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4.1.4.1.4.1.4.1.    COSTRUZIONI DI CALCECOSTRUZIONI DI CALCECOSTRUZIONI DI CALCECOSTRUZIONI DI CALCESTRUZZO STRUZZO STRUZZO STRUZZO     
Formano oggetto delle presenti norme le strutture di:  
– calcestruzzo armato normale (cemento armato)  
– calcestruzzo armato precompresso (cemento armato precompresso)  
– calcestruzzo a bassa percentuale di armatura o non armato 

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

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

Nel seguito si intendono per calcestruzzi ordinari i calcestruzzi conformi al presente § 4.1 ed al § 11.2, con esclusione dei calce-
struzzi di aggregati leggeri (LC), di cui al §4.1.12, e di quelli fibrorinforzati (FRC), di cui al §11.2.12.  

Ai fini della valutazione del comportamento e della resistenza delle strutture in calcestruzzo, questo viene titolato ed identificato 
mediante la classe di resistenza contraddistinta dai valori caratteristici delle resistenze cilindrica e cubica a compressione unias-
siale, misurate rispettivamente su provini cilindrici (o prismatici) e cubici, espressa in MPa (§ 11.2).  

Per le classi di resistenza normalizzate per calcestruzzo normale si può fare utile riferimento a quanto indicato nelle norme UNI 
EN 206 e nella UNI 11104.  

Sulla base della denominazione normalizzata vengono definite le classi di resistenza della Tab. 4.1.I.  
 

Tab. 4.1.I – Classi di resistenza  

Classe di resistenza  

C8/10  
C12/15  
C16/20  
C20/25  
C25/30  
C30/37  
C35/45  
C40/50  
C45/55  
C50/60  
C55/67  
C60/75  
C70/85  
C80/95  
C90/105  

 
Analogamente a quanto riportato nella UNI 11104 oltre alle classi di resistenza riportate in Tab. 4.1.I si possono prendere in con-
siderazione le classi di resistenza già in uso C28/35 e C32/40. 

I calcestruzzi delle diverse classi di resistenza trovano impiego secondo quanto riportato nella Tab. 4.1.II, fatti salvi i limiti deri-
vanti dal rispetto della durabilità.  

Per classi di resistenza superiore a C70/85 si rinvia al caso C) del § 11.1. § 4.6.  

Per le classi di resistenza superiori a C45/55, la resistenza caratteristica e tutte le grandezze meccaniche e fisiche che hanno in-
fluenza sulla resistenza e durabilità del conglomerato devono essere accertate prima dell’inizio dei lavori tramite un’apposita 
sperimentazione preventiva e la produzione deve seguire specifiche procedure per il controllo di qualità.  
 

Tab. 4.1.II – Impiego delle diverse classi di resistenza  

Strutture di destinazione Classe di resistenza minima 

Per strutture non armate o a bassa percentuale di armatura (§ 4.1.11)  C8/10 

Per strutture semplicemente armate  C16/20 

Per strutture precompresse  C28/35 

4.1.1.4.1.1.4.1.1.4.1.1.    VALUTAZIONE DELLA SIVALUTAZIONE DELLA SIVALUTAZIONE DELLA SIVALUTAZIONE DELLA SICUREZZA E METODI DCUREZZA E METODI DCUREZZA E METODI DCUREZZA E METODI DI ANALISI I ANALISI I ANALISI I ANALISI     

La valutazione della sicurezza va condotta secondo i principi fondamentali ed i metodi precisati al Capitolo 2.  

In particolare per l’analisi strutturale, volta alla valutazione degli effetti delle azioni, si potranno adottare i metodi seguenti:  

a) analisi elastica lineare;  

b) analisi plastica;  

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

Le analisi globali hanno lo scopo di stabilire la distribuzione delle forze interne, delle tensioni, delle deformazioni e degli sposta-
menti nell’intera struttura o in una parte di essa. 

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

– in prossimità degli appoggi;  

– in corrispondenza di carichi concentrati;  

– alle intersezioni travi-colonne;  

– nelle zone di ancoraggio; 

– in corrispondenza di variazioni della sezione trasversale.  

4.1.1.1  ANALISI ELASTICA LINEARE  

L’analisi elastica lineare può essere usata per valutare gli effetti delle azioni sia per gli stati limite di esercizio sia per gli stati limi-
te ultimi.  

Per la determinazione degli effetti delle azioni, le analisi saranno effettuate assumendo:  
– sezioni interamente reagenti con rigidezze valutate riferendosi al solo calcestruzzo;  

– relazioni tensione deformazione lineari;  

– valori medi del modulo d’elasticità.  

Per la determinazione degli effetti delle deformazioni termiche, degli eventuali cedimenti e del ritiro, le analisi saranno effettuate 
assumendo:  
– per gli stati limite ultimi, rigidezze ridotte valutate ipotizzando che le sezioni siano fessurate (in assenza di valutazioni più 

precise la rigidezza delle sezioni fessurate potrà essere assunta pari alla metà della rigidezza delle sezioni interamente reagen-
ti);  

– per gli stati limite di esercizio, rigidezze intermedie tra quelle delle sezioni interamente reagenti e quelle delle sezioni fessura-
te.  

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 capacità di rotazione plastica delle sezioni dove si localizza la ridistribuzione. In par-
ticolare la ridistribuzione non è ammessa per i pilastri e per i nodi dei telai, è 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 preva-
lenti ed i rapporti tra le luci di campate contigue siano compresi nell’intervallo 0,5-2,0.  

Per le travi e le solette che soddisfano le condizioni dette, la ridistribuzione dei momenti flettenti può effettuarsi senza esplicite 
verifiche in merito alla duttilità delle membrature, purché il rapporto δ tra il momento dopo la ridistribuzione ed il momento 
prima della ridistribuzione risulti 1≥δ≥ 0,70.  

I valori di δ si ricavano dalle espressioni:  

δ≥0,44 +1,25 · (0,6+0,0014/εcu)x / d  per fck ≤ 50 MPa  [4.1.1] 

δ≥0,54 +1,25 · (0,6+0,0014/εcu)x / d  per fck > 50 MPa  [4.1.2] 

dove x è l’altezza della zona compressa dopo la ridistribuzione, d è l’altezza utile della sezione (Fig.4.1.4) ed εcu è definita in § 
4.1.2.1.2.1.  

Per le travi continue, le travi di telai in cui possono essere trascurati gli effetti del secondo ordine e le solette, se non viene operata 
alcuna ridistribuzione, il rapporto x/d nelle sezioni critiche non deve comunque superare il valore 0,45 per fck ≤ 50 MPa e 0,35 per 
fck > 50 MPa. 
 

4.1.1.2  ANALISI PLASTICA  

L’analisi plastica può essere usata per valutare gli effetti di azioni statiche e per i soli stati limite ultimi.  

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

Nell’analisi si trascurano gli effetti di precedenti applicazioni del carico e si assume un incremento monotono dell’intensità delle 
azioni e la costanza del rapporto tra le loro intensità così da pervenire ad un unico moltiplicatore di collasso. L’analisi può essere 
del primo o del secondo ordine.  

4.1.1.3  ANALISI NON LINEARE  

L’analisi non lineare può essere usata per valutare gli effetti di azioni statiche e dinamiche, sia per gli stati limite di esercizio, sia 
per gli stati limite ultimi, a condizione che siano soddisfatti l’equilibrio e la congruenza.  
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Al materiale si può attribuire un diagramma tensioni-deformazioni che ne rappresenti adeguatamente il comportamento reale, 
verificando che le sezioni dove si localizzano le plasticizzazioni siano in grado di sopportare allo stato limite ultimo tutte le de-
formazioni non elastiche derivanti dall’analisi, tenendo in appropriata considerazione le incertezze.  

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

4.1.1.4  EFFETTI DELLE DEFORMAZIONI  

In generale, è possibile effettuare: 
– l’analisi del primo ordine, imponendo l’equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura,  

– l’analisi del secondo ordine, imponendo l’equilibrio sulla configurazione deformata della struttura.  

L’analisi globale può condursi con la teoria del primo ordine nei casi in cui possano ritenersi trascurabili gli effetti delle deforma-
zioni sull’entità delle sollecitazioni, sui fenomeni di instabilità e su qualsiasi altro rilevante parametro di risposta della struttura.  

Gli effetti del secondo ordine possono essere trascurati se sono inferiori al 10% dei corrispondenti effetti del primo ordine, ovvero  

Tale requisito si ritiene soddisfatto se sono rispettate le condizioni di cui al § 4.1.2.3.9.2.  

4.1.2.4.1.2.4.1.2.4.1.2.    VERIFICHE DEVERIFICHE DEVERIFICHE DEVERIFICHE DEGLI STATI LIMITEGLI STATI LIMITEGLI STATI LIMITEGLI STATI LIMITE    

4.1.2.1  MATERIALI  

4.1.2.1.1 Resistenze di progetto dei materiali  

4.1.2.1.1.1  Resistenza di progetto a compressione del calcestruzzo  

Per il calcestruzzo la resistenza di progetto a compressione, fcd , é:  

 fcd =αccfck / γc  [4.1.3] 
dove:  
αcc è il coefficiente riduttivo per le resistenze di lunga durata; 
γc  è il coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo;  
fck  è la resistenza caratteristica cilindrica a compressione del calcestruzzo a 28 giorni.  

Il coefficiente γc è pari ad 1,5.  

Il coefficiente αcc è pari a 0,85.  

Nel caso di elementi piani (solette, pareti, …) gettati in opera con calcestruzzi ordinari e con spessori minori di 50 mm, la resi-
stenza di progetto a compressione va ridotta a 0,80 fcd.  

Il coefficiente γc può essere ridotto da 1,5 a 1,4 per produzioni continuative di elementi o strutture, soggette a controllo continua-
tivo del calcestruzzo dal quale risulti un coefficiente di variazione (rapporto tra scarto quadratico medio e valor medio) della resi-
stenza non superiore al 10%. Le suddette produzioni devono essere inserite in un sistema di qualità di cui al § 11.8.3.  

4.1.2.1.1.2  Resistenza di progetto a trazione del calcestruzzo  

La resistenza di progetto a trazione, fctd , vale:  

 fctd = fctk/ γc [4.1.4] 
dove:  
γc  è il coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo già definito al § 4.1.2.1.1.1; 

fctk è la resistenza caratteristica a trazione del calcestruzzo (§ 11.2.10.2).  

Il coefficiente γc assume il valore 1,5.  

Nel caso di elementi piani (solette, pareti, …) gettati in opera con calcestruzzi ordinari e con spessori minori di 50 mm, la resi-
stenza di progetto a trazione va ridotta a 0,80fctd.  

Il coefficiente γc può essere ridotto, da 1,5 a 1,4 nei casi specificati al § 4.1.2.1.1.1. 

4.1.2.1.1.3 Resistenza di progetto dell’acciaio  

La resistenza di progetto dell’acciaio fyd è riferita alla tensione di snervamento ed il suo valore è dato da:  
 fyd = fyk/ γs [4.1.5] 
dove:   
γs è il coefficiente parziale di sicurezza relativo all’acciaio;  

fyk  per armatura ordinaria è la tensione caratteristica di snervamento dell’acciaio (§ 11.3.2), per armature da precompressione è la 

tensione convenzionale caratteristica di snervamento data, a seconda del tipo di prodotto, da fpyk (barre), fp(0,1)k (fili), fp(1)k (tre-
foli e trecce); si veda in proposito la Tab. 11.3.VIII.  

Il coefficiente γs assume sempre, per tutti i tipi di acciaio, il valore 1,15.  
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4.1.2.1.1.4 Tensione tangenziale di aderenza acciaio-calcestruzzo  
La resistenza tangenziale di aderenza di progetto fbd vale:  

 
bd bk cf f /= γ  [4.1.6] 

dove:  
γc è il coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo, pari a 1,5; 

fbk  è la resistenza tangenziale caratteristica di aderenza data da:  

  ctk21bk f25,2f ⋅⋅⋅= ηη  [4.1.7] 

in cui  

η1 = 1,0 in condizioni di buona aderenza; 

η1 = 0,7 in condizioni di non buona aderenza, quali nei casi di armature molto addensate, ancoraggi in zona tesa, ancoraggi in zo-
ne superiori di getto,   in tutti gli altri casi e per barre in elementi strutturali realizzati con casseforme scorrevoli, a meno che 
non si adottino idonei provvedimenti; possa dimostrare che esistono condizioni di "buona aderenza" 

η2 = 1,0 per barre di diametro Φ ≤ 32 mm 

η2 = (132 - Φ)/100 per barre di diametro superiore 

La lunghezza di ancoraggio di progetto e la lunghezza di sovrapposizione sono influenzate dalla forma delle barre, dal coprifer-
ro, dall'effetto di confinamento dell'armatura trasversale, dalla presenza di barre trasversali saldate, dalla pressione trasversale 
lungo la lunghezza di ancoraggio e dalla percentuale di armatura sovrapposta rispetto all'armatura totale. Per le regole di detta-
glio da adottare si potrà fare utile riferimento alla sezione 8 di UNI EN 1992-1-1:2005. 

4.1.2.1.2 Diagrammi di progetto dei materiali ‘ 

4.1.2.1.2.1  Diagrammi di progetto tensione-deformazione del calcestruzzo  

Per il diagramma tensione-deformazione del calcestruzzo è possibile adottare opportuni modelli rappresentativi del reale com-
portamento del materiale, definiti in base alla resistenza di progetto fcd e alla deformazione ultima di progetto εcu .  

( a )

εc2

σ
fcd f

εcu
ε

σ
cdf

( b )

εc3ε cu
ε

( c )

εc4ε

σ
cd

cu
ε

 
Fig. 4.1.1 – Modelli σ-ε per il calcestruzzo  
 

In Fig. 4.1.1 sono rappresentati i modelli σ-ε per il calcestruzzo:  

(a) parabola-rettangolo;  (b) triangolo-rettangolo;  (c) rettangolo (stress block).  

In particolare, per le classi di resistenza pari o inferiore a C50/60 si può porre:  

εc2 = 0,20%   εcu = 0,35% 

εc3 = 0,175%   εc4 = 0,07% 

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

εc2 = 0,20% +0,0085%(fck −50)0,53  εcu = 0, 26% +3,5% [(90 − fck) /100] 4 

εc3 = 0,175% +0, 055% [(fck −50)/40 ] εc4 = 0, 2 ⋅ εcu 

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

Per sezioni o parti di sezioni soggette a distribuzioni di tensione di compressione approssimativamente uniformi, si assume per 
la deformazione ultima di progetto il valore εc2 anziché εcu.  

Calcestruzzo confinato 

Per il diagramma tensione-deformazione del calcestruzzo confinato è possibile adottare opportuni modelli rappresentativi del 
reale comportamento del materiale in stato triassiale. Questi modelli possono essere adottati nel calcolo sia della resistenza ultima 
sia della duttilità delle sezioni e devono essere applicati alle sole zone confinate della sezione. 

Il confinamento del calcestruzzo è normalmente generato da staffe chiuse e legature interne, che possono raggiungere la tensione 
di snervamento a causa della dilatazione laterale del calcestruzzo stesso a cui tendono ad opporsi. Il confinamento consente al 
calcestruzzo di raggiungere tensioni e deformazioni più elevate di quelle proprie del calcestruzzo non confinato. Le altre caratte-
ristiche meccaniche si possono considerare inalterate. 
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In assenza di più precise determinazioni basate su modelli analitici di comprovata validità, è possibile utilizzare la relazione ten-
sione-deformazione rappresentata in Fig. 4.1.2 (dove le deformazioni di compressione sono assunte positive), in cui la resistenza 
caratteristica e le deformazioni del calcestruzzo confinato sono valutate secondo le relazioni seguenti: 

 ( )ck,c ck 2 ckf f 1,0 5,0 f= ⋅ + ⋅σ     per  2 ck0,05fσ ≤  [4.1.8] 

 ( )ck,c ck 2 ckf f 1,125 2,5 f= ⋅ + ⋅σ     per  2 ck0,05fσ >  [4.1.9] 

 ( )2

c2,c c2 ck,c ckf fε = ε ⋅  [4.1.10] 

 cu2,c cu 2 ck0,2 fε = ε + ⋅ σ  [4.1.11] 

 cd,c cc ck,c cf f= α ⋅ γ  [4.1.12] 

essendo σ2 la pressione laterale efficace di confinamento allo SLV mentre εc2 ed εcu sono valutate in accordo al § 4.1.2.1.2.1. 

 

A
C

B

σc

εcu2,c εcεc2,cεcuεc2

fck

fck,c

0

A - non confinato

C - confinatoB

fcd,c

 
Fig. 4.1.2 – Modelli σ-ε per il calcestruzzo confinato 

La pressione efficace di confinamento σ2 può essere determinata attraverso la relazione seguente: 

 2 lσ α σ= ⋅  [4.1.12.a] 

dove α è un coefficiente di efficienza (≤ 1), definito come rapporto fra il volume Vc,eff di calcestruzzo efficacemente confinato ed il 
volume Vc dell’elemento di calcestruzzo, depurato da quello delle armature longitudinali (generalmente trascurabile) e σl è la 
pressione di confinamento esercitata dalle armature trasversali. 

La pressione laterale può essere valutata, per ogni direzione principale della sezione, direttamente da considerazioni di equilibrio 
sul nucleo confinato, in corrispondenza della tensione di snervamento dell’armatura trasversale, come di seguito indicato. 

a) Per sezioni rettangolari 

Per le due direzioni principali della sezione x e y valgono, rispettivamente, le relazioni: 

 
, ,

,
st x yk st

l x
y

A f

b s
σ

⋅
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⋅
;   

, ,
,

st y yk st
l y

x

A f

b s
σ

⋅
=

⋅
 [4.1.12.b] 

dove Ast,x e Ast,y sono il quantitativo totale (aree delle sezioni) di armatura trasversale in direzione parallela, rispettivamente, alle 
direzioni principali x e y, bx e by sono le dimensioni del nucleo confinato nelle direzioni corrispondenti (con riferimento alla linea 
media delle staffe), s è il passo delle staffe, fyk,st è la tensione caratteristica dell’acciaio delle staffe.  

La pressione laterale equivalente σl può essere determinata attraverso la relazione: 

 ylxll ,, σσσ ⋅=  [4.1.12.c] 

b) Per sezioni circolari 

 
sD

fA stykst
l ⋅

⋅
=

0

,2
σ  [4.1.12.d] 

dove: Ast è l’area della sezione della staffa, D0 è il diametro del nucleo confinato (con riferimento alla linea media delle staffe). 

Il coefficiente di efficienza α può essere valutato come prodotto di un termine relativo alla disposizione delle armature trasversali 
nel piano della sezione e di un termine relativo al passo delle staffe, attraverso la relazione: 

 n sα α α= ⋅  [4.1.12.e] 

con: 

a) per sezioni rettangolari 

 ( )∑ ⋅⋅−=
n

yx
2
in bb6/b1α  [4.1.12.f] 

 
   

( )[ ] ( )[ ]yxs b2s/1b2s/1α ⋅−⋅⋅−=  [4.1.12.g]  
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dove: n è il numero totale di barre longitudinali contenute lateralmente da staffe o legature, bi è la distanza tra barre consecutive 
contenute. 

b) per sezioni circolari 

 1αn =  [4.1.12.h]  

 

 ( )s 0α = 1-s/ 2 D
β

 ⋅   [4.1.12.i]  

dove: β = 2 per staffe circolari singole, β = 1 per staffa a spirale. 

Nella valutazione della capacità della sezione il contributo del copriferro non deve essere considerato nelle zone esterne al nucleo 
confinato in cui la deformazione massima supera la deformazione ultima del calcestruzzo non confinato. 

Nel caso di utilizzo di rinforzi appositamente progettati per il confinamento degli elementi è possibile considerare i modelli di 
comportamento riportati in riferimenti tecnici di comprovata validità. 

4.1.2.1.2.2 Diagrammi di progetto tensione-deformazione dell’acciaio  

Per il diagramma tensione-deformazione dell’acciaio è possibile adottare opportuni modelli rappresentativi del reale comporta-
mento del materiale, modelli definiti in base al valore di progetto εud = 0,9εuk (εuk = (Agt)k) della deformazione uniforme ultima, al 
valore di progetto della tensione di snervamento fyd ed al rapporto di sovraresistenza k = (ft / fy)k (Tab. 11.3.Ia-b).  

In Fig. 4.1.3 sono rappresentati i modelli σ−ε per l’acciaio:  

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

 
(a)  (b) 

Fig. 4.1.3 – Modelli σ-ε per l’acciaio  

4.1.2.2 STATI LIMITE DI ESERCIZIO  

4.1.2.2.1 Generalità  

Si deve verificare il rispetto dei seguenti stati limite:  

‒ Deformabilità deformazione,  

‒ vibrazione,  

‒ fessurazione,  

‒ tensioni di esercizio,  

‒ fatica per quanto riguarda eventuali danni che possano compromettere la durabilità, per le quali sono definite le regole specifi-
che nei punti seguenti.  

4.1.2.2.2 Stato limite di deformazione deformabilità  

I limiti di deformabilità devono essere congruenti con le prestazioni richieste alla struttura anche in relazione alla destinazione 
d’uso, con riferimento alle esigenze statiche, funzionali ed estetiche.  

I valori limite devono essere commisurati a specifiche esigenze e possono essere dedotti da documentazione tecnica di comprova-
ta validità.  

4.1.2.2.3 Stato limite per vibrazioni  

Quando richiesto, devono essere individuati limiti per vibrazioni:  

‒ al fine di assicurare accettabili livelli di benessere (dal punto di vista delle sensazioni percepite dagli utenti),  

‒ al fine di prevenire possibili danni negli elementi secondari e nei componenti non strutturali,  

‒ al fine di evitare possibili danni che compromettano il funzionamento di macchine e apparecchiature.  

4.1.2.2.4 Stato limite di fessurazione  

In ordine di severità decrescente, per la combinazione di azioni prescelta, si distinguono i seguenti stati limite:  
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a) stato limite di decompressione, nel quale la tensione normale è ovunque di compressione ed al più uguale a 0;  

b) stato limite di formazione delle fessure, nel quale la tensione normale di trazione nella fibra più sollecitata è:  

 
2,1

fctm
t =σ  [4.1.13] 

dove fctm è definito nel § 11.2.10.2;  

c) stato limite di apertura delle fessure, nel quale il valore limite di apertura della fessura calcolato al livello considerato è pari 
ad uno dei seguenti valori nominali:  

w1 = 0,2 mm  w2 = 0,3 mm  w3 = 0,4 mm  

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

4.1.2.2.4.1 Combinazioni di azioni  

Si prendono in considerazione le seguenti combinazioni:  

‒ combinazioni quasi permanenti;  
‒ combinazioni frequenti.  

4.1.2.2.4.2 Condizioni ambientali  

Ai fini della protezione contro la corrosione delle armature metalliche e della protezione contro il degrado del calcestruzzo, le 
condizioni ambientali possono essere suddivise in ordinarie, aggressive e molto aggressive in relazione a quanto indicato nella 
Tab. 4.1.III con riferimento alle classi di esposizione definite nelle Linee Guida per il calcestruzzo strutturale emesse dal Servizio 
Tecnico Centrale del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici nonchè nella UNI EN 206:2014 e nella UNI 11104:2004.  
 

Tab. 4.1.III – Descrizione delle condizioni ambientali  

Condizioni ambientali Classe di esposizione 

Ordinarie  X0, XC1, XC2, XC3, XF1  
Aggressive  XC4, XD1, XS1, XA1, XA2, XF2, XF3  
Molto aggressive  XD2, XD3, XS2, XS3, XA3, XF4  

 

4.1.2.2.4.3  Sensibilità delle armature alla corrosione  

Le armature si distinguono in due gruppi:  

– armature sensibili;  

– armature poco sensibili.  

Appartengono al primo gruppo gli acciai da precompresso.  

Appartengono al secondo gruppo gli acciai ordinari. 

Per gli acciai zincati e per quelli inossidabili, si può tener conto della loro minor sensibilità alla corrosione sulla base di documenti 
di comprovata validità.  

4.1.2.2.4.4 Scelta degli stati limite di fessurazione  

Nella Tab. 4.1.IV sono indicati i criteri di scelta dello stato limite di fessurazione con riferimento alle esigenze sopra riportate.  

Tab. 4.1.IV - Criteri di scelta dello stato limite di fessurazione  

G
ru

p
p

i 
d

i 
E

si
ge

n
ze

 

Condizioni 
ambientali 

Combinazione di 
azioni 

 Armatura 
Sensibile  Poco sensibile 

Stato limite wk Stato limite wk 

A Ordinarie 
frequente  ap. fessure  ≤ w2  ap. fessure  ≤ w3  

quasi permanente  ap. fessure  ≤ w1  ap. fessure  ≤ w2  

B Aggressive 
frequente  ap. fessure  ≤ w1  ap. fessure  ≤ w2  

quasi permanente  decompressione  - ap. fessure  ≤ w1  

C 
Molto  

aggressive 

frequente  formazione fessure  - ap. fessure  ≤ w1  

quasi permanente  decompressione  - ap. fessure  ≤ w1  
 

w1, w2, w3 sono definiti al § 4.1.2.2.4, il valore wk è definito al § 4.1.2.2.4.5.  

4.1.2.2.4.5 Verifica dello stato limite di fessurazione  

Stato limite di decompressione e di formazione delle fessure  

Le tensioni sono calcolate in base alle caratteristiche geometriche e meccaniche della sezione omogeneizzata non fessurata.  

Stato limite di apertura delle fessure  

Il valore caratteristico di apertura delle fessure (wk) non deve superare i valori nominali w1, w2, w3 secondo quanto riportato nel-
la Tab. 4.1.IV.  
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L’ampiezza caratteristica delle fessure wk è calcolata come 1,7 volte il prodotto della deformazione media delle barre d’armatura 
εsm per la distanza media tra le fessure ∆sm:  

 wk = 1,7 εsm ∆sm  [4.1.14] 

Per il calcolo di εsm e ∆sm vanno utilizzati criteri consolidati riportati in documenti di comprovata validità.  

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

4.1.2.2.5 Stato limite di limitazione delle tensioni 

Valutate le azioni interne nelle varie parti della struttura, dovute alle combinazioni caratteristica e quasi permanente delle azioni, 
si calcolano le massime tensioni sia nel calcestruzzo sia nelle armature; si deve verificare che tali tensioni siano inferiori ai massi-
mi valori consentiti di seguito riportati.  

4.1.2.2.5.1 Tensione massima di compressione del calcestruzzo nelle condizioni di esercizio  

La massima tensione di compressione del calcestruzzo σc,max , deve rispettare la limitazione seguente:  
 σc,max  ≤ 0,60 fck  per combinazione caratteristica (rara)  [4.1.15] 

  σc,max  ≤ 0,45 fck per combinazione quasi permanente.  [4.1.16] 

Nel caso di elementi piani (solette, pareti, …) gettati in opera con calcestruzzi ordinari e con spessori di calcestruzzo minori di 50 
mm i valori limite sopra scritti vanno ridotti del 20%.  

4.1.2.2.5.2 Tensione massima dell’acciaio in condizioni di esercizio  

Per l’acciaio avente caratteristiche corrispondenti a quanto indicato al Capitolo 11, La tensione massima, σs,max , per effetto delle 
azioni dovute alla combinazione caratteristica deve rispettare la limitazione seguente:  

 σs,max ≤ 0,8 fyk  [4.1.17] 

4.1.2.3 STATI LIMITE ULTIMI  

4.1.2.3.1 Generalità  

Si deve verificare il rispetto dei seguenti stati limite:  

‒ resistenza,  

‒ duttilità. 

4.1.2.3.2 Stato limite di resistenza 

Si deve verificare il rispetto dei seguenti stati limite: 
- resistenza flessionale in presenza e in assenza di sforzo assiale, 
- resistenza a taglio e punzonamento, 
- resistenza a torsione, 
- resistenza di elementi tozzi, 
- resistenza a fatica, 
- stabilità di elementi snelli. 

4.1.2.3.3 Stato limite di duttilità 

Si deve verificare, ove richiesto al § 7.4 delle presenti norme, il rispetto del seguente stato limite: 
- duttilità flessionale in presenza e in assenza di sforzo assiale. 

4.1.2.3.4 Resistenza flessionale e duttilità massima in presenza e in assenza di sforzo assiale 

4.1.2.3.4.1 Ipotesi di base  

Per la valutazione della resistenza flessionale in presenza e in assenza di sforzo assiale delle sezioni di elementi monodimensio-
nali, si adottano le seguenti ipotesi:  

– conservazione delle sezioni piane;  

– perfetta aderenza tra acciaio e calcestruzzo; 

– deformazione iniziale dell’armatura di precompressione considerata nelle relazioni di congruenza della sezione.  

– resistenza a trazione del calcestruzzo nulla.  

4.1.2.3.4.2 Verifiche di resistenza e duttilità  

Con riferimento alla sezione pressoinflessa, rappresentata in Fig. 4.1.4, la capacità,  in termini di resistenza e duttilità, si determi-
na in base alle ipotesi di calcolo e ai modelli σ−ε di cui al § 4.1.2.1.2. 
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Fig. 4.1.4 – Sezione pressoinflessa (equilibrio delle forze interne corrispondenti al raggiungimento della deformazione ultima nel calcestruzzo) 

 

Le verifiche si eseguono confrontando la capacità, espressa in termini di resistenza e, quando richiesto al § 7.4 delle presenti nor-
me, di duttilità, con la corrispondente domanda, secondo le relazioni: 

 MRd = MRd (NEd ) ≥ MEd  [4.1.18a]  

 µφ = µφ (NEd ) ≥ µEφ  [4.1.18b]  

dove   

MRd  è il valore di progetto del momento resistente corrispondente a NEd;  

NEd è il valore di progetto dello sforzo normale sollecitante;  

MEd è il valore di progetto del momento di domanda; 

µφ  è il valore di progetto della duttilità di curvatura corrispondente a NEd;  

µEd è la domanda in termini di duttilità di curvatura. 

Nel caso di pilastri soggetti a compressione assiale, si deve comunque assumere una componente flettente dello sforzo MEd = e ⋅ 
NEφ con eccentricità e pari almeno ad 1/200  dell’altezza libera di inflessione del pilastro,  h/30 e comunque non minore di 20 mm 
(con h altezza della sezione).  

Nel caso di pressoflessione deviata la verifica della sezione può essere posta nella forma  
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  [4.1.19] 

dove  

MEyd
, MEzd

 sono i valori di progetto delle due componenti di flessione retta della sollecitazione attorno agli assi y e z;  

MRyd
, MRzd  sono i valori di progetto dei momenti resistenti di pressoflessione retta corrispondenti a NEd valutati separatamente 

attorno agli assi y e z.  

L’esponente α può dedursi in funzione della geometria della sezione e dei parametri  

 ν = NEd/NRcd  [4.1.20]  

 ωt = At ⋅ fyd/NRcd [4.1.21] 

con NRcd =Ac · fcd .  

In mancanza di una specifica valutazione, può assumersi: 

- per sezioni rettangolari: 
 

NEd/NRcd 0,1 0,7 1,0 
α 1,0 1,5 2,0 

con interpolazione lineare per valori diversi di  NEd/NRcd; 
- per sezioni circolari ed ellittiche: α = 2. 

 
La capacità in termini di fattore di duttilità in curvatura µφ può essere calcolata, separatamente per le due direzioni principali di 
verifica, come rapporto tra la curvatura cui corrisponde una riduzione del 15% della massima resistenza a flessione – oppure il 
raggiungimento della deformazione ultima del calcestruzzo e/o dell’acciaio – e la curvatura convenzionale di prima plasticizza-

zione φyd  espressa dalla relazione seguente: 

φyd = MRd

′Myd

⋅ ′φyd 

dove: 
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′φyd  è la minore tra la curvatura calcolata in corrispondenza dello snervamento dell’armatura tesa e la curvatura calcolata in cor-

rispondenza della deformazione di picco (εc2 se si usa il modello parabola-rettangolo oppure εc3 se si usa il modello triangolo-
rettangolo) del calcestruzzo compresso; 

MRd è il momento resistente della sezione allo SLU; 

M’yd è il momento corrispondente a ′φyd  e può essere assunto come momento resistente massimo della sezione in campo sostan-

zialmente elastico. 

4.1.2.3.5 Resistenza nei confronti di sollecitazioni taglianti 

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

4.1.2.3.5.1 Elementi senza armature trasversali resistenti a taglio  

Se, sulla base del calcolo, non è richiesta armatura al taglio, è comunque necessario disporre un’armatura minima secondo quanto 
previsto al punto 4.1.6.1.1. E’ consentito omettere tale armatura minima in elementi quali solai, piastre e membrature a compor-
tamento analogo, purchè sia garantita una ripartizione trasversale dei carichi. 
 

La verifica di resistenza (SLU) si pone con  

 VRd ≥ VEd  [4.1.22] 

dove VEd è il valore di progetto dello sforzo di taglio agente.  

Con riferimento all’elemento fessurato da momento flettente, la resistenza di progetto a taglio si valuta con  

{ }1/3
1 minmax 0,18 (100 ) / 0,15 ; ( 0,15 )Rd ck c cp w cp wV k f b d v b dρ γ σ σ = ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅

 
 [4.1.23] 

 

con  

fck espresso in MPa 
k      = 1 + (200/d)1/2 ≤ 2  

vmin  = 0,035k3/2 fck
1/2 

e dove  

d   è l’altezza utile della sezione (in mm);  

ρ1 = Asl / (bw · d) è il rapporto geometrico di armatura longitudinale tesa (≤ 0,02) che si estende per non meno di (lbd + d) oltre la 
sezione considerata, dove lbd è la lunghezza di ancoraggio; 

σcp = NEd/Ac [MPa] è la tensione media di compressione nella sezione (≤ 0,2 fcd); 

bw  è la larghezza minima della sezione (in mm).  

Nel caso di elementi in calcestruzzo armato precompresso disposti in semplice appoggio, nelle zone non fessurate da momento 
flettente (con tensioni di trazione non superiori a fctd) la resistenza di progetto può valutarsi, in via semplificativa, con la formula:  

 VRd = 0,7 · bw · d ( 2
ctdf  + σcp · fctd)½  [4.1.24] 

In presenza di significativi sforzi di trazione, la resistenza a taglio del calcestruzzo è da considerarsi nulla e, in tal caso, non è pos-
sibile adottare elementi sprovvisti di armatura trasversale.  

Le armature longitudinali, oltre ad assorbire gli sforzi conseguenti alle sollecitazioni di flessione, devono assorbire quelli provo-
cati dal taglio dovuti all’inclinazione delle fessure rispetto all’asse della trave, inclinazione assunta pari a 45°. In particolare, in 
corrispondenza degli appoggi, le armature longitudinali devono assorbire uno sforzo pari al taglio sull’appoggio.  

4.1.2.3.5.2  Elementi con armature trasversali resistenti al taglio  

La resistenza di progetto a taglio VRd di elementi strutturali dotati di specifica armatura a taglio deve essere valutata sulla base di 
una adeguata schematizzazione a traliccio. Gli elementi resistenti dell’ideale traliccio sono: le armature trasversali, le armature 
longitudinali, il corrente compresso di calcestruzzo e i puntoni d’anima inclinati. L’inclinazione θ dei puntoni di calcestruzzo ri-
spetto all’asse della trave deve rispettare i limiti seguenti:  

 1 ≤ ctg θ≤ 2,5  [4.1.25] 

La verifica di resistenza (SLU) si pone con  

 VRd ≥ VEd  [4.1.26] 

dove VEd è il valore di progetto dello sforzo di taglio agente.  

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

 α⋅θ+α⋅⋅⋅⋅=  sin )ctg  (ctg  f 
s

A
 d0,9  V yd

sw
Rsd  [4.1.27] 
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Con riferimento al calcestruzzo d’anima, la resistenza di progetto a “taglio compressione” si calcola con  

 VRcd = 0,9 · d · bw · αc ν· fcd (ctgα + ctgθ)/(1 + ctg2 θ) [4.1.28] 

La resistenza di progetto a taglio della trave è la minore delle due sopra definite: 

 VRd = min (VRsd, VRcd) [4.1.29] 

dove d, bw e σcp hanno il significato già visto in § 4.1.2.3.5.1. e inoltre si è posto:  

Asw  area dell’armatura trasversale; 

s  interasse tra due armature trasversali consecutive; 

α  angolo di inclinazione dell’armatura trasversale rispetto all’asse della trave; 

νfcd resistenza di progetto a compressione ridotta del calcestruzzo d’anima (ν = 0,5); 

 

αc coefficiente maggiorativo pari a 1 per membrature non compresse 

  1 + σcp/fcd per 0 ≤σcp < 0,25 fcd 

  1,25 per 0,25 fcd ≤σcp ≤0,5 fcd 

  2,5 (1 -σcp/fcd) per 0,5 fcd < σcp < fcd 
 

 

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

 a1 =0,9 · d · (ctgθ + ctgα)/2 ≥ 0 [4.1.30] 

4.1.2.3.5.3 Casi particolari  

Componenti trasversali  

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

 VEd = Vd + Vmd + Vpd [4.1.31] 
dove: 

Vd = valore di progetto del taglio dovuto ai carichi esterni;  

Vmd = valore di progetto della componente di taglio dovuta all’inclinazione dei lembi della membratura;  

Vpd  = valore di progetto della componente di taglio dovuta alla precompressione.  

