTENZA AL FUOCO

Le classi di resistenza al fuoco sono da riferirsi all’incendio nominale di riferimento per il compartimento antincendio: in genere
I'incendio di riferimento e costituito dalla curva nominale ISO 834. Non € ovviamente esclusa la possibilita di applicazione delle
classi a differenti incendi nominali (idrocarburi, incendi esterni).

C3.6.14 CRITERI DI PROGETTAZIONE

La sicurezza del sistema strutturale in caso di incendio puo essere determinata sulla base della resistenza al fuoco dei singoli
elementi strutturali, di porzioni di struttura o dell’'intero sistema costruttivo, valutando opportunamente lo schema statico di
riferimento e secondo I'incendio convenzionale di progetto adottato. In generale, in caso di ricorso a curve di incendio naturali, ci
si riferisce all'intero schema strutturale. In caso di adozione di curve di incendio nominali e possibile effettuare analisi per singoli
elementi strutturali.

C3.6.1.5 PROCEDURA DI ANALISI DELLA RESISTENZA AL FUOCO

C3.6.1.5.1 Incendio di progetto
Secondo l'incendio convenzionale di progetto adottato, si precisa che 'andamento delle temperature € valutato con riferimento a
una delle due seguenti condizioni:

- curva nominale d’incendio, da individuare tra quelle indicate successivamente, per I'intervallo di tempo di esposizione
pari alla classe di resistenza al fuoco prevista, senza alcuna fase di raffreddamento;

- curva naturale d’incendio, da individuare tenendo conto dell'intera durata dello stesso, compresa la fase di
raffreddamento fino al ritorno alla temperatura ambiente oppure a condizioni termiche ritenute ininfluenti per le
strutture.

Si evidenzia infine la possibilita di utilizzare specifiche curve nominali, ulteriori rispetto a quelle citate nel paragrafo C3.6.1.1, per
descrivere particolari scenari di incendio, purché di comprovata validita (“slow heating curve”, descritta al punto 4.3 della norma
UNI EN 13501-2; “tunnel curve”, non ancora standardizzata a livello europeo, ma codificata in Italia (UNI 11076), Olanda (RWS),
in Germania (ZTV) o in Francia (HCM, Curva degli idrocarburi modificata; etc.).

C3.6.1.5.3 Analisi del comportamento meccanico



II comportamento meccanico della struttura e analizzato tenendo conto della riduzione della resistenza meccanica dei
componenti dovuta al danneggiamento dei materiali per effetto dell’aumento di temperatura, con le regole specificate ai punti
4.1.13,4.2.11,4.3.9,4.4.14, 4.5.11 delle NTC.

Sono da considerarsi le combinazioni dovute alle azioni eccezionali definite al § 2.5.3 trascurando la concomitanza con altre
azioni eccezionali e con le azioni sismiche.

Si deve tenere conto, ove necessario, degli effetti delle sollecitazioni indirette dovute alle dilatazioni termiche contrastate ad
eccezione di quando sia riconoscibile a priori che esse siano trascurabili o favorevoli. Le sollecitazioni indirette, dovute agli
elementi strutturali adiacenti a quello preso in esame, possono essere trascurate quando i requisiti di sicurezza all'incendio sono
valutati in riferimento a curve nominali d'incendio e alle corrispondenti classi di resistenza al fuoco.

C3.6.1.5.4 Verifiche di sicurezza

La verifica di resistenza al fuoco puo essere eseguita nei domini delle resistenze, del tempo o delle temperature come specificato
ai punti 4.1.13, 4.2.11, 4.3.9, 4.4.14, 4.5.11 delle NTC.

Qualora si eseguano verifiche con curve nominali di incendio la verifica di resistenza puo essere effettuata senza tener conto della
fase di raffreddamento che invece deve essere presa in considerazione quando si faccia riferimento a curve di incendio naturale,
in accordo a quanto disposto al § 3.6.1.5.1 delle NTC.

Fermo restando il rispetto delle disposizioni legislative emanate ai sensi del D.Lgs. 139/2006, nel caso in cui i requisiti di
resistenza al fuoco delle strutture sia previsto che siano mantenuti per un periodo limitato (ad esempio, livello di prestazione II di
tab. 3.5.1V), la verifica della capacita portante delle strutture potra essere limitata a un tempo di esposizione all’incendio naturale
congruente con il livello di prestazione scelto. II D.M. 3/8/2015 quantifica il tempo di verifica per il livello II in caso di curve
naturali nel doppio del tempo richiesto per 'esodo degli occupanti con un minimo di 30 minuti a decorrere dall’innesco.

C3.6.2 ESPLOSIONI

C3.6.2.3 MODELLAZIONE DELLE AZIONI DOVUTE ALLE ESPLOSIONI
Si precisa che le esplosioni esercitano sulle costruzioni onde di pressione.

Per le costruzioni usuali ¢ ammesso che tali onde di pressione siano convenzionalmente ricondotte a distribuzioni di pressioni
statiche equivalenti, purché comprovate da modelli teorici adeguati. Utili indicazioni in merito sono fornite nel D.M. 3/8/2015.



(APITOLO 04.

COSTRUZIONI CIVILI E INDUSTRIALI



Nel Capitolo 4 le NTC definiscono, per i diversi materiali considerati, le caratteristiche richieste, i metodi di analisi per le
rispettive strutture, le verifiche, sia locali che globali, che occorre effettuare per accertare il rispetto dei diversi stati limite fissati,
le indicazioni sui particolari costruttivi e sulle modalita esecutive, le specifiche relative alla resistenza al fuoco e alle azioni
eccezionali.

Le prescrizioni aggiuntive legate alla presenza di azioni sismiche sono specificate nel Capitolo 7.

c4.1 COSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO

Rispetto alle NTC precedenti, la tabella 4.1.1 non riporta le classi C28/35 e C32/40, indicando invece la Classe C 30/37; tuttavia le
NTC prevedono che le prime possono ancora essere prese in considerazione, sia pur in via residuale. Ai soli fini della valutazione
della durabilita, dette classi di resistenza C28/35 e C32/40, possono essere adottate per le classi di esposizione ambientale in cui
sono prescritti i valori minimi delle classi di resistenza immediatamente inferiori.

Per I'impiego di calcestruzzi con classi di resistenza superiori alla C45/55 é richiesta una sperimentazione preventiva per
accertare le proprieta afferenti a resistenza e durabilita e per predisporre il controllo di qualita della produzione.

Per le Classi di resistenza superiori a C70/85 deve essere richiesta ’autorizzazione ministeriale mediante le procedure gia stabilite
per altri materiali “innovativi”.

Per le verifiche allo Stato Limite Ultimo (SLU), il coefficiente parziale di sicurezza per il calcestruzzo Yy, resta fissato a 1,5, in

accordo con la UNI EN 1992; il coefficiente o resta fissato a 0,85, a differenza di quello proposto dalla UNI EN 1992.

In relazione ai materiali ed ai coefficienti di sicurezza si e stabilito di non penalizzare le tecnologie innovative, accettando ad
esempio l'utilizzazione dei calcestruzzi ad alta resistenza, ma mantenendo prudenza sui coefficienti di sicurezza.

Vengono definiti i legami costitutivi parabola-rettangolo, elasto-plastico e stress block per il calcestruzzo e vengono forniti i
valori limite per le deformazioni specifiche, che coincidono con quelli tradizionali per i calcestruzzi di classe fino a C50/60,
mentre sono opportunamente ridotti per quelli di classe superiore.

11 coefficiente parziale di sicurezza per l’acciaio da armatura y, rimane, per tutti i tipi, pari a 1,15.

Vengono definiti i legami costitutivi per 'acciaio. E previsto l'utilizzo tanto di un legame elastico-plastico quanto di uno elastico-
incrudente.

Per quanto riguarda le pavimentazioni in calcestruzzo puo farsi utile riferimento alle CNR-DT 211/2014 “Istruzioni per la
Progettazione, I'Esecuzione ed il Controllo delle Pavimentazioni di Calcestruzzo”.

c4.1.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA E METODI DI ANALISI

C4.1.11 ANALIST ELASTICA LINEARE
Nel seguito si forniscono alcune precisazioni integrative in riferimento all’analisi elastica lineare con ridistribuzione dei momenti
prevista al § 4.1.1.1 delle NTC.
Cautelativamente, le NTC proibiscono la ridistribuzione dei momenti nei pilastri e nei nodi consentendola nelle travi continue
(sia appartenenti che non appartenenti a telai), nelle solette e nei telai, alle condizioni seguenti:

- gli effetti del 2° ordine siano trascurabili;

- le sollecitazioni di flessione siano prevalenti;

— irapporti tra le luci di campate contigue siano compresi nell’intervallo 0,5-2,0.

Nel seguito, per semplicita, si fara riferimento alle sole travi, restando inteso che le relative considerazioni sono immediatamente
estendibili alle solette.

La ridistribuzione dei momenti flettenti deve garantire I'equilibrio sia globale sia locale della struttura, ma prefigura possibili
plasticizzazioni nelle zone di estremita delle travi; occorre dunque accompagnare la ridistribuzione con una verifica di duttilita.
Tale verifica, peraltro, puo essere omessa se si rispettano le limitazioni sull’entita delle ridistribuzioni fornite dalle NTC e meglio
precisate nel seguito.

