ALMA MATER STUDIORUM - UNIVERSITA DI BOLOGNA

FACOLTA’ DI INGEGNERIA

CORSO DI LAUREA IN INGEGNERIA CIVILE

DICAM
Dipartimento di Ingegneria Civile, Ambientale e tiéateriali

TESI DI LAUREA
in
Costruzioni di Strade Ferrovie ed Aeroporti LS

PROGETTAZIONE STRUTTURALE DI UN
SOTTOVIA STRADALE

CANDIDATA: RELATORE:
Alice Lelli Chiar.mo ProfAndrea Simone

CORRELATORE:
Dott. Ing.Valeria Vignali

Anno Accademico 2010/2011

Sessione |l



Indice

Ta) (010 [ F4 0] o[- NPT LS

CAPITOLO 1 : SOTTOVIA SCATOLARIA A SPINTA ..cooie e 7

1.0 PrOIMESSA ouuiiiiiiiiiii ettt ettt et e e et e e e e e e e et e e e e e e e eenans 7
1.2 SoOttoVvia SCALOlAre @ SPINTA.....ceeiiiiiiiiiie et e e e e e e e e e ee s 9
I B = TS o] 01T = L1 1= O 12
1.4 Realizzazione del MONOIILE .......oooiiii i 14
1.4.1 Costruzione della platea di Varo.............ooeuviiiiiiiiiiiiinneeeeeeeeeeeeeeeeeiiiieene 18
1.4.2 Fase di spinta e traslazione del monalite...............ccceeeeiiiiiiiiinnnnnee, 20
1.4.2.0 LO SCAVQ.....ciieenuiieeeeeeiie ettt e e e e e e e e e e e e e e nns 22
1.4.2.2 1O SM@IINQL.ccetiiiiiiieeee ettt e e e e e e e e e e e e e e e e e s s bbb bbb e eeeeeees 23

1.5 Il completamento dell'OPEra ..........ueueeeiiiiiiie e 24

CAPITOLO 2 : LE TECNOLOGIE COSTRUTTOVE PER | SOTTOVIA

SCATOLARIA A SPINT A .o 25

2.1 Gli apparecchi di sSoStegno ai DINAr...........ccooviiiiiiiiir e 25
2.1.1 FASCI i FOLAIE......coiiiiiiiiiiii ettt e e e e e e e e aeeeeas 26
2.1.2 Le travi geMEIIE......ooo e 27
2.1.3 1] SIStEMA ISIIICE. ... iiiieeeieeeeette e e e e e e e e e e eeeeeeees 29
2 N R L oo (= = To ] (oo | - VU 30
2. 1.5 11 PONTE ESSEN.....ccoiiiiiiiiiiiitt ettt r e e e e e e as 32
2.1.5.1 Il Ponte Essen standard per manufatti a Spinta................cccceeeeeennn. 38

2.1.5.2 Il Ponte Essen standard per manufatti a sgintaedie e grandi

(0101055 o] o1 IR PP PP PP P TP 39
2.1.5.3 1l Ponte Essen in presenza di SCambi............cccceeeiiiiiiiiiieiiiieiiiiininn, 43
2.1.5.4 1l Ponte Essen in presenza di manufatti esistenti........................... 45
2.2 La tecnologia della piattaforma autocentrante per sottovia autostradal........ 46



CAPITOLO 3 :PROBELMI CONNESSI ALLE COSTRUZIONI DI SOTTOVIA

SCATOLARI A SPINTA . .ottt 48

3.1 Presenza di falda aCqUIfEra ...........oooiiiiiiiiiiiiii e 48
3.1.1 Operativitd di CANLIEIE........cccceviiiiiiiiieiieeee e 51
3.1.2 CONCIUSIONI....cciiiiiiiiiii i e e e 52

3.2 Problemi connessi allavanzamento del monolite: marcata fessurazione ................ 54

3.3 Interazione terreno — struttura iN UN SOtEOVIA ........cevvviviiinmiiiiaiee e 59
3.3.1 Collettore fognario del Comune di Bologna...........ccccoeeeeeeeiiiiiiiiiiiiinnns 59
3.3.1.1 Caratteristiche del terrenQ...........ccueuveieiiiiiiiiiiiiee e 65
3.3.1.2 RISURALT OMENULL.....vvveeeiiiiiiiiiieee e 67
T 701 IC I @ [ 11 11 (o o | PP 72

CAPITOLO 4: LA NORMATIVA DI RIFERIMENTO PER IL PROGETTO
DEI

SOTTOVIA SCATOLARI A SPINTA ... 77
A1 PIEIMESS@ ...uiiiiiiiiiie e ettt e ettt et e et e e e e et e e e e e e et e e e e e e e e e e e e e e e enee 77
4.2 Verifica allo stato limite UItIMO .........oooiiiiii e 81
4.3 Verifica allo stato limite di €SEICIZIO .......ccoeeiiiiiiiiiieee e 84
4.4 PONE FEITOVIAI 1.ttt e e e e e e et e e e e e e e e e e as 85
4.4.1 Azioni variabili VertiCali............cccuuuiiiiiiiiiiiiiceeeee e 85
4.4.2 EFfEtti INAMICL.....uueiiiiiiiiiiieeieeeeee e e e e e e e e e e e 88
4.4.3 Azioni variabili 0rizzontall.............oooiiiiiiiiiiii s 90
4.4.4 Verifica allo stato limite ultimo e di eSercizio..............cccoevvvviivivnnnnnnn. 92
4.5 PONt SIrA0AII ...ccee e a e 95
4.5.1 SChemi di CANCQ........coiiiiiiiiiiii et 96
4.5.2 Categorie Stradali..............oiiiiieiee e 98
4.5.3 DIffusione dei CariChL..........cooiiiiiiiiiiiiii e 101
4.5.3.1 Incremento Dinamico addizionale in presenza di discontinuita
RS (0 1000 = o 101
4.5.3.2Azione longitudinale di frenamento o di accelerazione.g3........... 101