Carichi in prossimità degli appoggi  

Il taglio all’appoggio determinato da carichi applicati alla distanza av ≤ 2d dall’appoggio stesso si potrà ridurre del rapporto 
av/2d, con l’osservanza delle seguenti prescrizioni: 

- nel caso di appoggio di estremità, l’armatura di trazione necessaria nella sezione ove è applicato il carico più vicino 
all’appoggio sia prolungata e ancorata al di là dell’asse teorico di appoggio;  

- nel caso di appoggio intermedio l’armatura di trazione all’appoggio sia prolungata sin dove necessario e comunque fino alla 
sezione ove è applicato il carico più lontano compreso nella zona con av ≤ 2d.  

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

 VEd ≤ As · fyd · sinα  [4.1.32] 

dove As fyd è la resistenza dell’armatura trasversale contenuta nella zona di lunghezza 0,75 av centrata tra carico ed appoggio e 
che attraversa la fessura di taglio inclinata ivi compresa.  

Lo sforzo di taglio VEd, calcolato senza la riduzione av/2d, deve comunque sempre rispettare la condizione:  

 VEd ≤ 0,5 bw d ν fcd  [4.1.33] 

essendo ν = 0,5 un coefficiente di riduzione della resistenza del calcestruzzo fessurato per taglio.  

Carichi appesi o indiretti  

Se per particolari modalità di applicazione dei carichi gli sforzi degli elementi tesi del traliccio risultano incrementati, le armature 
dovranno essere opportunamente adeguate.  

 

4.1.2.3.5.4  Verifica al punzonamento  

Solette piene, solette nervate a sezione piena sopra le colonne, e fondazioni devono essere verificate nei riguardi del punzona-
mento allo stato limite ultimo, in corrispondenza dei pilastri e di carichi concentrati.  
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In mancanza di un’armatura trasversale appositamente dimensionata, la resistenza al punzonamento deve essere valutata, utiliz-
zando formule di comprovata affidabilità, sulla base della resistenza a trazione del calcestruzzo, intendendo la sollecitazione di-
stribuita su di un perimetro efficace distante 2d dall’impronta caricata, con d altezza utile (media) della soletta.  

 

Se, sulla base del calcolo, la resistenza a trazione del calcestruzzo sul perimetro efficace non è sufficiente per fornire la richiesta 
resistenza al punzonamento, vanno inserite apposite armature al taglio. Queste armature vanno estese fino al perimetro più 
esterno sul quale la resistenza a trazione del calcestruzzo risulta sufficiente. La resistenza al punzonamento in presenza di arma-
tura al taglio deve essere valutata utilizzando formule di comprovata affidabilità. Per la valutazione della resistenza al punzona-
mento si può fare utile riferimento al § 6.4.4 della norma UNI EN1992-1-1 nel caso di assenza di armature al taglio, al § 6.4.5 della 
norma UNI EN1992-1-1 nel caso di presenza di armature al taglio.  
 

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

4.1.2.3.6 Resistenza nei confronti di sollecitazioni torcenti  

Qualora l’equilibrio statico di una struttura dipenda dalla resistenza torsionale degli elementi che la compongono, è necessario 
condurre la verifica di resistenza nei riguardi delle sollecitazioni torcenti. Qualora, invece, in strutture iperstatiche, la torsione 
insorga solo per esigenze di congruenza e la sicurezza della struttura non dipenda dalla resistenza torsionale, non sarà general-
mente necessario condurre le verifiche. La verifica di resistenza (SLU) consiste nel controllare che  

 TRd ≥ TEd  [4.1.34] 

dove TEd è il valore di progetto del momento torcente agente.  

Per elementi prismatici sottoposti a torsione semplice o combinata con altre sollecitazioni, che abbiano sezione piena o cava, lo 
schema resistente è costituito da un traliccio periferico in cui gli sforzi di trazione sono affidati alle armature longitudinali e tra-
sversali ivi contenute e gli sforzi di compressione sono affidati alle bielle di calcestruzzo.  

Con riferimento al calcestruzzo la resistenza di progetto si calcola con  

 TRcd = 2 · A · t · f'cd · ctgθ / (1 + ctg2θ)  [4.1.35] 

dove t è lo spessore della sezione cava; per sezioni piene t = Ac/u dove Ac è l’area della sezione ed u è il suo perimetro; t deve es-
sere assunta comunque ≥ 2 volte la distanza fra il bordo e il centro dell’armatura longitudinale.  

Le armature longitudinali e trasversali del traliccio resistente devono essere poste entro lo spessore t del profilo periferico. Le 
barre longitudinali possono essere distribuite lungo detto profilo, ma comunque una barra deve essere presente su tutti i suoi 
spigoli.  

 

 

Con riferimento alle staffe trasversali la resistenza di progetto si calcola con  

 θ⋅⋅⋅⋅= ctg  f 
s

A
 A2  T yd

s
Rsd  [4.1.36] 

Con riferimento all’armatura longitudinale la resistenza di progetto si calcola con  

 θ⋅⋅⋅= ∑ /ctgf 
u

A
 A2  T yd

m

1
Rld   [4.1.37]  

dove si è posto  

A  area racchiusa dalla fibra media del profilo periferico;  

As area delle staffe; 

um  perimetro medio del nucleo resistente 

s  passo delle staffe;  

∑ 1A area complessiva delle barre longitudinali.  

L’inclinazione θ delle bielle compresse di calcestruzzo rispetto all’asse della trave deve rispettare i limiti seguenti  

 1≤ ctg θ ≤ 2,5 [4.1.38] 

Entro questi limiti, nel caso di torsione pura, può porsi ctg θ = (al/as)1/2 

con:  al =∑ m1 u/A  as =As /s 

La resistenza di progetto alla torsione della trave è la minore delle tre sopra definite:  

 TRd = min (TRcd, TRsd, TRld)  [4.1.39] 

Nel caso di elementi per i quali lo schema resistente di traliccio periferico non sia applicabile, quali gli elementi a pareti sottili a 
sezione aperta, dovranno utilizzarsi metodi di calcolo fondati su ipotesi teoriche e risultati sperimentali chiaramente comprovati.  
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Sollecitazioni composte  

a)  Torsione, flessione e sforzo normale  
Le armature longitudinali calcolate come sopra indicato per la resistenza nei riguardi della sollecitazione torcente devono essere 
aggiunte a quelle calcolate nei riguardi delle verifiche per flessione.  

Si applicano inoltre le seguenti regole:  

- nella zona tesa all’armatura longitudinale richiesta dalla sollecitazione di flessione e sforzo normale, deve essere aggiunta 
l’armatura richiesta dalla torsione;  

- nella zona compressa, se la tensione di trazione dovuta alla torsione è minore della tensione di compressione nel calcestruzzo 
dovuta alla flessione e allo sforzo normale, non è necessaria armatura longitudinale aggiuntiva per torsione.  

b)  Torsione e taglio  

Per quanto riguarda la crisi lato calcestruzzo, la resistenza massima di una membratura soggetta a torsione e taglio è limitata dal-
la resistenza delle bielle compresse di calcestruzzo. Per non eccedere tale resistenza deve essere soddisfatta la seguente condizio-
ne:  

 1
V
V

T
T

Rcd

ed

Rcd

ed ≤+  [4.1.40] 

Per l’angolo θ delle bielle compresse di conglomerato cementizio deve essere assunto un unico valore per le due verifiche di ta-
glio e torsione.  

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

Per gli elementi per cui non valgono i modelli meccanici semplici, le verifiche di sicurezza possono essere condotte con riferimen-
to a schematizzazioni basate sull’individuazione di tiranti e puntoni.  

Le verifiche di sicurezza dovranno necessariamente essere condotte nei riguardi di:  

– resistenza dei tiranti costituiti dalle sole armature (Rs) 

– resistenza dei puntoni di calcestruzzo compresso (Rc) 

– ancoraggio delle armature (Rb) 

– resistenza dei nodi (Rn) 

Deve risultare la seguente gerarchia delle resistenze Rs < (Rn , Rb , Rc)  

Per la valutazione della resistenza dei puntoni di calcestruzzo, si terrà conto della presenza di stati di sforzo pluriassiali.  

Le armature che costituiscono i tiranti devono essere adeguatamente ancorate nei nodi.  

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

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

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

4.1.2.3.8 Resistenza a fatica  

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

4.1.2.3.9  Indicazioni specifiche relative a pilastri e pareti 

4.1.2.3.9.1 Pilastri cerchiati  

Per elementi prevalentemente compressi, armati con barre longitudinali disposte lungo una circonferenza e racchiuse da una spi-
rale di passo non maggiore di 1/5 del diametro inscritto dal nucleo cerchiato, la resistenza allo stato limite ultimo si calcola som-
mando i contributi della sezione di calcestruzzo confinato del nucleo e dell’armatura longitudinale, dove la resistenza del nucleo 
di calcestruzzo confinato può esprimersi come somma di quella del nucleo di calcestruzzo non confinato più il contributo di una 
armatura fittizia longitudinale di peso eguale alla spirale.  

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

4.1.2.3.9.2 Verifiche di stabilità per elementi snelli  

Le verifiche di stabilità degli elementi snelli devono essere condotte attraverso un’analisi del secondo ordine che tenga conto de-
gli effetti flessionali delle azioni assiali sulla configurazione deformata degli elementi stessi.  

Si deve tenere adeguatamente conto delle imperfezioni geometriche e delle deformazioni viscose per carichi di lunga durata.  



BOZZA DI LAVORO REVISIONE OTTOBRE 2014      55 

Si devono assumere legami fra azioni interne e deformazioni in grado di descrivere in modo adeguato il comportamento non li-
neare dei materiali e gli effetti della fessurazione delle sezioni. Cautelativamente il contributo del calcestruzzo teso può essere 
trascurato.  

Snellezza limite per pilastri singoli  

In via approssimata gli effetti del secondo ordine in pilastri singoli possono essere trascurati se la snellezza λ non supera il valore 
limite  

        lim
25

v
λ =  [4.1.41] 

dove   

ν = NEd / (Ac · fcd) è l’azione assiale adimensionalizzata;  

La snellezza è calcolata come rapporto tra la lunghezza libera di inflessione, l0, ed il raggio d’inerzia, i,  della sezione di calce-
struzzo non fessurato:  

 λ= l0 / i  [4.1.42] 

dove in particolare l0 va definita in base ai vincoli d’estremità ed all’interazione con eventuali elementi contigui.  

Per le pareti il calcolo di l0 deve tenere conto delle condizioni di vincolo sui quattro lati e del rapporto tra le dimensioni principali 
nel piano. 

 

Effetti globali negli edifici  

Gli effetti globali del secondo ordine negli edifici possono essere trascurati se è verificata la seguente condizione:  

 2
ccd
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≤  [4.1.43] 

dove:  

PEd  è il carico verticale totale (su elementi controventati e di controvento);  

n  è il numero di piani;  

L è l’altezza totale dell’edificio sopra il vincolo ad incastro di base;  

Ecd  è il valore di progetto del modulo elastico del calcestruzzo definito in § 4.1.2.3.9.3;  

Ic  è il momento di inerzia della sezione di calcestruzzo degli elementi di controvento, ipotizzata interamente reagente.  

4.1.2.3.9.3 Metodi di verifica  

Per la verifica di stabilità si calcolano le sollecitazioni sotto le azioni di progetto risolvendo il sistema delle condizioni di equili-
brio comprensive degli effetti del secondo ordine e si verifica la resistenza delle sezioni come precisato ai precedenti punti del 
presente § 4.1.2.3.  

Per i pilastri compressi di telai a nodi fissi, non altrimenti soggetti ad esplicite azioni flettenti, va comunque inserito nel modello 
di calcolo un difetto di rettilineità pari a 1/300 della loro altezza.  

Analisi elastica lineare  

In via semplificata si può impostare il sistema risolvente in forma pseudolineare, utilizzando i coefficienti elastici corretti con i 
contributi del 2° ordine e una rigidezza flessionale delle sezioni data da  

 ccd IEEI
φ5,01

3,0

+
=  [4.1.44) 

dove Ic è il momento d’inerzia della sezione di calcestruzzo interamente reagente, e sovrapponendo gli effetti flessionali a parità 
di sforzi assiali. 
Per i coefficienti elastici corretti si possono utilizzare le espressioni linearizzate nella variabile NEd (sforzo assiale dell’elemento).  

Analisi non lineare  

Il sistema risolvente si imposta assumendo adeguati modelli non lineari di comportamento dei materiali basati sui seguenti pa-
rametri:  

fck  resistenza caratteristica del calcestruzzo; 

Ecd = Ecm / γCE modulo elastico di progetto del calcestruzzo con γCE = 1,2;  

φ coefficiente di viscosità del calcestruzzo (§ 11.2.10.7);  

fyk  tensione di snervamento caratteristica dell’armatura;  

Es  modulo elastico dell’armatura.  

Oltre al metodo generale basato sull’integrazione numerica delle curvature, si possono utilizzare metodi di elaborazione alge-
brizzati basati sulla concentrazione dell’equilibrio nelle sezioni critiche (per esempio il metodo della colonna modello), per i quali 
si rimanda a documenti di comprovata validità.  
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4.1.2.3.10 Verifica dell’ancoraggio delle barre di acciaio con il calcestruzzo  

L’ancoraggio delle barre, sia tese che compresse, deve essere oggetto di specifica verifica.  

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

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

Particolari cautele devono essere adottate quando si possono prevedere fenomeni di fatica e di sollecitazioni ripetute.  

4.1.3.4.1.3.4.1.3.4.1.3.    VERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE IONI TRANSITORIE IONI TRANSITORIE IONI TRANSITORIE     

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

Le entità delle azioni ambientali da prendere in conto saranno determinate in relazione al tempo dell’azione transitoria e della 
tecnologia esecutiva.  

4.1.4.4.1.4.4.1.4.4.1.4.    VERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI IONI ECCEZIONALI IONI ECCEZIONALI IONI ECCEZIONALI     

Le resistenze di progetto dei materiali riferite ad una specifica situazione di verifica si ottengono con i seguenti coefficienti par-
ziali di sicurezza:  

–  calcestruzzo e aderenza con le armature γC = 1,0  

–  acciaio d’armatura γS = 1,0  

4.1.5.4.1.5.4.1.5.4.1.5.    PROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRATA DA PROVEATA DA PROVEATA DA PROVEATA DA PROVE    E VERIFICA MEDIANTE E VERIFICA MEDIANTE E VERIFICA MEDIANTE E VERIFICA MEDIANTE PROVEPROVEPROVEPROVE    

La resistenza e la funzionalità di strutture ed elementi strutturali può essere misurata attraverso prove su campioni di adeguata 
numerosità.  

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

Indicazioni più dettagliate al riguardo e metodi operativi completi per la progettazione integrata da prove possono essere reperiti 
nella Appendice D della UNI EN 1990:2006. 

 

4.1.6.4.1.6.4.1.6.4.1.6.    DETTAGLI COSTRUTTIVIDETTAGLI COSTRUTTIVIDETTAGLI COSTRUTTIVIDETTAGLI COSTRUTTIVI        

4.1.6.1 ELEMENTI MONODIMENSIONALI: TRAVI E PILASTRI  

Con riferimento ai dettagli costruttivi degli elementi strutturali in calcestruzzo vengono fornite le indicazioni applicative necessa-
rie per l’ottenimento delle prescritte prestazioni.  

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

4.1.6.1.1  Armatura delle travi  

L’area dell’armatura longitudinale in zona tesa non deve essere inferiore a  

 dbf
f26,0  A tmins,

yk

ctm ⋅=        e comunque non minore di 0,0013 · bt · d  [4.1.45] 

dove:  
bt  rappresenta la larghezza media della zona tesa; per una trave a T con piattabanda compressa, nel calcolare il valore di bt si 

considera solo la larghezza dell’anima;  

d  è l’altezza utile della sezione;  

fctm  è il valore medio della resistenza a trazione assiale definita nel § 11.2.10.2;  

fyk  è il valore caratteristico della resistenza a trazione dell’armatura ordinaria.  

Negli appoggi di estremità, all’intradosso deve essere disposta un’armatura efficacemente ancorata, calcolata coerentemente con 
il modello a traliccio adottato per il taglio e quindi applicando la regola della traslazione della risultante delle trazioni dovute al 
momento flettente, in funzione dell’angolo di inclinazione assunto per le bielle compresse di calcestruzzo nella verifica al taglio.  
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Al di fuori delle zone di sovrapposizione, l’area di armatura tesa o compressa non deve superare individualmente As,max = 0,04 
Ac, essendo Ac l’area della sezione trasversale di calcestruzzo.  

Le travi devono prevedere armatura trasversale costituita da staffe con sezione complessiva non inferiore ad Ast = 1,5 b mm²/m 
essendo b lo spessore minimo dell’anima in millimetri, con un minimo di tre staffe al metro e comunque passo non superiore a 
0,8 volte l’altezza utile della sezione.  

In ogni caso almeno il 50% dell’armatura necessaria per il taglio deve essere costituita da staffe.  

Eventuali armature longitudinali compresse di diametro Φ prese in conto nei calcoli di resistenza devono essere trattenute da 
armature trasversali con spaziatura non maggiore di 15Φ. 

 

4.1.6.1.2 Armatura dei pilastri  

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

 As,min = (0,10 NEd / fyd) e comunque non minore di 0,003 Ac  [4.1.46] 
dove:  
fyd  è la resistenza di progetto dell’armatura (riferita allo snervamento)  
NEd  è la forza di compressione assiale di progetto  
Ac  è l’area di calcestruzzo.  
Le armature trasversali devono essere poste ad interasse non maggiore di 12 volte il diametro minimo delle barre impiegate per 
l’armatura longitudinale, con un massimo di 250 mm. Il diametro delle staffe non deve essere minore di 6 mm e di ¼ del diame-
tro massimo delle barre longitudinali.  

Al di fuori delle zone di sovrapposizione, l’area di armatura non deve superare As,max = 0,04 Ac, essendo Ac l’area della sezione 
trasversale di calcestruzzo.  

4.1.6.1.3 Copriferro e interferro  

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

Al fine della protezione delle armature dalla corrosione, lo strato di ricoprimento di calcestruzzo (copriferro) deve essere dimen-
sionato in funzione dell’aggressività dell’ambiente e della sensibilità delle armature alla corrosione, tenendo anche conto delle 
tolleranze di posa delle armature; a tale scopo si può fare utile riferimento alla UNI EN 1992-1-1.  

Per consentire un omogeneo getto del calcestruzzo, il copriferro e l’interferro delle armature devono essere rapportati alla dimen-
sione massima degli inerti impiegati.  

Il copriferro e l’interferro delle armature devono essere dimensionati anche con riferimento al necessario sviluppo delle tensioni 
di aderenza con il calcestruzzo.  

4.1.6.1.4 Ancoraggio delle barre e loro giunzione  

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

La continuità fra le barre può effettuarsi mediante:  
‒ sovrapposizione, calcolata in modo da assicurare l’ancoraggio di ciascuna barra. In ogni caso la lunghezza di sovrapposizione 

nel tratto rettilineo deve essere non minore di quanto prescritto al § 4.1.2.3.10. La distanza mutua (interferro) nella sovrapposi-
zione non deve superare 4 volte il diametro;, soluzioni diverse possono essere adottate seguendo normative di comprovata va-
lidità; 

‒ saldatura, eseguita in conformità alla norma UNI EN ISO 17660-1:2007. Devono essere accertate la saldabilità degli acciai che 
vengono impiegati, nonché la compatibilità fra metallo e metallo di apporto nelle posizioni o condizioni operative previste nel 
progetto esecutivo;  

‒ giunzioni meccaniche per barre di armatura. Tali giunzioni sono qualificate secondo quanto indicato al § 11.3.2.9.  

Per barre di diametro Ø >32 mm occorrerà adottare particolari cautele negli ancoraggi e nelle sovrapposizioni.  

Nell'assemblaggio o unione di due barre o elementi di armatura di acciaio per calcestruzzo armato possono essere usate giunzio-
ni meccaniche mediante manicotti che garantiscano la continuità. Le giunzioni meccaniche possono essere progettate con riferi-
mento a normative o documenti di comprovata validità.  

4.1.7.4.1.7.4.1.7.4.1.7.    ESECUZIONE ESECUZIONE ESECUZIONE ESECUZIONE     

Tutti i progetti devono contenere la descrizione delle specifiche di esecuzione in funzione della particolarità dell’opera, del clima, 
della tecnologia costruttiva.  

In particolare il documento progettuale deve contenere la descrizione dettagliata delle cautele da adottare per gli impasti, per la 
maturazione dei getti, per il disarmo e per la messa in opera degli elementi strutturali. Analoga attenzione dovrà essere posta nel-
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la progettazione delle armature per quanto riguarda: la definizione delle posizioni, le tolleranze di esecuzione e le modalità di 
piegatura.  

Si potrà a tal fine fare utile riferimento alla norma UNI EN 13670. 

4.1.8.4.1.8.4.1.8.4.1.8.    NORME ULTERIORI PER NORME ULTERIORI PER NORME ULTERIORI PER NORME ULTERIORI PER IL CALCESTRUZZO ARMAIL CALCESTRUZZO ARMAIL CALCESTRUZZO ARMAIL CALCESTRUZZO ARMATO PRECOMPRESSO TO PRECOMPRESSO TO PRECOMPRESSO TO PRECOMPRESSO     

I sistemi di precompressione con armature, previsti dalla presente norma, possono essere a cavi scorrevoli ancorati alle estremità 
(sistemi post-tesi) o a cavi aderenti (sistemi pre-tesi).  

La condizione di carico conseguente alla precompressione si combinerà con le altre (peso proprio, carichi permanenti e variabi-
li…) al fine di avere le più sfavorevoli condizioni di sollecitazione.  

Nel caso della post-tensione, se le armature di precompressione non sono rese aderenti al conglomerato cementizio dopo la tesa-
tura mediante opportune iniezioni di malta all’interno delle guaine (cavi non aderenti), si deve tenere conto delle conseguenze 
dello scorrimento relativo acciaio-calcestruzzo.  

Le presenti norme non danno indicazioni su come trattare i casi di precompressione a cavi non aderenti per i quali si potrà fare 
utile riferimento ad UNI EN 1992-1-1.  

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

4.1.8.1  VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA - NORME DI CALCOLO  

4.1.8.1.1  Stati limite ultimi  

 

Per la valutazione della resistenza degli elementi strutturali vale quanto stabilito al § 4.1.2.3, tenendo presente che per la verifica 
delle sezioni si assumerà il valore di progetto della forza di precompressione con il coefficiente parziale γP = 1, secondo quanto 
previsto al punto § 2.6.1. 

Per le verifiche di resistenza locale degli ancoraggi delle armature di precompressione, si assumerà, invece, un valore di progetto 
della forza di precompressione con γP = 1,2. 

 

4.1.8.1.2  Stati limite di esercizio  

Vale quanto stabilito al § 4.1.2.2. Per la valutazione degli stati di deformazione e di tensione si devono tenere in conto gli effetti 
delle cadute di tensione per i fenomeni reologici che comportano deformazioni differite dei materiali: ritiro e viscosità del calce-
struzzo, rilassamento dell’acciaio.  

Nella valutazione della precompressione nel caso di armatura post-tesa la tensione iniziale va calcolata deducendo dalla tensione al 
martinetto la perdita per rientro degli apparecchi di ancoraggio e scorrimento dei fili e le perdite per attrito lungo il cavo.  

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

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

4.1.8.1.3  Tensioni di esercizio nel calcestruzzo a cadute avvenute  

Vale quanto stabilito al § 4.1.2.2.5.  

Non sono ammesse tensioni di trazione ai lembi nelle strutture costruite per conci prefabbricati, quando non sia possibile dispor-
re l’armatura ordinaria che assorbe lo sforzo di trazione.  

4.1.8.1.4  Tensioni iniziali nel calcestruzzo  

All’atto della precompressione le tensioni di compressione non debbono superare il valore:  
 σc < 0,60 fckj  [4.1.47] 

essendo fckj la resistenza caratteristica del calcestruzzo all’atto del tiro.  

Per elementi con armatura pre-tesa, la tensione del calcestruzzo al momento del trasferimento della pretensione può essere au-
mentata sino al valore 0,70 fckj. 

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

 σc < c fcd  [4.1.48] 

dove 
σc = γP P / A0 è la pressione agente sull’impronta caricata di area A0; 

P è la forza iniziale di tesatura nel cavo (γP =1,2); 
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fcd = fckj / γc è la resistenza cilindrica del calcestruzzo all’atto della precompressione; 
c ≤ 3 è un fattore di sovraresistenza che dipende da: 
  il rapporto A0/A1 tra l’area caricata e quella circostante interessata; 
  la posizione dell’impronta caricata rispetto ai bordi della sezione; 
  le eventuali interferenze con aree interessate vicine. 

Per i valori di c si può far utile riferimento al §6.7 della norma UNI EN1992-1-1. 

Si raccomanda di disporre idonee armature in grado di equilibrare le forze di trazione trasversali dovute all’effetto del carico. 
Qualora le aree di influenza di apparecchi vicini si sovrappongano, le azioni vanno sommate e riferite all’area complessiva.  

4.1.8.1.5  Tensioni limite per gli acciai da precompressione  

Per le tensioni in esercizio a perdite avvenute vale quanto stabilito al § 4.1.2.2.5.2 ove si sostituisca fp(0,1)k , fp(1)k o fpyk a fyk .  

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

σspi < 0,85 fp(0,1)k  σspi < 0,75 fptk  per armatura post-tesa 
[4.1.49] 

σspi < 0,90 fp(0,1)k σspi < 0,80 fptk  per armatura pre-tesa 

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

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

4.1.8.2 DETTAGLI COSTRUTTIVI PER IL CALCESTRUZZO ARMATO PRECOMPRESSO  

Con riferimento ai dettagli costruttivi degli elementi strutturali in calcestruzzo armato precompresso, ai punti seguenti del pre-
sente paragrafo vengono fornite le indicazioni applicative necessarie per l’ottenimento delle prescritte prestazioni.  

4.1.8.2.1 Armatura longitudinale ordinaria  

Nelle travi precompresse con esclusione delle sezioni di giunto delle travi a conci prefabbricati, anche in assenza di tensioni di 
trazione in combinazione rara, la percentuale di armatura longitudinale ordinaria non dovrà essere inferiore allo 0,1% dell’area 
complessiva dell’anima e dell’eventuale ringrosso dal lato dei cavi.  

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

4.1.8.2.2 Staffe  

Nelle travi dovranno disporsi staffe aventi sezione complessiva non inferiore a quanto prescritto al punto § 4.1.6.1.1. In prossimi-
tà di carichi concentrati o delle zone d’appoggio valgono le prescrizioni di cui al § 4.1.2.3.5.  

In presenza di torsione valgono le prescrizioni di cui al § 4.1.2.3.6.  

4.1.8.3 ESECUZIONE DELLE OPERE IN CALCESTRUZZO ARMATO PRECOMPRESSO  

Per quanto riguarda lo strato di ricoprimento di calcestruzzo necessario alla protezione delle armature dalla corrosione, si riman-
da al § 4.1.6.1.3.  

Nel caso di armature pre-tese, nella testata i trefoli devono essere ricoperti con adeguato materiale protettivo, o con getto in ope-
ra.  

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

All’atto della messa in tiro si debbono misurare contemporaneamente la forza applicata e l’allungamento conseguito. Per prodotti 
marcati CE si applicano le procedure di controllo previste dalle pertinenti norme europee armonizzate. 

La distanza minima netta tra le guaine deve essere commisurata sia alla massima dimensione dell’aggregato impiegato sia al 
diametro delle guaine stesse in relazione rispettivamente ad un omogeneo getto del calcestruzzo fresco ed al necessario sviluppo 
delle tensioni di aderenza con il calcestruzzo.  

I risultati conseguiti nelle operazioni di tiro, le letture ai manometri e gli allungamenti misurati, vanno registrati in apposite ta-
belle e confrontate con le tensioni iniziali delle armature e gli allungamenti teorici previsti in progetto.  

La protezione dei cavi scorrevoli va eseguita mediante l’iniezione di adeguati materiali atti a prevenire la corrosione ed a fornire 
la richiesta aderenza.  

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

4.1.9.4.1.9.4.1.9.4.1.9.    NORME ULTERIORI PER NORME ULTERIORI PER NORME ULTERIORI PER NORME ULTERIORI PER I SOLAI I SOLAI I SOLAI I SOLAI     

Si intendono come solai le strutture bidimensionali piane caricate ortogonalmente al proprio piano, con prevalente comporta-
mento resistente monodirezionale.  
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4.1.9.1 SOLAI MISTI DI C.A. E C.A.P. E BLOCCHI FORATI IN LATERIZIO O IN CALCESTRUZZO  

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

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

4.1.9.2 SOLAI MISTI DI C.A. E C.A.P. E BLOCCHI DIVERSI DAL LATERIZIO O CALCESTRUZZO  

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

I blocchi in calcestruzzo leggero di argilla espansa, calcestruzzo normale sagomato, polistirolo, materie plastiche, elementi orga-
nici mineralizzati ecc, devono essere dimensionalmente stabili e non fragili, e capaci di seguire le deformazioni del solaio.  

4.1.9.3 SOLAI REALIZZATI CON L’ASSOCIAZIONE DI COMPONENTI PREFABBRICATI IN C.A. E C.A.P.  

I componenti di questi tipi di solai devono rispettare le norme di cui al presente § 4.1.  

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

I componenti devono essere provvisti di opportuni dispositivi e magisteri che assicurino la congruenza delle deformazioni tra i 
componenti stessi accostati, sia per i carichi ripartiti che per quelli concentrati. In assenza di soletta collaborante armata o in dif-
formità rispetto alle prescrizioni delle specifiche norme tecniche europee, l’efficacia di tali dispositivi deve essere certificata me-
diante prove sperimentali.  

Quando si voglia realizzare una ridistribuzione trasversale dei carichi è necessario che il solaio così composto abbia dei compo-
nenti strutturali ortogonali alla direzione dell’elemento resistente principale.  

Qualora il componente venga integrato da un getto di completamento all’estradosso, questo deve avere uno spessore non inferio-
re a 40 mm ed essere dotato di una armatura di ripartizione a maglia incrociata e si deve verificare la trasmissione delle azioni di 
taglio fra elementi prefabbricati e getto di completamento, tenuto conto degli stati di coazione che si creano per le diverse caratte-
ristiche reologiche dei calcestruzzi, del componente e dei getti di completamento.  

4.1.10.4.1.10.4.1.10.4.1.10.    NORME ULTERIORI PER NORME ULTERIORI PER NORME ULTERIORI PER NORME ULTERIORI PER LE STRUTTURE PREFABBLE STRUTTURE PREFABBLE STRUTTURE PREFABBLE STRUTTURE PREFABBRICATE RICATE RICATE RICATE     

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

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

Componenti di serie devono intendersi unicamente quelli prodotti in stabilimenti permanenti, con tecnologia ripetitiva e processi 
industrializzati, in tipologie predefinite per campi dimensionali e tipi di armature.  

Di produzione occasionale si intendono i componenti prodotti senza il presupposto della ripetitività tipologica.  

Il componente deve garantire i livelli di sicurezza e prestazione sia come componente singolo, nelle fasi transitorie di sformatura, 
movimentazione, stoccaggio, trasporto e montaggio, sia come elemento di un più complesso organismo strutturale una volta in-
stallato in opera.  

I componenti in possesso di attestato di conformità secondo una specifica tecnica europea elaborata ai sensi della Direttiva 
89/106/CEE ovvero del Regolamento UE 305/2011 (marcatura CE) ed i cui riferimenti sono pubblicati sulla Gazzetta Ufficiale 
dell’Unione Europea sono intesi aver con ciò assolto ogni requisito procedurale di cui al deposito ai sensi dell’art. 9 della legge 5 
novembre 1971, n. 1086 e alla certificazione di idoneità di cui agli art. 1 e 7 della legge 2 febbraio 1974, n. 64. Resta l’obbligo del 
deposito della documentazione tecnica presso l’ufficio regionale competente ai sensi della vigente legislazione in materia.  

Nel caso di prodotti coperti da marcatura CE, devono essere comunque rispettati, laddove applicabili, i §§ 11.8.2, 11.8.3.4 e 11.8.5 
delle presenti Norme Tecniche.  

4.1.10.1 PRODOTTI PREFABBRICATI NON SOGGETTI A MARCATURA CE  

Per gli elementi strutturali prefabbricati qui disciplinati, quando non soggetti a d attestato di conformità ovvero Dichiarazione di 
Prestazione e conseguente Marcatura CE  secondo una specifica tecnica armonizzata elaborata ai sensi della Direttiva 89/106/CEE 
o del Regolamento UE 305/2011 e i cui riferimenti sono pubblicati sulla Gazzetta Ufficiale dell’Unione Europea, sono previste due 
categorie di produzione:  
–  serie dichiarata  
–  serie controllata  
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I componenti per i quali non sia applicabile la marcatura CE, ai sensi del DPR 246/93 di recepimento della Direttiva 89/106/CEE 
ovvero del Regolamento UE 305/2011, devono essere realizzati attraverso processi sottoposti ad un sistema di controllo della 
produzione ed i produttori di componenti in serie dichiarata ed in serie controllata, devono altresì provvedere alla preventiva 
qualificazione del sistema di produzione, con le modalità indicate nel § 11.8.  

4.1.10.2 PRODOTTI PREFABBRICATI IN SERIE  

Rientrano tra i prodotti prefabbricati in serie:  

– i componenti di serie per i quali è stato effettuato il deposito ai sensi dell’articolo 9 della legge 5 novembre 1971 n. 1086;  

– i componenti per i quali è stata rilasciata la certificazione di idoneità ai sensi degli articoli 1 e 7 della legge 2 febbraio 1974 n. 
64;  

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

4.1.10.2.1 Prodotti prefabbricati in serie dichiarata  

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

Per le tipologie predefinite il produttore dovrà provvedere, nell’ambito delle modalità di qualificazione della produzione di cui al 
§ 11.8, al deposito della documentazione tecnica relativa al processo produttivo ed al progetto tipo presso il Servizio Tecnico Cen-
trale del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici.  

Per ogni singolo impiego delle serie tipologiche la specifica documentazione tecnica dei componenti prodotti in serie dovrà esse-
re allegata alla documentazione progettuale depositata presso l’Ufficio regionale competente, ai sensi della vigente legislazione in 
materia.  

Rientrano altresì in serie dichiarata i componenti di serie costituiti da un tipo compiutamente determinato, predefinito in dimen-
sioni ed armature sulla base di un progetto depositato (serie ripetitiva).  

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

Per ogni singolo impiego delle serie ripetitive, sarà sufficiente allegare alla documentazione progettuale depositata presso 
l’Ufficio regionale competente, ai sensi della vigente legislazione in materia, gli estremi del deposito presso il Servizio Tecnico 
Centrale.  

4.1.10.2.2 Prodotti prefabbricati in serie controllata  

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

Devono essere prodotti in serie controllata:  

‒ i componenti costituiti da assetti strutturali non consueti;  

‒ i componenti realizzati con l’impiego di calcestruzzi speciali o di classe > C 45/55;  

‒ i componenti armati o precompressi con spessori, anche locali, inferiori a 40 mm;  

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

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

4.1.10.3 RESPONSABILITÀ E COMPETENZE  

Il Progettista e il Direttore tecnico dello stabilimento di prefabbricazione, ciascuno per le proprie competenze, sono responsabili 
della capacità portante e della sicurezza del componente, sia incorporato nell’opera, sia durante le fasi di trasporto fino a piè 
d’opera.  