La ridistribuzione dei momenti flettenti puo effettuarsi, senza esplicite verifiche in merito alla duttilita delle membrature, purché
il rapporto § tra il momento dopo la ridistribuzione M;;=M;;+AM,; ed il momento prima della ridistribuzione M;; soddisfi
quanto riportato all’interno del testo normativo.

1l limite 620,70 ha lo scopo di evitare che un eccesso di ridistribuzione possa indurre plasticizzazione allo Stato Limite di
Esercizio nelle sezioni in cui si riduce il momento resistente.



Ai fini della ridistribuzione dei momenti negli elementi, in ciascun nodo, I'aliquota dei momenti da ridistribuire, AM, non puo
eccedere il 30% del minore tra i due momenti d’estremita concorrenti al nodo, nel caso di momenti di verso opposto. Nel caso di
momenti equiversi, il rapporto & va riferito al momento che viene ridotto in valore assoluto.

La ridistribuzione dei momenti permette una progettazione strutturale pili economica ed efficiente, riducendo i momenti
massimi di progetto, e compensando questa diminuzione con I'aumento dei momenti di progetto nelle zone meno sollecitate.

Cio consente di:
- progettare travi aventi resistenza massima a flessione minore di quella richiesta dall’analisi elastica, grazie ad una piu
uniforme distribuzione delle resistenze lungo il loro sviluppo;

- utilizzare meglio la resistenza minima a flessione delle sezioni, dovuta al rispetto delle limitazioni costruttive imposte
dalle NTC, quando essa ecceda significativamente le sollecitazioni agenti derivanti dall’analisi elastica.

Il diagramma dei momenti flettenti deve risultare staticamente ammissibile, cioe deve essere equilibrato e soddisfare in ogni

sezione la condizione:
Mgy < Mg [C4.1.1]

dove Mgq @il valore di progetto del momento dopo la ridistribuzione e My & il momento resistente di progetto.

C4.1.111 Ridistribuzione nelle travi continue

Nel caso di una trave continua (Figura C4.1.1), i momenti M, e M, delle sezioni piu sollecitate (in corrispondenza degli appoggi)
possono venire ridotti ai valori M e My, nel rispetto dei limiti M > 6M; e M; = §M,. Il diagramma del momento flettente sortito
dall’analisi elastica lineare della trave continua in esame, rappresentato dalla curva a tratto continuo, va di conseguenza traslato,
nel rispetto dell’equilibrio con il carico p applicato, come indicato dalla curva a tratteggio.
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Figura C4.1.1 - Ridistribuzione dei momenti per travi continue

C4.1.1.1.2 Ridistribuzione nelle travi continue dei telai

Nei telai i momenti trasmessi dai pilastri ai nodi, non essendo ammessa per tali elementi la ridistribuzione, sono quelli desunti
dall’analisi elastica. Poiché tali momenti debbono essere in equilibrio con quelli trasmessi allo stesso nodo dalle travi, la
ridistribuzione si effettua applicando, all’estremita delle travi convergenti nel nodo, momenti flettenti di segno opposto ed
uguale intensita, lasciando immutato il regime di sollecitazione nei pilastri.

Operativamente, si possono evidenziare due possibili situazioni a seconda che i momenti trasmessi al nodo dalle travi in esso
convergenti (momenti d’estremita) abbiano verso discorde (Figura C4.1.2) o concorde (Figura C4.1.3).
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Figura C4.1.2 - Diagramma delle sollecitazioni e schema dei momenti trasmessi al nodo con momenti d’estremita discordi
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Figura C4.1.3 - Diagramma delle sollecitazioni e schema dei momenti trasmessi al nodo con momenti d’estremita concordi

11 soddisfacimento dell’equilibrio impone che, nel caso in cui i momenti d’estremita delle travi abbiano verso discorde, essi siano
entrambi ridotti di AM (Figura C4.1.4) e che, in caso contrario, il momento d’estremita della trave di sinistra sia ridotto di AM e

quello della trave destra sia aumentato della stessa quantita AM (Figura C4.1.5).
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Figura C4.1.4 - Momenti d’estremita di verso opposto: ridistribuzione del momento nelle travi
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Figura C4.1.5 - Momenti d’estremita di verso concorde: ridistribuzione dei momenti nelle travi

I diagrammi dei momenti ottenuti a seguito della ridistribuzione, per le due diverse situazioni prefigurate, sono rappresentati in

Figura C4.1.6.
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Figura C4.1.6 - Diagrammi dei momenti a seguito della ridistribuzione dei momenti nelle travi

Come gia detto, il diagramma dei momenti flettenti su ciascuna trave, ottenuto per effetto della ridistribuzione, deve essere
staticamente ammissibile.

C4.1.2 VERIFICHE AGLI STATI LIMITE

C4.1.21 MATERIALI
C4.1.2.1.2 Diagrammi di progetto dei materiali

C4.1.2.1.2.1 Diagrammi di progetto tensione-deformazione del calcestruzzo

\

La principale novita rispetto alle NTC precedenti e costituita dai diagrammi di progetto tensione-deformazione per il
calcestruzzo confinato.

11 confinamento del calcestruzzo, che si consegue utilizzando staffe chiuse, legature interne e dettagli costruttivi in accordo con
quanto illustrato nel § 7.4.6, ha lo scopo di incrementare la resistenza ultima e la duttilita delle sezioni, per quanto di competenza
del calcestruzzo.

Per il diagramma tensione-deformazione del calcestruzzo confinato, la norma consente l'utilizzo di modelli analitici di
comprovata validita, che siano rappresentativi del reale comportamento del materiale in stato di tensione triassiale. In assenza di
specifiche valutazioni le NTC, in linea con I'UNI EN 1998-2, forniscono un diagramma tensione-deformazione per il calcestruzzo
confinato del tipo parabola-rettangolo. Tale legame descrive il comportamento del calcestruzzo confinato in condizioni di assial-
simmetria, esprimendo la pressione laterale di confinamento attraverso l'unico parametro o,. Per la sezione circolare tale
parametro puo essere ricavato in base a considerazioni di equilibrio su una porzione compresa in un passo staffe, come in Figura
C4.1.7a.

Per la sezione rettangolare, in maniera analoga, si determinano le pressioni di confinamento lungo le due direzioni principali
della sezione, come illustrato in Figura C4.1.7b.
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Figura C4.1.7- Pressione laterale di confinamento: (a) sezioni circolari, (b) sezioni rettangolari

Nel caso di sezione rettangolare, o1 ¢ dato dalla /0y, - 03, (Eq. 4.1.12¢) e rappresenta la pressione laterale equivalente, ovvero il
valore della pressione di confinamento che, in condizioni assialsimmetriche, produrrebbe gli stessi effetti medi in termini di
incremento di resistenza del calcestruzzo confinato.



La pressione efficace di confinamento o2 si ottiene a partire dalla pressione laterale di confinamento, per mezzo di un coefficiente
riduttivo espresso dal rapporto tra il volume di calcestruzzo effettivamente confinato e il volume di calcestruzzo racchiuso dalle
staffe, come indicato in Figura C4.1.8.

E=->X

-->8B

sez.B-B’

Figura C4.1.8- Rapporto tra il volume di calcestruzzo effettivamente confinato e il volume di calcestruzzo racchiuso dalle staffe.

Nell'utilizzo del legame tensione-deformazione del calcestruzzo confinato proposto dalle NTC, le resistenze dei materiali sono
quelle caratteristiche, a meno di specifiche indicazioni riportate in altri Capitoli delle NTC o della circolare, quali ad esempio
quelle relative alle verifiche di resistenza e di duttilita nelle costruzioni esistenti.

In alternativa al legame parabola-rettangolo, in particolare per le verifiche di duttilita nelle quali assume pili importanza la
descrizione del tratto post-picco del legame, e possibile utilizzare il legame riportato nell'’Annex E delle UNI EN 1998-2. Tale
legame e rappresentato in Figura C4.1.9 e deve essere utilizzato riferendosi a resistenze caratteristiche, medie o di calcolo, in
funzione del tipo di verifica da eseguire, come sopra specificato.

Nella Figura C4.1.9, il pedice "0" dopo la virgola indica il calcestruzzo non confinato, mentre il pedice "c" indica il calcestruzzo
confinato.
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fC,L‘
o |
non confinato =
fc,O "T \ |
|
E ! l
c | IEm =
|
P boig
gc,O gcu’O gc,c gfgf gc
£ E,
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Figura C4.1.9- Legame tensione-deformazione del calcestruzzo confinato con ramo "softening”

Nella relazioni riportate in Figura C4.1.9, la pressione laterale efficace & determinata attraverso le espressioni [4.1.12.a + 4.1.12.i],
utilizzando resistenze coerenti con quelle utilizzate nelle verifiche.

Quando il calcestruzzo & confinato, oltre che da armature trasversali, anche attraverso interventi esterni alla sezione, per
descriverne il comportamento possono essere utilizzati modelli di comprovata validita presenti nella letteratura scientifica, in
linee guida o normative internazionali, utilizzando resistenze dei materiali coerenti con le NTC. Sia nelle verifiche di resistenza
sia in quelle di duttilita, il legame tensione-deformazione per il calcestruzzo confinato deve essere utilizzato solo per le zone



confinate; pertanto, nelle analisi devono essere utilizzati legami diversi per il nucleo confinato e per le zone esterne alle staffe
(copriferro). Un unico legame puo invece essere utilizzato nel caso di confinamento esterno alla sezione.