2



4.5.3.3 Azione centrifuga: Q4.......ooeeeeiiiuiiiiiieie e 102

4.5.3.4 Azioni di NeVve, VENTO: g5.....uuuiiiiiieiee e 102
4.5.3.5AZIONi SISMICNE OB....cevvveeiiiiiiiiie e eeeeee e e e e e e e e e e e eeeeeaeaannes 103
4.5.3.6 Resistenze passive dei VINCOI:.G7......coooeeeeviiiieeeeciee e 103
4.5.3.7 Azioni sui parapetti. Urto di veicolo in svio: g8............ceeeeeeevininnnn. 103
4.5.3.8 Altre azioni variabili (azioni idrauliche, urto di un veicolo, urto di
ghiacci e natanti SU Pile): g9......covvveriiiiiiiiii e 104
4.6 ComMbBINAZIONI 0i CANCO ...cceeeiiiiiiiiieciii et eeaeaeeas 105

CAPITOLO 5 SCHEMI DI CALCOLO E DIMENSIONAMENTO DEGLI

ELEMENTI STRUTTURALI DI UNO SCATOLARE.................... 108

.1 PIrEIMESSA ... ittt ettt e e e e e e e e e e e eenas 108
A O 4 o a1 1r=T o] ] Lo | R UPPPRR 108
5.3 SChemi di CAICOIO........cooiiiiiie s 109
5.4 Dimensionamento della Platea............uuvueeiiiiiiiiii e 113
5.5 Dimensionamento dei setti [aterali ... 115

5.5.1Tunnel scatolari poco profondi.............ccoovviiiiiiiiiiiiiiiiee e 115

5.5.2 Tunnel scatolari profondi.............coovevviiiiiiiiii e 116
CAPITOLO 6 PROGRAMMA DI CALCOLO UTILIZZATO: PRO_SAR............. 117
O e (=T 0 1T Y= PP 117
6.2 Realizzazione del MOAellO .........cooiiii i 118
6.3 Assegnazione delle proprieta agli elementi ..o 123
6.4 Interazione terren0 - SIIULIUIEL ........oooiiiiiii it 126
6.5 Definizione ed applicazione dei casi di CariCO.............cevevruriiiiiiiiiiieeeeeeeeeeeeeeeeeeeanns 128
6.6 Definizione delle combinazioni di CAriCO .........coovviiiiiiiiiiiiiei e 131
6.7 Progettazione e verifica degli elementi strutturali ............ccccooeeiiiiiiiiiiiiiiiis 133

CAPITOLO 7. CALCOLO STRUTTURALE DI UN SOTTOVIA SCATOLARE



A R (=] 11T T= PP 134
7.2 Normativa di FIFEMMENTO .....uueiiiiiiiiiiiiii e 136
7.3 Caratteristiche dei materiali............oooviiiiiiiiiii e 139
7.4 Caratteristiche geotecniche del terren0 ... 141
7.5 Criteri di calcolo: definizione dell'azione SiSMICa .............oooveiiiiiiiiiiiiiiiiieeeeeeeeeen 142
7.6 Definizione dei carichi agenti sul sottovia scatolare ............cccceevvvviviiciiiiiiie e, 152
7.6.1 Definizione dei Carichi Permanenti............ccccceeeiiiiiiniiiiiiiiieeeiiiiiinnnnns 152
7.6.2 Definizione della spinta del terreno............ooovveviiiiiiiiiiiii e 154

7.6.3 Definizione del carico variabile dovuto all’azione variabile da traffidsb

7.6.4 Definizione del CariCo SISMICO.......uuviiiiiiiiiiiiieeee e 158
7.7 ComMDINAZIONT i CAMCO ...iiiiiiiiiiiiiiiieae e ettt e e e e e e e e e e e e eeeeeeaneeennnnns 159
7.8 Verifiche di resistenza ed a feSSUIrazione .........cccoooeiiieiiiiiiiiiieeiiii e 163
7.8.1Soletta superiore ed INfErOre...........iiiiiei e 164
AR T2 = 1= To | 4« PR RUOTPPRRR 166
7.9 Verifiche geoteCNICNE ..o e e e eeeeeees 168
7.9.1 Verifica della Resistenza ai carichi verticall..............ceiiiiiniinennnn. 170
7.9.2 Pressioni SUITEITENQ. .......uuuiiiiiiiiiiiieiee e 170
7.9.3 Resistenza di Progetii........ceeeeiiiee e e e e e e e 171
(] ] [[oTo | €=\ 1= PRSP PPPPPPUPRRP 172



INTRODUZIONE

La salvaguardia della piena ed ininterrotta funzionalita delle diie
comunicazione ed il suo potenziamento in termini di efficienzag@ o
esigenza imprescindibile per le aziende ferroviarie e stradali.
Si pongono conseguentemente importanti problemi specifici quali, in
particolare, le interferenze tra le linee ferroviarie e le stradeamidi
E' orientamento attuale risolvere ogni attraversamento di unadvia
comunicazione principale (strade, autostrade, ferrovie) perzzasdi reti
infrastrutturali, quali strade, acquedotti, ecc., con opere che schmoata
via di comunicazione, per motivi di carattere non solamente tecnico, ma
anche economico ed ambientale.
La necessita, quindi, di mantenere in esercizio le via di comuoiEzi
escludendo rallentamenti o parzializzazioni al traffico, richiedeessa in
opera di pesanti strutture di sostegno, qualora si voglia impiegaae
tecnologia esecutiva di tipo tradizionale.
Ne conseguono inevitabilmente costi elevati e tempi piuttosto lunghi.
Al fine di ridurre tali aggravi di tipo economico ed operativo, inidtdla
avuto notevole impulso l'impiego del metodo di infissione con sistemi
oleodinamici di sottopassi prefabbricati (“tecnica dello spingitubo”).
Tale tecnica presenta notevoli vantaggi quali la notevole riduziole de
strutture di sostegno della linea di comunicazione, un’ineguaglispidita
operativa, minimi rischi di cantiere e l'installazione del tundefinitivo
contemporaneamente alla realizzazione del foro.
In questo lavoro viene descritto come viene realizzato un sottovia scatolare “a
spinta”, che sinteticamente puo suddividersi nelle seguenti operazioni:

» allestimento delle opere di servizio per la prefabbricazionégeta

d’arte e per le operazioni di varo.
» allestimento fuori opera della struttura statica monoliticaaptaicata
del sottopasso.

Vengono, pertanto, analizzate le fasi di realizzazione di un satsoaitolare
“a spinta” prendendo in considerazione le varie problematiche gussono
presentare durante la realizzazione di queste strutture qualesanza di
falda acquifera, terreni con caratteristiche geotecniche scadeattata

fessurazione in fase di avanzamento del monolite.