È responsabilità del progettista e del Direttore dei lavori del complesso strutturale di cui l’elemento fa parte, ciascuno per le pro-
prie competenze, la verifica del componente durante il montaggio, la messa in opera e l’uso dell’insieme strutturale realizzato.  

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

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

I funzionari del Servizio Tecnico Centrale potranno accedere anche senza preavviso agli stabilimenti di produzione dei compo-
nenti prefabbricati per l’accertamento del rispetto delle presenti norme.  
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4.1.10.4 PROVE SU COMPONENTI  
Per verificare le prestazioni di un nuovo prodotto o di una nuova tecnologia produttiva ed accertare l’affidabilità dei modelli di 
calcolo impiegati nelle verifiche di resistenza, prima di dare inizio alla produzione corrente è necessario eseguire delle prove di 
carico su di un adeguato numero di prototipi al vero, portati fino a rottura.  

Tali prove sono obbligatorie, in aggiunta alle prove correnti sui materiali di cui al Capitolo 11, per le produzioni in serie control-
lata.  

4.1.10.5 NORME COMPLEMENTARI  
Le verifiche del componente vanno fatte con riferimento al livello di maturazione e di resistenza raggiunto, controllato mediante 
prove sui materiali di cui al § 11.8.3.1 ed eventuali prove su prototipo prima della movimentazione del componente e del cimento 
statico dello stesso.  

I dispositivi di sollevamento e movimentazione debbono essere esplicitamente previsti nel progetto del componente strutturale e 
realizzati con materiali appropriati e dimensionati per le sollecitazioni previste.  

Il copriferro degli elementi prefabbricati deve rispettare le regole generali di cui al presente § 4.1.  

4.1.10.5.1 Appoggi  
Per i componenti appoggiati in via definitiva, particolare attenzione va posta alla posizione e dimensione dell’apparecchio 
d’appoggio, sia rispetto alla geometria dell’elemento di sostegno, sia rispetto alla sezione terminale dell’elemento portato, tenen-
do nel dovuto conto le tolleranze dimensionali e di montaggio e le deformazioni per fenomeni reologici e/o termici.  

I vincoli provvisori o definitivi devono essere progettati con particolare attenzione e, se necessario, validati attraverso prove spe-
rimentali.  

Gli appoggi scorrevoli devono essere dimensionati in modo da consentire gli spostamenti relativi previsti senza perdita della ca-
pacità portante.  

4.1.10.5.2 Realizzazione delle unioni e dei collegamenti 
Le unioni ed i collegamenti fra elementi prefabbricati devono avere resistenza e deformabilità coerenti con le ipotesi progettuali e 
devono essere qualificati secondo quanto previsto al pertinente paragrafo del Cap11.8.  

4.1.10.5.3 Tolleranze  
Il progetto deve indicare le tolleranze minime di produzione che dovrà rispettare il componente. Il componente che non rispetta 
tali tolleranze, sarà giudicato non conforme e quindi potrà essere consegnato in cantiere per l’utilizzo nella costruzione solo dopo 
preventiva accettazione da parte del Direttore dei lavori.  

Il progetto dell’opera deve altresì tener conto delle tolleranze di produzione, tracciamento e montaggio assicurando un coerente fun-
zionamento del complesso strutturale.  

Il montaggio dei componenti ed il completamento dell’opera devono essere conformi alle previsioni di progetto. Nel caso si veri-
ficassero delle non conformità, queste devono essere analizzate dal Direttore dei lavori nei riguardi delle eventuali necessarie mi-
sure correttive.  

4.1.11.4.1.11.4.1.11.4.1.11.    CALCESTRUZZO A BASSACALCESTRUZZO A BASSACALCESTRUZZO A BASSACALCESTRUZZO A BASSA    PERCENTUALE DI ARMATPERCENTUALE DI ARMATPERCENTUALE DI ARMATPERCENTUALE DI ARMATURA O NON ARMATO URA O NON ARMATO URA O NON ARMATO URA O NON ARMATO     

Il calcestruzzo a bassa percentuale di armatura è quello per il quale la percentuale di armatura messa in opera è minore di quella 
minima necessaria per il calcestruzzo armato o la quantità media in peso di acciaio per metro cubo di calcestruzzo è inferiore a 
0,3 kN.  

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

4.1.11.1 VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA – NORME DI CALCOLO  

Per le verifiche di resistenza delle sezioni sotto sforzi normali si adottano le competenti ipotesi tratte dal §  4.1.2.3.4.1. Per una se-
zione rettangolare di lati a e b soggetta ad una forza normale NEd con una eccentricità e nella direzione del lato a la verifica di re-
sistenza allo SLU, con il modello (c) di § 4.1.2.1.2.1, si pone con 

NEd ≤ NRd = fcd b x [4.1.50] 
con x = a – 2e. 
La verifica di resistenza della stessa sezione rettangolare di lati a e b soggetta anche ad un sforzo di taglio VEd nella direzione del 
lato a si pone con 

VEd ≤ VRd = fcvd b x / 1,5 
con 
fcvd = √(f2ct1d+σcfct1d)              per σc≤σclim 
fcvd = √( f2ct1d+σcfct1d-δ2/4)     per σc>σclim 
dove 
σc = NEd / (b x) 
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δ  = σc - σclim 
σclim= fcd – 2 √( f2ct1d+fcd fct1d) 
dove 

fct1d=0,85 fctd 
è la resistenza a trazione di progetto per calcestruzzo non armato o debolmente armato. 

4.1.12.4.1.12.4.1.12.4.1.12.    CALCESTRUZZO DI AGGRCALCESTRUZZO DI AGGRCALCESTRUZZO DI AGGRCALCESTRUZZO DI AGGREGATI LEGGERI EGATI LEGGERI EGATI LEGGERI EGATI LEGGERI (LC)(LC)(LC)(LC)    

Il presente capitolo si applica ai calcestruzzi di aggregati leggeri minerali, artificiali o naturali, con esclusione dei calcestruzzi ae-
rati. 

Per le classi di densità e di resistenza normalizzate può farsi utile riferimento a quanto riportato nella norma UNI EN 206:2014.  

Sulla base della denominazione normalizzata come definita in § 4.1 per il calcestruzzo di peso normale, vengono ammesse classi 
di resistenza fino alla classe LC55/60.  

I calcestruzzi delle diverse classi trovano impiego secondo quanto riportato nella Tab. 4.1.II.  

Valgono le specifiche prescrizioni sul controllo della qualità date in § 4.1 e in § 11.1.  

4.1.12.1  NORME DI CALCOLO  

Al progetto delle strutture in calcestruzzo di aggregati leggeri si applicano le norme di cui ai §§ da 4.1.1 a 4.1.11, tenuto conto del-
la specificità del materiale e comunque ponendo la resistenza a trazione di progetto pari a  

 fctd=0,85 fctk/γc  [4.1.50]  

Non possono impiegarsi barre di diametro maggiore di 32 mm. Per ogni indicazione applicativa si potrà fare utile riferimento alla 
sezione 11 di UNI EN 1992-1-1:2005.  

4.1.13.4.1.13.4.1.13.4.1.13.    RESISTENZA AL FUOCO RESISTENZA AL FUOCO RESISTENZA AL FUOCO RESISTENZA AL FUOCO     

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1992-1-2, utilizzando i coefficienti γM (§ 4.1.4) re-
lativi alle combinazioni eccezionali ed assumendo il coefficiente αcc pari a 1,0.  
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4.2.4.2.4.2.4.2.    COSTRUZIONI DI ACCIACOSTRUZIONI DI ACCIACOSTRUZIONI DI ACCIACOSTRUZIONI DI ACCIAIO IO IO IO     
Le presenti norme definiscono i principi e le regole generali per soddisfare i requisiti di sicurezza delle costruzioni con struttura 
di acciaio e regole specifiche per gli edifici.  

I requisiti per l’esecuzione di strutture di acciaio, al fine di assicurare un adeguato livello di resistenza meccanica e stabilità, di 
efficienza e di durata devono essere conformi alle UNI EN 1090-2:2011 - Esecuzione di strutture di acciaio e di alluminio - Parte 2: 
Requisiti tecnici per strutture di acciaio, per quanto non in contrasto con le presenti norme. 

4.2.1.4.2.1.4.2.1.4.2.1.    MATERIALI MATERIALI MATERIALI MATERIALI     

4.2.1.1  ACCIAIO LAMINATO  

Gli acciai per impiego strutturale devono appartenere ai gradi da S235 a S460  e le loro caratteristiche devono essere conformi ai 
requisiti di cui al § 11.3.4 delle presenti norme.  

Per le applicazioni nelle zone dissipative delle costruzioni soggette ad azioni sismiche sono richiesti ulteriori requisiti specificati 
nel § 11.3.4.9 delle presenti norme. 

In sede di progettazione, per gli acciai di cui alle norme europee armonizzate UNI EN 10025-1, UNI EN 10210-1 ed UNI EN 
10219-1, si possono assumere nei calcoli i valori nominali delle tensioni caratteristiche di snervamento fyk e di rottura ftk riportati 
nelle tabelle seguenti. 

Tab. 4.2.I – Laminati a caldo con profili a sezione aperta 

Norme e qualità degli acciai 
Spessore nominale “t” dell’elemento 

t ≤ 40 mm 40 mm < t ≤ 80 mm 

fyk [N/mm2] ftk [N/mm2] fyk [N/mm²] ftk [N/mm²] 

UNI EN 10025-2      
S 235  235 360 215 360 
S 275  275 430 255 410 
S 355  355 510 335 470 
S 450  440 550 420 550 
UNI EN 10025-3      
S 275 N/NL  275 390 255 370 
S 355 N/NL  355 490 335 470 
S 420 N/NL  420 520 390 520 
S 460 N/NL  460 540 430 540 
UNI EN 10025-4      
S 275 M/ML  275 370 255 360 
S 355 M/ML  355 470 335 450 
S 420 M/ML  420 520 390 500 
S 460 M/ML  460 540 430 530 
UNI EN 10025-5      
S 235 W  235 360 215 340 
S 355 W  355 510 335 490 

 

Tab. 4.2.II - Laminati a caldo con profili a sezione cava 

Norme e qualità degli acciai 
Spessore nominale “t” dell’elemento 

t ≤ 40 mm 40 mm < t ≤ 80 mm 

fyk [N/mm2] ftk [N/mm2] fyk [N/mm2] ftk [N/mm2] 

UNI EN 10210-1     
S 235 H 235 360 215 340 
S 275 H  275 430 255 410 
S 355 H  355 510 335 490 

S 275 NH/NLH  275 390 255 370 
S 355 NH/NLH  355 490 335 470 
S 420 NH/NLH  420 540 390 520 
S 460 NH/NLH  460 560 430 550 
UNI EN 10219-1      
S 235 H  235 360   
S 275 H  275 430   
S 355 H  355 510   
S 275 NH/NLH  275 370   
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S 355 NH/NLH  355 470   
S 275 MH/MLH  275 360   
S 355 MH/MLH  355 470   
S 420 MH/MLH  420 500   
S460 MH/MLH  460 530   

4.2.1.2 ACCIAIO INOSSIDABILE  

Gli acciai inossidabili per impieghi strutturali devono essere conformi a quanto previsto nel § 11.3.4.8. Per quanto attiene alla 
progettazione strutturale con acciai inossidabili, le indicazioni e le regole indicate nella presente norma devono essere integrate 
da norme di comprovata validità, quali, ad esempio, la UNI EN 1993-1-4 “Eurocodice 3. Progettazione delle strutture di acciaio Parte 

1-4: Regole generali - Criteri supplementari per acciai inossidabili”. 

4.2.1.3  SALDATURE  

I procedimenti di saldatura e i materiali di apporto devono essere conformi ai requisiti di cui al § 11.3.4 delle presenti norme.  

Per l’omologazione degli elettrodi da impiegare nella saldatura ad arco può farsi utile riferimento allanorma UNI EN ISO 2560.  

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

Le caratteristiche dei materiali di apporto (tensione di snervamento, tensione di rottura, allungamento a rottura e resilienza) de-
vono, salvo casi particolari precisati dal progettista, essere equivalenti osuperiori alle corrispondenti caratteristiche delle parti 
collegate. 

4.2.1.4  BULLONI E CHIODI  

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

I valori della tensione di snervamento fyb e della tensione di rottura ftb dei bulloni, da adottare nelle verifiche quali valori caratte-
ristici sono specificati nel § 11.3.4.6 delle presenti norme.  

4.2.2.4.2.2.4.2.2.4.2.2.    VALUTAZIONE DELLA SIVALUTAZIONE DELLA SIVALUTAZIONE DELLA SIVALUTAZIONE DELLA SICUREZZA CUREZZA CUREZZA CUREZZA     

La valutazione della sicurezza è condotta secondo i principi fondamentali illustrati nel Capitolo 2.  

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

4.2.2.1  STATI LIMITE  

 
Gli stati limite ultimi da verificare, ove necessario, sono:  
– stato limite di equilibrio, al fine di controllare l’equilibrio globale della struttura e delle sue parti durante tutta la vita nominale 

comprese le fasi di costruzione e di riparazione;  

– stato limite di collasso, corrispondente al raggiungimento della tensione di snervamento oppure delle deformazioni ultime del 
materiale e quindi della crisi o eccessiva deformazione di una sezione, di una membratura o di un collegamento (escludendo 
fenomeni di fatica), o alla formazione di un meccanismo di collasso, o all’instaurarsi di fenomeni di instabilità dell’equilibrio 
negli elementi componenti o nella struttura nel suo insieme, considerando anche fenomeni locali d’instabilità dei quali si possa 
tener conto eventualmente con riduzione delle aree delle sezioni resistenti.  

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

Per strutture o situazioni particolari, può essere necessario considerare altri stati limite ultimi.  

Gli stati limite di esercizio da verificare, ove necessario, sono:  
– stati limite di deformazione e/o spostamento, al fine di evitare deformazioni e spostamenti che possano compromettere l’uso effi-

ciente della costruzione e dei suoi contenuti, nonché il suo aspetto estetico;  
– stato limite di vibrazione, al fine di assicurare che le sensazioni percepite dagli utenti garantiscano accettabili livelli di comfort ed il 

cui superamento potrebbe essere indice di scarsa robustezza e/o indicatore di possibili danni negli elementi secondari;  

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

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

4.2.3.4.2.3.4.2.3.4.2.3.    ANALISI STRUTTURALE ANALISI STRUTTURALE ANALISI STRUTTURALE ANALISI STRUTTURALE     

Il metodo di analisi deve essere coerente con le ipotesi di progetto. L’analisi deve essere basata su modelli strutturali di calcolo 
appropriati, a seconda dello stato limite considerato.  
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Le ipotesi scelte ed il modello di calcolo adottato devono essere in grado di riprodurre il comportamento globale della struttura e 
quello locale delle sezioni adottate, degli elementi strutturali, dei collegamenti e degli appoggi.  

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

4.2.3.1  CLASSIFICAZIONE DELLE SEZIONI  

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

 Cϑ = ϑr / ϑy − 1   

essendo ϑr e ϑy le rotazioni corrispondenti rispettivamente al raggiungimento della deformazione ultima ed allo snervamento. Si di-
stinguono le seguenti classi di sezioni:  

La classificazione delle sezioni trasversali degli elementi strutturali si effettua in funzione della loro capacità di deformarsi in 
campo plastico. E’ possibile distinguere le seguenti classi di sezioni: 

classe 1 se la sezione è in grado di sviluppare una cerniera plastica avente la capacità rotazionale richiesta per l’analisi strutturale 
condotta con il metodo plastico di cui al § 4.2.3.2 senza subire riduzioni della resistenza Possono generalmente classifi-
carsi come tali le sezioni con capacità rotazionale Cϑ ≥ 3   

classe 2 se la sezione è in grado di sviluppare il proprio momento resistente plastico, ma con capacità rotazionale limitata. Possono 
generalmente classificarsi come tali le sezioni con capacità rotazionale Cϑ ≥ 1,5 

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

classe 4 se, per determinarne la resistenza flettente, tagliante o normale, è necessario tener conto degli effetti dell’instabilità locale 
in fase elastica nelle parti compresse che compongono la sezione. In tal caso nel calcolo della resistenza la sezione geome-
trica effettiva può sostituirsi con una sezione efficace. 

Le sezioni di classe 1 si definiscono duttili, quelle di classe 2 compatte, quelle di classe 3 semi-compatte e quelle di classe 4 snelle.  

Per i casi più comuni delle forme delle sezioni e delle modalità di sollecitazione, le seguenti Tabelle 4.2.III, 4.2.IV e 4.2.V fornisco-
no indicazioni per la classificazione delle sezioni.  

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

Tab. 4.2.III - Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse  
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Tab. 4.2.IV - Massimi rapporti larghezza spessore per parti compresse 

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

 

4.2.3.2  CAPACITÀ RESISTENTE DELLE SEZIONI  

La capacità resistente delle sezioni deve essere valutata nei confronti delle sollecitazioni di trazione o compressione, flessione, ta-
glio e torsione, determinando anche gli effetti indotti sulla resistenza dalla presenza combinata di più sollecitazioni.  

La capacità resistente della sezione si determina con uno dei seguenti metodi.  

Metodo elastico (E)  
Si assume un comportamento elastico lineare del materiale, sino al raggiungimento della condizione di snervamento.  
Il metodo può applicarsi a tutte le classi di sezioni, con l’avvertenza di riferirsi al metodo delle sezioni efficaci o a metodi equiva-
lenti, nel caso di sezioni di classe 4.  

Metodo plastico (P)  

Si assume la completa plasticizzazione del materiale. Il metodo può applicarsi solo a sezioni di tipo compatto, cioè di classe 1 e 2.  

Metodo elasto-plastico (EP)  
Si assumono legami costitutivi tensione-deformazione del materiale di tipo bilineare o più complessi.  
Il metodo può applicarsi a qualsiasi tipo di sezione.  

4.2.3.3  METODI DI ANALISI GLOBALE  

L’analisi globale della struttura può essere condotta con uno dei seguenti metodi:  

Metodo elastico (E)  
Si valutano gli effetti delle azioni nell’ipotesi che il legame tensione-deformazione del materiale sia indefinitamente lineare.  
Il metodo è applicabile a strutture composte da sezioni di classe qualsiasi.  
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La resistenza delle sezioni può essere valutata con il metodo elastico, plastico o elasto-plastico per le sezioni duttili o compatte 
(classe 1 o 2), con il metodo elastico o elasto-plastico per le sezioni semi-compatte o snelle (classe 3 o 4).  

Metodo plastico (P)  
Gli effetti delle azioni si valutano trascurando la deformazione elastica degli elementi strutturali e concentrando le deformazioni 
plastiche nelle sezioni di formazione delle cerniere plastiche.  
Il metodo è applicabile a strutture interamente composte da sezioni di classe 1.  

Metodo elasto-plastico(EP)  
Gli effetti delle azioni si valutano introducendo nel modello il legame momento-curvatura delle sezioni ottenuto considerando un 
legame costitutivo tensione-deformazione di tipo bilineare o più complesso.  
Il metodo è applicabile a strutture composte da sezioni di classe qualsiasi.  
Le possibili alternative per i metodi di analisi strutturale e di valutazione della capacità resistente flessionale delle sezioni sono 
riassunte nella seguente Tab. 4.2.VI.  

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

Metodo di analisi globale 
Metodo di calcolo della capacità 

resistente della sezione 
Tipo di sezione 

(E) (E) tutte (*)  
(E) (P) classi 1 e 2  
(E) (EP) tutte (*)  
(P) (P) classe 1  

(EP) (EP) tutte (*)  
(*) per le sezioni di classe 4 la capacità resistente può essere calcolata con riferimento alla sezione efficace.  

4.2.3.4  EFFETTI DELLE DEFORMAZIONI  

In generale, è possibile effettuare: 

− l’analisi del primo ordine, imponendo l’equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura,  

− l’analisi del secondo ordine, imponendo l’equilibrio sulla configurazione deformata della struttura.  

L’analisi globale può condursi con la teoria del primo ordine nei casi in cui possano ritenersi trascurabili gli effetti delle deforma-
zioni sull’entità delle sollecitazioni, sui fenomeni di instabilità e su qualsiasi altro rilevante parametro di risposta della struttura.  

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

10
F
F

Ed

cr
cr ≥=α      per l'analisi elastica 

[4.2.1] 

15
F
F

Ed

cr
cr ≥=α   per l'analisi plastica 

dove αcr è il moltiplicatore dei carichi applicati che induce l’instabilità globale della struttura, FEd è il valore dei carichi di progetto 
e Fcr è il valore del carico instabilizzante calcolato considerando la rigidezza iniziale elastica della struttura.  

4.2.3.5  EFFETTO DELLE IMPERFEZIONI  

Nell’analisi della struttura, in quella dei sistemi di controvento e nel calcolo delle membrature si deve tener conto degli effetti del-
le imperfezioni geometriche e strutturali quali la mancanza di verticalità o di rettilineità, la mancanza di accoppiamento e le ine-
vitabili eccentricità minori presenti nei collegamenti reali.  

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

Si devono considerare nel calcolo:  

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

− le imperfezioni locali per i singoli elementi strusurali.  

Gli effetti delle imperfezioni globali per telai sensibili agli effetti del secondo ordine possono essere riprodotti introducendo un 
errore iniziale di verticalità della struttura ed una curvatura iniziale degli elementi strutturali costituenti.  

L’errore iniziale di verticalità in un telaio può essere trascurato quando:  

 HEd ≥ 0,15 ⋅ QEd  [4.2.2] 

dove HEd è la somma delle reazioni orizzontali alla base delle colonne del piano considerato e QEd è la somma delle reazioni verti-
cali alla base delle colonne del piano stesso. 

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

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

4.2.4.4.2.4.4.2.4.4.2.4.    VERIFICHE VERIFICHE VERIFICHE VERIFICHE     

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

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

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

4.2.4.1  VERIFICHE AGLI STATI LIMITE ULTIMI  

4.2.4.1.1  Resistenza di progetto  

La resistenza di progetto delle membrature Rd  si pone nella forma:  

 
M

k
d

R
R

γ=  [4.2.3]  

dove:  
Rk  è il valore caratteristico della resistenza (trazione, compressione, flessione, taglio e torsione ) della membratura, determinata 

dai valori caratteristici delle resistenze dei materiali fyk e dalle caratteristiche geometriche degli elementi strutturali, dipen-
denti dalla classe della sezione. 

γM  è il fattore parziale globale relativo al modello di resistenza adottato.  

Nel caso in cui si abbiamo elementi con sezioni di classe 4 può farsi riferimento alle caratteristiche geometriche “efficaci”, area 
efficace Aeff, modulo di resistenza efficace Weff, modulo di inerzia efficace Jeff, valutati seguendo il procedimento indicato in UNI 
EN 1993-1-5. Nel caso di elementi strutturali formati a freddo e lamiere sottili, per valutare le caratteristiche “efficaci” si può fare 
riferimento a quanto indicato in UNI EN1993-1-3.  In alternativa al metodo delle caratteristiche geometriche efficaci si potrà uti-
lizzare il metodo delle tensioni ridotte, indicato in UNI EN 1993-1-5.  

 

Per le verifiche di resistenza delle sezioni delle membrature, con riferimento ai modelli di resistenza esposti nella presente nor-
mativa ed utilizzando acciai dal grado S 235 al grado S 460 di cui al § 11.3, si adottano i fattori parziali γM0 e γM2 indicati nella 
Tab. 4.2.VII. Il coefficiente di sicurezza γM2, in particolare, deve essere impiegato qualora si eseguano verifiche di elementi tesi 
nelle zone di unione delle membrature indebolite dai fori.  

Per valutare la stabilità degli elementi strutturali compressi, inflessi e presso-inflessi, si utilizza il coefficiente parziale di sicurezza 
γM1 indicato nella seguente tabella. 
 

Tab. 4.2.VII - Coefficienti di sicurezza per la resistenza delle membrature e la stabilità  

Resistenza delle Sezioni di Classe 1-2-3-4  γM0 = 1,05  

Resistenza all’instabilità delle membrature  γM1 = 1,05  

Resistenza all’instabilità delle membrature di ponti stradali e ferroviari  γM1 = 1,10  

Resistenza, nei riguardi della frattura, delle sezioni tese (indebolite dai fori)  γM2 = 1,25  

4.2.4.1.2  Resistenza delle membrature  

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

La verifica in campo elastico è ammessa per tutti i tipi di sezione, con l’avvertenza di tener conto degli effetti di instabilità locale 
per le sezioni di classe 4.  

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

      ( )2

0Myk

2

EdEd,xEd,z

2

Ed,z

2

Ed,x /f3 γ≤τ+σσ−σ+σ  [4.2.4] 

dove:  
σx,Ed  è il valore di progetto della tensione normale nel punto in esame, agente in direzione parallela all’asse della membratura;  

σz,Ed  è il valore di progetto della tensione normale nel punto in esame, agente in direzione ortogonale all’asse della membratu-
ra;  

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

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

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

4.2.4.1.2.1 Trazione  

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

 1
,

≤
Rdt

Ed

N

N  [4.2.5] 

dove la resistenza di progetto a trazione Nt,Rd di membrature con sezioni indebolite da fori per collegamenti bullonati o chiodati 
deve essere assunta pari al minore dei valori seguenti:  

a)  la resistenza plastica di progetto della sezione lorda, A,  

 
0M

yk
Rd,pl

Af
N

γ
=    [4.2.6] 

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

 .
fA9,0

N
2M

tknet
Rd,u γ

⋅⋅
=   [4.2.7] 

Qualora il progetto preveda la gerarchia delle resistenze, come avviene in presenza di azioni sismiche, la resistenza di progetto 
plastica della sezione lorda, Npl,Rd, deve risultare minore della resistenza di progetto a rottura delle sezioni indebolite dai fori per 
i collegamenti, Nu,Rd:  
 Rd,uRd,pl NN ≤   [4.2.8] 

4.2.4.1.2.2 Compressione  

La forza di compressione di progetto NEd deve rispettare la seguente condizione:  

 1
N

N

Rd,c

Ed ≤  [4.2.9] 

dove la resistenza di progetto a compressione della sezione Nc,Rd vale:  

0MykRd,c /fAN γ=     per le sezioni di classe 1, 2 e 3, 
[4.2.10] 

0MykeffRd,c /fAN γ= per le sezioni di classe 4. 

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

4.2.4.1.2.3 Flessione monoassiale (retta)  

Il momento flettente di progetto MEd deve rispettare la seguente condizione:  

 1
,

≤
Rdc

Ed

M

M  [4.2.11] 

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

La resistenza di progetto a flessione retta della sezione Mc,Rd vale: 

 2; e 1 classe di sezioni le per
fW

MM
0M

ykpl
Rd,plRd,c γ

⋅
==  [4.2.12] 

in cuiWpl rappresenta il modulo di resistenza plastico della sezione 

 3; classe di sezioni le per
fW

MM
0M

ykmin,el
Rd,elRd,c γ

⋅
==  [4.2.13] 

 4; classe di sezioni le per
fW

M
0M

ykmin,eff
Rd,c γ

⋅
=  [4.2.14] 

per le sezioni di classe 3, Wel,min è il modulo resistente elastico minimo della sezione in acciaio; per le sezioni di classe 4, invece, il 
modulo Weff,min è calcolato eliminando le parti della sezione inattive a causa dei fenomeni di instabilità locali, secondo il procedimen-
to esposto in UNI EN1993-1-5, e scegliendo il minore tra i moduli così ottenuti.  

Per la flessione biassiale si veda oltre.  
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Negli elementi inflessi caratterizzati da giunti strutturali bullonati, la presenza dei fori nelle piattabande tese dei profili può esse-
re trascurata nel calcolo del momento resistente se è verificata la relazione  
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ykf
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tknet,f fAfA9,0

γ

⋅
≥

γ
⋅⋅

 [4.2.15] 

dove Af è l’area lorda della piattabanda tesa, Af,net è l’area della piattabanda al netto dei fori e ftk è la resistenza ultima dell’acciaio.  

4.2.4.1.2.4 Taglio  

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

 1
V
V

Rd,c

Ed ≤  [4.2.16] 

dove la resistenza di progetto a taglio Vc,Rd, in assenza di torsione, vale 
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γ⋅

⋅
=  [4.2.17] 

dove Av è l’area resistente a taglio. Per profilati ad I e ad H caricati nel piano dell’anima si può assumere  

 ( ) fwfv tr2ttb2AA ++−=   [4.2.18] 

per profilati a C o ad U caricati nel piano dell’anima si può assumere  

 ( ) fwfv trttb2AA ++−=   [4.2.19] 

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

 ( )∑ +−= wwv thAA   [4.2.20] 

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

 ( )fv tbA9,0A −=   [4.2.21] 

per profili rettangolari cavi “profilati a caldo” di spessore uniforme si può assumere  

)hb/(AhAv +=  quando il carico è parallelo all’altezza del profilo, 
[4.2.22] 

)hb/(AbAv +=  quando il carico è parallelo alla base del profilo; 

per sezioni circolari cave e tubi di spessore uniforme:  

 π= /A2Av   [4.2.23] 

dove:  

A  è l’area lorda della sezione del profilo,  

b  è la larghezza delle ali per i profilati e la larghezza per le sezioni cave, 

hw  è l’altezza dell’anima,  

h  è l’altezza delle sezioni cave,  

r  è il raggio di raccordo tra anima ed ala,  

tf  è lo spessore delle ali,  

tw  è lo spessore dell’anima.  

In presenza di torsione, la resistenza a taglio del profilo deve essere opportunamente ridotta. Per le sezioni ad I o H la resistenza  
di progetto a taglio ridotta è data dalla formula  
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τ
−=  [4.2.24] 

dove τt,Ed è la tensione tangenziale massima dovuta alla torsione uniforme. Per sezioni cave, invece, la formula è  
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La verifica a taglio della sezione può anche essere condotta in termini tensionali (verifica elastica) nel punto più sollecitato della se-
zione trasversale utilizzando la formula  

 0,1
)3/(f 0Myk

Ed,t ≤
γ⋅

τ   [4.2.26] 

dove τEd è valutata in campo elastico lineare.  

La verifica all’instabilità dell’anima della sezione soggetta a taglio e priva di irrigidimenti deve essere condotta in accordo con § 
4.2.4.1.3.4 se  
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⋅
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>   [4.2.27] 

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

4.2.4.1.2.5  Torsione  

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

 0,1
T
T

Rd

Ed ≤  [4.2.28] 

essendo TRd  la resistenza torsionale di progetto della sezione trasversale. La torsione agente TEd può essere considerata come la 
somma di due contributi  

 Ed,wEd,tEd TTT +=  [4.2.29] 

dove Tt,Ed è la torsione uniforme e Tw,Ed è la torsione per ingobbamento impedito.  

4.2.4.1.2.6  Flessione e taglio  

Se il taglio di progetto VEd è inferiore a metà della resistenza di progetto a taglio Vc,Rd  

 Rd,cEd V5,0V ≤  [4.2.30] 

si può trascurare l’influenza del taglio sulla resistenza a flessione, eccetto nei casi in cui l’instabilità per taglio riduca la resistenza 
a flessione della sezione. Se il taglio di progetto VEd è superiore a metà della resistenza di progetto a taglio Vc,Rd bisogna tener 
conto dell’influenza del taglio sulla resistenza a flessione.  

Posto  
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
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−=ρ  [4.2.31] 

la resistenza a flessione si determina assumendo per l’area resistente a taglio Av la tensione di snervamento ridotta (1 – ρ) fyk.  

Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a flessione e taglio nel piano dell’anima, la corri-
spondente resistenza convenzionale di progetto a flessione retta può essere valutata come:  

 Rdcy
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  [4.2.32] 

in cui Aw rappresenta l’area dell’anima del profilo 

4.2.4.1.2.7  Presso o tenso flessione retta  

La presso- o tenso-flessione retta può essere trattata con riferimento a metodi di comprovata validità. 

Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso o tensoflessione nel piano dell’anima, la cor-
rispondente resistenza convenzionale di progetto a flessione retta può essere valutata come:  

 Rd,y,plRd,y,plRd,y,N M)a5,01(/)n1(MM ≤=−−=  [4.2.33] 

Per le sezioni ad I o ad H di classe 1 e 2 doppiamente simmetriche, soggette a presso o tensoflessione nel piano delle ali, la corri-
spondente resistenza convenzionale di progetto a flessione retta può essere valutata come:  

 anperMM Rd,z,plRd,z,N ≤=  [4.2.34] 

o    anper
a1

an
1MM
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Rd,z,plRd,z,N >

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
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



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







−
−−=  [4.2.35] 

essendo  
Mpl,y,Rd  il momento resistente plastico di progetto a flessione semplice nel piano dell’anima,  
Mpl,z,Rd  il momento resistente plastico di progetto a flessione semplice nel piano delle ali,  

e posto:  
 n = NEd / Npl.Rd  [4.2.36] 

 a = ( A – 2 b tf ) / A ≤ 0,5  [4.2.37] 
dove:  
A  è l’area lorda della sezione,  
b  è la larghezza delle ali,  
tf  è lo spessore delle ali.  
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Per sezioni generiche di classe 1 e 2 la verifica si conduce controllando che il momento di progetto sia minore del momento pla-
stico di progetto, ridotto per effetto dello sforzo normale di progetto, MN,y,Rd.  

4.2.4.1.2.8  Presso o tenso flessione biassiale  

La presso- o tenso-flessione biassiale può essere trattata con riferimento a metodi di comprovata validità. 

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

 1
M

M

M

M n5
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 [4.2.38] 

con n ≥ 0,2 essendo n = NEd / Npl,Rd. Nel caso in cui n < 0,2, e comunque per sezioni generiche di classe 1 e 2, la verifica può essere 
condotta cautelativamente controllando che:  
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 [4.2.39] 

Per le sezioni di classe 3, in assenza di azioni di taglio, la verifica a presso o tenso-flessione retta o biassiale è condotta in termini 
tensionali utilizzando le verifiche elastiche; la tensione agente è calcolata considerando la eventuale presenza dei fori.  

Per le sezioni di classe 4, le verifiche devono essere condotte con riferimento alla resistenza elastica (verifica tensionale); si posso-
no utilizzare le proprietà geometriche efficaci della sezione trasversale considerando la eventuale presenza dei fori. 

4.2.4.1.2.9  Flessione, taglio e sforzo assiale  

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

Nel caso in cui il taglio sollecitante di progetto, VEd, sia inferiore al 50% della resistenza di progetto a taglio,Vc,Rd, la resistenza a 
flessione della sezione può essere calcolata con le formule per la tenso/presso flessione. Se la sollecitazione di progetto a taglio 
supera il 50% della resistenza di progetto a taglio, si assume una tensione di snervamento ridotta per l’interazione tra flessione e 
taglio: fy,red=(1 -ρ) fyk  dove:  
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−=ρ  [4.2.40] 

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

4.2.4.1.3  Stabilità delle membrature  

4.2.4.1.3.1  Aste compresse  

La verifica di stabilità di un’asta si effettua nell’ipotesi che la sezione trasversale sia uniformemente compressa. Deve essere  

 1
N
N

Rd,b

Ed ≤  [4.2.41] 

dove  

NEd  è l’azione di compressione di progetto,  

N b,Rd  è la resistenza di progetto all’instabilità nell’asta compressa, data da 

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

N
1M

yk
Rd,b γ

χ
=  [4.2.42] 

e da  

  4 classe di sezioni le per 
fA

N
1M

ykeff
Rd,b γ

χ
=  [4.2.43] 

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

 0.1
²

1
2

≤
λ−Φ+Φ

=χ  [4.2.44] 

dove ( )[ ]²2.015.0 λ+−λα+=Φ , α è il fattore di imperfezione, ricavato dalla Tab. 4.2.VIII, e la snellezza normalizzata λ  è pari 

a  
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cr

yk

N

fA ⋅
=λ per le sezioni di classe 1, 2 e 3, e a  [4.2.45] 

 

 
cr

ykeff

N

fA ⋅
=λ per le sezioni di classe 4.  [4.2.46] 

 

Tab. 4.2.VIII - Curve d’instabilità per varie tipologie di sezioni e classi d’acciaio, per elementi compressi 

 
 

Ncr è il carico critico elastico basato sulle proprietà della sezione lorda e sulla lunghezza di libera inflessione l0 dell’asta, calcolato 
per la modalità di collasso per instabilità appropriata (flessionale, torsionale o flesso-torsionale).  

Nel caso in cui λ sia minore di 0,2 oppure nel caso in cui la sollecitazione di progetto NEd sia inferiore a 0,04Ncr , gli effetti legati ai 
fenomeni di instabilità per le aste compresse possono essere trascurati.  