C4.1.2.2 STATI LIMITE DI ESERCIZIO

C4.1.2.2.2 Stato limite di deformazione

11 calcolo della deformazione flessionale di solai e travi si effettua, in genere, mediante integrazione delle curvature, tenendo
conto della viscosita del calcestruzzo e, se del caso, degli effetti del ritiro. Si considera lo stato non fessurato (sezione interamente
reagente) per tutte le parti della struttura per le quali, nelle condizioni di carico considerate, le tensioni di trazione nel calcestruzzo
non superano la sua resistenza media f.;, a trazione. Per le altre parti si fa riferimento allo stato fessurato, potendosi considerare
I'effetto irrigidente del calcestruzzo teso fra le fessure.

Al riguardo, detto py il valore assunto dal parametro di deformazione nella membratura interamente fessurata e p il valore

assunto da detto parametro nella membratura interamente reagente, il valore di calcolo p* del parametro ¢ dato da

p =Spr+(1-9p [C4.1.2]

in cui
E=1-cp? [C4.1.3]

Nella [C4.1.3] si assume B =M; /M (rapporto tra il momento di fessurazione M e il momento flettente effettivo) o f=N; /N
(rapporto tra la forza normale di fessurazione N; e la forza normale effettiva), a seconda che la membratura sia soggetta a

flessione o a trazione, e il coefficiente c assume il valore 1, nel caso di applicazione di un singolo carico di breve durata, o il valore
0,50, nel caso di carichi permanenti o per cicli di carico ripetuti.

Per quanto riguarda la salvaguardia dell’aspetto e della funzionalita dell’opera, le frecce a lungo termine di travi e solai, calcolate
sotto la condizione quasi permanente dei carichi, non dovrebbero superare il limite di 1/250 della luce.

In relazione all’integrita delle pareti portate divisorie e di tamponamento, le frecce di travi e solai, sotto la condizione quasi
permanente dei carichi, non dovrebbero superare il limite di 1/500 della luce. In tale verifica la freccia totale calcolata puo essere
depurata della parte presente prima dell’esecuzione delle pareti. Detto valore si riferisce al caso di pareti divisorie in muratura.
Per altri tipi di pareti si dovranno valutare specificatamente i limiti di inflessione ammissibili.

Per travi e solai con luci non superiori a 10 m e possibile omettere la verifica delle inflessioni come sopra riportata, ritenendola
implicitamente soddisfatta, se il rapporto 1/h tra luce e altezza rispetta la limitazione

! 0.015 fck] [500 ASW]

—<K|[11+
h P +p’ fykAs,calc

[C4.14]

dove fye f; sono espressi in MPa, p e p’ sono i rapporti tra armatura tesa e compressa, rispettivamente, A, ed A, . SONO,
rispettivamente, I’armatura tesa effettivamente presente nella sezione pil sollecitata e I’armatura di progetto nella stessa sezione,
e K e un coefficiente correttivo, che dipende dallo schema strutturale.

Per sezioni a T aventi larghezza dell’ala almeno tre volte maggiore dello spessore dell’anima, i valori dati dalla [C4.1.4] devono
essere ridotti del 20%.

Per travi e piastre nervate caricate da tramezzi che possano subire danni a causa di inflessioni eccessive, i valori dati dalla [C4.1.4]
devono essere moltiplicati per il rapporto 7/1 essendo 1 la luce di progetto in m.

Per piastre non nervate la cui luce maggiore 1 ecceda 8,5 m, caricate da tramezzi che possano subire danni a causa di inflessioni
eccessive, i valori dati dalla [C4.1.4] devono essere moltiplicati per il rapporto 8,5/, con 1in m.

I valori da attribuire a K nel caso di calcestruzzo molto sollecitato (p=1,5%) o poco sollecitato (p=0,5%) sono riportati in Tabella

5 OOAS eff.
C4.1.], insieme con i valori limite di l/h calcolati assumendo =30 MPae | ————— |=
yk s, cale.

Tabella C4.1.I- Valori di K e snellezze I/h limite per elementi inflessi di c.a. in assenza di compressione assiale

. " Calcestruzzo Calcestruzzo poco
istema strutturale K q
molto sollecitato p=1,5% sollecitato p=0,5%

Travi semplicemente appoggiate, piastre
. . Cga s . 1,0 14 20
incernierate mono o bidirezionali
Campate terminali di travi continue o piastre

: . . e . . 1,3 18 26
continue monodirezionali o bidirezionali




continue sul lato maggiore
Campate intermedie di travi o piastre

. . . 1,5 20 30
continue mono o bidirezionali
Piastre non nervate sostenute da pilastri 12 17 o4
(snellezza relativa alla luce maggiore) 4
Mensole 0,4 6 8

£ A

s,calc.

Note: Le snellezze limite sono state valutate ponendo, nella formula C4.1.4, f, =30 MPa e [SOOASvaf- } =1

Per piastre bidirezionali si fa riferimento alla luce minore; per piastre non nervate si considera la luce maggiore.

T limiti per piastre non nervate sostenute da pilastri corrispondono ad una freccia in mezzeria maggiore di 1/250 della luce: I’esperienza

ha dimostrato che, comunque, tali limiti sono soddisfacenti.

Nel caso di elementi di c.a.p. si puo applicare la tabella C4.1.I moltiplicando il valore di K per 1,2.

C4.1.2.2.4
C4.1.2.24.5

Calcolo dell’ampiezza delle fessure

Stato limite di fessurazione

Verifica dello stato limite di fessurazione

L’ampiezza caratteristica di verifica delle fessure, w, puo essere calcolata con 1’espressione:

[C4.1.5e4.1.14]

dove:
ssm

A

sm

Wy = 1'7 EsmAsm

¢ la distanza media tra le fessure.

¢ la deformazione unitaria media delle barre d’armatura;

La deformazione unitaria media delle barre ¢, puo essere calcolata con I'espressione:

in cui:
s

¢ il rapporto Es/Ecm;
Pt ePparia A /A

Aceff

- Pefr
sm E

s

€

f,
S, —k 2 (1+ atpegy )

20,625
E

s

¢ la tensione nell’armatura tesa considerando la sezione fessurata;

[C4.1.6]

e I'area efficace di calcestruzzo teso attorno all’armatura, di altezza h¢ ef, dove hg ef € il valore minore tra 2,5 (h-d), (h-x)/3

0 h/2 (vedere Figura C4.1.10); nel caso di elementi in trazione, in cui esistono due aree efficaci, I'una all’estradosso e I’altra
all’intradosso, entrambe le aree vanno considerate separatamente;

k¢

¢ un fattore dipendente dalla durata del carico e vale:

k= 0,6 per carichi di breve durata,

k¢ = 0,4 per carichi di lunga durata.
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Figura C4.1.10- Area tesa efficace. Casi tipici

Nei casi in cui ’armatura sia disposta con una spaziatura non superiore a 5(c + ¢/2) (vedi Figura C4.1.11), la distanza media tra le
fessure, Agm, puo essere valutata con 1’espressione:

Ag =(ksc+kik, 1<4i 1,7 [C4.1.7]
eff

in cui:
¢ e il diametro delle barre. Se nella sezione considerata sono impiegate barre di diametro diverso, si raccomanda di adottare un
opportuno diametro equivalente, ¢gq. Se n1 € il numero di barre di diametro¢q ed np ¢ il numero di barre di diametro ¢p, si

raccomanda di utilizzare I'espressione seguente:
by = 0,07 + 1,63
n,¢; + 10,0, [c4.1.8]

¢ éil ricoprimento dell’armatura;
k; =0,8 per barre ad aderenza migliorata,

=1,6 per barre lisce;
k, =0,5nel caso di flessione,

=1,0 nel caso di trazione semplice.

In caso di trazione eccentrica, o per singole parti di sezione, si raccomanda di utilizzare valori intermedi di k,, che possono essere
calcolati con la relazione:

ky = (&1 +22)/28 [C4.1.9]

in cui g ed g, sono rispettivamente la pili grande e la pit piccola deformazione di trazione alle estremita della sezione
considerata, calcolate considerando la sezione fessurata.

ks =34

k, =0,425.
Nelle zone in cui 'armatura ¢ disposta con una spaziatura superiore a 5(c + ¢/2) (vedi Figura C4.1.11), per la parte di estensione
5(c + ¢/2) nell'intorno delle barre la distanza media tra le fessure, A, puo essere valutata ancora con l'espressione C4.1.7:
Nella parte rimanente la distanza media tra le fessure, A, puo, invece, essere valutata con 1'espressione:

Aop=0,75 (h—x) [C4.1.10]

in cui:
hedx sono definite in Figura C4.1.10;

(h-x) eladistanza tra ’asse neutro ed il lembo teso della membratura.

Legenda:

A Asse neutro L '\‘

B Superficie del calcestruzzo teso N4 ‘;‘ :
C Zona in cui si applica la formula [C.4.1.9] i’ u' {« [ )

D Zonain cui si applica la formula [C.4.1.12] T

L 6swm) |
D c

Figura C4.1.11- Ampiezza delle fessure, w, in funzione della posizione rispetto alle barre di armatura

Verifica della fessurazione senza calcolo diretto




La verifica dell’ampiezza di fessurazione per via indiretta puo riferirsi ai limiti di tensione nell’acciaio d’armatura definiti nelle
Tabelle C4.1.IT e C4.1.II1. La tensione o, ¢ quella nell’acciaio d’armatura prossimo al lembo teso della sezione calcolata nella
sezione parzializzata per la combinazione di carico pertinente (v. Tabella 4.1.IV delle NTC). Per le armature di pretensione
aderenti la tensione o, si riferisce all’escursione oltre la decompressione del calcestruzzo. Per le sezioni precompresse a cavi post-
tesi si fa riferimento all’armatura ordinaria aggiuntiva.