Nelle seconda parte del lavoro viene eseguito il dimensionamen®® dell
strutture

in calcestruzzo armato di un sottovia stradale, partendo clalézione del
modello mediante il codice di calcolo agli elementi finiti PRO_SAP.

Il dimensionamento del monolite e stato effettuato considerando le azioni
che interessano una struttura interrata, I'azione sismica in un sito

di categoria 2 e le azioni derivanti dal traffico stradale edrifiche sono
state esequiti col metodo agli stati limiti.

| risultati hanno portato alla determinazione dello stato tensordatwo
della struttura e quindi la possibilita di verificare se il metalizzato ha
portato a risultati soddisfacenti secondo la normativa di riferion®.M.
14/01/2008.



CAPITOLO 1
SOTTOVIA SCATOLARI “ A SPINTA”

1.1 PREMESSA

Per realizzare reti infrastrutturali, quali strade, acquedognature ecc., per
motivi di carattere non solamente tecnico ma anche economico ed
ambientale, & orientamento attuale risolvere l'attraversamentoadivia di
comunicazione principale (strade, autostrade, ferrovie) con operdache
sottopassano.

La necessita di mantenere in esercizio tale via di comunivazscludendo
rallentamenti o parzializzazioni al traffico richiede lasse in opera di
pesanti strutture di sostegno, qualora si voglia impiegare umalogE
esecutiva di tipo tradizionale. Ne conseguono inevitabilmente cesateke
tempi piuttosto lunghi.

Al fine di ridurre tali aggravi di tipo economico ed operativo, inraldéva
alle tecniche tradizionali, I'impiego del metodo di infissione ®stemi
oleodinamici di sottopassi prefabbricati (“tecnica dello spingitub&3.
struttura e costruita mediante prefabbricazione in un appositeaatiato
del rilevato stradale o ferroviario da sottopassare, e poi sgiatalicamente
all'interno del terrapieno stesso con l'ausilio di una soletta do \ed
utilizzando un’opera di controspinta da demolire successivamente.
Questa tecnica costruttiva permette la circolazione di fligsaffico durante
il periodo di costruzione, e il mantenimento degli stessi contdiiuni
durante il breve periodo di scavo del tunnel.

Tale tecnica presenta i seguenti vantaggi :

mantenimento dell’'esercizio della via di comunicazione interassat

dall'attraversamento sotterraneo;

* notevole riduzione delle strutture di sostegno della linea di
comunicazione;

» rapidita operativa e minimi rischi di cantiere;

» installazione del tunnel definitivo contemporaneamente alla

realizzazione dello scavo;



riduzione dellimpatto ambientale, inteso sia in senso transitorio
(interferenza dei lavori con la situazione esistente) sia nsose
definitivo;

costi inferiori rispetto alle tecnologie esecutive tradizionali.



1.2 REALIZZAZIONE

La messa in opera di un sottopasso, stradale o ferroviario, aonlea degli
scatolari a spinta, consiste nella costruzione di un monolite in nteme
armato prefabbricato di sezione in genere quadrata o rettangataiéa sua

successiva infissione nel terreno tramite martinetti oleodinamici. IJrig

Fig. 1 - Sottovia scatolare fuori opera ed in opera

1T T

Fig. 2 - Sezione longitudinale prima della messa in opera

La sezione che viene infissa nel terreno € provvista di un “t@Sigo 2), la

quale deve agevolare la penetrazione e che verra demolito ahded®i



processo di spinta; all'altro estremo una serie di martinetdhamici
spinge il monolite con un avanzamento di 2 + 4 m al giorno, fino al suo
collocamento nella posizione prevista da progetto (Fig. 3 ). Laitéeldc
penetrazione nel terreno dipende innanzitutto dalla sua consistenza

resistenza.

Fig. 3 - Rostro e martinetti oleodinamici

Durante I'avanzamento viene gradualmente asportato il terreno alketam
all'interno del monolite in modo che al termine della spinta ihofatto sia
pronto per essere completato di quanto altro necessario (Fig. 4).

Fig. 4 - Terreno che viene accumulato e asportato dall’interno del monolite

Le opere provvisionali da approntare sono: una platea di varo e un muro

reggispinta.
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La platea di varo consiste in una piattaforma in cemento armattedza 50
cm circa, sulla quale sara fatto scorrere il monolite.

Fra la piattaforma di varo ed il monolite viene solitamenterpoto un
foglio in polietilene oppure un letto di listelli di legno e sabbiagiminuire
I'attrito al contatto e favorire il distacco e lo scorrimento del manufatto.

Lo scopo del muro reggispinta €, invece, offrire un contrasto alla spénta
martinetti, e deve essere adeguatamente ancorato al tenetiante pali,
micropali od anche file di palancole. Il suo dimensionamento e héctedi

ancoraggio dipendono strettamente dal tipo di terreno interessato.

11



1.3 FASI OPERATIVE

La realizzazione di questi monoliti pud sinteticamente suddividedt ne

seguenti operazioni: (Fig. 5)

1) allestimento delle opere di servizio per la prefabbricazione dello
scatolare: consistono nella costruzione della platea in calcestruzzo armato
che, costruita su di un lato della linea da sottopassare, hairteeorii
specifiche:
e costituire la base di appoggio provvisoria per l'allestimento
dell'opera d’arte prefabbricata,
» assicurare il contrasto alla spinta oleodinamica per il varo de
manufatto prefabbricato dalla sede di allestimento a quella di
esercizio;

» costruire il piano di scorrimento e di guida per detta traslazione.

2) preparazione dei servizi necessari alle operazioni di vaansistono
nella realizzazione dell’opera di contrasto alla spinta oleodirzap@cil varo
del manufatto prefabbricato. Si schematizza come muro di sostegno a
rilevato con altezza sufficiente a consentire con la sua spassiva
un’opportuna resistenza allo sforzo esercitato dai martinetésia di spinta.
Quest'ultima viene distribuita uniformemente sulla parete darana molto
rigida in acciaio, alla quale se ne aggiungeranno altre per compensargala ¢

dei pistoni dei martinetti, ogni volta che questa si azzera.