Limitazioni della snellezza  

Si definisce lunghezza d’inflessione la lunghezza l0 = β l da sostituire nel calcolo del carico critico elastico Ncr alla lunghezza l 
dell’asta quale risulta dallo schema strutturale. Il coefficiente β deve essere valutato tenendo conto delle effettive condizioni di 
vincolo dell’asta nel piano di inflessione considerato.  

Si definisce snellezza di un’asta nel piano di verifica considerato il rapporto  

 λ = l0 / i [4.2.47] 
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dove 
l0  è la lunghezza d’inflessione nel piano considerato,  

i  è il raggio d’inerzia relativo.  

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

4.2.4.1.3.2  Travi inflesse  

Le travi inflesse con la piattabanda compressa non sufficientemente vincolata lateralmente, devono  essere verificate nei riguardi 
dell’instabilità flesso-torsionale secondo la formula  

 1
M

M

Rd,b

Ed ≤  [4.2.48] 

dove:  

MEd  è il massimo momento flettente di progetto  

Mb,Rd  è il momento resistente di progetto per l’instabilità.  

 

Nel caso di profilo inflesso secondo l’asse forte (asse y) il momento resistente di progetto per i fenomeni di instabilità di una trave 
lateralmente non vincolata può essere assunto pari a  

  
f

WM
1M

yk
yLTRd,b γ

⋅χ=  [4.2.49] 

dove  

Wy è il modulo resistente della sezione, pari al modulo plastico Wpl,y, per le sezioni di classe 1 e 2, al modulo elastico Wel,y, per le 
sezioni di classe 3 e che può essere assunto pari al modulo efficace Weff,y, per le sezioni di classe 4.  

Il fattore χLT è il fattore di riduzione per l’instabilità flessotorsionale, dipendente dal tipo di profilo impiegato e può essere deter-
minato dalla formula  

  [4.2.50] 

dove ( )[ ]2
0,15.0 LTLTLTLTLT λβλλα ⋅+−+=Φ   

 

 

Il coefficiente di snellezza normalizzata LTλ  è dato dalla formula 

 
cr

ykY

M

fW
LT

⋅
=λ   [4.2.51] 

in cui Mcr è il momento critico elastico di instabilità flesso-torsionale, calcolato considerando la sezione lorda del profilo e tenendo 
in conto, le condizioni di carico ed i vincoli torsionali presenti,  nell’ipotesi di diagramma di momento flettente uniforme.  

 

 Il fattore di imperfezione αLT è ottenuto dalle indicazioni riportate nella Tab. 4.2.IX (a) in base alle curve di stabilità definita nella 
tabella .Tab. 4.2.IX (b) 

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

  ( )[ ]2

c 8,02,0-1 )k-5(1 0,-1 f LT −λ=  [4.2.53] 

in cui il fattore correttivo kc assume i valori riportati in Tab. 4.2.X. In particolare nel caso di variazione lineare del momento flet-
tente ψ (-1≤ψ≤1) rappresenta il rapporto tra il momento in modulo minimo ed il momento in modulo massimo presi entrabi con il 
loro segno. 

Nel caso generale, si può assume f=1, β=1, Kχ=1 e 0,LTλ =0,2. 

 

 

Tab. 4.2.IX a Valori raccomandati di αLT per le differenti curve di stabilità. 
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Curva di stabilità a b c D 
Fattore di imperfezione αLT 0,21 0,34 0,49 0,76 

 

 

Tab. 4.2.IX b - Definizione delle curve d’instabilità per le varie tipologie di sezione e per gli elementi inflessi 

Sezione trasversale Limiti Curva di instabilità da Tab. 4.2.VII 

Sezione laminata ad I  
h/b≤2 
h/b>2 

a 
b 

Sezione composta saldata  
h/b≤2 
h/b>2 

c 
d 

Altre sezioni trasversali  - d 

 

Per i profili a I o a H, laminati o composti saldati, il coefficiente 0,LTλ  non può mai essere assunto superiore a 0,4, il coefficiente β 
non può mai essere assunto inferiore a 0,75 e il termine Kχ è definito come: 










⋅
= 2

1
,1min

LTf
K

λχ    [4.2.52] 

 

 

 

Tab. 4.2.IX c - Definizione delle curve d’instabilità per le varie tipologie di sezione e per gli elementi inflessi laminati o composti saldati 

 

Sezione trasversale Limiti Curva di instabilità da Tab. 4.2.VIII 

Sezione laminata ad I  
h/b≤2 
h/b>2 

b 
c 

Sezione composta saldata  
h/b≤2 
h/b>2 

c 
d 

 

4.2.4.1.3.3  Membrature inflesse e compresse  

Per elementi strutturali soggetti a compressione e flessione, si debbono studiare i relativi fenomeni di instabilità facendo riferi-
mento a normative di comprovata validità.  

 

 

4.2.4.1.3.4  Stabilità dei pannelli  

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

4.2.4.1.4  Stato limite di fatica  

Per le strutture soggette a carichi ciclici deve essere verificata la resistenza a fatica imponendo che:  

 MfRd γ/∆≤∆  [4.2.54] 

essendo  
∆d  l’escursione di tensione (effettiva o equivalente allo spettro di tensione) prodotta dalle azioni cicliche di progetto che induco-

no fenomeni di fatica con coefficienti parziali γMf = 1;  

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

γMf  il coefficiente parziale definito nella Tab. 4.2.XI.  

Nel caso degli edifici la verifica a fatica delle membrature non è generalmente necessaria, salvo per quelle alle quali sono applica-
ti dispositivi di sollevamento dei carichi o macchine vibranti.  

Tab. 4.2.X - Coefficiente correttivo del momento flettente per la verifica a stabilità delle travi inflesse 
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Nel caso dei ponti gli spettri dei carichi da impiegare per le verifiche a fatica sono fissati nel Capitolo 5 delle presenti norme. 

Per valutare gli effetti della fatica è innanzitutto necessario classificare le strutture  nei confronti della loro sensibilità al fenome-
no. 

Si definiscono le strutture poco sensibili alla rottura per fatica quelle in cui si  verifichino tutte le seguenti circostanze:  

- dettagli costruttivi, materiali e livelli di tensione tali da non essere sensibili alla fatica (ad esempio dimostrando tramite 
procedure analitiche e/o sperimentali che le eventuali lesioni presentino bassa velocità di propagazione e significativa 
lunghezza critica; 

- disposizioni costruttive che permettano la ridistribuzione degli sforzi (per esempio elementi che presentino gradi di 
iperstaticità strutturali); 

- dettagli idonei ad arrestare la propagazione delle lesioni;  

- dettagli facilmente ispezionabili e riparabili; 

- prestabilite procedure di ispezione e di manutenzione atte a rilevare e riparare le eventuali lesioni. 

Si definiscono le strutture sensibili alla rottura per fatica quelle che non ricadono nei punti precedenti. 

La resistenza a fatica di un dettaglio è individuata mediante una curva caratteristica, detta curva S-N, che esprime il numero di 

cicli a rottura N in funzione delle variazioni di tensione nel ciclo ∆σ o ∆τ. 

  nel piano bilogaritmico log(∆σ)-log(N) o log(∆τ)-log(N), essendo N il numero di cicli a rottura, mediante una curva caratteristi-

ca, detta curva S-N. Detta curva, è individuata mediante la classe di resistenza a fatica ∆σC o ∆τC, che rappresenta la resistenza a 

fatica del dettaglio, espressa in MPa, per N=2⋅106 cicli. 

Le curve S-N per tensioni normali sono caratterizzate, oltre che dalla classe ∆σC, dal limite di fatica ad ampiezza costante ∆σD, 

corrispondente a N=5⋅106 cicli e dal limite per i calcoli di fatica, ∆σL, che corrisponde all’intersezione del secondo ramo della cur-
va con la verticale per N=108 cicli. 

L’equazione della curva S-N è 
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                   per N 5 10
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           per 5 10 <N 10
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                                      per N>10
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 ⋅∆σ = ∆σ ≤ ⋅  
 

 ⋅∆σ = ∆σ ⋅ ≤  
 

∆σ = ∆σ

, [4.2.55] 

dove m=3, cosicché risulta   

 D C0,737∆σ = ∆σ ;  ∆σL=0,549∆σD. [4.2.56] 

Le curve S-N per tensioni normali sono rappresentate in Figura 4.2.1. 
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Figura 4.2.1 - Curve S-N per dettagli/elementi soggetti a tensioni normali 

 

Le curve S-N per tensioni tangenziali sono rappresentate in Figura 4.2.2. 

Le curve S-N per tensioni tangenziali sono caratterizzate, oltre che dalla classe ∆τC, dal limite per i calcoli di fatica, ∆τL, corri-
spondente a N=108 cicli. L’equazione della curva S-N è 
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 ⋅∆τ = ∆τ ≤  
 

∆τ = ∆τ

 [4.2.57] 

dove m=5, cosicché risulta  

 L C0,457∆τ = ∆τ . [4.2.58 

 

 
Figura 4.2.2 - Curve S-N per dettagli/elementi soggetti a tensioni tangenziali  

 

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

 

Tab. 4.2.XI - Coefficienti di sicurezza da assumere per le verifiche a fatica.  

 Conseguenze della rottura 
Conseguenze moderate Conseguenze significative 
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Strutture poco sensibili alla rot-
tura per fatica   

γMf = 1,00 γMf = 1,15 

Strutture sensibili alla rottura 
per fatica  

γMf = 1,15 γMf = 1,35 

 

Le verifiche a fatica possono essere: I metodi di verifica sono tre: metodo di verifica a vita illimitata o a danneggiamento. ; 

• metodo di verifica di danneggiamento. accettabile; 

• metodo dei coefficienti lambda 

Metodo di Verifica a vita illimitata.  

La verifica a vita illimitata, ove richiesta per un particolare progetto, si esegue controllando che sia: 

DMfd σσγσ ∆≤∆⋅=∆ maxmax,       [4.2.59] 

oppure che :  

LDMfd τττγτ ∆=∆≤∆⋅=∆ maxmax,      [4.2.60] 

dove dmax,σ∆  e  dmax,τ∆  sono, rispettivamente, i valori di progetto delle massime escursioni di tensioni normali e di tensioni 

tangenziali indotte nel dettaglio considerato dallo spettro di carico, e  Dσ∆  e Dτ∆  i limiti di fatica ad ampiezza costante. 

La verifica a vita illimitata è esclusa per tutti i dettagli le cui curve S-N non presentino limite di fatica ad ampiezza costante (per 
es., i connettori a piolo). 

 

Metodo di Verifica a danneggiamento accettabile 

La verifica a danneggiamento accettabile si esegue mediante la formula di Palmgren-Miner, controllando che il danneggiamento 
D attraverso la definizione dell’indice di danno, D, controllando che risulti: 

0,1≤=∑
i i

i

N

n
D     [4.2.61] 

dove in  è il numero dei cicli di ampiezza di,σ∆  indotti dallo spettro di carico per le verifiche a danneggiamento nel corso della 

vita prevista per il dettaglio e iN è il numero di cicli di ampiezza di,σ∆  a rottura, ricavato dalla curva S-N caratteristica del det-

taglio. 

Metodo dei coefficienti di danneggiamento equivalente lambda 

La verifica a danneggiamento può essere eseguita anche con il metodo dei coefficienti di danneggiamento equivalente λ. Per 
l’impiego di tale metodo si deve fare riferimento a normative di comprovata validità, di cui al capitolo 12. 

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

Nella valutazione della resistenza a fatica dovrà tenersi conto dello spessore del metallo base nel quale può innescarsi una poten-
ziale lesione.  

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

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

Nelle verifiche a fatica è consentito tenere conto degli effetti favorevoli di eventuali trattamenti termici o meccanici, purchè ade-
guatamente comprovati. 

4.2.4.1.5  Fragilità alle basse temperature  

La temperatura minima alla quale l’acciaio per impiego strutturale può essere utilizzato senza pericolo di rottura fragile, in as-
senza di dati più precisi, deve essere stimata sulla base della temperatura T alla quale per detto acciaio può essere garantita la re-
silienza KV, richiesta secondo le norme europee applicabili.  

Per quanto riguarda le caratteristiche di tenacità, nel caso di strutture non protette, si assumono come temperatura di riferimento 
TEd quella minima del luogo di installazione della struttura, con un periodo di ritorno di cinquant’anni Tmin definita al §3.5.2, di-
minuita di 10 °C 

TEd = Tmin - 10°C      [4.2.62] 

Nel caso di strutture protette verrà invece adottata la temperatura T min  aumentata di 15 °C  

TEd = Tmin  +  15 °C    [4.2.63] 
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In assenza di dati statistici locali si potrà assumere come temperatura di riferimento il valore TEd = -25 °C per strutture non protette e 
TEd = -10 °C per strutture protette.  

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

– della temperatura minima di servizio,  

– dei livelli di sollecitazione di progetto σEd col metodo agli stati limiti,  

– del tipo e del grado dell’acciaio,  

può essere utilizzata la Tab. 2.1 di UNI EN 1993-1-10:2006.  

Per membrature compresse valgono le prescrizioni della Tab. 2.1 della UNI EN 1993-1-10 con σEd =0,25 fy.  

Tale tabella è valida per velocità di deformazione non superiori a ε0 = 4x10-4/s e per materiali che non abbiano subito incrudimenti 
e/o invecchiamenti tali da alterarne le caratteristiche di tenacità.  

4.2.4.1.6  Resistenza di cavi, barre e funi  

La verifica di cavi, barre e funi dovrà tener conto della specificità di tali elementi sia per quanto riguarda le caratteristiche dei ma-
teriali, sia per i dettagli costruttivi e potrà essere condotta con riferimento a specifiche indicazioni contenute in normative di 
comprovata validità, quali UNI EN 12385, UNI EN 10059:2004 e UNI EN 10060:2004, adottando fattori parziali γM che garantisca-
no i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.  

4.2.4.1.7  Resistenza degli apparecchi di appoggio  

Le verifiche degli apparecchi di appoggio devono essere condotte tenendo conto della specificità dei materiali impiegati e della 
tipologia delle apparecchiature.  

Si può fare riferimento a modelli di calcolo contenuti in normative di comprovata validità, quali le norme della serie UNI EN 
1337 Appoggi strutturali da parte 1 a parte 8, adottando fattori parziali γM che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle pre-
senti norme.  

 
4.2.4.2  VERIFICHE AGLI STATI LIMITE DI ESERCIZIO 

4.2.4.2.1  Spostamenti verticali  

Il valore totale dello spostamento ortogonale all’asse dell’elemento (Fig. 4.2.3) è definito come  
 δtot = δ1 + δ2  [4.2.64] 

 

 
Fig. 4.2.3 -Definizione degli spostamenti verticali per le verifiche in esercizio  

essendo:  
δC  la monta iniziale della trave, 

δ1  lo spostamento elastico dovuto ai carichi permanenti,  

δ2  lo spostamento elastico dovuto ai carichi variabili,  

δmax lo spostamento nello stato finale, depurato della monta iniziale = δtot  - δC.  

Nel caso di coperture, solai e travi di edifici ordinari, i valori limite di δmax e δ2, riferiti alle combinazioni caratteristiche delle azio-
ni, sono espressi come funzione della luce L dell’elemento.  

I valori di tali limiti sono da definirsi in funzione degli effetti sugli elementi portati, della qualità del comfort richiesto alla costru-
zione, delle caratteristiche degli elementi strutturali e non strutturali gravanti sull’elemento considerato, delle eventuali implica-
zioni di una eccessiva deformabilità sul valore dei carichi agenti.  

In carenza di più precise indicazioni si possono adottare i limiti indicati nella Tab. 4.2.XII, dove L è la luce dell’elemento o, nel 
caso di mensole, il doppio dello sbalzo.  

4.2.4.2.2  Spostamenti laterali  

Negli edifici gli spostamenti laterali alla sommità delle colonne per le combinazioni caratteristiche delle azioni devono general-
mente limitarsi ad una frazione dell’altezza della colonna e dell’altezza complessiva dell’edificio da valutarsi in funzione degli 
effetti sugli elementi portati, della qualità del comfort richiesto alla costruzione, delle eventuali implicazioni di una eccessiva de-
formabilità sul valore dei carichi agenti.  
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In assenza di più precise indicazioni si possono adottare i limiti per gli spostamenti orizzontali indicati in Tab. 4.2.XIII (∆ sposta-
mento in sommità; δ spostamento relativo di piano – Fig. 4.2.4).  
 

Tab. 4.2.XII - Limiti di deformabilità per gli elementi di impalcato delle costruzioni ordinarie  

Elementi strutturali 

Limiti superiori per gli sposta-
menti verticali 

L
max

δ  
L

2
δ

 

Coperture in generale  
200
1  

250
1  

Coperture praticabili  
250
1  

300
1  

Solai in generale  
250
1  

300
1  

Solai o coperture che reggono intonaco o altro materiale di 
finitura fragile o tramezzi non flessibili  250

1  
350
1  

Solai che supportano colonne  
400
1  

500
1  

Nei casi in cui lo spostamento può compromettere 
l’aspetto dell’edificio  250

1   

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

 

Tab. 4.2.XIII - Limiti di deformabilità per costruzioni ordinarie soggette ad azioni orizzontali 

Tipologia dell’edificio 

Limiti superiori per gli spostamenti orizzontali 

h
δ

 

H

∆
 

Edifici industriali monopiano senza carro-
ponte  150

1  / 

Altri edifici monopiano  
300
1  / 

Edifici multipiano  
300
1  

500
1  

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

 

 
Fig. 4.2.4 - Definizione degli spostamenti orizzontali per le verifiche in esercizio 

4.2.4.2.3  Stato limite di vibrazioni  

Le verifiche devono essere condotte adottando le combinazioni frequenti di progetto e facendo riferimento a normative per la mi-
sura e la valutazione degli effetti indotti dalle vibrazioni quali: la UNI 9614 “Misura delle vibrazioni negli edifici e criteri di valutazio-

ne del disturbo”, la  UNI 9916 “Criteri di misura e valutazione degli effetti delle vibrazioni sugli edifici” ed altre norme di comprovata 
validità.  

4.2.4.2.3.1  Edifici  

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

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

In alternativa a tali limitazioni potrà condursi un controllo di accettabilità della percezione delle vibrazioni.  

4.2.4.2.3.2  Strutture di elevata flessibilità e soggette a carichi ciclici  

I controlli di accettabilità della percezione devono essere condotti seguendo metodologie e limitazioni suggerite da normative di 
comprovata validità.  

4.2.4.2.3.3  Oscillazioni prodotte dal vento  

Le strutture di elevata flessibilità, quali edifici alti e snelli, coperture molto ampie, ecc., devono essere verificate per gli effetti in-
dotti dall’azione dinamica del vento sia per le vibrazioni parallele che per quelle perpendicolari all’azione del vento.  
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Le verifiche devono condursi per le vibrazioni indotte dalle raffiche e per quelle indotte dai vortici,  utilizzando dati suffragati da 
opportuna documentazione, o tramite metodi analitici, numerici e/o sperimentali adeguatamente comprovati. 

4.2.4.2.4  Stato limite di plasticizzazioni locali  

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

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

4.2.5.4.2.5.4.2.5.4.2.5.    VERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETTUALI TRAIONI PROGETTUALI TRAIONI PROGETTUALI TRAIONI PROGETTUALI TRANSITORIE NSITORIE NSITORIE NSITORIE     

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

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

4.2.6.4.2.6.4.2.6.4.2.6.    VERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETTUALI IONI PROGETTUALI IONI PROGETTUALI IONI PROGETTUALI ECCEZIONALI ECCEZIONALI ECCEZIONALI ECCEZIONALI     

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

4.2.7.4.2.7.4.2.7.4.2.7.    PROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRATA DA PROVE ATA DA PROVE ATA DA PROVE ATA DA PROVE E VERIFICA MEDIANTE E VERIFICA MEDIANTE E VERIFICA MEDIANTE E VERIFICA MEDIANTE PROVEPROVEPROVEPROVE    

La resistenza e la funzionalità di strutture ed elementi strutturali può essere misurata attraverso prove su campioni di adeguata 
numerosità.  

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

Indicazioni più dettagliate al riguardo e metodi operativi completi per la progettazione integrata da prove possono essere reperiti 
nella Appendice D della UNI EN 1990:2006. 

4.2.8.4.2.8.4.2.8.4.2.8.    UNIONI UNIONI UNIONI UNIONI  

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

Le sollecitazioni agenti nei collegamenti allo stato limite ultimo e allo stato limite di esercizio si devono valutare con i criteri indi-
cati in § 4.2.2.  

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

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

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

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

Tab. 4.2. XIV - Coefficienti di sicurezza per la verifica delle unioni. 
Resistenza dei bulloni  

γM2 = 1,25 
Resistenza dei chiodi  
Resistenza delle connessioni a perno  
Resistenza delle saldature a parziale penetrazione e a cordone d’angolo  
Resistenza dei piatti a contatto  
Resistenza a scorrimento:  per SLU γM3  = 1,25 

                                               per SLE  γM3  = 1,10 

Resistenza delle connessioni a perno allo stato limite di esercizio  γM6,ser = 1,0 

   Precarico di bullone ad alta resistenza 
     con serraggio controllato 

     con serraggio non controllato 

 
γM7 = 1,0 

γM7 = 1,10 
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4.2.8.1  UNIONI CON BULLONI, CHIODI E PERNI SOGGETTI A CARICHI STATICI  

Le unioni realizzate con bulloni si distinguono in “non precaricate” e “precaricate”.  

Le unioni realizzate con chiodi si considerano sempre “non precaricate” e i chiodi devono essere preferibilmente impegnati a ta-
glio.  

I perni delle cerniere sono sollecitati a taglio e flessione. 

4.2.8.1.1  Unioni con bulloni e chiodi  

Nei collegamenti con bulloni “non precaricati” gli assiemi Vite/Dado/Rondella devono essere conformi a quanto specificato nel § 
11.3.4.6.1.  

Nei collegamenti con bulloni “precaricati” gli assiemi Vite/Dado/Rondella devono essere conformi a quanto specificato nel § 
11.3.4.6.2. 

Nelle unioni con bulloni ad alta resistenza delle classi 8.8 e 10.9, precaricati con serraggio controllato, per giunzioni ad attrito, le 
viti, i dadi e le rondelle devono essere forniti dal medesimo produttore. Il momento di serraggio M per tali unioni è pari a: 

tbkrescp fAdkFdkM ⋅⋅⋅⋅=⋅⋅= 7,0,         [4.2.65] 

dove: d è il diametro nominale della vite, Ares è l’area resistente della vite e ftbk è la resistenza a rottura del materiale della vite. 

Il valore del fattore k è indicato sulle targhette delle confezioni (dei bulloni, oppure delle viti) per le tre classi funzionali specifica-
te nella seguente Tabella 4.2.XV. 

Tabella 4.2.XV - Classi funzionali per i bulloni 

K0 Nessun requisito sul fattore k 

K1 
Campo di variabilità del fattore ki del singolo elemento tra minimo e massimo di-

chiarati sulla confezione 

K2 
Valore medio km del fattore e suo coefficiente di variazione Vk dichiarati sulla con-

fezione 
 

Nel caso il momento di serraggio non sia riportato sulle targhette delle confezioni, ma compaia il solo fattore k secondo la classe 
funzionale, si può fare riferimento alle seguenti Tabelle 4.2.XVI e 4.2.XVII, che si riferiscono rispettivamente alle viti di classe 8.8 e 
10.9. 
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Tabella 4.2.XVI - Coppie di serraggio per bulloni 8.8 

Viti 8.8 – Momento di serraggio M [N m] 

Vite k=0.10 k=0.12 k=0.14 k=0.16 Fp,C [kN] Ares [mm2] 

M12 56.6 68.0 79.3 90.6 47.2 84.3 

M14 90.2 108 126 144 64.4 115 

M16 141 169 197 225 87.9 157 

M18 194 232 271 310 108 192 

M20 274 329 384 439 137 245 

M22 373 448 523 597 170 303 

M24 474 569 664 759 198 353 

M27 694 833 972 1110 257 459 

M30 942 1131 1319 1508 314 561 

M36 1647 1976 2306 2635 457 817 

 

Tabella 4.2.XVII Coppie di serraggio per bulloni 10.9 

Viti 10.9 – Momento di serraggio M [N m] 

Vite k=0.10 k=0.12 k=0.14 k=0.16 Fp,C [kN] Ares [mm2] 

M12 70.8 85.0 99.1 113 59.0 84.3 

M14 113 135 158 180 80.5 115 

M16 176 211 246 281 110 157 

M18 242 290 339 387 134 192 

M20 343 412 480 549 172 245 

M22 467 560 653 747 212 303 

M24 593 712 830 949 247 353 

M27 868 1041 1215 1388 321 459 

M30 1178 1414 1649 1885 393 561 

M36 2059 2471 2882 3294 572 817 

 

Nelle tabelle sono riportati: la dimensione della vite MXX, l’area resistente della vite Ares in mm2, la forza di precarico 

Fp,C=0.7⋅Ares⋅ftbk in kN ed i valori del momento di serraggio M in Nm, corrispondenti a differenti valori del fattore k. Poiché il 
momento di serraggio è funzione lineare del fattore k, la interpolazione per righe è immediata. 

E’ consigliabile utilizzare, per quanto possibile, lotti di produzione di bulloni omogenei. 
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Nel caso di carichi dinamici e/o vibrazione è opportuno predisporre sistemi antisvitamento reperibili in norme di comprovata 
validità tecnica. 

Nel caso di collegamenti con bulloni “non precaricati” gli stessi devono essere comunque serrati in maniera tale da raggiungere 
uno stretto contatto, generalmente considerato come associabile alla condizione ottenibile mediante l’azione di un uomo con una 
chiave di dimensioni normali senza braccio di estensione e può essere considerato come il punto in cui una chiave a percussione 
inizia a martellare. 

Per una ulteriore garanzia di durabilità del giunto, Nel caso di utilizzo di bulloneria con classe funzionale K1 o K2, tutti i bulloni 
“non precaricati” devono essere adeguatamente serrati. , come definito nella seguente tabella: 

 

 

Tabella 4.2.XVIII - Preserraggio con metodo combinato 

 

Il serraggio dei bulloni deve essere eseguito in accordo alla norma UNI EN 1090-2:2011.  

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

   7,0
7

,
M

restbk
Cdp

Af
F

γ
⋅⋅=   [4.2.66] 

dove Ares è l’area resistente della vite del bullone 

La posizione dei fori per le unioni bullonate o chiodate deve rispettare le limitazioni presentate nella Tab. 4.2.XIX, che fa riferi-
mento agli schemi di unione riportati nella Fig. 4.2.5.  
 

Tab. 4.2.XIX - Posizione dei fori per unioni bullonate e chiodate.  

Distanze e 
interassi 

(Fig. 4.2.5) 
Minimo 

Massimo 
Unioni esposte a 

fenomeni corrosivi o 
ambientali 

Unioni non esposte a 
fenomeni corrosivi o 

ambientali 

Unioni di elementi in 
acciaio resistente alla cor-
rosione (UNI EN10025-5) 

e1 1,2 d0 4t+40 mm - max(8t;12 mm) 

e2 1,2 d0 4t+40 mm - max(8t;125 mm) 

p1 2,2 d0 min(14t;200 mm) min(14t;200 mm) min(14t;175 mm) 

p1,0 - min(14t;200 mm) - - 

p1,i - min(28t;400 mm) - - 

p2 2,4 d0 min(14t;200 mm) min(14t;200 mm) min(14t;175 mm) 

L’instabilità locale del piatto posto tra i bulloni/chiodi non deve essere considerata se (p1/t)<[9(235/fy)0.5]: 

in caso contrario si assumerà una lunghezza di libera inflessione pari a 0.6 ⋅ p1.  

t è lo spessore minimo degli elementi esterni collegati.  
 

 

I fori devono avere diametro uguale a quello del bullone maggiorato al massimo di 1 mm, per bulloni sino a 20 mm di diametro, 
e di 1,5 mm per bulloni di diametro maggiore di 20 mm. Si può derogare da tali limiti quando eventuali assestamenti sotto i cari-
chi di servizio non comportino il superamento dei limiti di deformabilità o di servizio. Quando necessario, è possibile adottare 
“accoppiamenti di precisione” in cui il gioco foro-bullone non dovrà superare 0,3 mm per bulloni sino a 20 mm di diametro e 0,5 
mm per bulloni di diametro superiore, o altri accorgimenti di riconosciuta validità.  

Per fori asolati o maggiorati devono essere utilizzate le indicazioni riportate in UNI EN 1993-1-8. 
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Fig. 4.2.5 -Disposizione dei fori per le realizzazione di unioni bullonate o chiodate  

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

La resistenza di progetto a taglio dei bulloni e dei chiodi Fv,Rd, per ogni piano di taglio che interessa il gambo dell’elemento di 
connessione, può essere assunta pari a: 

 Fv,Rd = 0,6 ftbk Ares / γM2,  bulloni classe 4.6, 5.6 e 8.8;  [4.2.67] 

 Fv,Rd = 0,5 ftbk Ares / γM2,  bulloni classe 6.8 e 10.9;  [4.2.68] 

 Fv,Rd = 0,6 ftrk A0 / γM2,  per i chiodi.  [4.2.69] 

Ares indica l’area resistente della vite e si adotta quando il piano di taglio interessa la parte filettata della vite. Nei casi in cui il 
piano di taglio interessa il gambo non filettato della vite si ha  

 Fv,Rd = 0,6 ftbk A/γM2, bulloni - tutte le classi di resistenza,  [4.2.70] 

dove A indica l’area nominale del gambo della vite e ftbk, invece, indica la resistenza a rottura del materiale impiegato per realiz-
zare il bullone. Con ftrk è indicata la resistenza caratteristica del materiale utilizzato per i chiodi, mentre A0 indica la sezione del 
foro.  

La resistenza di progetto a rifollamento Fb,Rd del piatto dell’unione, bullonata o chiodata, può essere assunta pari a  
 Fb,Rd = k α ftk d t / γM2,  [4.2.71] 

dove:  

d è il diametro nominale del gambo del bullone,  

t  è lo spessore della piastra collegata,  

ftk  è la resistenza caratteristica a rottura del materiale della piastra collegata,  

α=min {e1/(3 d0) ; ftbk/ftk; 1} per bulloni di bordo nella direzione del carico applicato,  

α=min {p1/(3 d0) – 0,25 ; ftbk/ftk ; 1} per bulloni interni nella direzione del carico applicato,  

k=min {2,8 e2/d0 – 1,7 ; 2,5}  per bulloni di bordo nella direzione perpendicolare al carico applicato,  

k=min {1,4 p2 /d0 – 1,7 , 2,5}  per bulloni interni nella direzione perpendicolare al carico applicato,  

essendo e1 , e2 , p1 e p2 indicati in Fig. 4.2.3 e d0 il diametro nominale del foro di alloggiamento del bullone.  

La resistenza di progetto a trazione degli elementi di connessione Ft,Rd può essere assunta pari a:  
 Ft,Rd = 0,9 ftbk Ares / γM2,   per i bulloni;  [4.2.72]  

 Ft,Rd = 0,6 ftrk Ares / γM2, per i chiodi.  [4.2.73]  

Inoltre, nelle unioni bullonate soggette a trazione è necessario verificare la piastra a punzonamento; ciò non è richiesto per le 
unioni chiodate. La resistenza di progetto a punzonamento del piatto collegato è pari a  

 Bp,Rd = 0,6 π dm tp ftk / γM2;  [4.2.74]  

dove dm è il minimo tra il diametro del dado e il diametro medio della testa del bullone; tp è lo spessore del piatto e ftk è la tensio-
ne di rottura dell’acciaio del piatto.  

La resistenza di progetto complessiva della singola unione a taglio è perciò data da min (Fv,Rd; Fb,Rd), mentre la resistenza di progetto 
della singola unione a trazione è ottenuta come min (Bp,Rd; Ft,Rd).  

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

 1
F4,1

F

F

F

Rd,t

Ed,t

Rd,v

Ed,v ≤+  [4.2.75] 

con la limitazione 1 
F

F

Rd,t

Ed,t ≤ , dove con Fv,Ed ed Ft,Ed si sono indicate rispettivamente le sollecitazioni di taglio e di trazione agenti 

sull’unione; per brevità, le resistenze a taglio ed a trazione dell’unione sono state indicate con Fv,Rd ed Ft,Rd.  

Nel caso infine di unioni con chiodi ciechi soggetti a taglio può essere necessario verificare la resistenza allo strappo e la resisten-
za a trazione della sezione netta della lamiera collegata. 
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Unioni a taglio per attrito con bulloni ad alta resistenza  

La resistenza di progetto allo scorrimento Fs,Rd di un bullone di classe 8.8 o 10.9 precaricato può essere assunta pari a:  
 Fs,Rd = n µ Fp,Cd / γM3.  [4.2.76]  
dove:  

n  è il numero delle superfici di attrito,  

µ  è il coefficiente di attrito, 

Fp,Cd è la forza di precarico del bullone data dalla (4.2.66) che, in caso di serraggio controllato, può essere assunta pari a 0,7 ftbk 

Ares, invece che pari a 0,7 ftbk Ares / γM7.  

Il coefficiente di attrito tra le piastre µ a contatto nelle unioni “pre-caricate” è in genere assunto pari a:  

µ = 0,5 – superfici sabbiate meccanicamente o a graniglia, esenti da incrosta-
zioni di ruggine e da vaiolature; 

µ = 0,4 – superfici sabbiate meccanicamente o a graniglia, e verniciate a 
spruzzo con prodotti a base di alluminio o di zinco. 

– superfici sabbiate meccanicamente o a graniglia, e verniciate con sili-
cato di zinco alcalino applicando uno spessore dello strato di 50-80 
µm; 

µ = 0,3  – superfici pulite mediante spazzolatura o alla fiamma, esenti da in-
crostazioni di ruggine; 

µ = 0,2 – superfici non trattate. 
 

 

Nel caso un collegamento ad attrito con bulloni ad alta resistenza precaricati sia soggetto a trazione Ft,Ed (allo stato limite ultimo) 
la resistenza di progetto allo scorrimento Fs,Rd si riduce rispetto al valore sopra indicato e può essere assunta pari a:  

 Fs,Rd = n µ ( Fp,Cd – 0,8 Ft,Ed )/ γM3  [4.2.77]  

Nel caso di verifica allo scorrimento nello stato limite di esercizio, in modo analogo si può assumere:  
 Fs,Rd,eser = n µ ( Fp,Cd – 0,8 Ft,Ed,eser )/ γM3 [4.2.78]  

dove Ft,Ed,eser è la sollecitazione di progetto ottenuta dalla combinazione dei carichi per le verifiche in esercizio. 

4.2.8.1.2  Collegamenti con perni  

La resistenza di progetto a taglio del perno è pari a  

   

Fv,Rd = 0,6 fupk A / γM2  [4.2.79] 

dove A è l’area della sezione del perno ed fupk è la tensione a rottura del perno.  

La resistenza di progetto a rifollamento dell’elemento in acciaio connesso dal perno è pari a  

 Fb,Rd = 1,5 t d fy / γM0 [4.2.80] 

dove t è lo spessore dell’elemento, d il diametro del perno, fy è la minore tra la tensione di snervamento del perno (fypk) e quella 
delle piastre (fyk).  

Nella concezione delle connessioni con perni si deve aver cura di contenere le azioni flettenti. La resistenza a flessione del perno è 
data da  

 MRd = 1,5 Wel fypk / γM0 [4.2.81] 

dove Wel è il modulo (resistente) elastico della sezione del perno.  

Qualora si preveda la sostituzione del perno durante la vita della costruzione, bisogna limitare le sollecitazioni di flessione e ta-
glio sul perno e di compressione sul contorno dei fori. Per cui la forza di taglio ed il momento agenti sul perno in esercizio, 
Fb,Ed,ser e MEd,ser, devono essere limitate secondo le seguenti formule:  

 Fb,Rd,ser = 0,6 t d fy / γM6ser > Fb,Ed,ser  [4.2.82] 

 M Rd,ser = 0,8 Wel fypk / γM6,ser > MEd,ser  [4.2.83] 

Inoltre, affinché il perno possa essere sostituito, è necessario limitare le tensioni di contatto, σh,Ed, al valore limite, fh,Ed = 2,5 fy / 
γM6,ser. Le tensioni di contatto possono essere valutate con la formula seguente  

 

[4.2.84] 

dove con d0 si è indicato il diametro del foro di alloggiamento del perno, mentre FEd,ser è la forza di taglio che il perno trasferisce a 
servizio ed E è il modulo elastico dell’acciaio.  
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4.2.8.2  UNIONI SALDATE  

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

4.2.8.2.1 Unioni con saldature a piena penetrazione  

I collegamenti testa a testa, a T e a croce a piena penetrazione sono generalmente realizzati con materiali d’apporto aventi resi-
stenza uguale o maggiore a quella degli elementi collegati. Pertanto la resistenza di progetto dei collegamenti a piena penetrazio-
ne si assume eguale alla resistenza di progetto del più debole tra gli elementi connessi. Una saldatura a piena penetrazione è ca-
ratterizzata dalla piena fusione del metallo di base attraverso tutto lo spessore dell’elemento da unire con il materiale di apporto.  