Tabella C4.1.11 Diametri massimi delle barre per il controllo di fessurazione

Tensione nell’acciaio Diametro massimo ¢ delle barre (mm)
og [MPa] w3 =04 mm wp =0,3 mm w1=0,2mm
160 40 32 25
200 32 25 16
240 20 16 12
280 16 12 8
320 12 10 6
360 10 8 -

Tabella C4.1.III -Spaziatura massima delle barre per il controllo di fessurazione

Tensione nell’acciaio Spaziatura massima s delle barre (mm)
o, [MPa] w; =0,4 mm W, =0,3 mm w;=0,2mm

160 300 300 200
200 300 250 150
240 250 200 100
280 200 150 50
320 150 100 -

360 100 50 -

C4.1.2.2.5 Stato Limite di limitazione delle tensioni
La verifica delle tensioni in esercizio si puo effettuare nelle usuali ipotesi di comportamento lineare dei materiali, trascurando la
resistenza a trazione del calcestruzzo teso.

Nei calcoli per azioni di breve durata puo assumersi il valore del modulo di elasticita del calcestruzzo E. dato dalla [11.2.5] delle
NTC, ed un modulo di elasticita dell’acciaio E; pari a 210.000 N/mm?2. Tale valore puo essere opportunamente ridotto nel caso di
fili, trecce e trefoli da calcestruzzo armato precompresso.

Nel caso di azioni di lunga durata, gli effetti della viscosita del calcestruzzo si possono tenere in conto riducendo opportunamente il
modulo di elasticita E.mediante I'introduzione del coefficiente di viscosita ¢ definito nel § 11.2.10.7 delle NTC.

Nei casi in cui si ritenga possibile effettuare un’unica verifica indipendente dal tempo, si puo assumere un coefficiente di
omogeneizzazione n fra i moduli di elasticita di acciaio e calcestruzzo, pari an = 15.

C4.1.2.3 STATI LIMITE ULTIMI

C4.1.2.3.4 Resistenza flessionale e duttilita massima in presenza e in assenza di sforzo assiale
C4.1.2.34.2  Verifiche di resistenza e duttilita

Con riferimento alla verifica di resistenza dei pilastri di c.a. soggetti a sola compressione assiale, la prescrizione circa l'eccentricita
minima dell’azione assiale da tenere in conto puo essere implicitamente soddisfatta valutando Ng4 con la formula

Npg=0,8 A fq+ Ay £ [C4.1.11]
con A area del calcestruzzo e A, area totale d’armatura.

Rispetto alle precedenti NTC e fornita una migliore e piu esplicita articolazione delle verifiche di duttilita. Tali verifiche sono
espressamente richieste al Capitolo 7 della norma per la progettazione in presenza di azioni sismiche; pertanto la norma fornisce
la definizione di duttilita di curvatura, indicando le modalita pratiche per il calcolo della corrispondente capacita a livello di
sezione. La Figura C4.1.12 esplicita e riassume quanto riportato dalla norma.
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Figura C4.1.12— Relazione momento-curvatura. Fattore di duttilita di curvatura.

C4.1.2.3.6 Resistenza nei confronti di sollecitazioni torcenti

Nella formula [4.1.35] si intende con f'cd la resistenza di progetto a compressione ridotta del calcestruzzo d’anima valutato come
vfcd, assumendo v = 0,5.

C4.1.2.3.7 Resistenza di elementi tozzi, nelle zone diffusive e nei nodi

Con riferimento alle zone diffusive si ricorda che i modelli di calcolo di uso corrente operano tutti nellipotesi che non vi siano in
essi zone diffusive. In presenza di zone diffusive occorre dunque valutare le tensioni dovute alla diffusione e combinarle con
quelle fornite dal modello di calcolo.

Per i possibili modelli relativi alle zone diffusive puo farsi utile riferimento a documenti di comprovata validita, di cui al § 12
delle NTC.

C4.1.6 DETTAGLI COSTRUTTIVI

C4.1.6.1 ELEMENTI MONODIMENSIONALI: TRAVI E PILASTRI

C4.1.6.1.1 Armatura delle travi

Con riferimento al secondo capoverso del § 4.1.6.1.1 delle NTC, si precisa che detta prescrizione si riferisce anche alle travi senza
armatura al taglio.

C4.1.6.1.3 Copriferro e interferro

Con riferimento al § 4.1.6.1.3 delle NTC, al fine della protezione delle armature dalla corrosione il valore minimo dello strato di
ricoprimento di calcestruzzo (copriferro) deve rispettare quanto indicato in Tabella C4.1.IV, nella quale sono distinte le tre
condizioni ambientali di Tabella 4.1.1V delle NTC. I valori sono espressi in mm e sono distinti in funzione dell’armatura, barre da
c.a. o cavi aderenti da c.a.p. (fili, trecce e trefoli), e del tipo di elemento, a piastra (solette, pareti,...) o monodimensionale (travi,
pilastri,...).

A tali valori di tabella vanno aggiunte le tolleranze di posa, pari a 10 mm o minore, secondo indicazioni di norme di comprovata
validita.

I valori della Tabella C4.1.1V si riferiscono a costruzioni con vita nominale di 50 anni (Tipo 2 secondo la Tabella 2.4.1 delle NTC).
Per costruzioni con vita nominale di 100 anni (Tipo 3 secondo la citata Tabella 2.4.I) i valori della Tabella C4.1.IV vanno
aumentati di 10 mm. Per classi di resistenza inferiori a C,;, i valori della tabella sono da aumentare di 5 mm. Per produzioni di
elementi sottoposte a controllo di qualita che preveda anche la verifica dei copriferri, i valori della tabella possono essere ridotti
di 5 mm.

Per acciai inossidabili o in caso di adozione di altre misure protettive contro la corrosione e verso i vani interni chiusi di solai
alleggeriti (alveolari, predalles, ecc.), i copriferri potranno essere ridotti in base a documentazioni di comprovata validita.

Tabella C4.1.IV - Copriferri minimi in mm

barre da c.a. barre da c.a. cavi da c.a.p. cavi da c.a.p.
elementi a piastra altri elementi elementi a piastra altri elementi
Chin Co ambiente CC, Cin<C<Co CC, Cins<C<Cqy &C,y CinsC<Cqy &C,y CinsC<Cqy
C25/30 C35/45 ordinario 15 20 20 25 25 30 30 35
C30/37 C40/50 aggressivo 25 30 30 35 35 40 40 45
C35/45 C45/55 molto ag. 35 40 40 45 45 50 50 50

La classe di resistenza minima Cmin indicata in tabella deve comunque intendersi riferita alla pertinente classe di esposizione di
cui alla UNI EN 206:2016 richiamata nella Tabella 4.1.III delle NTC.



C4.1.6.1.4 Ancoraggio delle barre e loro giunzione

Nella valutazione della lunghezza di sovrapposizione si deve tenere conto dello sforzo in entrambe le barre e considerare la
percentuale delle barre sovrapposte nella sezione.

c4.1.9 NORME ULTERIORI PER I SOLAI

Al solai, oltre al compito di garantire la resistenza ai carichi verticali, & richiesta anche rigidezza nel proprio piano al fine di
distribuire correttamente le azioni orizzontali tra le strutture verticali.

11 progettista deve verificare che le caratteristiche dei materiali, delle sezioni resistenti nonché i rapporti dimensionali tra le varie
parti siano coerenti con tali aspettative.

A tale scopo deve verificare che:
1) le deformazioni risultino compatibili con le condizioni di esercizio del solaio e degli elementi costruttivi ed impiantistici ad
esso collegati;

2) vi sia, in base alle resistenze meccaniche dei materiali, un rapporto adeguato tra la sezione delle armature di acciaio, la
larghezza delle nervature in calcestruzzo, il loro interasse e lo spessore della soletta di completamento in modo che sia
assicurata la rigidezza nel piano e che sia evitato il pericolo di effetti secondari indesiderati.

C4.1.9.1 SOLAI MISTI DI C.A. E C.A.P. E BLOCCHI FORATI DI LATERIZIO O IN CALCESTRUZZO

Al fine di perseguire le esigenze esposte nei punti 1 e 2 del § C.4.1.9, per i solai misti di c.a. e blocchi di laterizio si ritiene
necessario che siano verificati i requisiti fissati dalle specifiche Norme Europee armonizzate di prodotto, quando disponibili, e le
seguenti condizioni se non previste dalle norme armonizzate. Per gli elementi da solaio non Marcati CE, invece, vanno verificate
tutte le condizioni a seguire.