3) allestimento fuori opera della struttura statica monolitica prefabbricata
del sottopassoil manufatto viene realizzato con un getto monolitico in
calcestruzzo armato ed allestito in posizione tale per cwsud asse

longitudinale coincida in direzione e quota con quello di progetto detbope

finita.

12
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Fig. 5 - Fasi operative: Spinta dello scatolare nel terreno
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1.4 REALIZZAZIONE DEL MONOLITE

I monolite & un'opera in cemento armato tradizionale, la cuizreaione
prevede una prima fase di installazione delle armature, una sefeseddi
casseratura, una terza fase di getto del calcestruzzo ree, infn congruo
tempo di attesa per la maturazione del getto.
Il monolite € messo in opera secondo le seguenti fasi :
» costruzione della platea di varo; (Fig. 6)
» costruzione dello scatolare; (Fig. 7)
» consolidamento del terreno del rilevato mediante jet-grouting o
micropali; (Fig. 8)
» realizzazione del muro di contrasto nel lato platea opposto; (Fig. 9)
» collocazione dei martinetti; (Fig. 10)
* inizio delle operazioni di infilaggio mediante spinta e traslazidele
monolite sulla platea. (Fig. 11)

Fig. 6 - Realizzazione platea di varo
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Fig. 7.3 - Reallzza2|one deIIo scatolare Getto soletta superiore
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Fig. 11 - Traslazione del monolite s

ulla platea

17



1.4.1 COSTRUZIONE PLATEA DI VARO

Il primo step per la costruzione del monolite € lo scavo deflega di varo,
la quale consente di liberare il volume che il monolite andracadpare
rimuovendo il terreno presente in sito.

Si puo provvedere quindi all'allestimento di paratie verticali o pal@ncper
proteggere lo scavo. Se lo spazio non € limitato si pud procederealo s
libero, creando delle scarpate laterali inclinate di circa 4ffetio al piano
orizzontale; la larghezza dello scavo varia in funzione della pratoaeilo
scavo stesso.

Se invece lo spazio € limitato, I'uso delle paratie infiss¢anetno lungo il
perimetro dello scavo e prima dell'effettuazione dello stesso,egterrdi
realizzare una trincea con pareti verticali e a larghezza costante.
Tipicamente le paratie di protezione consistono in file di palcrapali o

palancole. ( Fig. 12)

Fig. 12 - Palancole e Platea di varo
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Per la realizzazione di pali e micropali si esegue un femite trivella, il
terreno viene rimosso e si procede al getto della misceferdeia, fino
all’effettivo riempimento del foro.

La platea di varo € composta da una soletta in calcestruzzo armato di spessore
pari a circa 40 cm, e funge da base provvisoria sulla quale vienepimm
momento costruito il manufatto scatolare, ed in un secondo come djaida a
traslazione in fase di infissione nel terreno.

Tipicamente viene approntata a margine del terrapieno, posta ad una
profondita variabile in funzione dall'altezza dello scatolare.

Per dimensionare la platea di varo entrano in gioco due fattorpdnics
necessario a consentire un'agevole quanto sicura costruzione dell'dpera, e
parametri geotecnici del terreno presente in sito.

Per garantire il mantenimento in asse dello scatolare dueafdsd di spinta
sono realizzati ai margini della platea dei risvolti ldterdi dimensione
variabile.

L’armatura di tale platea € normalmente formata da una aagliinferiore

che superiore 20x20 con ferri rispettivamente @ 10 mm in direzione
trasversale e @ 12 mm in direzione longitudinale, collegatetoada ferri
ripartitori, staffe ed armature secondarie di coordinamento. ( Fig.13)

i 7 S
LT | / |
Fig. 13 - Platea di varo

Durante la fase di spinta, per permettere la traslazionendaufatto, si
prolunga la platea di varo fino al piede del terrapieno medianteolettasdi

ripresa in calcestruzzo non armato.
19



1.4.2 FASE DI SPINTA E TRASLAZIONE DEL MONOLITE

La fase di spinta e di conseguente traslazione dello scatolaiena
mediante I'uso di martinetti oleodinamici, i quali sono posizionati dulog
spessore della soletta di fondazione del monolite, in numero tale rdee for
una spinta minima pari a quella massima necessaria pesdimrie dello

scatolare.

Durante la traslazione dello scatolare sono esegquiti lo scaveradrino del
terreno che si viene a trovare all'interno della parte anteriore del neonolit

Si crea cosi un vero e proprio fronte di scavo, di dimensioni pasetiane
esterna del monolite che separa il volume di terreno che andooassisotto

la sovrastruttura da quello vuoto, occupato dal monolite.

Tipicamente il fronte di scavo assume un'inclinazione di ca. 4péttes al

piano di scorrimento, per questa ragione gli scatolari destohassere spinti
presentano sulla faccia anteriore una protuberanza, nota come rostro

20



d’infissione, che rispetta tale inclinazione. Il rostro terminay@mere con

corte lamiere (dette "di guida") ancorate al getto.
1 B 1 TR

Fig. 15 - Platea di

contrasto

Viene realizzato un muro di contrasto nel lato platea opposto a quigtgo

del rilevato stradale o ferroviario (Fig. 15), in calcestruznaao, e lungo la
sua estensione sono posti, circa ogni 1 + 1.5 m, i martinetti cbliegeerie

in grado da spingere lo scatolare lungo lo spessore della soletta di fondazione.
Ad ogni fine corsa del pistone, i martinetti vengono fatttr@re per andare
poi a spessorare con profilati in acciaio lo spazio in avanzamento.

Mano a mano che il monolite avanza, dato che i martinetti hanno use cor
ridotta (i piu comuni hanno una corsa di 40 cm), & necessario ogni 4dd 5 m
spinta gettare una seconda platea non armata sulla prima die dac
contrasto alla spinta e la scarichi sul muro.

In corrispondenza della ripresa del getto questa seconda platearnsate
con una trave in spessore che assicura I'ancoraggio e la difusgbrcarico

in fase di spinta.

Ad infissione avanzata occorre creare una via d’accesso agtiaaatper il
prelievo del terreno di scavo all'interno del monolite. Tra una faspidta e

la successiva infatti un escavatore provvede ad asportareefidarentre gli
autocarri entrano per caricare il materiale e trasportarlo a dscaric

21



1.4.2.1 Lo scavo

Lo scavodel fronte nei sottovia a spinta € un'operazione delicata daieseg
con minuzia. La protezione dai franamenti offerta dal rostro attinf
comunque limitata dal fatto che le pareti non possono essere ingse
terreno oltre un certo limite.