4.2.8.2.2  Unioni con saldature a parziale penetrazione  

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

L’altezza di gola dei cordoni d’angolo da utilizzare nelle verifiche è quella teorica, corrispondente alla preparazione adottata e 
specificata nei disegni di progetto, senza tenere conto della penetrazione e del sovrametallo di saldatura, in conformità con la 
norma UNI EN ISO 9692-1:2013.  

4.2.8.2.3  Unioni con saldature a cordoni d’angolo  

La resistenza di progetto, per unità di lunghezza, dei cordoni d’angolo si determina con riferimento all’altezza di gola “a”, cioè 
all’altezza “a” del triangolo iscritto nella sezione trasversale del cordone stesso (Fig. 4.2.6).  

 
Fig. 4.2.6 -Definizione dell’area di gola per le saldature a cordone d’angolo 
 

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

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

Per il calcolo della resistenza delle saldature con cordoni d’angolo, qualora si faccia riferimento ai modelli di calcolo presentati 
nel paragrafo seguente, si adottano i fattori parziali γM indicati in Tab. 4.2.XIV. È possibile utilizzare modelli contenuti in norma-
tive di comprovata validità, adottando fattori parziali γM che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.  

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

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

4.2.8.2.4  Resistenza delle saldature a cordoni d’angolo  

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

Nel seguito si indicano con σ⊥ la tensione normale e con τ⊥ la tensione tangenziale perpendicolari all’asse del cordone d’angolo, 
agenti nella sezione di gola nella sua posizione effettiva, e con σ la tensione normale e con τ la tensione tangenziale parallele 
all’asse del cordone d’angolo. La tensione normale σ non influenza la resistenza del cordone.  

  

 
Figura 4.2.7 

 

Considerando la sezione di gola nella sua effettiva posizione, si può assumere la seguente condizione di resistenza 
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σ⊥ ≤ 0,9 ftk / γM2 

  

[4.2.85] 

dove: 
ftk è la resistenza caratteristica a trazione ultima nominale della più debole delle parti collegate;β = 0,80 per acciaio S235; 0,85 per 

acciaio S275; 0,90 per acciaio S355; 1,00 per acciaio S420 e  S460.  

In alternativa, detta a l’altezza di gola, si può adottare cautelativamente il criterio semplificato  
 Fw,Ed/Fw,Rd ≤ 1 [4.2.86] 

dove Fw,Ed è la forza di progetto che sollecita il cordone d’angolo per unità di lunghezza e Fw,Rd è la resistenza di progetto del cor-
done d’angolo per unità di lunghezza 

 ( )2MtkRd,w 3/afF βγ=  [4.2.87] 

Considerando la sezione di gola in posizione ribaltata, si indicano con n⊥ e con t⊥ la tensione normale e la tensione tangenziale 
perpendicolari all’asse del cordone.  

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

 
[4.2.88] 

 
[4.2.89] 

dove fyk è la tensione di snervamento caratteristica ed i coefficienti β1 e β2 sono dati, in funzione del grado di acciaio, in Tab. 
4.2.XX.  
 

Tab. 4.2.XX - Valori dei coefficienti β1 e β2  

 S235 S275 - S355 S420 - S460 

β1  0,85 0,70 0,62 

β2 1,0 0,85 0,75 

4.2.8.3  UNIONI SOGGETTE A CARICHI DA FATICA  

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

In ogni caso si adottano i coefficienti parziali indicati in Tab. 4.2.XI. In alternativa si possono utilizzare modelli contenuti in nor-
mative di comprovata validità, adottando fattori parziali γM che garantiscano i livelli di sicurezza stabiliti nelle presenti norme.  

4.2.8.4  UNIONI SOGGETTE A VIBRAZIONI, URTI E/O INVERSIONI DI CARICO  

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

A tal proposito si consiglia l’utilizzo di giunzioni saldate, oppure, nel caso di unioni bullonate, l’utilizzo di dispositivi anti-
svitamento, bulloni precaricati, bulloni in fori calibrati o altri tipi di bulloni idonei a limitare o eliminare lo scorrimento.  

4.4.4.4.2.9. 2.9. 2.9. 2.9.     REQUISITI PER LA PROREQUISITI PER LA PROREQUISITI PER LA PROREQUISITI PER LA PROGETTAZIONE E L’ESECUGETTAZIONE E L’ESECUGETTAZIONE E L’ESECUGETTAZIONE E L’ESECUZIONE ZIONE ZIONE ZIONE     

L’esecuzione delle strutture in acciaio deve essere conforme alla UNI EN 1090-2:2011, per quanto non in contrasto con le presenti 
norme. 

4.2.9.1  SPESSORI LIMITE  

È vietato l’uso di profilati con spessore t < 4 mm.  

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

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

4.2.9.2  ACCIAIO INCRUDITO  

È proibito l’impiego di acciaio incrudito in ogni caso in cui si preveda la plasticizzazione del materiale (analisi plastica, azioni si-
smiche o eccezionali, ecc.) o prevalgano i fenomeni di fatica.  
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4.2.9.3  GIUNTI DI TIPO MISTO  

In uno stesso giunto è vietato l’impiego di differenti metodi di collegamento di forza (ad esempio saldatura e bullonatura), a me-
no che uno solo di essi sia in grado di sopportare l’intero sforzo, ovvero sia dimostrato, per via sperimentale o teorica, che la di-
sposizione costruttiva è esente dal pericolo di collasso prematuro a catena.  

4.2.9.4  PROBLEMATICHE SPECIFICHE  

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

– Preparazione del materiale  

– Tolleranze degli elementi strutturali di fabbricazione e di montaggio 

– Impiego dei ferri piatti 

– Variazioni di sezione 

– Intersezioni 

– Collegamenti a taglio con bulloni normali e chiodi 

– Tolleranze foro-bullone. Interassi dei bulloni e dei chiodi. Distanze dai margini 

– Collegamenti ad attrito con bulloni ad alta resistenza 

– Collegamenti saldati 

– Collegamenti per contatto 

si può far riferimento a normative di comprovata validità.  

4.2.9.5  APPARECCHI DI APPOGGIO  

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

4.2.9.6  VERNICIATURA E ZINCATURA  

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

Anche per gli acciai con resistenza alla corrosione migliorata (per i quali può farsi utile riferimento alla norma UNI EN 10025-5) 
devono prevedersi, ove necessario, protezioni mediante verniciatura.  

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

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

4.2.10. 4.2.10. 4.2.10. 4.2.10.     CRITERI DI DURABILITCRITERI DI DURABILITCRITERI DI DURABILITCRITERI DI DURABILITÀ À À À     

La durabilità deve assicurare il mantenimento nel tempo della geometria e delle caratteristiche dei materiali della struttura, affin-
ché questa conservi inalterate funzionalità, aspetto estetico e resistenza.  

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

4.2.11. 4.2.11. 4.2.11. 4.2.11.     RESISTENRESISTENRESISTENRESISTENZA AL FUOCO ZA AL FUOCO ZA AL FUOCO ZA AL FUOCO     

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

4.2.124.2.124.2.124.2.12        PROFILI IN CLASSE 4PROFILI IN CLASSE 4PROFILI IN CLASSE 4PROFILI IN CLASSE 4    

La determinazione delle caratteristiche resistenti efficaci di profili in classe 4 deve essere condotta con riferimento ad indicazioni 
normative di comprovata validità.  
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4.3. 4.3. 4.3. 4.3.     COSTRUZIONI COMPOSTECOSTRUZIONI COMPOSTECOSTRUZIONI COMPOSTECOSTRUZIONI COMPOSTE    DI ACCIAIO DI ACCIAIO DI ACCIAIO DI ACCIAIO ----    CALCESTRUZZO CALCESTRUZZO CALCESTRUZZO CALCESTRUZZO     
Le presenti norme si applicano a costruzioni civili e industriali con strutture composte in acciaio e calcestruzzo per quanto attiene 
ai requisiti di resistenza, funzionalità, durabilità, robustezza ed esecuzione.  

Le strutture composte sono costituite da parti realizzate in acciaio per carpenteria e da parti realizzate in calcestruzzo armato 
(normale o precompresso) rese collaboranti fra loro con un sistema di connessione appropriatamente dimensionato. 

Le presenti norme definiscono i principi e le regole generali per soddisfare i requisiti di sicurezza delle costruzioni con strutture 
composte in acciaio e calcestruzzo e le regole specifiche per gli edifici. 
Per tutto quanto non espressamente indicato nel presente capitolo, per la progettazione strutturale, l’esecuzione, i controlli e la 
manutenzione deve farsi riferimento ai precedenti §§ 4.1 e 4.2 relativi alle costruzioni di calcestruzzo armato ed alle costruzioni di 
acciaio, rispettivamente.  

4.3.1. 4.3.1. 4.3.1. 4.3.1.     VALUTAZIONE DELLA SIVALUTAZIONE DELLA SIVALUTAZIONE DELLA SIVALUTAZIONE DELLA SICUREZZA CUREZZA CUREZZA CUREZZA     

La valutazione della sicurezza è condotta secondo i principi fondamentali illustrati nel Capitolo 2.  

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

In aggiunta a quanto indicato in §§ 4.1 e 4.2 dovranno essere considerati gli ulteriori  stati limite di seguito indicati. 

4.3.1.1  STATI LIMITE ULTIMI  

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

4.3.1.2  STATI LIMITE DI ESERCIZIO  

Stato limite di esercizio della connessione acciaio-calcestruzzo, al fine di evitare eccessivi scorrimenti fra l’elemento in acciaio e 
l’elemento in calcestruzzo durante l’esercizio della costruzione.  

4.3.1.3  FASI COSTRUTTIVE  

Le fasi costruttive, quando rilevanti, devono essere considerate nella progettazione, nell’analisi e nella verifica delle strutture 
composte.  

4.3.2. 4.3.2. 4.3.2. 4.3.2.     ANALISI STRUTTURALE ANALISI STRUTTURALE ANALISI STRUTTURALE ANALISI STRUTTURALE     

Il metodo di analisi deve essere coerente con le ipotesi di progetto.  

L’analisi deve essere basata su modelli strutturali di calcolo appropriati, a seconda dello stato limite considerato.  

4.3.2.1  CLASSIFICAZIONE DELLE SEZIONI  

La classificazione delle sezioni composte è eseguita secondo lo schema introdotto per le sezioni in acciaio in § 4.2.3. Nel calcolo si 
possono adottare distribuzioni di tensioni plastiche o elastiche per le classi 1 e 2, mentre per le classi 3 e 4 si debbono utilizzare 
distribuzioni di tensioni elastiche.  

In particolare, per le sezioni di classe 1 e 2, l’armatura di trazione As in soletta, posta all’interno della larghezza collaborante ed 

utilizzata per il calcolo del momento plastico, deve essere realizzata con acciaio B450C e rispettare la condizione  

css AA ⋅≥ ρ  
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ctmyk
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ctmyk
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ff
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235 0

δδρ ≤+
+

=   [4.3.1] 

dove Ac è l’area collaborante della soletta di calcestruzzo , fctm è la resistenza media a trazione del calcestruzzo, fyk e fsk sono la 

resistenza caratteristica a snervamento dell’acciaio da carpenteria e di quello d’armatura rispettivamente, hc è lo spessore della 
soletta di calcestruzzo, z0 è la distanza tra il baricentro della soletta di calcestruzzo non fessurata e il baricentro della sezione 
composta non fessurata, δ è pari ad 1 per le sezioni in classe 2 e a 1,1 per le sezioni in classe 1.  

4.3.2.2  METODI DI ANALISI GLOBALE  

Gli effetti delle azioni possono essere valutati mediante l’analisi globale elastica anche quando si consideri la resistenza plastica, o 
comunque in campo non-lineare delle sezioni trasversali.  

L’analisi lineare elastica può essere utilizzata per le verifiche agli stati limite di esercizio, introducendo opportune correzioni per 
tenere conto degli effetti non-lineari quali la fessurazione del calcestruzzo, e per le verifiche dello stato limite di fatica. 
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Gli effetti del trascinamento da taglio e dell’instabilità locale devono essere tenuti in debito conto quando questi influenzino si-
gnificativamente l’analisi.  

4.3.2.2.1  Analisi lineare elastica  

In questo tipo di analisi si devono anche considerare, se rilevanti, fenomeni quali la viscosità, le deformazioni anelastiche, la fes-
surazione, gli effetti della temperatura, il ritiro, i cedimenti vincolari, e le fasi costruttive. , la precompressione. 

Per costruzioni poco sensibili ai fenomeni del secondo ordine e quindi non suscettibili di problemi di stabilità globale, è possibile 
tenere in conto la viscosità nelle travi di impalcato sostituendo l’area delle porzioni in calcestruzzo, Ac, con aree equivalenti ridot-
te in ragione del coefficiente di omogeneizzazione n, cioè del rapporto tra i moduli elastici dei materiali, calcolato per breve e 
lungo termine. Quando le tensioni di lunga durata non siano preponderanti si può adottare un unico coefficiente di omogeneiz-
zazione  assumendo un modulo elastico del calcestruzzo pari alla metà del modulo elastico istantaneo, sia per le analisi a breve 
termine che per quelle a lungo termine.  Per tenere in conto la fessurazione delle travi composte è possibile utilizzare due metodi.  

Il primo consiste nell’effettuare una prima “analisi non fessurata” in cui l’inerzia omogeneizzata di tutte le travi è pari a quella 
della sezione interamente reagente, EJ1. Individuate, alla conclusione dell’analisi, le sezioni soggette a momento flettente negati-
vo, nelle quali si hanno fenomeni di fessurazione, si esegue una seconda “analisi fessurata”. In tale analisi la rigidezza EJ1 è asse-
gnata alle porzioni di trave soggette a momento flettente positivo, mentre la rigidezza fessurata ottenuta trascurando il calce-
struzzo teso, EJ2, è assegnata alle porzioni di trave soggette a momento flettente negativo. La nuova distribuzione delle rigidezze 
e delle sollecitazioni interne è utilizzata per le verifiche agli stati limite di servizio ed ultimo.  

Il secondo metodo, applicabile alle travi continue in telai controventati in cui le luci delle campate non differiscono tra loro di più 
del 60%, considera una estensione della zona fessurata all’estremità di ogni campata, caratterizzata da rigidezza EJ2, pari al 15% 
della luce della campata; la rigidezza EJ1 è assegnata a tutte le altre zone.  

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

Gli effetti della temperatura devono essere considerati nel calcolo quando influenti. Tali effetti possono solitamente essere trascu-
rati nella verifica allo stato limite ultimo, quando gli elementi strutturali siano in classe 1 o 2 e quando non vi siano pericoli di in-
stabilità flesso-torsionale.  

Il momento flettente ottenuto dall’analisi elastica può essere ridistribuito in modo da soddisfare ancora l’equilibrio tenendo in 
conto gli effetti del comportamento non-lineare dei materiali e tutti i fenomeni di instabilità.  

Per le verifiche allo stato limite ultimo, ad eccezione delle verifiche a fatica, il momento elastico può essere ridistribuito quando la 
trave composta è continua o parte di un telaio controventato, è di altezza costante, non vi è pericolo di fenomeni di instabilità.  

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

La riduzione del massimo momento negativo non deve eccedere le percentuali indicate nella Tab. 4.3.I.  
 

Tab. 4.3.I - Limiti della ridistribuzione del momento negativo sugli appoggi 

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

 

Se si utilizzano profili di acciaio strutturale di grado S355 o superiore la ridistribuzione può essere fatta solo con sezioni di classe 
1 e classe 2, e non deve superare il 30% per le “analisi non fessurate” ed il 15% per le “analisi fessurate”.  

4.3.2.2.2  Analisi plastica  

L’analisi plastica può essere utilizzata per eseguire le verifiche allo stato limite ultimo quando:  

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

– i materiali soddisfano i requisiti indicati in § 4.3.3.1;  

– le sezioni sono di classe 1;  

– i collegamenti  tra le membrature sono a completo ripristino di resistenza plastica e sono dotati di adeguata capacità di rotazione 
o di adeguata sovraresistenza.  

Inoltre, nelle zone in cui è supposto lo sviluppo delle deformazioni plastiche (cerniere plastiche), è necessario che 

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

– la piattabanda compressa sia opportunamente vincolata,  

– la capacità rotazionale della cerniera plastica sia sufficiente.  

4.3.2.2.3  Analisi non lineare  

L’analisi non lineare deve essere eseguita secondo le indicazioni in § 4.2.3.3.  
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I materiali devono essere modellati considerando tutte le loro non-linearità e deve essere tenuto in conto il comportamento della 
connessione a taglio tra gli elementi delle travi composte.  

L’influenza delle deformazioni sulle sollecitazioni interne deve essere tenuta in conto quando rilevante. 

4.3.2.3  LARGHEZZE EFFICACI  

La distribuzione delle tensioni normali negli elementi composti deve essere determinata mediante un modello che tenga conto 
della diffusione degli sforzi nelle della deformabilità a taglio delle ali della trave metallica e nella soletta in calcestruzzo.  

La larghezza efficace, beff, di una soletta in calcestruzzo può essere determinata mediante l’espressione  
 beff = b0 + be1 + b e2,  [4.3.2] 

dove b0 è la distanza tra gli assi dei connettori e bei=min (Le/8, bi) è il valore della larghezza collaborante da ciascun lato della se-
zione composta (vedi fig. 4.3.1).  

 

 

 
Fig. 4.3.1. - Definizione della larghezza efficace beff e delle aliquote bei 

 

Le indica approssimativamente la distanza tra due punti di nullo del diagramma dei momenti. Nel caso di travi continue con fles-
sione determinata prevalentemente da carichi distribuiti uniformi si possono utilizzare le indicazioni di Fig.4.3.2 
Per gli appoggi di estremità la formula diviene  

 beff=b0 + β1 be-1 + β2 b e-2,  [4.3.3] 

dove 
,

0,55 0,025 1,0e
i

eff i

L

b
β

 
= + ⋅ ≤  
 

  

essendo Le e beff,i  relativi alla campata di estremità. 

 
Fig. 4.3.2 - Larghezza efficace, beff, e luci equivalenti, Le, per le travi continue  

4.3.2.4  EFFETTI DELLE DEFORMAZIONI  

In generale, è possibile effettuare:  
– l’analisi del primo ordine, imponendo l’equilibrio sulla configurazione iniziale della struttura;  
– l’analisi del secondo ordine, imponendo l’equilibrio sulla configurazione deformata della struttura.  

Gli effetti della geometria deformata (effetti del secondo ordine) devono essere considerati se essi amplificano significativamente 
gli effetti delle azioni o modificano significativamente il comportamento strutturale. L’analisi del primo ordine può essere utiliz-
zata quando l’incremento delle sollecitazioni dovuto agli effetti del secondo ordine è inferiore al 10%. Tale condizione è ritenuta 
soddisfatta se  

 αcr ≥10  [4.3.4] 
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dove αcr è il fattore amplificativo dei carichi di progetto necessario per causare fenomeni di perdita della stabilità dell’equilibrio 
elastico.  

Per i telai il valore di αcr può essere calcolato utilizzando l’espressione valida per le costruzioni in acciaio di cui al punto § 4.2.3.4.  

4.3.2.5  EFFETTI DELLE IMPERFEZIONI  

Nell’analisi strutturale si deve tenere conto, per quanto possibile, degli effetti delle imperfezioni.  

A tal fine possono adottarsi adeguate imperfezioni geometriche equivalenti, a meno che tali effetti non siano inclusi implicita-
mente nel calcolo della resistenza degli elementi strutturali.  

Si devono considerare nel calcolo:  
– le imperfezioni globali per i telai o per i sistemi di controvento;  
–  le imperfezioni locali per i singoli elementi strutturali.  

Nell’ambito dell’analisi globale della struttura, le imperfezioni degli elementi composti soggetti a compressione possono essere 
trascurate durante l’esecuzione dell’analisi del primo ordine. Le imperfezioni degli elementi strutturali possono essere trascurate 
anche nelle analisi al secondo ordine se  

 
Ed

Rk,pl

N

N
5,0 ⋅≤λ  [4.3.5] 

dove λ  è la snellezza normalizzata dell’elemento, calcolata in § 4.3.5.2, Npl,Rk è la resistenza a compressione caratteristica 
dell’elemento, ovvero ottenuta considerando tutte le resistenze dei materiali senza coefficienti parziali di sicurezza e NEd è lo 
sforzo assiale di progetto.  

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

Le imperfezioni, rappresentate da una curvatura iniziale delle colonne composte e delle membrature composte in genere, sono 
già considerate nelle curve della Tab. 4.3.III. Per le travi di impalcato le imperfezioni sono riportate nella formula di verifica nei 
riguardi dell’instabilità flesso-torsionale.  

Per gli elementi in acciaio le imperfezioni sono già considerate nelle formule di verifica per l’instabilità riportate in § 4.2.4.1.3 del-
la presente norma.  

4.3.3. 4.3.3. 4.3.3. 4.3.3.     RESISTENZE DI PROGETRESISTENZE DI PROGETRESISTENZE DI PROGETRESISTENZE DI PROGETTO TO TO TO     

La resistenza di progetto dei materiali fd è definita mediante l’espressione:  

 
M

k
d

f
f

γ
=   [4.3.6] 

dove fk è la resistenza caratteristica del materiale.  

In particolare, nelle verifiche agli stati limite ultimi si assume γM pari a : 

γC (calcestruzzo) = 1,5 ; 

γA (acciaio da carpenteria) = 1,05 ; 

γS (acciaio da armatura) = 1,15 ; 

γV (connessioni) = 1,25 .  

Nelle verifiche agli stati limite di esercizio si assume γM = 1.  

Nelle verifiche in situazioni di progetto eccezionali si assume γM = 1.  

Si assumono per i differenti materiali (acciaio da carpenteria, lamiere grecate, acciaio da armatura, calcestruzzo, ecc.) le resistenze 
caratteristiche fk definite nel Capitolo 11 delle presenti norme. Nella presente sezione si indicano con fyk, fsk, fpk e fck, rispettiva-
mente, le resistenze caratteristiche dell’acciaio strutturale, delle barre d’armatura, della lamiera grecata e del calcestruzzo.  

4.3.3.1  MATERIALI  

4.3.3.1.1  Acciaio  

Per le caratteristiche degli acciai (strutturali, da lamiera grecata e da armatura) utilizzati nelle strutture composte di acciaio e cal-
cestruzzo si deve fare riferimento al § 11.3 delle presenti norme.  

Le prescrizioni generali relative alle saldature, di cui al § 11.3 delle presenti norme, si applicano integralmente.  

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

Nel caso si utilizzino connettori a piolo, l’acciaio deve rispettare le prescrizioni di cui al § 11.3.4.7. 
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4.3.3.1.2  Calcestruzzo  

Le caratteristiche meccaniche del calcestruzzo devono risultare da prove eseguite in conformità alle indicazioni delle presenti 
norme sulle strutture di calcestruzzo armato ordinario o precompresso.  

Nei calcoli statici non può essere considerata né una classe di resistenza del calcestruzzo inferiore a C20/25 né una classe di resi-
stenza superiore a C60/75; per i calcestruzzi con aggregati leggeri, la cui densità non può essere inferiore a 1800 kg/m3, le classi 
limite sono LC20/22 e LC55/60.  

Per classi di resistenza del calcestruzzo superiori a C45/55 e LC 40/44 si richiede che prima dell’inizio dei lavori venga eseguito 
uno studio adeguato e che la produzione segua specifiche procedure per il controllo qualità.  

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

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

4.3.4.4.3.4.4.3.4.4.3.4.    TRAVI CON SOLETTA COTRAVI CON SOLETTA COTRAVI CON SOLETTA COTRAVI CON SOLETTA COLLABORANTE LLABORANTE LLABORANTE LLABORANTE     

4.3.4.1  TIPOLOGIA DELLE SEZIONI  

Le sezioni resistenti in acciaio delle travi composte, Fig. 4.3.3, si classificano secondo i criteri di cui in § 4.2.3.1.  

Qualora la trave di acciaio sia rivestita dal calcestruzzo, le anime possono essere trattate come vincolate trasversalmente ai fini 
della classificazione della sezione purché il calcestruzzo sia armato, collegato meccanicamente alla sezione di acciaio e in grado di 
prevenire l’instabilità dell’anima e di ogni parte della piattabanda compressa nella direzione dell’anima.  

 
Fig. 4.3.3 -Tipologie di sezione composte per travi 

4.3.4.2  RESISTENZA DELLE SEZIONI  

Il presente paragrafo tratta sezioni composte realizzate con profili e soletta collaborante. Metodi e criteri di calcolo per la deter-
minazione delle caratteristiche resistenti di sezione di travi composte rivestite possono essere trovati nel § 6.3 della UNI EN1994-
1-1.  

 

4.3.4.2.1  Resistenza a flessione  

Il momento resistente della sezione composta può essere ricavato utilizzando differenti metodi analogamente a quanto indicato 
per le costruzioni in acciaio. 

La larghezza di soletta collaborante da utilizzare per le verifiche di resistenza delle sezioni può essere determinata secondo le indicazioni del 
punto 4.3.2.3 
La lamiera grecata utilizzata per la realizzazione dei solai collaboranti e disposta con le greche parallelamente all’asse del profilo 
in acciaio non deve essere considerata nel calcolo del momento resistente.  

4.3.4.2.1.1  Metodo elastico  

Il momento resistente elastico è calcolato sulla base di una distribuzione elastica delle tensioni nella sezione. Si deve trascurare il 
contributo del calcestruzzo teso. Il momento resistente elastico, Mel, è calcolato limitando le deformazioni al limite elastico della 
resistenza dei materiali: fcd per il calcestruzzo, fyd per l’acciaio strutturale e fsd per le barre d’armatura. 

Nel caso di sezioni di classe 4 si può utilizzare il metodo elastico adottando una sezione efficace ridotta della componente metal-
lica . Gli effetti delle fasi costruttive, della viscosità e del ritiro vanno considerati. Gli effetti della viscosità possono essere descritti 
tramite un modulo elastico equivalente del calcestruzzo come in 4.3.2.2.1. 

4.3.4.2.1.2  Metodo plastico  

Il momento plastico di progetto, Mpl,Rd, si valuta assumendo tutti i materiali completamente plasticizzati, una tensione di compres-
sione nel calcestruzzo pari a 0,85fcd, e trascurando la resistenza a trazione del calcestruzzo. 

4.3.4.2.1.3  Metodo elasto-plastico  

Il momento resistente della sezione è ricavato attraverso una analisi non-lineare in cui sono impiegate le curve tensioni-
deformazioni dei materiali. È assunta la conservazione delle sezioni piane. Il metodo è applicabile a sezioni di qualunque classe; è 
necessario quindi tenere in conto tutte le non linearità presenti, gli eventuali fenomeni di instabilità e il grado di connessione a 
taglio.  
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4.3.4.2.2  Resistenza a taglio  

La resistenza a taglio verticale della membratura è affidata interamente alla trave metallica, la cui resistenza è calcolata secondo le 
formule riportate in §4.2.4.1.2.  

4.3.4.3  SISTEMI DI CONNESSIONE ACCIAIO-CALCESTRUZZO  

Nelle strutture composte si definiscono sistemi di connessione i dispositivi atti ad assicurare la trasmissione delle forze di scorri-
mento tra acciaio e calcestruzzo.  

Per le travi, sull’intera lunghezza devono essere previsti connettori a taglio ed armatura trasversale in grado di trasmettere la for-
za di scorrimento tra soletta e trave di acciaio, trascurando l’effetto dell’aderenza tra le due parti.  

Il presente paragrafo fornisce indicazioni generali sui sistemi di connessione tra la trave metallica e la soletta in calcestruzzo, e 
indicazioni specifiche per il calcolo della connessione con connettori duttili. 
Il sistema di connessione si definisce duttile se possiede capacità deformativa sufficiente per giustificare l'ipotesi di comporta-
mento plastico ideale nella struttura considerata; i connettori possono essere classificati “duttili” secondo quanto esposto in § 
4.3.4.3.1. 
Il concetto di connessione a completo o parziale ripristino si applica solo a travi nelle quali la verifica di resistenza delle sezioni 
critiche è effettuata con il metodo plastico. Un sistema di connessione si definisce a completo ripristino quando un incremento di 
resistenza della connessione non produce un incremento di capacità portante della trave. In caso contrario la connessione viene 
definita a parziale ripristino. 
Il grado di connessione η è inteso, perciò, come il rapporto tra il numero effettivo di connettori a taglio presenti, N, e il numero di 
connettori che assicurano il completo sviluppo del momento resistente plastico della sezione composta, Nf. 

Quando le sezioni di solo acciaio sono duttili o compatte (classe 1 e 2, secondo quanto definito ai §§ 4.2.3.1. e 4.3.4.1.) e sono pro-
gettate utilizzando il metodo plastico, si può utilizzare una connessione a taglio a parziale ripristino di resistenza solo se il carico 
ultimo di progetto è minore di quello che potrebbe essere sopportato dallo stesso elemento progettato con connessioni a completo 
ripristino di resistenza.  

Le diverse tipologie dei connettori possono essere classificate secondo le seguenti categorie:  
– connessioni a taglio;  
– connessioni a staffa;  
– connessioni composte da connettori a taglio e a staffa;  
– connessioni ad attrito.  

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

4.3.4.3.1  Connessioni a taglio con pioli  

4.3.4.3.1.1  Disposizione e limitazioni  

I connettori a piolo devono essere duttili per consentire l’adozione di un metodo di calcolo plastico della connessione e per appli-
care il calcolo plastico per la definizione del momento resistente della trave. 

Tale requisito di duttilità della connessione si ritiene soddisfatto se essi hanno una capacità deformativa a taglio superiore a 6 
mm, ma tale valore deve essere convalidato da apposite prove o comunque certificato dal produttore dei pioli. In alternativa, il 
comportamento dei pioli può essere assunto come “duttile” sull’intera luce di una trave d’impalcato se:  

- i pioli hanno una altezza minima dopo la saldatura pari a 76 mm ed un diametro pari a 19 mm; 
- la sezione in acciaio ad I o H è laminata a caldo;  
- quando, nel caso si utilizzino lamiere grecate per il solaio, queste siano continue sulla trave; 
- in ogni greca sia disposto un unico piolo; 

- la lamiera grecata soddisfi le limitazioni b0/hp ≥ 2 e hp ≤ 60 mm (vedi Figure 4.3.4.a e 4.3.4.b); 

- la forza agente in soletta sia calcolata utilizzando il metodo per il calcolo del momento plastico.  

In ogni caso Sotto tali condizioni il grado di connessione η, definito al § 4.3.4.3, deve soddisfare le seguenti limitazioni 
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 [4.3.7] 

 

dove con Le si è indicata la distanza, in metri, tra i punti di momento nullo nella parte di trave soggetta a momento positivo. 

Alternativamente possono essere considerati come “duttili” i pioli aventi altezza non inferiore a 4 volte il loro diametro, un dia-
metro compreso tra 16 mm e 25 mm, saldati su un profilo a piattabande uguali, ed un grado di connessione che rispetta le se-
guenti limitazioni: 
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Per una casistica più generale, si rimanda a normative di comprovata validità. 

La spaziatura massima tra i connettori deve essere pari a MAX f yks 22 t 235 f= ⋅ ⋅  per le travi collaboranti con solette piene o 

solette gettate su lamiere con greche parallele all’asse della trave; MAX f yks 15 t 235 f= ⋅ ⋅  nel caso in cui le greche della lamiera 

siano ortogonali all’asse della trave, dove con tf si è indicato lo spessore della piattabanda del profilo e con fyk la tensione di sner-
vamento della piattabanda del profilo. In ogni caso la spaziatura massima deve essere inferiore ad 800 mm. La spaziatura minima 
dei connettori a pioli deve essere non minore di 5 volte il diametro del gambo del connettore. In direzione ortogonale alla forza di 
scorrimento l’interasse dei pioli non deve essere inferiore a 2,5 volte il diametro del gambo per le solette in calcestruzzo piene ed 
a 4 volte il diametro del gambo per tutti gli altri tipi di soletta. 

I connettori possono essere disposti uniformemente tra i punti di momento massimo e minimo della trave solo nel caso di sezioni 
di classe 1 e classe 2 e se il fattore di connessione η rispetta le limitazioni sopra indicate. Se l’azione composta della connessione è 
tale da definire una sezione con un momento plastico resistente maggiore di 2,5 volte quello della sola sezione in acciaio è neces-
sario eseguire verifiche supplementari nelle sezioni intermedie tra quelle di massimo e minimo momento perché in tale caso il 
sistema di connessione potrebbe avere un comportamento non duttile. 

4.3.4.3.1.2  Resistenza dei connettori  

La resistenza di progetto a taglio di un piolo dotato di testa, saldato in modo automatico, con collare di saldatura normale, posto 
in una soletta di calcestruzzo piena può essere assunta pari al minore dei seguenti valori 

 ( ) VtkaRd dfP γπ /4/8,0 2
, =   [4.3.9]  

 ( ) VcmckcRd EfdP γα /29,0 5,02
, =  [4.3.10]  

dove  
γV  è il fattore parziale definito al § 4.3.3.  

ftk  è la resistenza caratteristica a rottura dell’acciaio del piolo (comunque ftk ≤ 500 MPa ), 

fck  è la resistenza cilindrica caratteristica del calcestruzzo della soletta,  

Ecm  è il valore medio del modulo elastico secante del calcestruzzo della soletta definito al § 11.2.10.3,  

d  è il diametro del piolo, compreso tra 16 e 25 mm; 

hsc è l’altezza del piolo dopo la saldatura;  
 α = 0,2 (hsc / d + 1 )  per 3 ≤ hsc / d ≤ 4,  [4.3.11 a] 

 α = 1,0  per hsc / d > 4.  [4.3.11 b] 

Nel caso di solette con lamiera grecata la resistenza di progetto dei connettori a piolo, calcolata per la soletta piena, deve essere 
convenientemente ridotta. Per lamiera disposta con le greche parallelamente all’asse del profilo, la resistenza della connessione a 
taglio è moltiplicata per il fattore riduttivo  

 kl = 0,6 ⋅ b0 ⋅(hsc − hp ) / 2
ph ≤ 1,0,  [4.3.13] 

dove hsc è l’altezza del connettore, non maggiore di hp+75mm, e hsc , hp e b0 sono indicati in Fig.4.3.4(a).  

 
Fig. 4.3.4(a) - Disposizione della lamiera grecata rispetto al profilo in acciaio 

Se le greche sono orientate trasversalmente al profilo in acciaio (fig. 4.3.4(b)), il fattore riduttivo è  

 kt = 0,7 ⋅ b0 ⋅(hsc − hp ) / r
2
p n/h  [4.3.14] 

dove nr è il numero dei pioli posti dentro ogni greca. La (4.3.14) può essere utilizzata solo se ftk del connettore è inferiore a 450 
MPa. Il valore di kt deve essere sempre inferiore ai valori riportati nella Tab. 4.3.II; l’espressione di kt è valida se hp≤85mm e 
b0≥hp e con connettori di diametro massimo pari a 20 mm nel caso di saldatura attraverso la lamiera e pari a 22 mm nel caso di 
lamiera forata.  
 

Tab. 4.3.II - Limiti superiori del coefficiente kt 
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Numero di pioli 
per greca 

Spessore della 
lamiera 

Connettori con φ≤20mm e 
saldati attraverso la lamiera 

Lamiera con fori e pioli saldati 
sul profilo 

– diametro pioli 19 o 22 mm 

Nr=1 
≤1,0 0,85 0,75 
>1,0 1,00 0,75 

Nr=2 
≤1,0 0,70 0,60 
>1,0 0,80 0,60 

 

 

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

4.3.4.3.2  Altri tipi di connettori  

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

4.3.4.3.3  Valutazione delle sollecitazioni di taglio agenti sul sistema di connessione  

Ai fini della progettazione della connessione, la forza di scorrimento per unità di lunghezza può essere calcolata impiegando 
l’analisi lineare elastica, l’analisi non lineare o, nel caso di connettori duttili, la teoria plastica.  