C4.19.1.1 Regole generali e caratteristiche minime dei blocchi

I'blocchi di laterizio sia collaboranti che non collaboranti devono avere le seguenti caratteristiche minime:

- il profilo delle pareti delimitanti le nervature di calcestruzzo da gettarsi in opera non deve presentare risvolti che
ostacolino il deflusso del calcestruzzo e restringano la sezione delle nervature stesse sotto i limiti minimi stabiliti. Nel caso
si richieda ai blocchi il concorso alla resistenza agli sforzi tangenziali si devono impiegare elementi monoblocco disposti in
modo che nelle file adiacenti, comprendenti una nervatura di calcestruzzo, i giunti risultino sfalsati tra loro. Si devono
adottare forme semplici, caratterizzate da setti rettilinei allineati, per lo pilt continui, particolarmente nella direzione
orizzontale, con rapporto spessore/lunghezza il piti possibile uniforme. Speciale cura deve essere rivolta al controllo della
integrita dei blocchi con particolare riferimento alla eventuale presenza di fessurazioni;

— le pareti esterne sia orizzontali che verticali devono avere uno spessore minimo di 8 mm. Le pareti interne sia orizzontali
che verticali devono avere uno spessore minimo di 7 mm. Tutte le intersezioni dovranno essere raccordate con raggio di
curvatura, al netto delle tolleranze, maggiore di 3 mm. Il rapporto tra 1’area complessiva dei fori e I'area lorda delimitata
dal perimetro della sezione dei blocchi non deve risultare maggiore di 0,6 +0,625-h (dove h e I’altezza del blocco in metri,
h<0,32 m).

C4.1.9.1.2 Limiti dimensionali

Le varie parti del solaio devono rispettare i seguenti limiti dimensionali:

a) lalarghezza delle nervature deve essere non minore di 1/8 del loro interasse e comunque non inferiore a 80 mm. Nel caso di
produzione di serie in stabilimento di pannelli solaio completi, il limite puo6 scendere a 50 mm;

b) linterasse delle nervature deve essere non maggiore di 15 volte lo spessore della soletta;

¢) la dimensione massima del blocco di laterizio non deve essere maggiore di 520 mm.
C4.19.1.3 Caratteristiche fisico-meccaniche

I blocchi di entrambe le categorie devono garantire una resistenza a punzonamento o punzonamento-flessione (quest’ultimo caso
se sono del tipo interposto) per carico concentrato non minore di 1,50 kN. Il carico deve essere applicato su un’impronta quadrata
di 50 mm di lato nel punto della superficie orizzontale superiore a cui corrisponde la minore resistenza del blocco.

Per i blocchi collaboranti, la resistenza caratteristica a compressione, riferita alla sezione netta delle pareti e delle costolature,
deve risultare non minore di 30 N/mm?, nella direzione dei fori, e di 15 N/mm? nella direzione trasversale ai fori, nel piano del
solaio. La resistenza caratteristica a trazione per flessione, determinata su campioni ricavati dai blocchi mediante opportuno taglio di
listelli di dimensioni minime mm 30 x 120 x spessore, deve essere non minore di 10 N/mm?2.

Per i blocchi non collaboranti, la resistenza caratteristica a compressione, riferita alla sezione netta delle pareti e delle costolature,
deve risultare non minore di 15 N/mm?, nella direzione dei fori, e di 7 N/mm? nella direzione trasversale ai fori, nel piano del



solaio. La resistenza caratteristica a trazione per flessione, determinata su campioni ricavati dai blocchi mediante opportuno taglio di
listelli di dimensioni minime mm 30 x 120 x spessore, deve essere non minore di 7 N/mm?.

Il modulo elastico del laterizio non deve essere superiore a 25 kN/mm?.
11 coefficiente di dilatazione termica lineare del laterizio deve essere o, > 6:10¢°C!
11 valore della dilatazione per umidita misurata secondo quanto stabilito dalle UNI 9730-3, deve essere < 0.4 mm/m.

Nei solai in cui I'armatura e collocata entro scanalature, qualunque superficie metallica deve essere contornata in ogni direzione
da un adeguato spessore di malta cementizia.

Al fine di garantire un’efficace inserimento dell’armatura nelle scanalature, detta armatura non dovra avere diametro superiore a
12 mm.

C4.1.12 CALCESTRUZZO DI AGGREGATI LEGGERI (LC)

11 presente Capitolo si applica ai calcestruzzi di aggregati leggeri di natura minerale, artificiale o naturale, con esclusione dei
calcestruzzi aerati.

I calcestruzzi di aggregati leggeri debbono essere specificati in ragione della classe di resistenza e di massa per unita di volume.

Le classi di resistenza ammesse per impieghi strutturali sono dalla LC 16/18 fino alla LC 55/60, secondo la classificazione di cui
alla UNI EN 206:2016, riportata nella Tabella C4.1.V.

Tabella C4.1.V - Classi di resistenza a compressione per il calcestruzzo leggero strutturale

Classe di resistenza a Resistenza caratteristica Resistenza caratteristica
compressione cilindrica minima fjjc cubica minima Ry
[N/mm?] [N/mm?]
LC 16/18 16 18
LC 20/22 20 22
LC 25/28 25 28
LC 30/33 30 33
LC 35/38 35 38
LC 40/44 40 44
LC 45/50 45 50
LC 50/55 50 55
LC 55/60 55 60

Le classi di massa per unita di volume ammesse per impieghi strutturali sono riportate nella Tabella C4.1.VI. Nella stessa tabella,
per ciascuna classe, sono indicati i valori nominali della massa per unita di volume del calcestruzzo da adottare nel calcolo del
peso proprio delle membrature.

Tabella C4.1.VI - Classi di massa per unita di volume del calcestruzzo di aggregati leggeri ammesse per l'impiego strutturale

Classe di massa per unita di volume D1,5 D16 D1,7 D1,8 D1,9 D2,0
Intervallo di massa per unita di volume [kg/m?] 1400<p<1500 | 1500<p<1600 | 1600<p<1700 | 1700<p<1800 | 1800<p<1900 | 1900<p<2000
Massa per unita di volume calcestruzzo non armato [kg/m?] 1550 1650 1750 1850 1950 2050
Massa per unita di volume calcestruzzo armato [kg/m?] 1650 1750 1850 1950 2050 2150

Oltre ai normali controlli di accettazione in termini di resistenza, per i calcestruzzi di aggregati leggeri si dovranno eseguire
controlli di accettazione con riguardo alla massa per unita di volume, da condurre secondo quanto specificato nelle norme UNI
EN 206-1 e UNI EN 12390-7.

La resistenza alla frantumazione dell’aggregato leggero influenza la resistenza a compressione del calcestruzzo leggero e,
pertanto, deve essere determinata in conformita all’Appendice A delle UNI EN 13055:2016 e dichiarata dal produttore.

C4.1.12.1 NORME DI CALCOLO

Per il progetto di strutture di aggregati leggeri si applicano le norme di cui ai §§ da 4.1.1 a 4.1.11 delle NTC, con le seguenti
integrazioni e modifiche.

C4.1.12.1.1  Caratteristiche meccaniche del calcestruzzo
C4.1.12.1.1.1 Resistenza a trazione

11 valore medio della resistenza a trazione semplice (assiale), in mancanza di sperimentazione diretta, puo essere assunto pari a:



fieem = 0,30 £i42°1, per calcestruzzo di classe <LC50/55  [C4.1.12]
fieem = 2,12 In[1+(f,,/10)] 1, per calcestruzzo di classe >LC 50/55  [C4.1.13]
dove:
M= 0,40+0,60 p/2200;

p=  valore limite superiore della massa per unita di volume del calcestruzzo, per la classe di massa per unita di volume di
appartenenza in kg/m?;

fi= valore della resistenza cilindrica caratteristica a compressione in N/mm?.
fim = valore della resistenza media cilindrica a compressione in N/mm?,.
pari a:

— 22 N/mm? per LC16/20

- fig+ 8 N/mm? per £,4>20 N/mm?

I valori caratteristici della resistenza a trazione semplice, corrispondenti ai frattili 0,05 e 0,95, possono assumersi pari a:

- frattile 5%:f14005 = 0,7 fictm [C4.1.14.a]

- frattile 95%:fict,095 = 1,3 fictm [C4.1.14.b]
La resistenza a trazione di calcolo e pari a:

- fica = 0,85 fien/yc [C4.1.15]

C4.1.12.1.1.2  Modulo di elasticita

In assenza di sperimentazione diretta, una stima del modulo elastico secante a compressione a 28 giorni puo essere ottenuta
dall’espressione:

0,3
f El
E\.y =22000 [%} e N/mm? [C4.1.16]

essendo:

fiem = valore della resistenza media cilindrica a compressione in N/mm?;

p Y
nE:[zzooJ

p =valore limite superiore della massa per unita di volume del calcestruzzo, per la classe di massa per unita di volume di
appartenenza in kg/m?.

C4.1.12.1.2  Verifiche agli stati limite di esercizio

Le verifiche nei confronti degli stati limite di esercizio si eseguono conformemente alle indicazioni valide per le strutture di
calcestruzzo ordinario, adeguate in relazione alle specificita dei calcestruzzi di aggregati leggeri.

C4.1.12.1.2.1  Verifiche di deformabilita

Le verifiche di deformabilita possono essere omesse quando le snellezze delle membrature, divise per il coefficiente ne definito al
§C4.1.12.1.1.2, soddisfano le limitazioni indicate al § C4.1.2.2.2.

C4.1.12.1.3  Verifiche agli stati limite ultimi
C4.1.12.1.3.1 Resistenza a sforzo normale e flessione (elementi monodimensionali)

Valgono le ipotesi di base di cui al § 4.1.2.1.2 delle NTC.