Il volume che esse occupano innesca infatti una compressionerneelote

che provoca un aumento della forza necessaria alla traslazioweafi
renderla impossibile. Si impone quindi che le operazioni di scavo entiaspi
siano coordinate con molta attenzione.

E’ importante sapere che il tipo di terreno condiziona la formdrdete di
scavo.

Con terreni ghiaiosi e sciolti infatti il fronte deve esseostantemente
contenuto entro le pareti del rostro, mentre con terreni argélosoesi é
invece possibile scavare in "preavanzamento”, ovvero portare il ,frcime
risulta quasi verticale, oltre la zona di protezione del rostro stesso.

La seconda modalita descritta € certamente la piu auspicalste, che
consente di mettere in ombra le operazioni di inserimento deggiseri di
avanzamento, connesse alla spinta, che possono essere svolte
contemporaneamente allo scavo migliorando cosi la velocita di esseuz
dei lavori.

Inoltre, & bene porre attenzione alla presenza nel terreno dntrowssia
corpi estranei 0 massi nel terreno., i quali possono avere dimensioni
relativamente grandi collocati in una zona centrale del fronte possseoe
rimossi, eventualmente dopo essere stati parzialmente demoliza se
particolari conseguenze; trovanti anche piccoli ma collocati in corrispondenza
di una parete del rostro provocano invece franamenti o fuori sagaceh§i

la loro rimozione avviene in una parte di spazio non protetta.
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1.4.2.2 Lo smarino

Il trasporto del terreno scavato dal fronte fuori dal monolite, notoeco
operazione di_smarin@uo avvenire con modalita assai diverse tra loro da
caso a caso ed é corretto parlare di "sistemi" di smarinozatiabili che
condizionano le scelte progettuali sono la sezione del monolite, la sua
lunghezza e il tipo di terreno. Qualora la sezione del monolite sia
sufficientemente ampia da permettere al suo interno la presenza
contemporanea di un autocarro e di una macchina caricatrice, lgesTgm

una pala, lo smarino e affidato a questi due mezzi.

Per definire il numero di autocarri da utilizzare, bisogna valutackstanza
della discarica dal cantiere e il tipo di terreno interessate, in ambito
urbano o industriale deve spesso essere posto in un‘area di stocediggio n
vicinanze del cantiere per essere analizzato prima di autorezzi®
smaltimento.

In caso di terreni poco coesi € possibile eseguire lo scavdralge
direttamente con la macchina caricatrice e movimentarerdne una sola
volta. Con terreni coesi invece & necessario l'uso di due macdpaeate,

una per lo scavo del fronte e una per lo smarino.

Tra le operazioni del ciclo di spinta, ovvero spinta - scavo - smajueila

dello scavo € generalmente la piu lenta e che percido condiziondoGitare

dell'intero processo.
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15I1L COMPLETAMENTO DELL'OPERA

Posizionato il monolite, si procede alla demolizione con martelli pagam
della punta tagliente e alla costruzione dei muri paratervest ultimi
contengono il terreno della scarpata del rilevato una volta che lo scatdatare

opera. (Fig.17)

Fig. 17 - Esempio di opera completata: Passante autostradale di Mestre
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CAPITOLO 2

LE TECNOLOGIE COSTRUTTIVE PER | SOTTOVIA A
SPINTA

2.1 GLI APPARECCHI DI SOSTEGNO Al BINARI

Prima di iniziare la fase d'infissione del manufatto, nel casosetie
ferroviaria, si mette in opera una struttura isostatica finalizza@séégno dei
binari durante la penetrazione del monolite nel terrapieno.

Questo intervento permette la conservazione dell’assetto plametaito

dei binari ed evita quindi I'interruzione dell’esercizio.

Durante la fase d'infissione, infatti, il piano di posa fornito diea dal

terrapieno viene gradualmente a mancare per l'asportazione pregrdsk

terreno e per il conseguente aumento delle tensioni di contatto su di esso.

Per garantire la continuita del transito dei treni esistono diveiche che
si differenziano tra loro per il campo di applicazione e pewgmdio grado di
continuita e sicurezza dell’'esercizio ferroviario nel corso utietle fasi

lavorative previste.

Fra i possibili apparecchi di sostegno ai binari ci sono:

* | FASCI DI ROTAIE;

* LE TRAVI GEMELLE;

* |L SISTEMA “ISTRICE?”;
* |L PONTE BOLOGNA,;

* |L PONTE ESSEN.
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2.1.1 1 FASCI DI ROTAIE

Il sistema classico utilizzato per sostenere provvisoriaminbénario €
costituito dal “fascio di rotaie”. Quello piu utilizzato € denominat
“superiore” o “fascio a sospensione” (impropriamente detto anclseitfa
sospeso”). Per normali sottovia carrabili (luce netta 8+10 mdtalezza
netta 5+6 metri) si utilizzano fasci di rotaie di lunghezza pa86é m che,
accoppiati ad un sistema di travi di manovra disposte ad intetasgea 2
m, consentono una velocita di transito di circa 30 km/h. Le soggezioni
all’esercizio per una linea a doppio binario possono essere riassumedc
seguito:
* n. 3 interruzioni binario pari e n. 3 interruzioni binario dispari per il
montaggio dei fasci e l'infissione delle travi di manovra;
* n. 2 interruzioni binario pari e n. 2 interruzioni binario dispari per lo
smontaggio dei fasci;
» 7 giorni di spinta del monolite;
» rallentamento a 30 km/h per una durata di 24 giorni.
Risulta evidente che tale sistema comporta notevoli soggezimseadizio,
pertanto ne sono stati messi a punto altri tesi ad aumentaedolzita del

transito dei treni ed a ridurre la durata del periodo di rallentamento. (Fig. 18)

Fig. 18 - Sistema a Fasci di rotaie
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2.1.21LE TRAVI GEMELLE