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

Per connessioni duttili a completo ripristino, la massima forza totale di scorrimento di progetto, Vld che deve essere contrastata 
da connettori distribuiti tra le sezioni critiche, si determina con equazioni di equilibrio plastico.  

Se si utilizza per le sezioni trasversali la teoria elastica, anche la forza di scorrimento per unità di lunghezza deve essere calcolata 
utilizzando la teoria elastica. Le proprietà statiche della sezione trasversale devono essere uguali a quelle utilizzate nel calcolo 
delle tensioni normali.  

4.3.4.3.4  Dettagli costruttivi della zona di connessione a taglio  

Il copriferro al di sopra dei connettori a piolo deve essere almeno 20 mm. Lo spessore del piatto a cui il connettore è saldato deve es-
sere sufficiente per l’esecuzione della saldatura e per una efficace trasmissione delle azioni di taglio. La distanza minima tra il con-
nettore e il bordo della piattabanda cui è collegato deve essere almeno 20 mm.  

L’altezza complessiva del piolo dopo la saldatura deve essere almeno 3 volte il diametro del gambo del piolo, d. La testa del piolo 
deve avere diametro pari ad almeno 1,5 d e spessore pari ad almeno 0,4 d. Quando i connettori a taglio sono soggetti ad azioni 
che inducono sollecitazioni di fatica, il diametro del piolo non deve eccedere 1,5 volte lo spessore del piatto a cui è collegato. 
Quando i connettori a piolo sono saldati sull’ala, in corrispondenza dell’anima del profilo in acciaio, il loro diametro non deve 
essere superiore a 2,5 volte lo spessore dell’ala.  

Quando i connettori sono utilizzati con le lamiere grecate per la realizzazione degli impalcati negli edifici, l’altezza nominale del 
connettore deve sporgere non meno di 2 volte il diametro del gambo al di sopra della lamiera grecata. La larghezza  minima della 
greca che può essere utilizzata negli edifici è di 50 mm.  

4.3.4.3.5  Armatura trasversale  

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

 
Fig. 4.3.5 - Tipiche superfici di collasso a taglio nelle piattabande di calcestruzzo 
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La sollecitazione di taglio agente lungo le superfici critiche deve essere determinata coerentemente con le ipotesi di calcolo assun-
te per la determinazione della resistenza della connessione.  

L’area di armatura trasversale in una soletta piena non deve essere minore di 0,002 volte l’area del calcestruzzo e deve essere di-
stribuita uniformemente. In solette con lamiera grecata aventi nervature parallele o perpendicolari all’asse della trave, l’area 
dell’armatura trasversale non deve essere minore di 0,002 volte l’area del calcestruzzo della soletta posta al di sopra 
dell’estradosso della lamiera grecata e deve essere uniformemente distribuita.  

4.3.4.4  MODALITÀ ESECUTIVE  

Le modalità esecutive devono essere conformi alle indicazioni di normative di comprovata validità.  

4.3.4.5  SPESSORI MINIMI  

Per gli elementi di acciaio della struttura composta valgono le regole stabilite al § 4.2.9.1. delle presenti norme.  

Nelle travi composte da profilati metallici e soletta in c.a. lo spessore della soletta collaborante non deve essere inferiore a 50 mm 
e lo spessore della piattabanda della trave di acciaio cui è collegata la soletta non deve essere inferiore a 5 mm.  

4.3.5.4.3.5.4.3.5.4.3.5.    COLONNE COMPOSTE COLONNE COMPOSTE COLONNE COMPOSTE COLONNE COMPOSTE     

4.3.5.1  GENERALITÀ E TIPOLOGIE  

Si considerano colonne composte soggette a compressione centrata, presso-flessione e taglio, costituite dall’unione di profili me-
tallici, armature metalliche e calcestruzzo:  

(a) sezioni completamente rivestite di calcestruzzo;  

(b) sezioni parzialmente rivestite di calcestruzzo;  

(c) sezioni scatolari rettangolari riempite di calcestruzzo;  

(d) sezioni circolari cave riempite di calcestruzzo.  

 
Fig. 4.3.6 -Tipi di sezioni per colonne composte, trattate nel presente paragrafo . 

 

In generale è possibile concepire qualunque tipo di sezione trasversale, in cui gli elementi in acciaio e in calcestruzzo sono assem-
blati in modo da realizzare qualunque tipo di forma. Il progetto e le verifiche di tali elementi strutturali va eseguito utilizzando 
procedure numeriche affidabili che tengano in conto le non-linearità dei materiali e dei sistemi di connessione, i fenomeni di riti-
ro e viscosità, le non linearità legate alle imperfezioni.  

Nel seguito vengono fornite indicazioni per verificare le colonne composte più comuni, vedi fig. 4.3.6, che rispettano i seguenti 
requisiti:  

1. la sezione è doppiamente simmetrica;  

2. la sezione è costante lungo l’altezza della colonna;  

3. il contributo meccanico del profilato in acciaio δ, definito in § 4.3.5.2, è compreso tra 0,2 e 0,9;  

4. la snellezza normalizzata λ , definita in § 4.3.5.2, è inferiore a 2.0;  

5. per le sezioni interamente rivestite, fig. 4.3.6, i copriferri massimi che si possono considerare nel calcolo sono cy=0,4 ⋅ b e cz=0,3 ⋅ 
h;  

6. il rapporto tra l’altezza hc e la larghezza bc della sezione deve essere 0,2 ≤ hc / bc ≤ 5,0; 

7. l’armatura longitudinale utilizzata nel calcolo non deve essere maggiore del 6% della sezione in calcestruzzo. 

 

Nei criteri di verifica, inoltre, si deve distinguere il caso in cui le sollecitazioni siano affidate interamente alla struttura composta 
dal caso in cui la costruzione venga realizzata costruendo prima la parte in acciaio e poi completandola con il calcestruzzo.  

4.3.5.2  RIGIDEZZA FLESSIONALE, SNELLEZZA E CONTRIBUTO MECCANICO DELL’ACCIAIO  

Il contributo meccanico del profilato in acciaio è definito dalla formula  
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δ  [4.3.15] 

dove con Aa è indicata l’area del profilo in acciaio e con Npl,Rd la resistenza plastica di progetto a sforzo normale della sezione 
composta, definita in § 4.3.5.3.1.  

La rigidezza flessionale  efficace della sezione composta, EJeff, da utilizzarsi per la definizione del carico critico euleriano è data 
dalla formula  

 ceffcessaaeff JEkJEJEEJ ⋅++= ,)(  [4.3.16] 

dove ke è un fattore correttivo pari a 0,6, mentre Ja, Js e Jc sono i momenti di inerzia rispettivamente del profilo in acciaio, delle 
barre d’armature e del calcestruzzo ed Ec,eff è il modulo elastico efficace del calcestruzzo ottenuto tenendo conto degli effetti della 
viscosità in base alla relazione. 

 
( )ϕ+

=
EdEd,G

cmeff,c N/N1

1
EE  [4.3.17] 

dove 
Ecm è il modulo elastico istantaneo del calcestruzzo 
ϕ è il coefficiente di viscosità definito al punto (11.2.10.7) 
NEd è la massima azione assiale di progetto 
NG,Ed è l'aliquota di azione assiale dovuta alle azioni permanenti 
 
 
La snellezza normalizzata della colonna è definita come 

 
cr

Rk,pl

N

N
=λ  [4.3.18] 

dove Ncr è il carico critico euleriano definito in base alla rigidezza flessionale efficace della colonna composta e Npl,Rk è il valore 
caratteristico della resistenza a compressione dato da  
 

sksckcykaRk,pl fAfA85,0fAN ⋅+⋅⋅+⋅=  [4.3.19] 

Nel calcolo delle sollecitazioni allo stato limite ultimo la rigidezza flessionale dovrebbe essere determinata in base alla relazione 
seguente per tenere conto degli effetti del secondo ordine:  

 )JEkJEJE(k)EJ( ccmII,essaa0II,eff ⋅++⋅=  [4.3.20] 

dove k0 vale 0,9 e ke,II è assunto pari a 0,5.  

Quando una colonna è particolarmente snella, oppure quando la costruzione richiede particolari livelli di sicurezza, è necessario 
considerare anche i fenomeni a lungo termine.  

4.3.5.3  RESISTENZA DELLE SEZIONI  

4.3.5.3.1 Resistenza  della sezione per tensioni normali 

La resistenza plastica di progetto della sezione composta a sforzo normale può essere valutata secondo la formula  
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yka
Rdpl
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⋅

=
85,0

,  [4.3.21] 

dove Aa, Ac, As sono, rispettivamente, le aree del profilo in acciaio, della parte in calcestruzzo e delle barre d’armatura. Nel caso 
in cui si adottino sezioni  riempite (fig.4.3.6 c,d) è possibile sostituire il coefficiente 0.85 con il coefficiente 1.0, (fig. 4.3.6 c). Nelle 
colonne composte riempite realizzate con profili a sezione cava di forma circolare (fig.4.3.6 d) è possibile tenere in conto, nel cal-
colo della sforzo normale plastico resistente, degli effetti prodotti dal confinamento che il tubo in acciaio esercita sul calcestruzzo. 
In particolare, è possibile fare riferimento a vari modelli di confinamento presenti nelle normative e nella documentazione tecni-
co/scientifica di comprovata validità. In mancanza di più precise analisi e per elementi strutturali del tipo rappresentato nella Fi-
gura 4.3.7 è possibile utilizzare il seguente modello di confinamento. 

La resistenza plastica di progetto della colonna circolare riempita di calcestruzzo, tenendo conto del confinamento, assume la se-
guente forma 
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= ca, η1η  [4.3.22] 

dove t è lo spessore del tubo di acciaio e d è il diametro esterno della colonna. Tale formula è valida nel caso in cui 0,5λ ≤  e 

l’eccentricità massima del carico, Ed Ede M N= , sia minore di 0,1. I coefficienti aη  ed cη  sono dati dalle seguenti espressioni 
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( )
( ) ( )a

0,25 3 2 1,0                                  e 0

e
0,25 3 2 10 0,25 0,5       0<e d 0,1

d
1,0                                                           e>0,1

 + ⋅ λ ≤ =


η = + ⋅λ + ⋅ − ⋅λ ⋅ ≤



 [4.3.23] 

 

 

( )
( )

2

2
c

4,9-18,5 17 0                   e 0

e
4,9-18,5 17 1-10          0<e d 0,1

d
0                                                        e>0,1

 ⋅λ + ⋅λ ≥ =
  η = ⋅λ + ⋅λ ⋅ ≤ 
  



 [4.3.24] 

 
Figura 4.3.7 - Sezione tipo di colonna composta circolare riempita di calcestruzzo in cui è possibile considerare il confinamento del calcestruzzo 

 
Il calcolo del momento resistente di progetto della colonna composta MRd in funzione dello sforzo normale NEd agente si ricava 
dal dominio di interazione M-N, che definisce la resistenza della sezione trasversale. 

Per definire tale dominio di interazione N-M, è possibile utilizzare metodi presenti nelle normative e nella documentazione tecnica 
di comprovata validità oppure utilizzare apposite procedure e tecniche numeriche basate sull’integrazione dei legami costitutivi ten-
sione-deformazione dell’acciaio e del calcestruzzo nella sezione composta. 

È possibile, nel caso si utilizzino i tipi di sezione composta presentate nella Figura 4.3.6  e rispettose dei requisiti esposti in § 4.3.5.1, 
utilizzare un metodo semplificato per la definizione del dominio di interazione N-M (vedi Figura 4.3.8). 

 

 
Figura 4.3.8 - Metodo semplificato per la valutazione del dominio di interazione N-M per le colonne composte 

 

In tale metodo si assume il modello dello stress-block per il calcestruzzo, si trascura la resistenza a trazione del conglomerato e si 
adotta un metodo di calcolo plastico in cui le barre d’armatura sono assunte completamente snervate, così come il profilo in ac-
ciaio. Il dominio non è rappresentato completamente, ma approssimato secondo una poligonale passante per quattro punti: A, B, 
C e D.  

I punti A e B corrispondono, rispettivamente, alle sollecitazioni di forza normale centrata e flessione pura.  

I punti C e D sono ottenuti fissando lo sforzo normale al valore Npm,Rd e 0,5 Npm,Rd, essendo Npm,Rd lo sforzo normale resistente di 
progetto della sola porzione di calcestruzzo della sezione composta, ovvero 

 ck
pm,Rd c

c

f
N 0,85 A= ⋅ ⋅

γ  [4.3.25] 
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dove Ac è l’area complessiva di calcestruzzo della sezione composta. 

Dal dominio resistente si ricava il momento resistente plastico di progetto associato allo sforzo normale NEd della combinazione 
di calcolo come 

 ( )pl,Rd Ed d pl,RdM N M= µ ⋅  [4.3.26] 

dove Mpl,Rd è il momento resistente plastico di progetto e µd è un coefficiente di progetto a presso-flessione uniassiale. 

Nel caso in cui la colonna sia soggetta a sollecitazioni di presso-flessione deviata, la verifica della colonna composta è condotta 
calcolando i coefficienti di progetto µdy e µdz indipendentemente per i due piani di flessione delle colonne, secondo il metodo 
presentato nella Figura -4.3.8, e controllando che 

 

y,Ed z,Ed
M,y M,z

dy pl,y,Rd dz pl,z,Rd

y,Ed z,Ed

dy pl,y,Rd dz pl,z,Rd

M M
  

M M

M M
1,0

M M

≤ α ≤ α
µ ⋅ µ ⋅

+ ≤
µ ⋅ µ ⋅

 [4.3.27] 

dove Mpl,y,Rd e Mpl,z,Rd sono i momenti resistenti plastici rispetto ai due piani di flessione, mentre My,Ed ed Mz,Ed sono i momenti 
sollecitanti derivanti dalle analisi strutturali, incrementati per tenere conto dei fenomeni del II ordine, come esposto in § 4.3.5.4.3 
oppure calcolati secondo uno schema di calcolo in cui le imperfezioni dell’elemento sono state considerate utilizzando opportuni 
fattori di imperfezione. I coefficienti αM,y e αM,z sono quelli riportati in § 4.3.5.4.3. 

4.3.5.3.2  Resistenza e taglio della sezione  

La sollecitazione di taglio di progetto VEd agente sulla sezione deve essere distribuita tra la porzione in acciaio e la porzione in 
calcestruzzo in modo da risultare minore o uguale della resistenza di ognuna delle due parti della sezione. In assenza di analisi 
più accurate il taglio può essere suddiviso utilizzando la seguente formula  

Rd,pl

Rd,a,pl
EdEd,a M

M
VV ⋅=  

[4.3.28] 

Ed,aEdEd,c VVV −=  

dove  

Mpl,Rd è il momento resistente di progetto della sezione composta mentre Mpl,a,Rd è il momento resistente di progetto della sola 
sezione in acciaio. In generale la sollecitazione di taglio di progetto sulla parte in acciaio, Va,Ed, non deve eccedere il 50% del ta-
glio resistente di progetto della sola sezione in acciaio, Va,Rd (§ 4.2.4.1.2), per poterne così trascurare l’influenza sulla determina-
zione della curva di interazione N-M. In caso contrario è possibile tenerne in conto dell’interazione in base alle indicazioni del § 
4.2.4.1.2. 

 

Per semplicità è possibile procedere assegnando tutta l’azione di taglio VEd alla sola parte in acciaio.  

4.3.5.4  STABILITÀ DELLE MEMBRATURE  

4.3.5.4.1  Colonne compresse  

La resistenza di progetto all’instabilità della colonna composta è data dalla formula  

 
[4.3.29] 

dove Npl,Rd è la resistenza definita in § 4.3.5.3.1 e χ è il coefficiente riduttivo che tiene conto dei fenomeni di instabilità, definito in 

funzione della snellezza normalizzata dell’elemento λ  con la formula 

 
[4.3.30] 

dove ( )




 λ+−λα+=Φ 2

2.015.0  e α è il fattore di imperfezione, ricavato dalla Tab. 4.3.III.  

4.3.5.4.2  Instabilità locale  

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

yf
235

90
t
d ⋅≤  per colonne circolari cave riempite; [4.3.31] 

yf
235

52
t
d ⋅≤  per colonne rettangolari cave riempite; [4.3.32] 
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yf f
235

44
t
b ⋅≤   per sezioni parzialmente rivestite; [4.3.33] 

{ }6
b;mm40maxc ≥  per sezioni completamente rivestite; [4.3.34] 

dove b e tf  sono rispettivamente la larghezza e lo spessore delle ali del profilo ad I o H; d e t sono invece il diametro e lo spessore 
della sezione dei profili cavi; c è il copriferro esterno delle sezioni interamente rivestite.  
 

Tab. 4.3.III - Curve di instabilità e fattori di imperfezione  

Tipo sezione Inflessione 
intorno 
all’asse 

Curva di stabilità Imperfezione  

 
(a) 

y-y b L/200 

z-z c L/150 

 
(b) 

y-y b L/200 

z-z c L/150 

 
(c) 

 a 
(ρs<3%) 

L/300 

b 
(3%<ρs<6%) 

L/200 

ρs=As/Ac  
(As area  armature, Ac 
area calcestruzzo) 

 

Curva di stabilità a b C 
Fattore di imperfezione α 0,21 0,34 0,49 

 

4.3.5.4.3  Colonne pressoinflesse  

La verifica a presso-flessione della colonna composta è condotta controllando che  

 MEd≤αM ⋅Mpl,Rd(NEd) [4.3.35] 

dove MEd, associato allo sforzo normale NEd, è il massimo valore del momento flettente nella colonna, calcolato considerando, se 
rilevanti, i difetti di rettilineità della colonna, vedi Tab. 4.3. III, e gli effetti del secondo ordine e Mpl,Rd(NEd) il momento resistente 
di progetto disponibile, funzione di NEd.  

Il coefficiente αM è assunto pari a 0,9 per gli acciai compresi tra le classi S235 ed S355, mentre per l’S420 e l’S460 è posto pari a 0,8.  

Gli effetti dei fenomeni del secondo ordine possono essere tenuti in conto incrementando i momenti ottenuti dall’analisi elastica 
tramite il coefficiente amplificativo  

 0,1

N
N

1
k

cr

Ed
≥

−

β=  [4.3.36] 

in cui Ncr è il carico euleriano e β è un coefficiente che dipende dalla distribuzione del momento flettente lungo l’asse 
dell’elemento. 

Il coefficiente β è assunto pari ad 1, quando l’andamento del momento flettente è parabolico o triangolare con valori nulli alle 
estremità della colonna, ed è dato da  

 44,044,066,0
max

min ≥⋅+=
M

Mβ  [4.3.37] 

quando l’andamento è lineare, con Mmax e Mmin i momenti alle estremità della colonna, concordi se tendono le fibre poste dalla 
stessa parte dell’elemento (se M è costante Mmax=Mmin e β=1,1).  
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4.3.5.5  TRASFERIMENTO DEGLI SFORZI TRA COMPONENTE IN ACCIAIO E COMPONENTE IN CALCESTRUZZO  

La lunghezza di trasferimento degli sforzi tra acciaio e calcestruzzo non deve superare il doppio della dimensione minore  della 
sezione trasversale oppure, se minore, un terzo dell’altezza della colonna.  

Qualora, nel trasferimento degli sforzi, si faccia affidamento sulla resistenza dovuta all’aderenza ed all’attrito, il valore puntuale del-
la tensione tangenziale può calcolarsi mediante un’analisi elastica in fase non fessurata. Il valore puntuale massimo non deve supe-
rare le tensioni tangenziali limite di aderenza fornite nel paragrafo successivo.  

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

Nelle sezioni parzialmente rivestite composte con profili metallici a doppio T, il calcestruzzo tra le ali deve essere collegato 
all’anima mediante connettori individuando un chiaro meccanismo di trasferimento tra il calcestruzzo e l’anima se vi è flessione 
secondo l’asse debole; inoltre, se la resistenza a taglio non è attribuita al solo profilo in acciaio, le staffe necessarie a raggiungere 
la resistenza a taglio della parte in calcestruzzo armato devono essere passanti o saldate all'anima.  

 

4.3.5.5.1  Resistenza allo scorrimento fra i componenti  

La resistenza allo scorrimento fra profili in acciaio e calcestruzzo è dovuta alle tensioni di aderenza, all’attrito all’interfaccia ac-
ciaio-calcestruzzo nonché al collegamento meccanico; la resistenza deve essere tale da evitare scorrimenti rilevanti che possano 
inficiare i modelli di calcolo considerati.  

Nell’ambito del metodo di verifica agli stati limiti si può assumere una tensione tangenziale di progetto dovuta all’aderenza ed 
all’attrito, fino ai seguenti limiti:  

–  0,30 MPa,  per sezioni completamente rivestite;  

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

– 0,40 MPa,  per sezioni rettangolari riempite di calcestruzzo;  

–  0,20 MPa,  per le ali delle sezioni parzialmente rivestite;  

–  0 (zero),  per l’anima delle sezioni parzialmente rivestite.  

Se tali limiti vengono superati, l’intero sforzo va affidato a collegamenti meccanici. Il collegamento meccanico tra il profilo in ac-
ciaio a doppio T ed il calcestruzzo può essere realizzato mediante staffe saldate all’anima del profilo oppure passanti; un altro 
meccanismo di connessione può essere realizzato con pioli a taglio. In ogni caso è necessario definire un sistema di connessione 
dal chiaro funzionamento meccanico per il trasferimento delle sollecitazioni.  

Qualora vi siano connettori a piolo sull’anima di sezioni in acciaio a doppio T o similari, le ali limitano l’espansione laterale del 
calcestruzzo incrementando la resistenza allo scorrimento dei pioli. Questa resistenza aggiuntiva si può assumere pari a µPRd/2, 
vedi Fig. 4.3.-9, su ogni ala per ogni fila di pioli, essendo PRd la resistenza di progetto del singolo connettore. Si può assumere µ 
=0,5. Tali valori delle resistenze meccaniche sono considerati validi se la distanza tra le ali rispetta le limitazioni (vedi Fig. 4.3.9):  

– 300 mm,  se è presente un connettore per fila;  
– 400 mm,  se sono presenti due connettori per fila;  
– 600 mm,  se sono presenti tre o più connettori per fila.  
 

 
Fig. 4.3.9 -Disposizione dei pioli per la connessione meccanica acciaio-calcestruzzo 

 

4.3.5.6 COPRIFERRO E MINIMI DI ARMATURA  

Si devono rispettare le seguenti limitazioni:  
– il copriferro dell’ala delle colonne completamente rivestite deve essere non minore di 40 mm, né minore di 1/6 della larghezza 

dell’ala;  
– il copriferro delle armature deve essere in accordo con le disposizioni relative alle strutture in calcestruzzo armato ordinario.  

Le armature devono essere realizzate rispettando le seguenti indicazioni:  
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– l’armatura longitudinale, nel caso che venga considerata nel calcolo, non deve essere inferiore allo 0,3% della sezione in calce-
struzzo;  

– l’armatura trasversale deve essere progettata seguendo le regole delle strutture in calcestruzzo armato ordinario;  
– la distanza tra le barre ed il profilo può essere inferiore a quella tra le barre oppure nulla; in questi casi il perimetro efficace per 

l’aderenza acciaio-calcestruzzo deve essere ridotto alla metà o a un quarto, rispettivamente (fig.  4.3.10) 
– le reti elettrosaldate possono essere utilizzate come staffe nelle colonne rivestite ma non possono sostituire l’armatura longitu-

dinale.  

Nelle sezioni riempite di calcestruzzo generalmente l’armatura non è necessaria. 

 
Fig. 4.3.10- Perimetro efficace delle barre di armatura. 

4.3.6.4.3.6.4.3.6.4.3.6.    SOLETTE COMPOSTE CONSOLETTE COMPOSTE CONSOLETTE COMPOSTE CONSOLETTE COMPOSTE CON    LAMIERA GRECATA LAMIERA GRECATA LAMIERA GRECATA LAMIERA GRECATA     

Si definisce come composta una soletta in calcestruzzo gettata su una lamiera grecata, in cui quest’ultima, ad avvenuto induri-
mento del calcestruzzo, partecipa alla resistenza dell’insieme costituendo interamente o in parte l’armatura inferiore.  

La trasmissione delle forze di scorrimento all’interfaccia fra lamiera e calcestruzzo non può essere affidata alla sola aderenza, ma 
si devono adottare sistemi specifici che possono essere:  
– a ingranamento meccanico fornito dalla deformazione del profilo metallico o ingranamento ad attrito nel caso di profili sago-

mati con forme rientranti, (a) e (b), Fig. 4.3.11;  
– ancoraggi di estremità costituiti da pioli saldati o altri tipi di connettori, purché combinati a sistemi ad ingranamento (c), Fig. 

4.3.11;  
– ancoraggi di estremità ottenuti con deformazione della lamiera, purché combinati con sistemi a ingranamento per attrito, (d) 

Fig. 4.3.11.  

Occorre in ogni caso verificare l’efficacia e la sicurezza del collegamento tra lamiera grecata e calcestruzzo.  

 
Fig. 4.3.11 -Tipiche forme di connessione per ingranamento delle solette composte 

4.3.6.1  ANALISI PER IL CALCOLO DELLE SOLLECITAZIONI  

Nel caso in cui le solette siano calcolate come travi continue si possono utilizzare i seguenti metodi di analisi, già presentati nel 
paragrafo § 4.3.2.2:  

(a) analisi lineare con o senza ridistribuzione;  

(b) analisi globale plastica, a condizione che, dove vi sono richieste di rotazione plastica, le sezioni abbiano sufficiente capacità 
rotazionale;  

(c) analisi elasto-plastica che tenga conto del comportamento non lineare dei materiali.  

I metodi lineari di analisi sono idonei sia per gli stati limite ultimi, sia per gli stati limite di esercizio. I metodi plastici devono es-
sere utilizzati solo nello stato limite ultimo.  

Si può utilizzare, per lo stato limite ultimo, l’analisi plastica senza alcuna verifica diretta della capacità rotazionale se si utilizza 
acciaio da armatura B450C (di cui al § 11.3.2.1) e se le campate hanno luce minore di 3 m.  

Se nell’analisi si trascurano gli effetti della fessurazione del calcestruzzo, i momenti flettenti negativi in corrispondenza degli ap-
poggi interni possono essere ridotti fino al 30%, considerando i corrispondenti aumenti dei momenti flettenti positivi nelle cam-
pate adiacenti.  

Una soletta continua può essere progettata come una serie di campate semplicemente appoggiate; in corrispondenza degli ap-
poggi intermedi si raccomanda di disporre armature secondo le indicazioni del successivo § 4.3.6.3.1.  

4.3.6.1.1  Larghezza efficace per forze concentrate o lineari  

Forze concentrate o applicate lungo una linea parallela alle nervature della lamiera possono essere considerate ripartite su una 
larghezza bm operando una diffusione a 45° sino al lembo superiore della lamiera, vedi Fig. 4.3.12, secondo la formula  

 bm = bp + 2 (hc + hf )  [4.3.38] 

dove:  
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bp  è la larghezza su cui agisce il carico,  

hc  è lo spessore della soletta sopra la nervatura e hf è lo spessore delle finiture. Per stese di carico lineari disposte trasversalmente 
all’asse della greca si può utilizzare la medesima formula considerando come bp l’estensione della linea di carico. Possono assu-
mersi differenti larghezze efficaci bm in presenza di differenti dettagli di armatura nella soletta così come indicato in altri riferi-
menti tecnici di cui al Capitolo  12.    

 
Fig. 4.3.12 - Diffusione del carico concentrato 

4.3.6.2  VERIFICHE DI RESISTENZA ALLO STATO LIMITE ULTIMO  

Si considereranno di regola le seguenti verifiche:  

–  resistenza a flessione;  

–  resistenza allo scorrimento;  

–  resistenza al punzonamento ed al taglio.  

Ai fini della verifica allo scorrimento occorre conoscere la resistenza a taglio longitudinale di progetto τu,Rd tipica della lamiera 
grecata prevista, determinata secondo i criteri di cui al Capitolo 11 delle presenti norme.  

La resistenza di una soletta composta alle sollecitazioni di taglio-punzonamento è di regola valutata sulla base di una adeguata 
sperimentazione, condotta in modo da riprodurre le effettive condizioni della superficie di contatto tra lamiere e getto in calce-
struzzo riscontrabili in cantiere.  

Qualora si consideri efficace la sola lamiera grecata, attribuendo al calcestruzzo esclusivamente la funzione di contrasto 
all’imbozzamento locale, la resistenza può essere verificata in accordo con le indicazioni di normative di comprovata validità sui 
profilati sottili di acciaio formati a freddo.  

4.3.6.3  VERIFICHE AGLI STATI LIMITE DI ESERCIZIO  

4.3.6.3.1  Verifiche a fessurazione  

L’ampiezza delle fessure del calcestruzzo nelle regioni di momento negativo di solette continue deve essere calcolata in accordo 
col § 4.1.2.2.4.  

Qualora le solette continue siano progettate come semplicemente appoggiate in accordo con il precedente § 4.3.6.1, la sezione tra-
sversale dell’armatura di controllo della fessurazione non deve essere minore di 0,2% dell’area della sezione trasversale del calce-
struzzo posta al di sopra delle nervature nelle costruzioni non puntellate in fase di getto, e di 0,4% dell’area della sezione trasver-
sale del calcestruzzo posta al di sopra delle nervature per le costruzioni puntellate in fase di getto.  

4.3.6.3.2  Verifiche di deformazione deformabilità  

L’effetto dello scorrimento di estremità può essere trascurato se nei risultati sperimentali il carico che causa uno scorrimento di 
0,5 mm è maggiore di 1,2 volte il carico della combinazione caratteristica considerata, oppure se la tensione tangenziale di scor-
rimento all’interfaccia è inferiore al 30% della tensione limite di aderenza τu,Rd.  

Il calcolo delle frecce può essere omesso se il rapporto tra luce ed altezza non supera i limiti indicati nel precedente § 4.1 relativo 
alle strutture di c.a. e risulta trascurabile l’effetto dello scorrimento di estremità.  

4.3.6.4  VERIFICHE DELLA LAMIERA GRECATA NELLA FASE DI GETTO  

4.3.6.4.1  Verifica di resistenza  

La verifica della lamiera grecata deve essere svolta in accordo con le indicazioni della normativa UNI EN1993-1-3 in materia di 
profilati sottili di acciaio formati a freddo. Gli effetti delle dentellature o delle bugnature devono essere opportunamente conside-
rati nella valutazione della resistenza.  
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4.3.6.4.2 Verifiche agli stati limite di esercizio  

L’inflessione della lamiera sotto il peso proprio ed il peso del calcestruzzo fresco, escludendo i carichi di costruzione, non deve 
essere maggiore di L/180 o 20 mm, essendo L la luce effettiva della campata fra due appoggi definitivi o provvisori.  

Tali limiti possono essere aumentati qualora inflessioni maggiori non inficino la resistenza o l’efficienza del solaio e sia considera-
to nella progettazione del solaio e della struttura di supporto il peso addizionale dovuto all’accumulo del calcestruzzo. Nel caso 
in cui l’inflessione dell’estradosso possa condurre a problemi legati ai requisiti di funzionalità della struttura, i limiti deformativi 
debbono essere ridotti.  

4.3.6.5  DETTAGLI COSTRUTTIVI  

4.3.6.5.1  Spessore minimo delle lamiere grecate  

Lo spessore delle lamiere grecate impiegate nelle solette composte non deve essere inferiore a 0,8 mm. Lo spessore della lamiera 
potrà essere ridotto a 0,7 mm quando in fase costruttiva vengano studiati idonei provvedimenti atti a consentire il transito in si-
curezza di mezzi d’opera e personale.  

4.3.6.5.2  Spessore della soletta  

L’altezza complessiva h del solaio composto non deve essere minore di 80 mm. Lo spessore del calcestruzzo hc al di sopra 
dell’estradosso delle nervature della lamiera non deve essere minore di 40 mm.  

Se la soletta realizza con la trave una membratura composta, oppure è utilizzata come diaframma orizzontale, l’altezza comples-
siva non deve essere minore di 90 mm ed hc non deve essere minore di 50 mm.  

4.3.6.5.3  Inerti  

La dimensione nominale dell’inerte dipende dalla più piccola dimensione dell’elemento strutturale nel quale il calcestruzzo è get-
tato.  

4.3.6.5.4  Appoggi  

Le solette composte sostenute da elementi di acciaio o calcestruzzo devono avere una larghezza di appoggio minima di 75 mm, 
con una dimensione di appoggio del bordo della lamiera grecata di almeno 50 mm.  

Nel caso di solette composte sostenute da elementi in diverso materiale, tali valori devono essere portati rispettivamente a 100 
mm e 70 mm.  

Nel caso di lamiere sovrapposte o continue che poggiano su elementi di acciaio o calcestruzzo, l’appoggio minimo deve essere 75 
mm e per elementi in altro materiale 100 mm.  

I valori minimi delle larghezze di appoggio riportati in precedenza possono essere ridotti, in presenza di adeguate specifiche di 
progetto circa tolleranze, carichi, campate, altezza dell’appoggio e requisiti di continuità per le armature.  

4.3.7.4.3.7.4.3.7.4.3.7.    VERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE IONI TRANSITORIE IONI TRANSITORIE IONI TRANSITORIE     

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

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

4.3.8.4.3.8.4.3.8.4.3.8.    VERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI IONI ECCEZIONALI IONI ECCEZIONALI IONI ECCEZIONALI     

Per situazioni progettuali eccezionali, il progetto dovrà dimostrare la robustezza della costruzione mediante procedure di scenari 
di danno per i quali i fattori parziali γM dei materiali e γG e γQ delle azioni possono essere assunti pari ai valori precisati per il cal-
cestruzzo nel § 4.1.4 e per l’acciaio nel § 4.2.6.  

4.3.9.4.3.9.4.3.9.4.3.9.    RESISTENZA AL FUOCO RESISTENZA AL FUOCO RESISTENZA AL FUOCO RESISTENZA AL FUOCO     

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1994-1-2, utilizzando i coefficienti γM (vedi § 
4.3.8) relativi alle combinazioni eccezionali.  

 

4.3.10.4.3.10.4.3.10.4.3.10.    PROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRATA DA PROVE ATA DA PROVE ATA DA PROVE ATA DA PROVE E VERIE VERIE VERIE VERIFICA MEDIANTE PROVEFICA MEDIANTE PROVEFICA MEDIANTE PROVEFICA MEDIANTE PROVE    

La resistenza e la funzionalità di strutture e elementi strutturali può essere misurata attraverso prove su campioni di adeguata 
numerosità.  
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I risultati delle prove eseguite su opportuni campioni devono essere trattati con i metodi dell’analisi statistica, in modo tale da 
ricavare parametri significativi quali media, deviazione standard e fattore di asimmetria della distribuzione, sì da caratterizzare 
adeguatamente un modello probabilistico descrittore delle quantità indagate (variabili aleatorie).  

Indicazioni più dettagliate al riguardo e metodi operativi completi per la progettazione integrata da prove possono essere reperiti 
nella Appendice D della UNI EN 1990:2006. 
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4.4.4.4.4.4.4.4.    COSTRUZIONI DI LEGNOCOSTRUZIONI DI LEGNOCOSTRUZIONI DI LEGNOCOSTRUZIONI DI LEGNO    
Formano oggetto delle presenti norme le opere costituite da strutture portanti realizzate con elementi di legno strutturale (legno 
massiccio, legno strutturale con giunti a dita, legno lamellare incollato) o con prodotti strutturali a base di legno. (pannelli a base 
di legno, altri prodotti derivati dal legno per uso strutturale) assemblati con adesivi oppure con mezzi di unione meccanici, eccet-
tuate quelle oggetto di una regolamentazione apposita a carattere specifico. 

I materiali e i prodotti devono rispondere ai requisiti indicati nel § 11.7. 

Tutto il legno per impieghi strutturali deve essere classificato secondo la resistenza, prima della sua messa in opera. 

La presente norma può essere usata anche per le verifiche di strutture in legno esistenti purché si provveda ad una corretta valu-
tazione delle caratteristiche del legno e, in particolare, degli eventuali stati di degrado. 

4.4.1.4.4.1.4.4.1.4.4.1.    VALUTAZIONE DELLA SIVALUTAZIONE DELLA SIVALUTAZIONE DELLA SIVALUTAZIONE DELLA SICUREZZA CUREZZA CUREZZA CUREZZA     

La valutazione della sicurezza deve essere effettuata secondo i principi fondamentali illustrati nel Capitolo 2.  