Per il diagramma tensione-deformazione del calcestruzzo e possibile adottare il modello parabola-rettangolo (a) o triangolo-
rettangolo (b), entrambi raffigurati nella Figura C4.1.13.
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Figura C4.1.13 -Modelli o—¢per il calcestruzzo di aggregati leggeri
I limiti deformativi &, £ ed &, possono essere assunti
- per calcestruzzi di classe di resistenza inferiore o uguale a LC 50/55 pari a:
£0=0,20%
£3=0,175%
€, =M1 0,35%, essendo n; = 0,40+0,60 p/2200
- per calcestruzzi di classe di resistenza pari a LC 55/60 pari a:
£0=0,22%
£3=0,18%
€=M 0,31%

C4.1.12.1.3.2  Resistenza nei confronti di sollecitazioni taglianti

C4.1.12.1.3.2.1.  Elementi senza armature trasversali resistenti al taglio

Valgono le limitazioni di utilizzo di elementi privi di armature resistenti a taglio, stabilite al § 4.1.2.3.5.1 delle NTC per i
calcestruzzi ordinari.

La resistenza a taglio (espressa in N) di un elemento fessurato da momento flettente si puo valutare attraverso la formula
seguente:

v IRdx:[o,lsn k(1009 £ )" fre +0,150Cp:|bwd > (Vi #0055, b0 [C41.17]
nella quale:
N =040+0,60 p/2200
Kk =1+(00/d)<2
Vi min = 0,030 K2, 172

essendo:

d l'altezza utile della sezione (in mm);

p=Agy/(b,, d) il rapporto geometrico di armatura longitudinale (< 0,02);
0¢p= Ned/A, la tensione media di compressione nella sezione (< 0,2 fcq);
b, la larghezza minima della sezione (in mm).

Nel caso di elementi di calcestruzzo armato precompresso disposti in semplice appoggio, nelle zone non fessurate da momento
flettente (con tensioni di trazione non superiori a f);4) la resistenza puo valutarsi, in via semplificata, con la formula [4.1.24] delle
NTC, sostituendo a f.4 il corrispondente valore f;.4 per il calcestruzzo di aggregati leggeri.

In ogni caso il taglio di calcolo Vg4 non dovra superare la limitazione seguente, nella quale la caratteristica resistente ¢ valutata
con riferimento alla condizione fessurata del calcestruzzo:

Vea<0,51, b, d v fig [C4.1.18]

Nella [C4.1.18] v, & il fattore di riduzione della resistenza del calcestruzzo fessurato per sollecitazioni taglianti dato da:
vi=0,5m (1- fie/250) [C4.1.19]

dove la resistenza caratteristica a trazione del calcestruzzo leggero f, € espressa in N/mm?.

C4.1.12.1.3.2.2.  Elementi con armature trasversali resistenti al taglio

Si applicano le regole di calcolo di cui al § 4.1.2.3.5.2 delle NTC, sostituendo nella formula [4.1.28] vf.4 con il valore 0,40 f.4.



C4.1.12.1.3.2.3.  Resistenza nei confronti di sollecitazioni torcenti

Si applicano le regole di calcolo di cui al § 4.1.2.3.6 delle NTC, sostituendo nella formula [4.1.35] f'.4con il valore f'.4 = 0,40 f, 4.
C4.1.12.14  Dettagli costruttivi

C4.1.12.1.4.1 Diametro massimo delle barre e dei trefoli

Le armature ordinarie ammesse sono barre ad aderenza migliorata o reti elettrosaldate. Il diametro delle barre non puo superare
32 mm.

Per barre raggruppate, il diametro equivalente del raggruppamento assunto pari a @, =d+/n non deve eccedere i 45 mm.
Per strutture precompresse a cavi pretesi si dovranno impiegare trefoli con diametro inferiore o uguale a 12”.
C4.1.12.14.2  Raggio di curvatura delle barre

Il diametro dei mandrini per la piegatura delle barre deve essere incrementato del 50% rispetto al valore ammesso per il
calcestruzzo ordinario. In particolare, i valori minimi dei diametri dei mandrini da utilizzare in relazione al diametro delle barre &
dato da:

per ¢ <16 mm D26¢ per $>16 mm D>11¢.
C4.1.12.14.3  Ancoraggio delle barre e sovrapposizioni

1l calcolo della tensione ultima di aderenza di barre inserite in getti di calcestruzzo leggero strutturale puo essere valutato con
riferimento alla formulazione valida per il calcestruzzo ordinario, sostituendo il valore di f, che compare nella Formula [4.1.7] delle

NTC, con il valore fi ..



c4.2 COSTRUZIONI DI ACCIAIO

Novita assoluta ¢ la possibilita di impiego di acciai inossidabili, sebbene le regole fornite dalla norma debbano essere integrate con
normative di comprovata validita.

La classificazione delle sezioni in termini di resistenza e capacita di rotazione, conforme la UNI EN 1993, permane come la
connessa individuazione dei metodi di analisi strutturale e dei criteri di verifica applicabili.

Per I'analisi globale delle strutture & stato confermato 1'impiego, oltre del classico metodo elastico, anche del metodo plastico, il
metodo elastico con ridistribuzione o il metodo elastoplastico, se soddisfatte certe condizioni.

Le unioni chiodate, bullonate, ad attrito con bulloni AR, saldate a piena penetrazione e saldate a cordoni d’angolo o a parziale
penetrazione sono trattate diffusamente; le saldature a cordoni d’angolo o a parziale penetrazione possono essere verificate sia
mediante il classico approccio nazionale che considera la sezione di gola del cordone ribaltata sui lati del cordone stesso, sia
mediante I'approccio della UNI EN 1993, che considera la sezione di gola nell’effettiva posizione.

Le suddette regole generali di progettazione ed esecuzione per le Costruzioni di acciaio sono opportunamente integrate, nel § 7.5
delle NTC, per I'impiego in zona sismica.

11 richiamo alla norma UNI EN 1090-2:2011, riportato al secondo capoverso del § 4.2 delle NTC, in virtu dell’estensiva trattazione
di tutto il processo realizzativo di un’opera in acciaio che essa contiene, implica che gia in sede di progetto si tenga conto di
diversi aspetti riguardanti le fasi di esecuzione e di installazione in cantiere delle strutture.

Tra le principali innovazioni che la norma europea contiene vi sono, in particolare
- I'indicazione della classe di esecuzione del componente strutturale

- I'indicazione del grado di preparazione delle superfici all’esecuzione del trattamento superficiale previsto di protezione dalla
corrosione

- I'indicazione dei valori delle tolleranze geometriche, essenziali e funzionali

E’ pertanto compito del progettista individuare, definire e specificare i contenuti delle suddette informazioni e riportarne i
riferimenti nel documento specifico che la norma UNI EN 1090-2 definisce “Specifica di esecuzione” .

Cc4.21 MATERIALI

Per quanto attiene le costruzioni di acciaio la gamma degli acciai da carpenteria laminati a caldo e formati a freddo normalmente
impiegabili € compresa tra ’acciaio 5235 e ’acciaio S460. E’ introdotta la possibilita di impiego di acciai inossidabili.

C4.2.2 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA

Alcune problematiche specifiche, quali I'instabilita, la fatica e la fragilita alle basse temperature sono trattate nelle NTC in termini
generali, approfondendo soltanto gli aspetti applicativi maggiormente ricorrenti e rimandando, per questioni di dettaglio o molto
specialistiche, a normative di comprovata validita.

C4.2.3 ANALISI STRUTTURALE

Nell’analisi strutturale si devono considerare, se rilevanti, tutti gli effetti che possono influenzare la resistenza e/o la rigidezza
della struttura e il suo comportamento, quali, ad esempio, imperfezioni, effetti del secondo ordine, fenomeni d’instabilita locale,
effetti di trascinamento da taglio.

C4.2.3.1 CLASSIFICAZIONE DELLE SEZIONI

La classificazione delle sezioni ricorrenti e riportata nel § 4.2.3.1 delle NTC (Tabella 4.2.11I).

Scopo della classificazione delle sezioni di acciaio € quello di quantificare l'influenza dei fenomeni di instabilita locale sulla
resistenza e sulla capacita deformativa delle sezioni di acciaio.

Le Tabelle 4.2.11+V delle NTC forniscono indicazioni per definire se una sezione appartiene alle classi 1, 2 o 3; il metodo di
classificazione proposto dipende dal rapporto tra la larghezza e lo spessore delle parti della sezione soggette a compressione, per
cui nel procedimento di classificazione devono essere considerate tutte quelle parti completamente o parzialmente compresse.

La sezione & in genere classificata secondo la classe pit1 sfavorevole delle sue parti compresse.
In alternativa, & possibile procedere ad una classificazione separata delle flange e dell’anima della sezione, limitando localmente,

all'interno della sezione, le capacita plastiche delle singole parti. Le sezioni che non soddisfano i requisiti imposti per la classe 3
sono di classe 4.

Oltre che mediante il procedimento semplificato proposto nelle Tabelle 4.2.III+V delle NTC, e possibile classificare una sezione
strutturale anche tramite la determinazione della sua capacita rotazionale e quindi delle sue proprieta plastiche complessive,
facendo riferimento a metodologie di calcolo di riconosciuta validita.



Ad eccezione delle verifiche di stabilita, che devono essere condotte con stretto riferimento alla classificazione della Tabella 4.2.1I1
delle NTC, una parte di sezione di classe 4 pu0 essere trattata come una parte di sezione di classe 3 se & caratterizzata da un

rapporto larghezza/spessore entro il limite previsto per la classe 3, incrementato di k,
— f,
k
k= |—— [C4.2.1]
Ym0 *Oc Ed
essendo o, g4 la massima tensione di compressione indotta nella parte considerata dalle azioni di progetto.