Un ulteriore metodo di sostegno dei binari € dato dall'utilizzo avitr
laminate accoppiate (travi gemelle), gia largamente impegper
I'esecuzione di scavi di tombini.
Con travi di lunghezza di 19.60 m sono stati varati monoliti aventinet@
variabile da 8 a 10 metri (luce esterna 10+12 m) ed altezzadidit6 metri
(altezza dal piano di rotolamento al fondo scavo 8+9 m). Con la ritizio
della portata teorica, I'adozione di particolari accorgimenti stagni
trasversali appoggio/trave e con un continuo controllo dell’assettoirdsi,
sono stati istituiti rallentamenti a 50 km/h per tutto il periodpatimanenza
del ponte provvisorio. Tale sistema per la posa in opera e per loaggmmt
utilizzando appoggi metallici prefabbricati, richiede complessivaenene
interruzioni per binario di 4/5 ore (una per il montaggio e una per lo
smontaggio).
Le fasi di lavoro per la costruzione di un ponte provvisorio, eseguito in
regime di interruzione di binario, possono cosi riassumersi:

» taglio ed asportazione (eseguito con gru ferroviaria) della dangpa

binario della lunghezza di circa 20 m;
e scavo del cassero per l'alloggiamento del ponte provvisorio della
profondita di circa 1 metro per tutta la lunghezza della trave;

» varo delle due coppie di travi eseguito con la gru ferroviaria;

» accoppiamento delle travi.
Uno dei vantaggi di tale sistema e costituito dall'indipendenzaaitbgno
dalla struttura che viene spinta sotto i binari; pertanto, non dovendo
provvedere alla continua regolazione del binario, si riducono i tempi
necessari alla spinta e di conseguenza anche il periodo diaaimto. Allo
stesso tempo si ottiene un notevole miglioramento delle condizioni di
sicurezza dei lavoratori (personale FS e delle ditte appailtatr periodo di
tempo in cui si hanno soggezioni all’esercizio ferroviario (ma céocita di
transito in genere di 50 km/h) puo essere ridotto anche di 1/3 risgetto

metodo classico dei fasci di binari. (Fig. 19)
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Fig. 19 - Sistema Travi Gemelle
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2.1.3 IL SISTEMA ISTRICE

Le tecniche tradizionali per il sostegno provvisorio del binarica\iTr
Gemelle e Fasci di rotaie, precedentemente illustrate) naitarie piu
idonee a soddisfare le pressanti esigenze del mercato anchegai di
approvvigionamento e di difficolta operative/organizzative.

Pertanto gia da diversi anni sono sviluppati metodologie in gradaotiaie

i limiti delle tecniche tradizionali.

In ambito ferroviario uno dei nuovi sistemi e quello “ISTRICE”: tale
tecnologia consente linfissione di monoliti in c.a. al di sotto dséde
ferroviaria in esercizio senza l'ausilio di sostegno provvisoricaetd la
demolizione della sovrastruttura ferroviaria e con limitazioné dedlocita
nella sola fase di infissione. L’elemento fondamentale di talersa € uno
speciale rostro dotato di quattro taglienti che, infiggendosi nelatie

ferroviario, provocano la disgregazione del terreno. (Fig. 20)

Fig. 20 — Rostro metallico utilizzato nel sistema “Istrice”
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2.1.4 IL PONTE BOLOGNA

Un’altra nuova tecnologia utilizzata €, appuntéPibnte BOLOGNA”".

Tale sistema consiste in un ponte provvisorio innovativo, che superava i
limiti

imposti dall’utilizzo delle tecniche tradizionali in merito alla regitéae

sicurezza del traffico ferroviario.

A seconda del tipologia utilizzata il ponte € composto o da un iatpalc
formato da una trave a cassone ad ingombro ridotto, come nel caso del “Ponte
Bologna 17" (Fig. 21), oppure da un impalcato formato da tre travi
affiancate: la trave centrale a cassone e due travaliagecassoncino, come

nel caso del “Ponte Bologna 25" (Fig. 22).

Le principali caratteristiche migliorative sono:

* Velocita di percorrenza fino a 80 km/h;

* Ottimizzazione dei tempi di posa in opera;

» Contenimento dell’altezza p.f. / sottotrave limitata a 850 mm (Fig. 23).

Fig. 21 — “Ponte Bologna 17~
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Fig. 22 — “Ponte Bologna 25”
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2.1.5IL PONTE ESSEN

La tecnologia Essen consiste in diversi sistemi integratiilpepstegno
provvisorio del binario che utilizzano nelle varie configurazioni d'iggien

elemento strutturale fondamentale denominato “ponte Essen”. (Fig. 24)

Fig. 24 - "“Ponte Essen”

Detti sistemi integrati consentono di ridurre al minimo gli idipeenti
all'esercizio ferroviario durante le varie fasi lavorative, lloigndo
notevolmente il livello di esercizio delle tratte interessate daglviete.
La tecnologia Essen trova le sue prime applicazioni in ltak&guito della
nota ISC 234005893 del 14/06/95, con la quale le Ferrovie dello Stato ne
convalidano I'impiego sul territorio nazionale.
Le prestazioni del “ponte Essen” sono:
» velocita di transito dei convogli ferroviari pari a 80 Km/h;
* mantenimento dell'esercizio ferroviario in ogni fase lavorativa;
» garanzia di elevati standard di qualita, stabilita e sicuréekzbinario
nel rispetto delle nuove direttive italiane ed europee (Eurocodice 1,
parte 3);
» schema strutturale definito, staticamente certo e determimato,
possibilita in ogni configurazione d'impiego di un’accurata
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modellazione strutturale che permette una valutazione significati
dello stato tensionale e deformativo delle varie membrature;

* inserimento in qualunque condizione plano-altimetrica del binario
senza la necessita di dover apportare modifiche alla geordetha
stesso o cambiare le traverse esistenti, sia che siano.pn .
legno;

» possibilita di ridurre i franchi minimi tra il piano del ferre
l'estradosso della soletta superiore del manufatto (80-90 cm) con
conseguenti benefici alla sede ferrata in termini di ripesdella
massicciata e rassodamento della stessa;

* rapidita di montaggio.

Il “ponte Essen” consiste fondamentalmente in due strutture digsaste
simmetriche, ciascuna formata da quattro travi portanti in iaccéventi
sezione non standard a doppio T, di altezza pari a 20 cm e lungherza

12 m, che, riunite a coppie, sostengono la singola rotaia per mezzo di un
complesso di dispositivi, denominati selle, poste trasversalmdateotdia
stessa tra una traversa e l'altra.