La valutazione della sicurezza deve essere svolta secondo il metodo degli stati limite.  

I requisiti richiesti di resistenza, rigidezza, funzionalità, durabilità e robustezza si garantiscono verificando gli stati limite ultimi e 
gli stati limite di esercizio della struttura, dei singoli componenti strutturali e dei collegamenti.  

4.4.2.4.4.2.4.4.2.4.4.2.    ANALISI STRUTTURALE ANALISI STRUTTURALE ANALISI STRUTTURALE ANALISI STRUTTURALE     

L’analisi della struttura si può effettuare assumendo un comportamento elastico lineare dei materiali e dei collegamenti conside-
rando i valori pertinenti (medi o caratteristici) del modulo elastico dei materiali e della rigidezza delle unioni, in funzione dello 
stato limite e del tipo di verifica considerati.  

I calcoli devono essere svolti usando appropriate schematizzazioni e, se necessario, supportati da prove. Lo schema adottato deve 
essere sufficientemente accurato per simulare con ragionevole precisione il comportamento strutturale della costruzione, anche in 
relazione alle modalità costruttive previste.  

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

A tal fine possono adottarsi adeguate imperfezioni geometriche equivalenti, il valore delle quali può essere reperito in normative 
di comprovata validità.  

Per quelle tipologie strutturali in grado di ridistribuire le azioni interne, anche grazie alla presenza di giunti di adeguata duttilità, 
si può far uso di metodi di analisi non lineari.  

In presenza di giunti meccanici si deve, di regola, considerare l’influenza della deformabilità degli stessi.  

Per tutte le strutture, in particolare per quelle composte da parti con diverso comportamento reologico, le verifiche, per gli stati 
limite ultimi e di esercizio, devono essere effettuate con riferimento, oltre che alle condizioni iniziali, anche alle condizioni finali 
(a tempo infinito).  

4.4.3.4.4.3.4.4.3.4.4.3.    AZIONI E LORO COMBINAZIONI E LORO COMBINAZIONI E LORO COMBINAZIONI E LORO COMBINAZIONI AZIONI AZIONI AZIONI     

Le azioni caratteristiche devono essere definite in accordo con quanto indicato nei Capitolo 3 e 5 delle presenti norme.  

Per costruzioni civili o industriali di tipo corrente e per le quali non esistano regolamentazioni specifiche, le azioni di progetto si 
devono determinare secondo quanto indicato nel Capitolo 2. 

È opportuno evitare, per quanto possibile, stati di coazione non intenzionali longitudinali o trasversali alla fibratura. In ogni caso 
i loro effetti dovranno essere valutati, caso per caso, ponendo specifica attenzione alla evoluzione nel tempo delle deformazioni 
del legno.   

4.4.4.4.4.4.4.4.4.4.4.4.    CLASSI DI DURATA DECLASSI DI DURATA DECLASSI DI DURATA DECLASSI DI DURATA DEL CARICO L CARICO L CARICO L CARICO     

Le azioni di progetto devono essere assegnate ad una delle classi di durata del carico elencate nella Tab. 4.4.I. 
 

Tab. 4.4.I - Classi di durata del carico  

Classe di durata del carico Durata del carico 

Permanente più di 10 anni 
Lunga durata 6 mesi - 10 anni 
Media durata 1 settimana – 6 mesi 
Breve durata meno di 1 settimana 
Istantaneo -- 
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Le classi di durata del carico si riferiscono a un carico costante attivo per un certo periodo di tempo nella vita della struttura. Per 
un’azione variabile la classe appropriata deve essere determinata in funzione dell’interazione fra la variazione temporale tipica 
del carico nel tempo e le proprietà reologiche dei materiali.  

Ai fini del calcolo in genere si può assumere quanto segue:  

– il peso proprio e i carichi non rimovibili durante il normale esercizio della struttura, appartengono alla classe di durata per-
manente;  

– i carichi permanenti suscettibili di cambiamenti durante il normale esercizio della struttura e i carichi variabili relativi a ma-
gazzini e depositi, appartengono alla classe di lunga durata;  

– i carichi variabili degli edifici, ad eccezione di quelli relativi a magazzini e depositi, appartengono alla classe di media durata;  

– il sovraccarico da neve riferito al suolo qsk, calcolato in uno specifico sito ad una certa altitudine, è da considerarsi in funzione 
delle caratteristiche del sito di breve durata per altitudini di riferimento as inferiori a 1000 m, mentre è da considerarsi almeno 
di media durata per altitudini as superiori o uguali a 1000 m; 

– l’azione del vento medio appartiene alla classe di breve durata; 

– l’azione di picco del vento e le azioni eccezionali in genere appartengono alla classe di durata istantanea; 

4.4.5.4.4.5.4.4.5.4.4.5.    CLASSI DI SERVIZIO CLASSI DI SERVIZIO CLASSI DI SERVIZIO CLASSI DI SERVIZIO     

Le strutture (o parti di esse) devono essere assegnate ad una delle 3 classi di servizio elencate nella Tab. 4.4.II.  

Il sistema delle classi di servizio ha lo scopo di definire la dipendenza delle resistenze di progetto e dei moduli elastici del legno e 
materiali da esso derivati dalle condizioni ambientali. Esemplificazioni sui criteri di assegnazione saranno forniti in Circolare. 
 

Tab. 4.4.II - Classi di servizio  

Classe di servizio 1  

È caratterizzata da un’umidità del materiale in equilibrio con l’ambiente a una 
temperatura di 20 °C e un’umidità relativa dell’aria circostante che non superi 
il 65%, se non per poche settimane all’anno.  

Classe di servizio 2  
É caratterizzata da un’umidità del materiale in equilibrio con l’ambiente a una 
temperatura di 20 °C e un’umidità relativa dell’aria circostante che superi 
l’85% solo per poche settimane all’anno.  

Classe di servizio 3  È caratterizzata da umidità più elevata di quella della classe di servizio 2.  

 

4.4.6.4.4.6.4.4.6.4.4.6.    RESISTENZA DI PROGETRESISTENZA DI PROGETRESISTENZA DI PROGETRESISTENZA DI PROGETTO TO TO TO     

La durata del carico e l’umidità del legno influiscono sulle proprietà resistenti del legno.  

I valori di progetto per le proprietà del materiale a partire dai valori caratteristici si assegnano quindi con riferimento combinato 
alle classi di servizio e alle classi di durata del carico.  

Il valore di progetto Xd di una proprietà del materiale (o della resistenza di un collegamento) viene calcolato mediante la relazio-
ne:  

 
M

kmod
d

Xk
X

γ
=  [4.4.1]  

dove:  

Xk  è il valore caratteristico della proprietà del materiale, come specificato al § 11.7, o della resistenza del collegamento. Il valore 
caratteristico Xk può anche essere determinato mediante prove sperimentali sulla base di prove svolte in condizioni definite 
dalle norme europee applicabili, come riportato nel paragrafo 11.7;  

γM è il coefficiente parziale di sicurezza relativo al materiale, i cui valori sono riportati nella Tab. 4.4.III;  

kmod è un coefficiente correttivo che tiene conto dell’effetto, sui parametri di resistenza, sia della durata del carico sia dell’umidità 
della struttura. I valori di kmod sono forniti nella Tab. 4.4.IV. 

Se una combinazione di carico comprende azioni appartenenti a differenti classi di durata del carico si dovrà scegliere un valore 
di kmod che corrisponde all’azione di minor durata.  

Il coefficiente γ M  è valutato secondo la colonna A della tabella 4.4.III. Si possono assumere i valori riportati nella colonna B della 
stessa tabella, per produzioni continuative di elementi o strutture, soggette a controllo continuativo del materiale dal quale risulti 
un coefficiente di variazione (rapporto tra scarto quadratico medio e valor medio) della resistenza non superiore al 15%. Le sud-
dette produzioni devono essere inserite in un sistema di qualità di cui al § 11.7. 
 

 

Tab. 4.4.III  - Coefficienti parziali γM per le proprietà dei materiali  
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Stati limite ultimi 
Colonna A 

γM 
Colonna B 

γM 
combinazioni fondamentali   

legno massiccio  1,50 1,45 

legno lamellare incollato 1,45 1,35 

pannelli di tavole incollate a strati incrociati (X-Lam) 1,45 1,35 

 pannelli di particelle o di fibre  1,50 1,40 

LVL, compensato, pannelli di scaglie orientate  1,40 1,30 

unioni  1,50 1,40 

combinazioni eccezionali  1,00 1,00 

 Per i materiali non compresi nella Tabella si potrà fare riferimento ai pertinenti 
valori riportati nei riferimenti tecnici di comprovata validità indicati nel Capitolo 
12, nel rispetto dei livelli di sicurezza delle presenti norme. 

4.4.7.4.4.7.4.4.7.4.4.7.    STATI LIMITE DI ESERSTATI LIMITE DI ESERSTATI LIMITE DI ESERSTATI LIMITE DI ESERCIZIO CIZIO CIZIO CIZIO     

Le deformazioni di una struttura, dovute agli effetti delle azioni applicate, degli stati di coazione, delle variazioni di umidità e 
degli scorrimenti nelle unioni, devono essere contenute entro limiti accettabili, sia in relazione ai danni che possono essere indotti 
ai materiali di rivestimento, ai pavimenti, alle tramezzature e, più in generale, alle finiture, sia in relazione ai requisiti estetici ed 
alla funzionalità dell’opera.  

In generale nella valutazione delle deformazioni delle strutture si deve tener conto della deformabilità dei collegamenti.  

Considerando il particolare comportamento reologico del legno e dei materiali derivati dal legno, si devono valutare sia la de-
formazione istantanea sia la deformazione a lungo termine.  

La deformazione istantanea si calcola usando i valori medi dei moduli elastici per le membrature e il valore istantaneo del modu-
lo di scorrimento dei collegamenti.  

 

Tab. 4.4.IV -Valori di kmod per legno e prodotti strutturali a base di legno  

Materiale Riferimento 
Classe di 
servizio 

Classe di durata del carico 
Permanente Lunga Media Breve Istantanea 

Legno massiccio 
Legno lamellare 
incollato (*) 
LVL 

UNI EN 14081-1 
UNI EN 14080 
UNI EN 14374, UNI EN 14279 

1 0,60 0,70 0,80 0,90 1,10 
2 0,60 0,70 0,80 0,90 1,10 

3 0,50 0,55 0,65 0,70 0,90 

Compensato UNI EN 636:2013 
Parti 1, 2, 3  1 0,60 0,70 0,80 0,90 1,10 
Parti 2, 3  2 0,60 0,70 0,80 0,90 1,10 
Parte 3  3 0,50 0,55 0,65 0,70 0,90 

Pannello di sca-
glie orientate 
(OSB)  

UNI EN 300:2006 
OSB/2  1 0,30 0,45 0,65 0,85 1,10 
OSB/3 – OSB/4 1 0,40 0,50 0,70 0,90 1,10 

2 0,30 0,40 0,55 0,70 0,90 

Pannello di parti-
celle  
(truciolare)  

UNI EN 312 :2010 

Parti 4, 5  1 0,30 0,45 0,65 0,85 1,10 
Parte 5  2 0,20 0,30 0,45 0,60 0,80 
Parti 6, 7  1 0,40 0,50 0,70 0,90 1,10 
Parte 7  2 0,30 0,40 0,55 0,70 0,90 

Pannello di fibre, 
pannelli duri  

UNI EN 622-2:2005 
HB.LA, 
HB.HLA 1 o 2 

1 0,30 0,45 0,65 0,85 1,10 

HB.HLA 1 o 2 2 0,20 0,30 0,45 0,60 0,80 

Pannello di fibre, 
pannelli semiduri 

UNI EN 622-3:2005 
MBH.LA1 o 2 1 0,20 0,40 0,60 0,80 1,10 
MBH.HLS1 o 2 1 0,20 0,40 0,60 0,80 1,10 

2 - - - 0,45 0,80 
Pannello di fibra 
di legno, ottenu-
to per via secca 
(MDF) 

UNI EN 622-5:2010 

MDF.LA, 
MDF.HLS 

1 0,20 0,40 0,60 0,80 1,10 

MDF.HLS 2 - - - 0,45 0,80 

Per i materiali non compresi nella Tabella si potrà fare riferimento ai pertinenti valori riportati nei riferi-
menti tecnici di comprovata validità indicati nel Capitolo 12, nel rispetto dei livelli di sicurezza delle pre-
senti norme. 
(*) I valori indicati si possono adottare anche per i pannelli di tavole incollate a strati incrociati, ma limitatamen-
te alle classi di servizio 1 e 2.  
 

 

La deformazione a lungo termine può essere calcolata utilizzando i valori medi dei moduli elastici ridotti opportunamente me-
diante il fattore 1/(1+ kdef), per le membrature, e utilizzando un valore ridotto nello stesso modo del modulo di scorrimento dei 
collegamenti. 
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Il coefficiente kdef tiene conto dell’aumento di deformabilità con il tempo causato dall’effetto combinato della viscosità, 
dell’umidità del materiale e delle sue variazioni. I valori di kdef sono riportati nella Tab. 4.4.V.  

La freccia (valore dello spostamento ortogonale all’asse dell’elemento) netta di un elemento inflesso è data dalla somma della 
freccia dovuta ai soli carichi permanenti, della freccia dovuta ai soli carichi variabili, dedotta dalla eventuale controfreccia (qualo-
ra presente). 

Nei casi in cui sia opportuno limitare la freccia istantanea dovuta ai soli carichi variabili nella combinazione di carico rara, in 
mancanza di più precise indicazioni, si raccomanda che essa sia inferiore a L /300, essendo L la luce dell’elemento o, nel caso di 
mensole, il doppio dello sbalzo. 

Nei casi in cui sia opportuno limitare la freccia finale, in mancanza di più precise indicazioni, si raccomanda che essa sia inferiore 
a L /200, essendo L la luce dell’elemento o, nel caso di mensole, il doppio dello sbalzo. 

Per il calcolo della freccia finale si potrà fare utile riferimento ai documenti di comprovata validità cui al capitolo 12. 

I limiti indicati per la freccia costituiscono solo requisiti minimi indicativi. Limitazioni più severe possono rivelarsi necessarie in 
casi particolari, ad esempio in relazione ad elementi portati non facenti parte della struttura. In generale, nel caso di impalcati, si 
raccomanda la verifica della compatibilità della deformazione con la destinazione d’uso. 
 

Tab. 4.4.V -Valori di  kdef  per legno e prodotti strutturali a base di legno  

Materiale Riferimento Classe di servizio 
1 2 3 

Legno massiccio * UNI EN 14081-1  0,60 0,80 2,00 

Legno lamellare incollato  UNI EN 14080  0,60 0,80 2,00 

LVL UNI EN 14374, UNI EN 14279 0,60 0,80 2,00 

Compensato  UNI EN 636:2013 

Parte 1  0,80 - - 
Parte 2  0,80 1,00 - 
Parte 3  0,80 1,00 2,50 

Pannelli di scaglie orientate (OSB)  UNI EN 300:2006 
OSB/2  2,25 - - 

OSB/3 OSB/4  1,50 2,25 - 

Pannello di particelle (truciolare)  UNI EN 312:2010 

Parte 4  2,25 - - 

Parte 5  2,25 3,00 - 

Parte 6  1,50 - - 

Parte 7  1,50 2,25 - 

Pannello di fibre, pannelli duri UNI EN 622-2::2005 

HB.LA 2,25 - - 

HB.HLA1, 
HB.HLA2  

2,25 3,00 - 

Pannello di fibre, pannelli semiduri UNI EN 622-3:2005 

MBH.LA1, 
MBH.LA2  

3,00 - - 

MBH.HLS1, 
MBH.HLS2  

3,00 4,00 - 

Pannello di fibra di legno, ottenuto per 
via secca (MDF) UNI EN 622-5:2010 

MDF.LA 2,25 - - 

MDF.HLS 2,25 3,00 - 

Per materiale posto in opera con umidità prossima al punto di saturazione, e che possa essere soggetto a essiccazione 
sotto carico, il valore di kdef dovrà, in assenza di idonei provvedimenti, essere aumentato a seguito di opportune valu-

tazioni, sommando ai termini della tabella un valore comunque non inferiore a 2,0. 
Per i materiali non compresi nella Tabella si potrà fare riferimento ai pertinenti valori riportati nei riferimenti tecnici di 
comprovata validità indicati nel Capitolo 12, nel rispetto dei livelli di sicurezza delle presenti norme. 
* I valori indicati si possono adottare anche per i pannelli di tavole incollate a strati incrociati, ma limitatamente alle 
classi di servizio 1 e 2. 

4.4.8.4.4.8.4.4.8.4.4.8.    STATI LIMITE ULTIMI STATI LIMITE ULTIMI STATI LIMITE ULTIMI STATI LIMITE ULTIMI     

4.4.8.1  VERIFICHE DI RESISTENZA  

Le tensioni interne si possono calcolare nell’ipotesi di conservazione delle sezioni piane e di una relazione lineare tra tensioni e 
deformazioni fino alla rottura.  

Le resistenze di progetto dei materiali Xd sono quelle definite al § 4.4.6. 

Le prescrizioni del presente paragrafo si riferiscono alla verifica di resistenza di elementi strutturali in legno massiccio o di pro-
dotti derivati dal legno aventi direzione della fibratura coincidente sostanzialmente con il proprio asse longitudinale e sezione 
trasversale costante, soggetti a sforzi agenti prevalentemente lungo uno o più assi principali dell’elemento stesso (Fig. 4.4.1).  

A causa dell’anisotropia del materiale, le verifiche degli stati tensionali di trazione e compressione si devono eseguire tenendo 
conto dell’angolo tra direzione della fibratura e direzione della tensione.  
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Fig. 4.4.1 - Assi dell’elemento  

 

4.4.8.1.1  Trazione parallela alla fibratura  

Deve essere soddisfatta la seguente condizione:  

 σt,0,d ≤ ft,0,d  [4.4.2]  
dove:  

σt,0,d è la tensione di progetto a trazione parallela alla fibratura valutata sulla sezione netta;  

ft,0,d  è la corrispondente resistenza di progetto (formula 4.4.1), determinata tenendo conto anche delle dimensioni della sezione 
trasversale mediante il coefficiente kh, come definito al § 11.7.1.1.  

Nelle giunzioni di estremità si dovrà tener conto dell’eventuale azione flettente indotta dall’eccentricità dell’azione di trazione 
attraverso il giunto: tali azioni secondarie potranno essere computate, in via approssimata, attraverso una opportuna riduzione 
della resistenza di progetto a trazione.  

4.4.8.1.2  Trazione perpendicolare alla fibratura  

Nella verifica degli elementi si dovrà opportunamente tener conto del volume effettivamente sollecitato a trazione. Per tale verifi-
ca si dovrà far riferimento a normative di comprovata validità.  

Particolare attenzione dovrà essere posta nella verifica degli elementi soggetti a forze trasversali applicate in prossimità dei bordi 
della sezione in direzione tale da indurre tensione di trazione perpendicolare alla fibratura.  

4.4.8.1.3  Compressione parallela alla fibratura  

Deve essere soddisfatta la seguente condizione:  

 σc,0,d ≤ fc,0,d  [4.4.3] 
dove:   
σc,0,d  è la tensione di progetto a compressione parallela alla fibratura;  
fc,0,d  è la corrispondente resistenza di progetto (formula 4.4.1).  

Deve essere inoltre effettuata la verifica di stabilità per elementi compressi, come definita al § 4.4.8.2.2. 

4.4.8.1.4  Compressione perpendicolare alla fibratura  

Deve essere soddisfatta la seguente condizione:  

 σc,90,d ≤ fc,90,d  [4.4.4] 
dove:  
σc,90,d  è la tensione di progetto a compressione ortogonale alla fibratura;  

fc,90,d è la corrispondente resistenza di progetto (formula 4.4.1).  

Nella valutazione di σc,90,d è possibile tenere conto della ripartizione del carico nella direzione della fibratura lungo l’altezza della 
sezione trasversale dell’elemento. È possibile, con riferimento a normative di comprovata validità, tener conto di una larghezza 
efficace maggiore di quella di carico.  

4.4.8.1.5  Compressione inclinata rispetto alla fibratura  

Nel caso di tensioni di compressione agenti lungo una direzione inclinata rispetto alla fibratura si deve opportunamente tener 
conto della sua influenza sulla resistenza, facendo riferimento a normative di comprovata validità.  

4.4.8.1.6  Flessione  

Devono essere soddisfatte entrambe le condizioni seguenti:  

 
[4.4.5a] 
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[4.4.5b] 

dove:  

σm,y,d e σm,z,d sono le tensioni di progetto massime per flessione rispettivamente nei piani xz e xy determinate assumendo una 
distribuzione elastico lineare delle tensioni sulla sezione (vedi Fig. 4.4.1);  

fm,y,d e fm,z,d  sono le corrispondenti resistenze di progetto a flessione(formula 4.4.1), determinate tenendo conto anche delle di-
mensioni della sezione trasversale mediante il coefficiente kh, come definito al § 11.7.1.1.  

I valori da adottare per il coefficiente km, che tiene conto convenzionalmente della ridistribuzione delle tensioni e della disomo-
geneità del materiale nella sezione trasversale, sono:  

– km = 0,7 per sezioni trasversali rettangolari;  

– km = 1,0 per altre sezioni trasversali.  

Deve essere inoltre effettuata la verifica di stabilità per elementi inflessi (svergolamento o instabilità flesso-torsionale), come defi-
nita al § 4.4.8.2.1.  

4.4.8.1.7  Tensoflessione  

Nel caso di sforzo normale di trazione accompagnato da sollecitazioni di flessione attorno ai due assi principali dell’elemento 
strutturale, devono essere soddisfatte entrambe le seguenti condizioni:  

 
[4.4.6a] 

 
[4.4.6b] 

I valori di km da utilizzare sono quelli riportati al § 4.4.8.1.6.  

Deve essere inoltre effettuata la verifica di stabilità per elementi inflessi (svergolamento o instabilità flesso-torsionale), come defi-
nita al § 4.4.8.2.1.  

4.4.8.1.8  Pressoflessione  

Nel caso di sforzo normale di compressione accompagnato da sollecitazioni di flessione attorno ai due assi principali 
dell’elemento strutturale, devono essere soddisfatte entrambe le seguenti condizioni:  

 

[4.4.7a] 

 
[4.4.7b] 

I valori di km da utilizzare sono quelli riportati al precedente § 4.4.8.1.6.  

Devono essere inoltre effettuate le verifiche di stabilità, come definite al § 4.4.8.2. 

4.4.8.1.9  Taglio  

Deve essere soddisfatta la condizione:  

 τd ≤ fv,d,  [4.4.8] 
dove:  

τd  è la massima tensione tangenziale di progetto, valutata secondo la teoria di Jourawski; 

fv,d  è la corrispondente resistenza di progetto a taglio (formula 4.4.1). 

Alle estremità della trave si potrà effettuare la verifica sopra indicata valutando in modo convenzionale τd, considerando nullo, ai 
fini del calcolo dello sforzo di taglio di estremità, il contributo di eventuali forze agenti all’interno del tratto di lunghezza pari 
all’altezza h della trave, misurato a partire dal bordo interno dell’appoggio, o all’altezza effettiva ridotta heff nel caso di travi con 
intagli.  

Per la verifica di travi con intagli o rastremazioni di estremità si farà riferimento a normative di comprovata validità.  

La resistenza a taglio per rotolamento delle fibre (rolling shear) si può assumere non maggiore di due volte la resistenza a trazio-
ne in direzione ortogonale alla fibratura.  

4.4.8.1.10  Torsione  

Deve essere soddisfatta la condizione:  

 τtor,d ≤ ksh fv,d,  [4.4.9] 
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dove:  

τtor,d  è la massima tensione tangenziale di progetto per torsione;  

ksh  è un coefficiente che tiene conto della forma della sezione trasversale; 

fv,d  è la resistenza di progetto a taglio (formula 4.4.1).  

Per il coefficiente ksh si possono assumere i valori: 

ksh = 1,2  per sezioni circolari piene;  

ksh = 1+ 0,15 h/b ≤ 2  per sezioni rettangolari piene, di lati b e h, b ≤ h;  

ksh = 1  per altri tipi di sezione.  

4.4.8.1.11  Taglio e torsione  

Nel caso di torsione accompagnata da taglio si può eseguire una verifica combinata adottando la formula di interazione:  

 1
ffk

2

dv,

d

dv,sh

dtor, ≤












 τ
+

τ
 [4.4.10] 

ove il significato dei simboli è quello riportato nei paragrafi corrispondenti alle verifiche a taglio e a torsione.  

4.4.8.2  VERIFICHE DI STABILITÀ  

Oltre alle verifiche di resistenza devono essere eseguite le verifiche necessarie ad accertare la sicurezza della struttura o delle sin-
gole membrature nei confronti di possibili fenomeni di instabilità, quali lo svergolamento delle travi inflesse (instabilità flesso-
torsionale) e lo sbandamento laterale degli elementi compressi o pressoinflessi.  

Nella valutazione della sicurezza all’instabilità occorre tener conto, per il calcolo delle tensioni per flessione, anche della curvatu-
ra iniziale dell’elemento, dell’eccentricità del carico assiale e delle eventuali deformazioni (frecce o controfrecce) imposte.  

Per queste verifiche si devono utilizzare i valori caratteristici al frattile 5% per i moduli elastici dei materiali.  

4.4.8.2.1  Elementi inflessi (instabilità di trave)  

Nel caso di flessione semplice, con momento flettente agente attorno all’asse forte y della sezione (cioè nel piano ortogonale a 
quello di possibile svergolamento), con riferimento alla tensione dovuta al massimo momento agente nel tratto di trave compreso 
tra due successivi ritegni torsionali, deve essere soddisfatta la relazione:  

 1
fk d,mm,crit

d,m ≤
σ

 [4.4.11] 

 

σm,d tensione di progetto massima per flessione;  

kcrit,m  coefficiente riduttivo di tensione critica per instabilità di trave, per tener conto della riduzione di resistenza dovuta allo 
sbandamento laterale;  

fm,d  resistenza di progetto a flessione (formula 4.4.1), determinata tenendo conto anche delle dimensioni della sezione trasver-
sale mediante il coefficiente kh.  

Per travi aventi una deviazione laterale iniziale rispetto alla rettilineità nei limiti di accettabilità del prodotto, si possono assume-
re i seguenti valori del coefficiente di tensione critica kcrit,m  
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k  [4.4.12] 

 

critm,km,mrel, /f σ=λ snellezza relativa di trave;  

fm,k resistenza caratteristica a flessione (paragrafo 11.7.1.1);  

σm,crit tensione critica per flessione calcolata secondo la teoria classica della stabilità, con i valori dei moduli elastici caratteristi-
ci (frattile 5%) (paragrafo 11.7.1.1). 

4.4.8.2.2  Elementi compressi (instabilità di colonna)  

Nel caso di asta soggetta solo a sforzo normale deve essere soddisfatta la condizione:  

 1
 c,0,dcrit,c

c,0,d ≤
fk

σ
 [4.4.13]  

σc,0,d  tensione di compressione di progetto per sforzo normale;  
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fc,0,d  resistenza di progetto a compressione;  

kcrit,c coefficiente riduttivo di tensione critica per instabilità di colonna valutato per il piano in cui assume il valore minimo.  

Il coefficiente riduttivo kcrit,c si calcola in funzione della snellezza relativa di colonna λrel,c, che vale:  

 
05,0

kc,0,

c,crit

kc,0,
rel,c E

ff

π
λ

σ
λ ==  [4.4.14] 

fc,0,k resistenza caratteristica a compressione parallela alla fibratura;  

σc,crit tensione critica calcolata secondo la teoria classica della stabilità, con i valori dei moduli elastici caratteristici (frattile 5%) 
(paragrafo 11.7.1.1);  

λ snellezza dell’elemento strutturale valutata per il piano in cui essa assume il valore massimo.  

Quando λrel,c ≤ 0,3 si deve porre kcrit,c = 1, altrimenti  
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  [4.4.15] 
con 

 ( )( )2
crel,crel,c 3,015,0k λ+−λβ+=  [4.4.16] 

βc coefficiente di imperfezione, che, se gli elementi rientrano nei limiti di rettilineità definiti al § 4.4.15, può assumere i seguenti 
valori:  

-  per legno massiccio βc = 0,2;  

-  per legno lamellare βc = 0,1.  

4.4.9.4.4.9.4.4.9.4.4.9.    COLLEGAMENTI COLLEGAMENTI COLLEGAMENTI COLLEGAMENTI     

I collegamenti tra gli elementi strutturali devono essere progettati in numero, posizione, resistenza, rigidezza tali da garantire la 
trasmissione delle sollecitazioni di progetto allo stato limite considerato in coerenza ai criteri adottati nello svolgimento 
dell’analisi strutturale. 

Le capacità portanti e le deformabilità dei mezzi di unione utilizzati nei collegamenti devono essere determinate sulla base di 
prove meccaniche, per il cui svolgimento può farsi utile riferimento alle norme UNI EN 1075, UNI EN 1380, UNI EN 1381, UNI 
EN 26891, UNI EN ISO 8970 e alle pertinenti norme europee.  

La capacità portante e la deformabilità dei mezzi di unione possono essere valutate con riferimento a normative di comprovata 
validità.  

Nel calcolo della capacità portante del collegamento realizzato con mezzi di unione del tipo a gambo cilindrico, si dovrà tener 
conto, tra l’altro, della tipologia e della capacità portante ultima del singolo mezzo d’unione, del tipo di unione (legno-legno, 
pannelli-legno, acciaio-legno), del numero di sezioni resistenti e, nel caso di collegamento organizzato con più unioni elementari, 
dell’allineamento dei singoli mezzi di unione.  

È ammesso l’uso di sistemi di unione di tipo speciale purché il comportamento degli stessi sia chiaramente individuato su base 
teorica e/o sperimentale e purché sia comunque garantito un livello di sicurezza non inferiore a quanto previsto nella presente 
norma tecnica. 

Giunti a dita incollati a tutta sezione non possono essere usati in classe di servizio 3.  

In ogni caso i sistemi di unione devono essere verificati nelle reali condizioni di impiego in opera. 

4.4.10.4.4.10.4.4.10.4.4.10.    ELEMENTI STRUTTURALIELEMENTI STRUTTURALIELEMENTI STRUTTURALIELEMENTI STRUTTURALI        

Ogni elemento strutturale, in legno massiccio o in materiali derivati dal legno, prevalentemente compresso, inflesso, teso o sotto-
posto a combinazioni dei precedenti stati di sollecitazione, può essere caratterizzato da un’unica sezione o da una sezione com-
posta da più elementi, incollati o assemblati meccanicamente.  

Le verifiche dell’elemento composto dovranno tener conto degli scorrimenti nelle unioni. A tale scopo è ammesso adottare per le 
unioni un legame lineare tra sforzo e scorrimento.  

Nel caso di elementi strutturali realizzati mediante accoppiamento di elementi a base di legno o di altro materiale tramite connes-
sioni o incollaggi, la verifica complessiva dell’elemento composto dovrà tenere conto dell’effettivo comportamento dell’unione, 
definito con riferimento a normativa tecnica di comprovata validità ed eventualmente per via sperimentale. In ogni caso le solle-
citazioni nei singoli elementi componenti dovranno essere confrontate con quelle specificate ai §§ 4.1, 4.2 in relazione a ciascun 
singolo materiale.  
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4.4.11.4.4.11.4.4.11.4.4.11.    SISTEMI STRUTTURALI SISTEMI STRUTTURALI SISTEMI STRUTTURALI SISTEMI STRUTTURALI     

Le strutture reticolari costituite da elementi lignei assemblati tramite collegamenti metallici, unioni di carpenteria o incollaggio, 
dovranno essere in genere analizzate come sistemi di travi, considerando la deformabilità e le effettive eccentricità dei collega-
menti.  

La stabilità delle singole membrature nelle strutture intelaiate deve essere verificata, in generale, tenendo conto delle effettive 
condizioni dei vincoli nonchè della deformabilità dei nodi e della presenza di eventuali sistemi di controventamento.  

La instabilità delle strutture intelaiate deve essere verificata considerando, oltre agli effetti instabilizzanti dei carichi verticali, an-
che le imperfezioni geometriche e strutturali, inquadrando le corrispondenti azioni convenzionali nella stessa classe di durata dei 
carichi che le hanno provocate.  

Nei casi in cui la stabilità laterale è assicurata dal contrasto di controventamenti adeguati, la lunghezza di libera inflessione dei 
piedritti, in mancanza di un’analisi rigorosa, si può assumere pari all’altezza d’interpiano.  

Per gli archi, oltre alle usuali verifiche, vanno sempre eseguite le verifiche nei confronti dell’instabilità anche al di fuori del piano.  

Per gli archi, come per tutte le strutture spingenti, i vincoli devono essere idonei ad assorbire le componenti orizzontali delle rea-
zioni.  

Le azioni di progetto sui controventi e/o diaframmi devono essere determinate tenendo conto anche delle imperfezioni geometri-
che strutturali, nonché delle deformazioni indotte dai carichi applicati, se significative.  

Qualora le strutture dei tetti e dei solai svolgano anche funzioni di controventamento nel loro piano (diaframmi per tetti e solai), 
la capacità di esplicare tale funzione con un comportamento a lastra deve essere opportunamente verificata, tenendo conto delle 
modalità di realizzazione e delle caratteristiche dei mezzi di unione.  

Qualora gli elementi di parete svolgano anche funzioni di controventamento nel loro piano (diaframma per pareti), la capacità di 
esplicare tale funzione con un comportamento a mensola verticale deve essere opportunamente verificata, tenendo conto delle 
modalità di realizzazione e delle caratteristiche dei mezzi di unione.  

4.4.12.4.4.12.4.4.12.4.4.12.    ROBUSTEROBUSTEROBUSTEROBUSTEZZA ZZA ZZA ZZA     

I requisiti di robustezza strutturale di cui ai §§ 2.1 e 3.1.1 possono essere raggiunti anche mediante l’adozione di opportune scelte 
progettuali e di adeguati provvedimenti costruttivi che, per gli elementi lignei, devono riguardare almeno:  

– la protezione della struttura e dei suoi elementi componenti nei confronti dell’umidità;  

– l’utilizzazione di mezzi di collegamento intrinsecamente duttili o di sistemi di collegamento a comportamento duttile;  

– l’utilizzazione di elementi composti a comportamento globalmente duttile;  

– la limitazione delle zone di materiale legnoso sollecitate a trazione perpendicolarmente alla fibratura, soprattutto nei casi in 
cui tali stati di sollecitazione si accompagnino a tensioni tangenziali (come nel caso degli intagli) e, in genere, quando siano da 
prevedere elevati gradienti di umidità nell’elemento durante la sua vita utile.  

4.4.13.4.4.13.4.4.13.4.4.13.    DURABILITÀ DURABILITÀ DURABILITÀ DURABILITÀ     

In relazione alla classe di servizio della struttura e alle condizioni di carico, dovrà essere predisposto in sede progettuale un pro-
gramma delle operazioni di manutenzione e di controllo da effettuarsi durante la vita della struttura.  

4.4.14.4.4.14.4.4.14.4.4.14.    RESISTENZA AL FUOCO RESISTENZA AL FUOCO RESISTENZA AL FUOCO RESISTENZA AL FUOCO     

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1995-1-2, utilizzando i coefficienti γM (vedi § 
4.4.6, Tab. 4.4.III) relativi alle combinazioni eccezionali.  

4.4.15.4.4.15.4.4.15.4.4.15.    REGOLE PER L’ESECUZIREGOLE PER L’ESECUZIREGOLE PER L’ESECUZIREGOLE PER L’ESECUZIONE ONE ONE ONE     

In assenza di specifiche prescrizioni contenute nelle pertinenti norme di prodotto, le tolleranze di lavorazione così come quelle di 
esecuzione devono essere definite in fase progettuale.  

In assenza di specifiche prescrizioni contenute nelle pertinenti norme di prodotto, al fine di limitare la variazione dell’umidità del 
materiale e dei suoi effetti sul comportamento strutturale, le condizioni di stoccaggio, montaggio e le fasi di carico parziali, devo-
no essere definite in fase progettuale.  

Per tutte le membrature per le quali sia significativo il problema della instabilità, lo scostamento dalla configurazione geometrica 
teorica non dovrà superare 1/500 della distanza tra due vincoli successivi, nel caso di elementi lamellari incollati, e 1/300 della 
medesima distanza, nel caso di elementi di legno massiccio. 