11 calcolo delle sezioni di classe 4 puo essere effettuato in riferimento alle metodologie di calcolo descritte nel § C4.2.12.

C4.2.3.3 METODI DI ANALIST GLOBALE
I'metodi di analisi globale sono indicati al § 4.2.3.3 delle NTC.

I metodi di analisi globale elastico (E) o elastoplastico (EP) possono essere utilizzati per sezioni di classe qualsiasi, come indicato
nella Tabella 4.2.VI delle NTC.

Il metodo di analisi globale plastico (P) puo essere impiegato se sono soddisfatte alcune condizioni, in particolare se si possono
escludere fenomeni di instabilita e se le sezioni in cui sono localizzate le cerniere plastiche, in cui, cioe, il momento flettente &
uguale a

Wit

M, ra = [C4.2.2]

Y™mo
hanno sufficiente capacita di rotazione. Nella [C4.2.2] W, & il modulo plastico della sezione, fy; € la tensione di snervamento
caratteristica e yy;=1,05 (v. Tabella 4.2.VII delle NTC).

Le porzioni di trave in corrispondenza ed in prossimita delle cerniere plastiche devono essere assicurate nei confronti dei
fenomeni di instabilita flesso-torsionale e dell’equilibrio in generale, disponendo, se necessario, appositi ritegni torsionali e
controllando la classificazione della sezione trasversale del profilo lungo tale porzione. In tal modo é possibile garantire la
capacita rotazionale in tutte le sezioni in cui si possano formare delle cerniere plastiche sotto i carichi di progetto.

Se la cerniera & localizzata in una membratura, la sezione della membratura deve essere simmetrica rispetto al piano di
sollecitazione; se la cerniera e localizzata in una giunzione, la giunzione deve avere una capacita di rotazione, valutata secondo
metodologie di riconosciuta validita, maggiore di quella richiesta. Nel caso in cui la cerniera plastica si sviluppi all'interno della
membratura, la giunzione deve essere comunque dotata di un livello di sovraresistenza tale da evitare che la cerniera plastica
possa interessare la giunzione.

In assenza di pit1 accurate determinazioni,

- in membrature a sezione costante, la capacita di rotazione richiesta si intende assicurata se la sezione in cui si forma la
cerniera plastica e di classe 1 secondo il § 4.2.3.1 delle NTC; inoltre, qualora nella sezione il rapporto tra il taglio di
progetto e la resistenza plastica a taglio della sezione risulti maggiore di 0,1, si devono disporre irrigidimenti trasversali
d’anima a distanza non superiore a 0,5 h dalla cerniera, essendo h I’altezza della trave;

- in membrature a sezione variabile, la capacita di rotazione richiesta si intende assicurata se la sezione in cui si forma la
cerniera plastica e di classe 1 per un tratto pari ad a’,

o= max(Zd; LO’SMP) [C4.2.3]

da ciascun lato della cerniera, essendo d l'altezza netta dell’anima in corrispondenza della cerniera e LO,SMPIa distanza tra
la cerniera in cui il momento flettente assume il valore plastico di calcolo, My, g4, € la sezione in cui il momento flettente
vale 0,8 M, e € s€, inoltre, risulta che lo spessore dell’anima si mantiene costante nell’intervallo [-2d, 2d] centrato sulla
cerniera plastica, e che, contemporaneamente, al di fuori delle zone sopra menzionate, la piattabanda compressa e di
classe 1 02 e I'anima non e di classe 4.

Le zone tese indebolite dai fori, poste a distanza dalla cerniera plastica minore di a’, debbono comunque soddisfare il principio di

gerarchia delle resistenze indicato al § 4.2.4.1.2 delle NTC
Aty 0.9 A fy

net *

[C4.2.4]

Y™mo Ym2
dove A e l'area lorda, A, € I’area netta, f,, e la resistenza a rottura caratteristica e y,,=1,25.
E ammesso il ricorso al metodo di analisi elastico con ridistribuzione purché I'entita dei momenti da ridistribuire sia non
superiore a 0/15'Mp1,Rd/ il diagramma dei momenti sia staticamente ammissibile, le sezioni delle membrature in cui si attua la
ridistribuzione siano di classe 1 o0 2 e siano esclusi fenomeni di instabilita.



C4.234 EFFETTI DELLE DEFORMAZIONI
Nel § 4.2.3.4 delle NTC si stabilisce che I'analisi globale della struttura puo essere eseguita con la teoria del primo ordine quando
il moltiplicatore dei carichi a.., che induce I'instabilita della struttura € maggiore o uguale a 10, se si esegue un’analisi elastica, 0 a

15, se si esegue un’analisi plastica.

11 coefficiente o, € il minimo fattore del quale devono essere incrementati i carichi applicati alla struttura per causare il primo
fenomeno di instabilita elastica globale, ovvero che coinvolge l'intera struttura. Tali valori possono essere ottenuti da apposite
analisi elastiche (0 di “buckling”) condotte in genere utilizzando programmi di calcolo strutturale od apposite procedure
numeriche.
Una forte limitazione al calcolo del moltiplicatore dei carichi o, con l'analisi plastica deriva dalla significativa influenza che le
proprieta non-lineari dei materiali allo stato limite ultimo hanno sul comportamento di alcune tipologie strutturali (ad esempio telai
in cui si formino delle cerniere plastiche con ridistribuzione del momento flettente, oppure strutture con un comportamento
fortemente non-lineare quali telai con nodi semi-rigidi o strutture con stralli o tiranti). In tali casi I'analisi plastica deve seguire
approcci risolutivi molto pit1 accurati che nel caso elastico; inoltre il valore limite di 15 puo considerarsi valido solo per tipologie
strutturali largamente utilizzate nella pratica e di semplice organizzazione dello schema strutturale. Per strutture pili complesse
devono essere reperiti valori limite idonei in normative di comprovata validita.
Nel caso di telai multipiano e nel caso di portali con falde poco inclinate, il moltiplicatore critico o, puo essere stimato mediante
I'espressione

_h-Hg

oy = [C4.2.5]
T8 Vi

in cui Hg, e il valore di progetto del taglio alla base dei pilastri della stilata considerata (taglio di piano), V4 € il valore di progetto

della forza normale alla base dei pilastri della stilata considerata, h & I'altezza d’interpiano e § lo spostamento d’interpiano. Nel
calcolo di Hgy e di & si devono considerare, oltre alle forze orizzontali esplicite, anche quelle fittizie dovute alle imperfezioni,
calcolate come indicato al § C4.2.3.5.

h VEdJ,»""' VEd,”

Hed

T
Figura C4.2.1 - Configurazione deformata di strutture a telaio sotto azioni orizzontali e verticali
L’applicazione della [C4.2.5] richiede che la forza normale di progetto Ng4 nelle travi sia poco significativa. In assenza di

valutazioni piti precise, questa condizione si intende soddisfatta se la snellezza adimensionale A della trave, considerata
incernierata alle estremita, soddisfa la condizione

A-fy,

%<0,3
Nig

[C4.2.6]

dove A e l'area della trave.

C4.2.3.5 EFFETTO DELLE IMPERFEZIONI

Nell’analisi strutturale le autotensioni, le tensioni residue ed i difetti geometrici, quali errori di verticalita, errori di rettilineita,
disallineamenti, eccentricita accidentali dei giunti, possono essere considerati introducendo imperfezioni geometriche equivalenti
globali o locali.

Le imperfezioni globali equivalenti intervengono nell’analisi globale di strutture, in particolare telai e sistemi di controvento,

mentre le imperfezioni locali si considerano per il calcolo di singoli elementi. Generalmente, la distribuzione delle imperfezioni
puo essere adottata coerente con quella corrispondente alla deformata critica relativa al modo instabile considerato.

Per telai sensibili alle azioni orizzontali, indicata con h I'altezza totale del telaio, 'imperfezione globale, in termini di errore di
verticalita (Figura C4.2.2), pu0 essere assunta pari a

¢ = oy, 0, [C4.2.7]
dove ¢, e il difetto di verticalita, ¢,=h/200, e ay, e o, sono due coefficienti riduttivi dati da

2 2 1 1

—<oa,=——=<L0 d =, |= 1+—j C4.2.8

3 h \/H e€da (S 2 [ m [ ]



essendo m il numero dei pilastri di una stilata soggetti ad uno sforzo assiale di progetto N4 non minore del 50% della forza
normale media di progetto agente sui pilastri della stilata stessa.

]

Figura C4.2.2 -Imperfezioni globali equivalenti

Per il calcolo degli effetti delle imperfezioni sugli orizzontamenti si puo far riferimento agli schemi di Figura C4.2.3, in cui h e
I'altezza d’interpiano e ¢ il valore dell'imperfezione, calcolato con la [C4.2.7].

Nell’analisi dei telai i difetti di verticalita possono essere trascurati quando
Hpy 20,15 Vi [C4.2.9]
con Hgy e Vg definiti al § C4.2.3.4.
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Figura C4.2.3 -Effetti delle imperfezioni sugli orizzontamenti
Nel calcolo gli effetti delle imperfezioni locali possono essere generalmente trascurati. Nelle analisi globali di telai sensibili agli
effetti del secondo ordine, tuttavia, puo essere necessario considerare anche i difetti di rettilineita delle aste compresse che

abbiano un vincolo rotazionale ad almeno un estremo e la cui snellezza adimensionale 7\, calcolata considerando l’asta
incernierata ad entrambi gli estremi, sia
A-A

A=0,5- Y [C4.2.10]
NEd

Le imperfezioni locali dei singoli elementi possono essere rappresentate considerando i valori degli scostamenti massimi dalla
configurazione iniziale ey/L, dove L ¢ la lunghezza dell’elemento, dati in Tabella C4.2.1 in funzione della curva d’instabilita (v.
Tabella 4.2.VIII delle NTC) e del tipo di analisi globale effettuata.