Il collegamento delle selle alle coppie di travi avviene attsavespinotti
calibrati, inseriti nei corrispondenti fori passanti previsti nellette delle
selle e nell'anima delle travi longitudinali, mantenuti in posizidaganasce
fissate per mezzo di bulloni di serraggio.

L'unione tra rotaia e sella & assicurata con limpiego deliztomali
dispositivi di fissaggio (piastre UNI 50/60 e relativo materidil armamento)
utilizzando appositi fori a forma di asola presenti sul piano di appatgiia
sella, che consentono l'inserimento del “ponte Essen” anche in predienza

tratti di binario in curva. (Fig. 25)
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Fig. 25 - Dispositivi di fissaggio del “Ponte Essen”: Pianta e sezione

L'isolamento elettrico del circuito di binario € ottenuto mediant
l'interposizione di apposita tavoletta isolante in bachelite tra rotaia egiast
Trasversalmente le due strutture simmetriche di sostegno sdegatelda
appositi piastroni bullonati presenti sulle coppie di travi interne.
L’ingombro verticale di tutta la struttura Essen € contenuto ir3gotm, tra

il piano del ferro ed il piano di appoggio delle traverse. (Fig. 26).

Fig. 26 - Posa in opera del “ponte Essen”

La struttura e tale da rispettare i limiti di sagoma bassaconvogli in

gualsiasi geometria di binario.
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I montaggio del “ponte Essen” avviene regolarmente in presenza
dell'esercizio e utilizzando interruzioni programmate di orario OjIP
nelllambito dei normali intervalli di orario di circolazione. La ogta di
rallentamento dei treni e pari a 80 km/h. Normalmente occorronotoéroae

di lavoro complessive per il montaggio della struttura.

Sul “ponte Essen” sono stati condotti studi, ricerche e verifichenspatali
nelle sue diverse applicazioni, conseguendo specifica certificaonea

da parte delle ferrovie italiane. (Fig. 27)

Il “ponte Essen” nella sua configurazione isostatica di struttura
semplicemente appoggiata, denominaRorite Essen Standard’é stato
sottoposto a verifica sperimentale da parte dell'lstituto derRei delle
Costruzioni dell'Universita di Catania, previo il visto dell'ex iti&f
Potenziamento e Sviluppo del Compartimento di Palermo, per vangichr
comportamento statico-deformativo sotto carichi statici equivakemfuelli

effettivamente agenti sulla struttura in esercizio. (Fig. 28)

LIMITI DI UTILIZZO DEL PONTE ES5EN

Schema di struttura isostatica semplicernente appoggiata
Rif. Normativa: EUROCOOICE 1, Parte 3

14 |

12 1

10 _,_;,7
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Fig. 27 - Limiti di utilizzo del ponte “Essen Standard”
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Fig. 28 - Schema costruttivo del Sistema Essen

Il collaudo ha evidenziato il comportamento perfettamente elasitia
struttura e l'analisi teorica condotta, supportata da verificanspetale, ha
permesso di stabilire la velocita di transito dei convogli inifume della luce
teorica fra gli appoggi. In queste condizioni d'impiego la tecnol&gsen
garantisce il mantenimento degli standard di sicurezza e comfevisti
dalla recente normativa, in special modo dall'Eurocodice 1, parte 3.

La particolare stabilita e rigidezza del “ponte Essen” ne coose I'utilizzo
come struttura isostatica semplicemente appoggiata con lheca fino a 6,2
m, garantendo il transito dei treni con velocita di 80-100 Km/h perfinoce
5,6 m.

Per luci maggiori € necessario lI'uso di piu ponti e delle tramatiovra, nel
gual caso si parla di "Sistema Essen".

L'installazione di tale sistema prevede come prima operaziofigsione nel
corpo del rilevato ferroviario di pali in legno, in regime di IPCettDpali,
normalmente lunghi 5 metri e di diametro 300 mm, vengono battuti in punti
singolari lungo ciascuna trave di manovra allo scopo di costitiegd
appoggi verticali; l'infissione pud essere evitata solo per queinieche
presentano valori di stabilita e portanza elevati (valori propri enoti da
interventi di consolidamento).

La presenza dei pali in legno determina per le travi di manawaschema

statico di trave continua su appoggi cedevoli elasticamenid@nte
elastica e in genere rapportata all'abbassamento in funzione dsegnato

numero di colpi della massa battente. In tali condizioni di impieg@\e di
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manovra possono estendersi teoricamente indefinitamente nelleomkrez
trasversale senza necessitare di altre opere di fondazione all'gstremi

| pali sono battuti per tutta la lunghezza prefissata o simftutorsecondo il
seguente schema: procedendo nella direzione di avanzamento dekenginoli
infigge il primo palo, 60 cm prima del primo binario da sottopassére, i
secondo 60 cm dopo e cosi via, fino all'infissione finale a 2,30 m diadtult
binario.

Inoltre i pali in legno costituiscono un elemento di consolidament® dell
scavo del fronte di avanzamento, riducendone per costipamento gli eventuali
fenomeni di instabilita locale sempre pericolosi per le sovrastautture di
sostegno.

Successivamente vengono montati i ponti in serie su ciascun obidari
sostenere; il numero impiegato dipende dalla larghezza dellateanento e
dalla direzione di spinta rispetto ai binari.

L'utilizzo del “ponte Essen” nella configurazione strutturale igiesa di
ponti e travi portanti trasversali (travi di manovra), denominaiatéma
Essefi, riguarda tutte quelle applicazioni che richiedono medie e ghacidi

di lavoro, quali I'esecuzione di medi e grandi sottopassi da zaediz
prefabbricati fuori opera e successivamente posti in esergiediante la
tecnica dell'infissione oleodinamica di strutture scatolari in c.a.

A seguito dei positivi risultati conseguiti nel corso del monitoraggi
effettuato per la realizzazione di due sottovia carrabili dndjr dimensioni,
I'ex Area Ingegneria e Costruzioni, Divisione SpecialistiCavile ed
Armamento delle F.S. S.p.A., con nota ISC 234005893 del 14/06/95, ha
convalidato l'utilizzo del sistema Essen per il sostegno del ibiran
velocita di 80 Km/h durante le lavorazioni di infissione oleodinantica
manufatti prefabbricati in c.a.