Il legno, i componenti derivati dal legno e gli elementi strutturali non dovranno di regola essere esposti a condizioni atmosferiche 
più severe di quelle previste per la struttura finita e che comunque producano effetti che ne compromettano l’efficienza struttura-
le.  

Prima della costruzione o comunque prima della messa in carico, il legno dovrà essere portato ad una umidità il più vicino possi-
bile a quella appropriata alle condizioni ambientali in cui si troverà nell’opera finita.  
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Qualora si operi con elementi lignei per i quali assumano importanza trascurabile gli effetti del ritiro, o comunque della variazio-
ne della umidità, si potrà accettare durante la posa in opera una maggiore umidità del materiale, purché sia assicurata al legno la 
possibilità di un successivo asciugamento, fino a raggiungere l’umidità prevista in fase progettuale senza che ne venga compro-
messa l’efficienza strutturale. 

I sistemi di collegamento non devono presentare distorsioni permanenti in opera. 

 

4.4.16.4.4.16.4.4.16.4.4.16.    VERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE, COIONI TRANSITORIE, COIONI TRANSITORIE, COIONI TRANSITORIE, CONTROLLI E PROVE DI CNTROLLI E PROVE DI CNTROLLI E PROVE DI CNTROLLI E PROVE DI CARICO ARICO ARICO ARICO     

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

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

L’assegnazione delle azioni di progetto ad una delle classi di durata del carico e delle classi di servizio dovrà essere congruente 
con la effettiva durata della situazione transitoria in esame. 

In aggiunta a quanto previsto al Capitolo 9, l’esecuzione delle prove di carico per le strutture con elementi portanti di legno o con 
materiali derivati dal legno, dovrà tener conto della temperatura ambientale e dell’umidità del materiale.  

L’applicazione del carico dovrà essere in grado di evidenziare la dipendenza del comportamento del materiale dalla durata e dal-
la velocità di applicazione del carico.  

A tal fine, si possono adottare metodi e protocolli di prova riportati in normative di comprovata validità.  

4.4.17.4.4.17.4.4.17.4.4.17.    VERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZIONI PROGETTUALI ECCIONI PROGETTUALI ECCIONI PROGETTUALI ECCIONI PROGETTUALI ECCEZIONALI EZIONALI EZIONALI EZIONALI     

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

4.4.14.4.14.4.14.4.18888....    RESISTENZA AL FUOCO RESISTENZA AL FUOCO RESISTENZA AL FUOCO RESISTENZA AL FUOCO     

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1995-1-2, utilizzando i coefficienti γM relativi alle 
combinazioni eccezionali.  

4.4.4.4.4444....11118888....    PROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRATA DA PROVE ATA DA PROVE ATA DA PROVE ATA DA PROVE E VERIFICA MEDIANTE E VERIFICA MEDIANTE E VERIFICA MEDIANTE E VERIFICA MEDIANTE PROVEPROVEPROVEPROVE    

La resistenza e la funzionalità di strutture e elementi strutturali può essere misurata attraverso prove su campioni di adeguata 
numerosità.  

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

Indicazioni più dettagliate al riguardo e metodi operativi completi per la progettazione integrata da prove possono essere reperiti 
nella Appendice D della UNI EN 1990:2006. 
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4.5.4.5.4.5.4.5. COSTRUZIONI DI MURATCOSTRUZIONI DI MURATCOSTRUZIONI DI MURATCOSTRUZIONI DI MURATURA URA URA URA     

4.5.1.4.5.1.4.5.1.4.5.1.    DEFINIZIONI DEFINIZIONI DEFINIZIONI DEFINIZIONI     

Formano oggetto delle presenti norme le costruzioni con struttura portante verticale realizzata con sistemi di muratura in grado 
di sopportare azioni verticali ed orizzontali, collegati tra di loro da strutture di impalcato, orizzontali ai piani ed eventualmente 
inclinate in copertura, e da opere di fondazione.  

Per l’impiego di tipologie murarie o materiali diversi rispetto a quanto di seguito specificato si applica quanto previsto ai §§ 4.6 o 
11.1. 

4.5.2.4.5.2.4.5.2.4.5.2.    MATERIALI E CARATTERMATERIALI E CARATTERMATERIALI E CARATTERMATERIALI E CARATTERISTICHE TIPOLOGICHE ISTICHE TIPOLOGICHE ISTICHE TIPOLOGICHE ISTICHE TIPOLOGICHE     

4.5.2.1  MALTE  

Le prescrizioni riguardanti le malte per muratura sono contenute nel § 11.10.2.  

4.5.2.2 ELEMENTI RESISTENTI IN MURATURA  

4.5.2.2.1 Elementi artificiali 

Per gli elementi resistenti artificiali da impiegare con funzione resistente si applicano le prescrizioni riportate al § 11.10.1.  

Gli elementi resistenti artificiali possono essere dotati di fori in direzione normale al piano di posa (foratura verticale) oppure in 
direzione parallela (foratura orizzontale) con caratteristiche di cui al § 11.10. Gli elementi possono essere rettificati sulla superficie 
di posa.  

Per l’impiego nelle opere trattate dalla presente norma, gli elementi sono classificati in base alla percentuale di foratura ϕ ed 
all’area media della sezione normale di ogni singolo foro f.  

I fori sono di regola distribuiti pressoché uniformemente sulla faccia dell’elemento.  

La percentuale di foratura è espressa dalla relazione ϕ =100 F/A dove:  
F  è l’area complessiva dei fori passanti e profondi non passanti;  
A  è l’area lorda della faccia dell’elemento di muratura delimitata dal suo perimetro.  

Nel caso dei blocchi in laterizio estrusi la percentuale di foratura ϕ coincide con la percentuale in volume dei vuoti come definita 
dalla norma UNI EN 772-9:2007.  

Le Tab. 4.5.Ia-b riportano la classificazione per gli elementi in laterizio e calcestruzzo rispettivamente.  

Tab. 4.5.Ia - Classificazione elementi in laterizio  
Elementi Percentuale di foratura ϕ Area f della sezione normale del foro 

Pieni  ϕ≤15% f ≤9 cm² 
Semipieni  15% < ϕ≤ 45% f ≤12 cm² 
Forati  45% < ϕ≤ 55% f ≤15 cm² 

Gli elementi possono avere incavi di limitata profondità destinati ad essere riempiti dal letto di malta.  

Elementi di laterizio di area lorda A maggiore di 300 cm² possono essere dotati di un foro di presa di area massima pari a 35 cm², da 
computare nella percentuale complessiva della foratura, avente lo scopo di agevolare la presa manuale; per A superiore a 580 cm² 
sono ammessi due fori, ciascuno di area massima pari a 35 cm², oppure un foro di presa o per l’eventuale alloggiamento della arma-
tura la cui area non superi 70 cm².  
 

Tab. 4.5.Ib - Classificazione elementi in calcestruzzo  

Elementi Percentuale di foratura ϕ 
Area f della sezione normale del foro 

A ≤ 900 cm² A > 900 cm² 

Pieni  ϕ≤ 15% f ≤ 0,10 A f ≤ 0,15 A 
Semipieni  15% < ϕ ≤ 45% f ≤ 0,10 A f ≤ 0,15 A 
Forati  45% < ϕ ≤ 55% f ≤ 0,10 A f ≤ 0,15 A 

 

Non sono soggetti a limitazione i fori degli elementi in laterizio e calcestruzzo destinati ad essere riempiti di calcestruzzo o malta.  

Lo spessore minimo dei setti interni (distanza minima tra due fori) è il seguente: 

elementi in laterizio e di silicato di calcio:  7 mm; 
elementi in calcestruzzo:   18 mm; 

Spessore minimo dei setti esterni (distanza minima dal bordo esterno al foro più vicino al netto dell’eventuale rigatura) è il se-
guente: 
elementi in laterizio e di silicato di calcio:  10 mm; 
elementi in calcestruzzo:   18 mm; 

Per i valori di adesività malta/elemento resistente si può fare riferimento a indicazioni di normative di riconosciuta validità.  
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4.5.2.2.2 Elementi naturali  

Gli elementi naturali sono ricavati da materiale lapideo non friabile o sfaldabile, e resistente al gelo; essi non devono contenere in 
misura sensibile sostanze solubili, o residui organici e devono essere integri, senza zone alterate o rimovibili.  

Gli elementi devono possedere i requisiti di resistenza meccanica ed adesività alle malte determinati secondo le modalità descrit-
te nel § 11.10.3.  

4.5.2.3  MURATURE  

Le murature costituite dall’assemblaggio organizzato ed efficace di elementi e malta possono essere a singolo paramento, se la pa-
rete è senza cavità o giunti verticali continui nel suo piano, o a paramento doppio. In questo ultimo caso, qualora siano presenti le 
connessioni trasversali previste dall’Eurocodice UNI EN 1996-1-1, si farà riferimento agli stessi Eurocodici UNI EN 1996-1-1, op-
pure, in assenza delle connessioni trasversali previste dall’Eurocodice, si applica quanto previsto al § 4.6.  

Nel caso di elementi naturali, le pietre di geometria pressoché parallelepipeda, poste in opera in strati regolari, formano le mura-
ture di pietra squadrata. L’impiego di materiale di cava grossolanamente lavorato è consentito per le nuove costruzioni, purché 
posto in opera in strati pressoché regolari: in tal caso si parla di muratura di pietra non squadrata; se la muratura in pietra non 
squadrata è intercalata, ad interasse non superiore a 1,6 m e per tutta la lunghezza e lo spessore del muro, da fasce di calcestruzzo 
semplice o armato oppure da ricorsi orizzontali costituiti da almeno due filari di laterizio pieno, si parla di muratura listata.  

L’uso di giunti di malta sottili (spessore compreso tra 0.5 mm e 3 mm) e/o di giunti verticali a secco va limitato ad edifici con nu-
mero di piani fuori terra non superiore a quanto specificato al § 7.8.1.2 ed altezza interpiano massima di 3.5 m.  

4.5.3.4.5.3.4.5.3.4.5.3.    CARATTERISTICHE MECCCARATTERISTICHE MECCCARATTERISTICHE MECCCARATTERISTICHE MECCANICHE DELLE MURATURANICHE DELLE MURATURANICHE DELLE MURATURANICHE DELLE MURATURE E E E     

Le proprietà fondamentali in base alle quali si classifica una muratura sono la resistenza caratteristica a compressione fk, la resi-
stenza caratteristica a taglio in assenza di azione assiale fvk0, il modulo di elasticità normale secante E, il modulo di elasticità tan-
genziale secante G.  

Le resistenze caratteristiche fk e fvk0 sono determinate o per via sperimentale su campioni di muro o, con alcune limitazioni, in 
funzione delle proprietà dei componenti. Le modalità per determinare le resistenze caratteristiche sono indicate nel § 11.10.3, do-
ve sono anche riportate le modalità per la valutazione dei moduli di elasticità.  

In ogni caso i valori delle caratteristiche meccaniche utilizzate per le verifiche devono essere indicati nel progetto delle opere.  

In ogni caso, quando è richiesto un valore di fk maggiore o uguale a 8 MPa si deve controllare il valore di fk, mediante prove spe-
rimentali come indicato nel § 11.10.  

4.5.4.4.5.4.4.5.4.4.5.4.    ORGANIZZAZIONE STRUTORGANIZZAZIONE STRUTORGANIZZAZIONE STRUTORGANIZZAZIONE STRUTTURALE TURALE TURALE TURALE     

L’edificio a muratura portante deve essere concepito come una struttura tridimensionale. I sistemi resistenti di pareti di muratu-
ra, gli orizzontamenti e le fondazioni devono essere collegati tra di loro in modo da resistere alle azioni verticali ed orizzontali.  

I pannelli murari, di muratura non armata, sono considerati resistenti anche alle azioni orizzontali quando hanno una lunghezza 
non inferiore a 0,3 volte l’altezza di interpiano; i pannelli murari svolgono funzione portante, quando sono sollecitati prevalen-
temente da azioni verticali, e svolgono funzione di controvento, quando sollecitati prevalentemente da azioni orizzontali. Ai fini 
di un adeguato comportamento statico e dinamico dell’edificio, tutti le pareti devono assolvere, per quanto possibile, sia la fun-
zione portante sia la funzione di controventamento.  

Gli orizzontamenti sono generalmente solai piani, o con falde inclinate in copertura, che devono assicurare, per resistenza e rigi-
dezza, la ripartizione delle azioni orizzontali fra i muri di controventamento.  

L’organizzazione dell’intera struttura e l’interazione ed il collegamento tra le sue parti devono essere tali da assicurare appropria-
ta resistenza e stabilità, ed un comportamento d’insieme “scatolare”.  

Per garantire un comportamento scatolare, muri ed orizzontamenti devono essere opportunamente collegati fra loro. Tutte le pa-
reti devono essere collegate al livello dei solai mediante cordoli di piano di calcestruzzo armato e, tra di loro, mediante ammor-
samenti lungo le intersezioni verticali. I cordoli di piano devono avere adeguata sezione ed armatura.  

Devono inoltre essere previsti opportuni incatenamenti al livello dei solai, aventi lo scopo di collegare tra loro i muri paralleli del-
la scatola muraria. Tali incatenamenti devono essere realizzati per mezzo di armature metalliche o altro materiale resistente a tra-
zione, le cui estremità devono essere efficacemente ancorate ai cordoli. Per il collegamento nella direzione di tessitura del solaio 
possono essere omessi gli incatenamenti quando il collegamento è assicurato dal solaio stesso. Per il collegamento in direzione 
normale alla tessitura del solaio, si possono adottare opportuni accorgimenti che sostituiscano efficacemente gli incatenamenti 
costituiti da tiranti estranei al solaio.  

Il collegamento fra la fondazione e la struttura in elevazione è generalmente realizzato mediante cordolo in calcestruzzo armato 
disposto alla base di tutte le murature verticali resistenti. È possibile realizzare la prima elevazione con pareti di calcestruzzo ar-
mato; in tal caso la disposizione delle fondazioni e delle murature sovrastanti deve essere tale da garantire un adeguato centrag-
gio dei carichi trasmessi alle pareti della prima elevazione ed alla fondazione.  

Lo spessore dei muri portanti non può essere inferiore ai seguenti valori:  
– muratura in elementi resistenti artificiali pieni  150 mm  
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– muratura in elementi resistenti artificiali semipieni  200 mm  

– muratura in elementi resistenti artificiali forati  240 mm  

– muratura di pietra squadrata  240 mm  

– muratura di pietra listata  400 mm  

– muratura di pietra non squadrata 500 mm  

I fenomeni del secondo ordine possono essere controllati mediante la snellezza convenzionale della parete, definita dal rapporto:  

 λ = h0 / t  [4.5.1] 

dove h0 è la lunghezza libera di inflessione della parete valutata in base alle condizioni di vincolo ai bordi espresse dalla [4.5.5] e t 
è lo spessore della parete.  

Il valore della snellezza λ non deve risultare superiore a 20.  

4.5.5.4.5.5.4.5.5.4.5.5.    ANALISI STRUTTURALE ANALISI STRUTTURALE ANALISI STRUTTURALE ANALISI STRUTTURALE     

La risposta strutturale è calcolata usando:  
–  analisi semplificate. 
–  analisi lineari, assumendo i valori secanti dei moduli di elasticità 
–  analisi non lineari  

Per la valutazione di effetti locali è consentito l’impiego di modelli di calcolo relativi a parti isolate della struttura.  

Per il calcolo dei carichi trasmessi dai solai alle pareti e per la valutazione su queste ultime degli effetti delle azioni fuori dal pia-
no, è consentito l’impiego di modelli semplificati, basati sullo schema dell’articolazione completa alle estremità degli elementi 
strutturali.  

4.5.6.4.5.6.4.5.6.4.5.6.    VERIFICHE VERIFICHE VERIFICHE VERIFICHE     

Le verifiche sono condotte con l’ipotesi di conservazione delle sezioni piane e trascurando la resistenza a trazione per flessione 
della muratura.  

Oltre alle verifiche sulle pareti portanti, si deve eseguire anche la verifica di travi di accoppiamento in muratura ordinaria, quan-
do prese in considerazione dal modello della struttura. Tali verifiche si eseguono in analogia a quanto previsto per i pannelli mu-
rari verticali.  

4.5.6.1  RESISTENZE DI PROGETTO  

Le resistenze di progetto da impiegare, rispettivamente, per le verifiche a compressione, pressoflessione e a carichi concentrati 
(fd), e a taglio (fvd) valgono:  

 fd = fk /γM  [4.5.2]  

 fvd = fvk / γM  [4.5.3]  

dove  

fk  è la resistenza caratteristica a compressione della muratura;  

fvk  è la resistenza caratteristica a taglio della muratura in presenza delle effettive tensioni di compressione, valutata secondo 
quanto indicato al §11.10.3.3, in cui γM  è il coefficiente parziale di sicurezza sulla resistenza a compressione della muratura, 
comprensivo delle incertezze di modello e di geometria, fornito dalla Tab. 4.5.II, in funzione delle classi di esecuzione più 
avanti precisate, e a seconda che gli elementi resistenti utilizzati siano di categoria I o di categoria II (vedi § 11.10.1).  

 

Tab. 4.5.II. Valori del coefficiente γM in funzione della classe di esecuzione e della categoria degli elementi resistenti  

Materiale 
Classe di esecuzione 

1 2 

Muratura con elementi resistenti di categoria I, malta a prestazione garantita  2,0 2,5 
Muratura con elementi resistenti di categoria I, malta a composizione prescritta 2,2 2,7 
Muratura con elementi resistenti di categoria II, ogni tipo di malta 2,5 3,0 

 

L’attribuzione delle Classi di esecuzione 1 e 2 viene effettuata adottando quanto di seguito indicato.  

In ogni caso occorre (Classe 2):  

– disponibilità di specifico personale qualificato e con esperienza, dipendente dell’impresa esecutrice, per la supervisione del 
lavoro (capocantiere);  

– disponibilità di specifico personale qualificato e con esperienza, indipendente dall’impresa esecutrice, per il controllo ispettivo 
del lavoro (direttore dei lavori).  

La Classe 1 è attribuita qualora siano previsti, oltre ai controlli di cui sopra, le seguenti operazioni di controllo: 
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– controllo e valutazione in loco delle proprietà della malta e del calcestruzzo;  

– dosaggio dei componenti della malta “a volume” con l’uso di opportuni contenitori di misura e controllo delle operazioni di 
miscelazione o uso di malta premiscelata certificata dal produttore.  

4.5.6.2  VERIFICHE AGLI STATI LIMITE ULTIMI  

Gli stati limite ultimi da verificare sono:  

–  presso flessione per carichi laterali (resistenza e stabilità fuori dal piano);  

–  presso flessione nel piano del muro;  

–  taglio per azioni nel piano del muro;  

–  carichi concentrati; 

–  flessione e taglio di travi di accoppiamento.  

Le verifiche vanno condotte con riferimento a normative di comprovata validità.  

Per la verifica a presso flessione per carichi laterali, nel caso di adozione dell’ipotesi di articolazione completa delle estremità del-
la parete (vedi § 4.5.5), è consentito far riferimento al metodo semplificato di seguito riportato.  

La resistenza unitaria di progetto ridotta fd,rid riferita all’elemento strutturale si assume pari a 

 drid,d ff Φ=   [4.5.4] 

in cui Φ è il coefficiente di riduzione della resistenza del materiale, riportato in Tab. 4.5.III in funzione della snellezza convenzio-
nale λ e del coefficiente di eccentricità m definito più avanti (equazione [4.5.6]).  

Per valori non contemplati in tabella è ammessa l’interpolazione lineare; in nessun caso sono ammesse estrapolazioni.  
 

Tab. 4.5.III -Valori del coefficiente Φ con l’ipotesi della articolazione (a cerniera)  

Snellezza λλλλ Coefficiente di eccentricità m = 6 e/t 

 0 0,5 1,0 1,5 2,0 

0 1,00 0,74 0,59 0,44 0,33 

5 0,97 0,71 0,55 0,39 0,27 

10 0,86 0,61 0,45 0,27 0,16 

15 0,69 0,48 0,32 0,17  

20 0,53 0,36 0,23   

 

Per la valutazione della snellezza convenzionale λ della parete secondo l’espressione [4.5.1] la lunghezza libera d’inflessione del 
muro h0 è data dalla relazione  

 h0 = ρh  [4.5.5] 

in cui il fattore ρ tiene conto dell’efficacia del vincolo fornito dai muri ortogonali e h è l’altezza interna di piano; ρ assume il valo-
re 1 per muro isolato, e i valori indicati nella Tab. 4.5.IV, quando il muro non ha aperture ed è irrigidito con efficace vincolo da 
due muri trasversali di spessore non inferiore a 200 mm, e di lunghezza l non inferiore a 1/5 h, posti ad interasse a.  
 

Tab. 4.5.IV - Fattore laterale di vincolo  

h/a ρρρρ 

h/a ≤ 0,5 1 
0,5 < h/a ≤ 1,0 3/2 – h/a 

1,0 < h/a 1/[1+(h/a)2] 

 

Se un muro trasversale ha aperture, si ritiene convenzionalmente che la sua funzione di irrigidimento possa essere espletata 
quando lo stipite delle aperture disti dalla superficie del muro irrigidito almeno 1/5 dell’altezza del muro stesso; in caso contrario 
si assume ρ = 1.  

Nella lunghezza l del muro di irrigidimento si intende compresa anche metà dello spessore del muro irrigidito. Il coefficiente di 

eccentricità m è definito dalla relazione:  

 m = 6 e/t  [4.5.6] 

essendo e l’eccentricità totale e t lo spessore del muro. Le eccentricità dei carichi verticali sullo spessore della muratura sono do-
vute alle eccentricità totali dei carichi verticali, alle tolleranze di esecuzione ed alle azioni orizzontali. Esse possono essere deter-
minate convenzionalmente con i criteri che seguono.  

a) eccentricità totale dei carichi verticali:  
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dove:  
es1  eccentricità della risultante dei carichi trasmessi dai muri dei piani superiori rispetto al piano medio del muro da verifica-

re;  

es2  eccentricità delle reazioni di appoggio dei solai soprastanti la sezione di verifica;  

N1  carico trasmesso dal muro sovrastante supposto centrato rispetto al muro stesso;  

N2  reazione di appoggio dei solai sovrastanti il muro da verificare;  

d1  eccentricità di N1 rispetto al piano medio del muro da verificare;  

d2  eccentricità di N2 rispetto al piano medio del muro da verificare;  

tali eccentricità possono essere positive o negative;  

b)  eccentricità dovuta a tolleranze di esecuzione, ea.  
 Considerate le tolleranze morfologiche e dimensionali connesse alle tecnologie di esecuzione degli edifici in muratura si deve 

tener conto di una eccentricità ea che è assunta almeno uguale a  ea = h/200  [4.5.8] 
con h altezza interna di piano.  

c) eccentricità ev dovuta alle azioni orizzontali considerate agenti in direzione normale al piano della muratura, 
 ev = Mv/N  [4.5.9] 

dove Mv ed N sono, rispettivamente, il massimo momento flettente dovuto alle azioni orizzontali e lo sforzo normale nella re-
lativa sezione di verifica. Il muro è supposto incernierato al livello dei piani e, in mancanza di aperture, anche in corrispon-
denza dei muri trasversali, se questi hanno interasse minore di 6 m.  

Le eccentricità es, ea e ev vanno convenzionalmente combinate tra di loro secondo le due espressioni:  

 v
1

2as1 e
2

e
e;eee +=+=   [4.5.10] 

Il valore di e=e1 è adottato per la verifica dei muri nelle loro sezioni di estremità; il valore di e=e2 è adottato per la verifica della 
sezione ove è massimo il valore di Mv. L’eccentricità di calcolo e non può comunque essere assunta inferiore ad ea.  

In ogni caso dove risultare:  
 t33.0e;t33.0e 21 ≤≤  [4.5.11] 

4.5.6.3  VERIFICHE AGLI STATI LIMITE DI ESERCIZIO  

Non è generalmente necessario eseguire verifiche nei confronti di stati limite di esercizio di strutture di muratura, quando siano 
soddisfatte le verifiche nei confronti degli stati limite ultimi.  

Nel caso della muratura armata, e per particolari situazioni della muratura non armata, si farà riferimento a norme tecniche di 
comprovata validità.  

4.5.6.4  VERIFICHE SEMPLIFICATE EDIFICI SEMPLICI  

Per edifici semplici è consentito eseguire le verifiche, in via semplificativa, adottando le azioni previste nelle presenti Norme Tec-
niche, con resistenza del materiale di cui al § 4.5.6.1, ponendo il coefficiente γM = 4,2 ed utilizzando il dimensionamento semplifi-
cato di seguito riportato con le corrispondenti limitazioni:  

a) le pareti strutturali della costruzione siano continue dalle fondazioni alla sommità;  

b) nessuna altezza interpiano sia superiore a 3,5 metri;  

c) il numero di piani in muratura non sia superiore a 3 (entro e fuori terra) per costruzioni in muratura ordinaria ed a 4 per co-
struzioni in muratura armata;  

d) la planimetria dell’edificio sia inscrivibile in un rettangolo con rapporti fra lato minore e lato maggiore non inferiore a 1/3;  

e) la snellezza della muratura, secondo l’espressione [4.5.1], non sia in nessun caso superiore a 12;  

f) il carico variabile per i solai non sia superiore a 3,00 kN/m².  

g) devono essere rispettate le percentuali minime, calcolate coperta rispetto alla superficie totale in pianta dell’edificio, di sezio-
ne resistente delle pareti, calcolate nelle due direzioni ortogonali, specificate in Tab. 7.8.II. 

La verifica si intende soddisfatta se risulta:  

 σ = N/( 0,65 A) ≤ fk /γM  [4.5.12] 

in cui N è il carico verticale totale alla base di ciascun piano dell’edificio corrispondente alla somma dei carichi permanenti e va-
riabili (valutati ponendo γG=γQ=1) della combinazione caratteristica e A è l’area totale dei muri portanti allo stesso piano.  

4.5.7.4.5.7.4.5.7.4.5.7.    MURATURA ARMATA MURATURA ARMATA MURATURA ARMATA MURATURA ARMATA     

La muratura armata è costituita da elementi resistenti artificiali pieni e semipieni idonei alla realizzazione di pareti murarie in-
corporanti apposite armature metalliche verticali e orizzontali, annegate nella malta o nel conglomerato cementizio.  
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Le barre di armatura possono essere costituite da acciaio al carbonio, o da acciaio inossidabile o da acciaio con rivestimento spe-
ciale, conformi alle pertinenti indicazioni di cui al § 11.3.  

È ammesso, per le armature orizzontali, l’impiego di armature a traliccio elettrosaldato o l’impiego di altre armature conformate 
in modo da garantire adeguata aderenza ed ancoraggio, nel rispetto delle pertinenti normative di comprovata validità.  

In ogni caso dovrà essere garantita una adeguata protezione dell’armatura nei confronti della corrosione.  

Le barre di armatura devono avere un diametro minimo di 5 mm. Nelle pareti che incorporano armatura nei letti di malta al fine 
di fornire un aumento della resistenza ai carichi fuori piano, per contribuire al controllo della fessurazione o per fornire duttilità, 
l’area totale dell’armatura non deve essere minore dello 0,03% dell’area lorda della sezione trasversale della parete (cioè 0,015% 
per ogni faccia nel caso della resistenza fuori piano).  

Qualora l’armatura sia utilizzata negli elementi di muratura armata per aumentare la resistenza nel piano, o quando sia richiesta 
armatura a taglio, la percentuale di armatura orizzontale, calcolata rispetto all’area lorda della muratura, non potrà essere inferio-
re allo 0,04% né superiore allo 0,5%, e non potrà avere interasse superiore a 60 cm. La percentuale di armatura verticale, calcolata 
rispetto all’area lorda della muratura, non potrà essere inferiore allo 0,05%, né superiore allo 1,0%. In tal caso, armature verticali 
con sezione complessiva non inferiore a 2 cm² dovranno essere collocate a ciascuna estremità di ogni parete portante, ad ogni in-
tersezione tra pareti portanti, in corrispondenza di ogni apertura e comunque ad interasse non superiore a 4 m.  

La lunghezza d’ancoraggio, idonea a garantire la trasmissione degli sforzi alla malta o al calcestruzzo di riempimento, deve in 
ogni caso essere in grado di evitare la fessurazione longitudinale o lo sfaldamento della muratura. L’ancoraggio deve essere otte-
nuto mediante una barra rettilinea, mediante ganci, piegature o forcelle o, in alternativa, mediante opportuni dispositivi meccani-
ci di comprovata efficacia.  

La lunghezza di ancoraggio richiesta per barre dritte può essere calcolata in analogia a quanto usualmente fatto per le strutture di 
calcestruzzo armato.  

L’ancoraggio dell’armatura a taglio, staffe incluse, deve essere ottenuto mediante ganci o piegature, con una barra d’armatura 
longitudinale inserita nel gancio o nella piegatura. Le sovrapposizioni devono garantire la continuità nella trasmissione degli 
sforzi di trazione, in modo che lo snervamento dell’armatura abbia luogo prima che venga meno la resistenza della giunzione. In 
mancanza di dati sperimentali relativi alla tecnologia usata, la lunghezza di sovrapposizione deve essere di almeno 60 diametri.  

La malta o il conglomerato di riempimento dei vani o degli alloggi delle armature deve avvolgere completamente l’armatura. Lo 
spessore di ricoprimento deve essere tale da garantire la trasmissione degli sforzi tra la muratura e l’armatura e tale da costituire 
un idoneo copriferro ai fini della durabilità degli acciai. L’armatura verticale dovrà essere collocata in apposite cavità o recessi, di 
dimensioni tali che in ciascuno di essi risulti inscrivibile un cilindro di almeno 6 cm di diametro.  

La resistenza a compressione minima richiesta per la malta è di 10 MPa, mentre la classe minima richiesta per il conglomerato 
cementizio è C12/15. Per i valori di resistenza di aderenza caratteristica dell’armatura si può fare riferimento a risultati di prove 
sperimentali o a indicazioni normative di comprovata validità.  

La resistenza di progetto della muratura da impiegare per le verifiche a taglio (fvd), può essere calcolata ignorando il contributo di 
qualsiasi armatura a taglio incorporata nell’elemento, qualora non sia fornita l’area minima di armatura sopra specificata per 
elementi di muratura armata atti ad aumentare la resistenza nel piano, oppure prendendo in considerazione il contributo 
dell’armatura a taglio, qualora sia presente almeno l’area minima prevista, secondo quanto riportato in normative di riconosciuta 
validità.  

Le verifiche di sicurezza vanno condotte assumendo per l’acciaio γs= 1,15.  

4.5.8.4.5.8.4.5.8.4.5.8.    MURATURA CONFINATAMURATURA CONFINATAMURATURA CONFINATAMURATURA CONFINATA        

 
La muratura confinata è una muratura costituita da elementi resistenti artificiali pieni e semipieni, dotata di elementi di confina-
mento in calcestruzzo armato o muratura armata. Il progetto della muratura confinata può essere svolto applicando integralmen-
te quanto previsto negli Eurocodici strutturali ed in particolare nelle norme della serie UNI EN 1996 e UNI EN 1998 con le relati-
ve appendici nazionali. 

4.5.4.5.4.5.4.5.9999....    VERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZIONI TRANSITORIE IONI TRANSITORIE IONI TRANSITORIE IONI TRANSITORIE     

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

Le entità delle azioni ambientali da prendere in conto saranno determinate in relazione al tempo della situazione transitoria e del-
la tecnologia esecutiva.  

4.5.4.5.4.5.4.5.10101010....    VERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZVERIFICHE PER SITUAZIONI ECCEZIONALI IONI ECCEZIONALI IONI ECCEZIONALI IONI ECCEZIONALI     

Per situazioni progettuali eccezionali, il progetto dovrà dimostrare la robustezza della costruzione mediante procedure di scenari 
di danno per i quali i fattori parziali γM dei materiali possono essere assunti pari a ½ di quelli delle situazioni ordinarie (vedi Tab. 
4.5.II).  
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4.5.4.5.4.5.4.5.11111111....    RESISTENZA ARESISTENZA ARESISTENZA ARESISTENZA AL FUOCO L FUOCO L FUOCO L FUOCO     

Le verifiche di resistenza al fuoco potranno eseguirsi con riferimento a UNI EN 1996-1-2, utilizzando i coefficienti γM (vedi § 
4.5.10) relativi alle combinazioni eccezionali.  

 

4.5.12.4.5.12.4.5.12.4.5.12.    PROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRPROGETTAZIONE INTEGRATA DA PROVE ATA DA PROVE ATA DA PROVE ATA DA PROVE E VERIFICA MEDIANTE E VERIFICA MEDIANTE E VERIFICA MEDIANTE E VERIFICA MEDIANTE PROVEPROVEPROVEPROVE    

La resistenza e la funzionalità di strutture e elementi strutturali può essere misurata attraverso prove su campioni di adeguata 
numerosità.  

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

Indicazioni più dettagliate al riguardo e metodi operativi completi per la progettazione integrata da prove possono essere reperiti 
nella Appendice D della UNI EN 1990:2006. 
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4.6.4.6.4.6.4.6.        ALTRI SISTEMI COSTRUALTRI SISTEMI COSTRUALTRI SISTEMI COSTRUALTRI SISTEMI COSTRUTTIVITTIVITTIVITTIVI        
I sistemi costruttivi o gli elementi strutturali non trattati nelle presenti norme tecniche, che prioritariamente assicurano e/o con-
tribuiscono alla sicurezza strutturale e/o geotecnica delle opere, possono essere utilizzati nel rispetto delle seguenti condizioni: 

- i materiali o prodotti strutturali utilizzati devono essere conformi ai requisiti di cui al Cap.11 delle presenti norme; 

- le regole di progettazione ed esecuzione devono essere tali da garantire un livello di sicurezza compatibile con le presenti nor-
me tecniche per le costruzioni e devono essere ad esse riconducibili, ovvero, quando disponibili e/o applicabili, con i riferimenti 
tecnici ed i documenti di comprovata validità di cui al Capitolo 12 delle presenti Norme Tecniche. 

Nel caso in cui la prima delle due condizioni di cui sopra non sia rispettata, si applicano le pertinenti procedure di cui al punto 
11.1. 

Nel caso in cui la seconda delle due condizioni di cui sopra non sia rispettata, l’idoneità all’uso del sistema costruttivo e 
dell’elemento strutturale dovrà essere comprovata da una Dichiarazione rilasciata dal Presidente del Consiglio Superiore dei 
LL.PP., ai sensi dell’articolo 52, comma 2, del DPR 380/2001. 

Per singoli casi specifici e qualora lo ritengano necessario, le amministrazioni territorialmente competenti alla verifica 
dell’applicazione delle presenti norme tecniche ai sensi del DPR 380/2001 o le Amministrazioni committenti, al fine di verificare 
la sussistenza delle condizioni sopra indicate, potranno avvalersi dell’attività consultiva, di carattere facoltativo ai sensi 
dell’articolo 2, comma 1, lettera b), del D.P.R. 204/2006, del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici, che si esprime previa istrutto-
ria del Servizio Tecnico Centrale. 

 

Qualora vengano usati materiali e sistemi costruttivi diversi da quelli disciplinati dalle presenti norme tecniche, la loro idoneità 
deve essere comprovata da una dichiarazione rilasciata, ai sensi dell’articolo 52, comma 2, del D.P.R. 380/01, dal Presidente del 
Consiglio superiore dei lavori pubblici su conforme parere dello stesso Consiglio e previa istruttoria del Servizio Tecnico Centra-
le. 

Si intendono per “sistemi costruttivi diversi da quelli disciplinati dalle presenti norme tecniche” quelli per cui le regole di proget-
tazione ed esecuzione non siano previste nelle presenti norme tecniche o nei riferimenti tecnici e nei documenti di comprovata 
validità di cui al Capitolo 12, nel rispetto dei livelli di sicurezza previsti dalle presenti norme tecniche. 

In ogni caso, i materiali o prodotti strutturali utilizzati nel sistema costruttivo devono essere conformi ai requisiti di cui al Capito-
lo 11. 

Per singoli casi specifici le amministrazioni territorialmente competenti alla verifica dell’applicazione delle norme tecniche per le 
costruzioni ai sensi del DPR 380/2001 o le amministrazioni committenti possono avvalersi dell’attività consultiva, ai sensi 
dell’articolo 2, comma 1, lettera b), del D.P.R. 204/2006, del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici, che si esprime previa istrutto-
ria del Servizio Tecnico Centrale. 

 

 
 