Le imperfezioni globali possono essere sostituite con le forze concentrate Fy, applicate a ciascun orizzontamento e in copertura:

F, =¢-Ngq [C4.2.11]
Le imperfezioni locali possono essere sostituite con forze distribuite q, equivalenti, applicate a ciascuna colonna, date da
824N
Q=5 [C4.2.12]
L
come indicato in Figura C4.2.4.
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Figura C4.2.4 - Sistemi di forze equivalenti alle imperfezioni



Nell’analisi di un sistema di controvento, le imperfezioni del sistema controventato possono essere tenute in conto considerando

uno scostamento di quest’ultimo dalla configurazione iniziale di valor massimo e, uguale a

e =0y, —
07 Tm 500

[C4.2.13]

dove L e la luce del sistema di controvento e a,,, dipende dal numero m di elementi controventati,

1 1
Oy =, = 1+— [C4.2.14]
2 m
Tabella C4.2.1 - Valori massimi delle imperfezioni locali
Curva d’instabilita eg/L eg/L
(v. Tab. C4.2.VIIL (analisi globale | (analisi globale
toll NTC) . .
elastica) plastica)
el I e R aQ 1/350 1/300
m * 7 a 1/300 1/250
i N L— b 1/250 1/200
’ c 1/200 1/150
d 1/150 1/100

Gli effetti delle imperfezioni sul sistema di controvento possono essere tenute in conto anche mediante un carico distribuito
equivalente

8(eg + 84 ) Nig
L2

dove Bq e la freccia massima del sistema di controvento dovuta a g4 e ai carichi esterni, da considerarsi nulla se si effettua

g = [C4.2.15]

un’analisi del second’ordine, e Np4 € la forza normale di compressione nel sistema o quella trasmessa dagli elementi
controventati (Figura C4.2.5).
Se il sistema di controventamento e preposto alla stabilizzazione laterale di un elemento inflesso di altezza h, la forza Ngg,

riportata nella [C4.2.15] e rappresentativa degli effetti prodotti dall’'instabilita della piattabanda compressa dell’elemento inflesso
sul controventamento, & data da

Ngy = [C4.2.16]

h
dove Mg, € il massimo momento flettente nell’elemento inflesso. Se 1’elemento da stabilizzare € soggetto anche a compressione
assiale, una quota di tale sollecitazione deve essere considerata per determinare Ngg4.

Ne o - - — —— e — e

L =

Figura C4.2.5 - Forze equivalenti in sistemi di controvento

Le forze che piattabande o elementi compressi giuntati esercitano sul sistema di controvento, in corrispondenza del giunto,

possono essere assunte uguali a

_ Oy Ngg
100

essendo N4 la forza di compressione nella piattabanda o nell’elemento (Figura C4.2.6).

By =009 [C4.2.17]

Le imperfezioni locali non debbono essere considerate nelle verifiche di stabilita, poiché le formule di verifica nella presente
sezione e adottate al § 4.2 delle NTC le considerano implicitamente. Se, invece, la verifica della membratura e eseguita mediante
un’apposita analisi del secondo ordine, si dovra considerare un’imperfezione locale dell’asta, che potra essere assunta uguale a e
per l'instabilita a compressione e a 0,5-e; per I'instabilita flessotorsionale, essendo e, dato in Tabella C4.2.1.
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Figura C4.2.6 - Forze equivalenti nelle giunzioni di elementi o piattabande compresse

C4.2.3.6 ANALISI DI STABILITA DI STRUTTURE INTELAIATE
Quando o, € minore dei limiti ricordati al § C4.2.3.4, I’analisi strutturale deve tener conto delle deformazioni.

Gli effetti del secondo ordine e le imperfezioni possono essere considerati nel calcolo con modalita diverse a seconda del tipo di
struttura considerata e del tipo di analisi che puo essere adottata.

Il metodo piu generale prevede di eseguire un’analisi globale non lineare completa, in cui si verificano contemporaneamente sia
la stabilita globale della struttura, sia la stabilita locale dei singoli elementi. Una possibile semplificazione di questo metodo
consiste nell’eseguire un’analisi non lineare globale della struttura per verificarne la stabilita globale e determinare le
sollecitazioni negli elementi, da verificare individualmente.

Nel caso in cui il modo instabile orizzontale sia predominante e risulti a,,> 3,0, I'analisi puo essere semplificata. In questo caso,
infatti, si puo eseguire un’analisi globale lineare, considerando, per le verifiche degli elementi, le sollecitazioni dovute agli
spostamenti orizzontali adeguatamente amplificate mediante un coefficiente 3>1,0. Per i telai multipiano, caratterizzati da
distribuzioni di carichi verticali e orizzontali simili ad ogni piano e con distribuzione delle rigidezze orizzontali coerente con i
tagli di piano, e per i portali il coefficiente di amplificazione delle sollecitazioni dovute alle azioni orizzontali puo essere calcolato

come

p= o [C4.2.18]

o, —1

dove il moltiplicatore critico a..,> 3,0 puo essere calcolato mediante la [C4.2.5].

cr—

C4.2.3.7 LUNGHEZZA STABILE DELLA ZONA DI CERNIERA PLASTICA

La verifica nei confronti dell’instabilita torsionale del tratto di membratura compreso tra il ritegno laterale che vincola la cerniera
plastica e il ritegno torsionale successivo puod essere condotta, in assenza di valutazioni pili accurate, controllando che la
lunghezza del tratto in esame sia minore della lunghezza stabile L.

Nel caso di travi a sezione costante aventi sezioni a I o a H, soggette a forza assiale poco significata (v. § C4.2.3.4) e a momento
flettente variabile linearmente, caratterizzate da un rapporto tra altezza h e spessore della piattabanda t;,

h
—<40-¢ [C4.2.19]
tr

in cui

235 MPa

fix

la lunghezza stabile puo essere valutata, in via semplificata, come
L, =35-¢-1i, per 0,625<y <1,0

C4.2.20
L, =(60-40-y)-&-i, per -1<y <0,625 [ ]

essendo i, il raggio d’inerzia della piattabanda relativo all’asse dell’anima e y il rapporto tra i momenti flettenti alle estremita del

segmento considerato, Mgy min € M ra,

_ MEd,min

Mpl,Rd



C4.2.4 VERIFICHE

C4.24.1 VERIFICHE AGLI STATI LIMITI ULTIMI

C4.24.1.3 Stabilita delle membrature
C4.24.1.3.1 Aste compresse

Aste compresse composte a sezione costante realizzate da due elementi (correnti) collegati tra loro con calastrelli o tralicci
possono essere verificate con il metodo qui proposto, a condizione che i campi individuati dai calastrelli o dalle aste di parete del
traliccio siano uguali e non meno di tre.

I correnti dell’asta composta possono essere a parete piena (Figura C4.2.7) oppure calastrellati o tralicciati a loro volta. Nel caso di
correnti a pareti piena le tralicciature delle facce opposte devono corrispondersi ed essere sovrapponibili per traslazione, in caso
contrario debbono essere considerati anche gli effetti torsionali sui correnti.

Nel seguito si fa riferimento ad aste di lunghezza L, incernierate agli estremi nel piano della calastrellatura o della tralicciatura,
equiparando la deformabilita della calastrellatura o della tralicciatura alla deformabilita a taglio di un’asta a parete piena
equivalente. Per condizioni di vincolo diverse la trattazione puo essere convenientemente adattata.

Le imperfezioni di montaggio possono essere schematizzate considerando un difetto di rettilineita.
L

=— [C4.2.21]
500

€

1y
(1) 2} {3} 2(4}

Figura C4.2.7-Aste composte costituite da due correnti uguali

Oltre alle verifiche di stabilita dell’asta composta si devono eseguire anche le verifiche di stabilita e resistenza dei correnti e delle
aste di parete, come specificato nel seguito. Per configurazioni pit1 complesse, non trattate nel presente documento, si puo far
riferimento a procedimenti di comprovata validita.

C4.2.4.1.3.1.1. Calcolo della forza normale di progetto agente in un corrente

Per un elemento costituito da due correnti a parete piena, la forza normale di progetto nei correnti puo essere ricavata da

Ncpa =0,5-Ngq + Mgahy-Ac [C4.2.22]
’ 2-Joge
dove
Ngg ¢ la forza normale di progetto dell’asta composta;
hy ¢ la distanza tra i baricentri dei correnti;
Ac e l’area della sezione di ciascun corrente;
Tt ¢ il momento di inerzia efficace della sezione dell’elemento composto;
Mgq ¢ il momento di progetto dato da
My = Npg ¢ + Mgy [C4.2.23]
1-Ngg /N = Ngg /Sy
in cui
N, = nzf# ¢ il carico critico euleriano dell’asta composta;

M%Ed ¢ il valore del massimo momento flettente agente in mezzeria dell’asta composta;



Sy ¢ larigidezza a taglio equivalent