Il “sistema Essen”, strutturalmente certo nelle varie goméizioni statiche e
dinamiche, permette quindi, di fare transitare i convogli ferroadrelevate
velocita durante la fase di infissione ottenendo un notevole abbatiirdent
costi per il rallentamento dei treni e riducendo gli imprevistsiti

nell'impiego di altri sistemi strutturalmente mal definiti.
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2.1.5.1 Ponte Essen standard per manufatti a spinta

Di rilevante interesse per la rapidita e semplicita opexadi I'applicazione
del “ponte Essen standatdnel caso d'infissione oleodinamica di piccoli
manufatti scatolari quali i sottopassi pedonali. Tipico é il chsottopassi

di stazione a nuovo o come prolungamento degli esistenti.

In detta applicazione il ponte trova appoggio, a tergo delle spalle
manufatto, su due travi di appoggio in acciaio del tipo HEB 400 forslate
appositi baggioli di appoggio in cls, opportunamente fondati nel terreno e
realizzati in opera dopo avere montato il ponte.

Qualora le caratteristiche meccaniche del terreno loedemo, le travi di
appoggio del ponte sono realizzate su pali in legBB0 mm della lunghezza

di 5,0 m, preliminarmente infissi in numero di due/tre per appoggio.

Il piano di posa dei baggioli in calcestruzzo che sostiene ledrappoggio

€ progettato ad una quota sensibilmente inferiore rispettorallesso della
soletta del monolite. Gli appoggi, quindi, non sono interessati dagli
smottamenti del terreno posto al di sopra della quota di estradosser®ia
mancare l'azione di confinamento laterale esercitata dallé datenonolite

in avanzamento.

L'assenza di travi portanti trasversali (travi di manovra), peevis
nell'applicazione “sistema EsSerper luci di lavoro maggiori, annulla
l'interazione tra il ponte, il binario, ed il manufatto in avanzament
determinando la possibilita di innalzare la quota della solettaistpeiello
scatolare (in teoria fin sotto il piano delle traverse) in fomeidelle esigenze
progettuali.

| tempi d'esecuzione delle lavorazioni risultano estremamentetiridot
normalmente per linee a doppio binario sono previsti complessivi 843i,gior
di cui i primi 6 +~ 7 con velocita di rallentamento di 80 Km/h penadntaggio

del sistema e linfissione del monolite, i successivi 2 corocueal di
rallentamento di 50 Km/h per lo smontaggio del sistema, sino a camplet

ripristino della velocita di tracciato.
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2.1.5.2 Sistema Essen standard per manufatti a spinta di medie e grandi

dimensioni

L'applicazione del “ponte Essemella configurazione strutturale di sistema
di ponti disposti in serie su ciascun binario da sostenere e tra@nport
trasversali (travi di manovra) € denominata “sistema Essen

Trova impiego in tutti quegli interventi che prevedono l'esecuzionesdi m
grandi sottopassi da realizzarsi prefabbricati fuori opera eessivamente
posti in esercizio mediante la tecnica dell'infissione oleodicemi strutture
scatolari in c.a.

| “ponti Essen” appoggiano nella parte interessata dallo sdavo
avanzamento sulle travi di manovra - tipo HEB 400 e lunghezza variabile
funzione della piattaforma ferroviaria - disposte sempre ortogandiinari

ad un interasse in genere non superiore a 2,52 m.

Esternamente allo scavo i “ponti Essen” trovano appoggio sul rilevato
attraverso le esistenti traverse.

Prima delle lavorazioni sul binario, allo scopo di vincolare vertieake le
travi di manovra, vengono infissi nel corpo del rilevato ferrovigad in
legno @ 300 mm della lunghezza di 5,0 m. Detti pali sono disposti in punti
singolari sotto ciascuna trave di manovra generalmente a disfamaza
1,30 m dall’asse di ciascun binario e a distanza di circa 3,60 nasia|del
binario lato d’uscita del monolite.

Le travi di manovra sono inoltre vincolate nel piano orizzontale atsave
delle travi di controvento (vincolo), di tipo HEB 1000, o se necessario
reticolari, disposte alle due estremita delle travi di mamed ortogonali alle
stesse; le travi di vincolo, caratterizzate da elevatdargia flessionale nel
piano orizzontale, trovano contrasto esterno per mezzo di pali in €800
mm, lunghi 7,0 m infissi nel terreno in corrispondenza di precisi punti di
vincolo.

| pali sono battuti per tutta la lunghezza prefissata o sino a rifiuto.

Tra la piastra/rotaia e la trave di manovra viene eseguito urpletmm
spessoramento in legno, opportunamente fissato alla trave di manavita tra

angolari ed alla piastra/rotaia tramite incavigliatura di tue&gendo sulle
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altezze del supporto in legno é possibile compensare il sopralzandsgiihi

curva. (Fig. 29 — 30)

mente con tra

Visione planimetrica del Sistema Essen
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Fig. 30 — Sezione del Sistema Essen

Il sistema cosi costituito (“ponti Essen”, travi di manovra e travi di vincolo) si

presenta come un reticolo di travi opportunamente vincolato nello spazio, di

elevata rigidezza strutturale e staticamente determinatte riVerse

configurazioni di vincolo.

Durante le fasi di spinta del monolite, a seguito dello scavo mzawnaento, i
pali in legno vengono via via tolti d'opera: le travi di manovra qunagiaino

appoggio e scorrono su delle “travi slitta” parallelamenteinari sulle

controtravi di manovra e sulla soletta del monolite. (Fig. 31).
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Fig. 31 - Particolare “travi slitta”
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Opportuni dispositivi interposti tra le travi di manovra e le tralita
consentono, attraverso linserimento di cunei e piatti in accidio
compensare gli inevitabili spostamenti verticali rispetto leezilime di
progetto del monolite durante la traslazione. Detti dispositivi sdrei Idi
scorrere sulle travi slitta qualora la direzione di spinta nooltasse
ortogonale all'asse dei binari.

(Fig. 32).
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Fig. 32 - Particolare dispositivo di scorrimento

L'elevata velocita di transito dei treni consentita dal “SisteEssen”
comporta necessariamente una metodologia e tecnologia di spit@sa |
come linsieme di tutte quelle fasi e lavorazioni che rendono peassibil
l'infissione oleodinamica del monolite, idonea a garantire il tigpeelle
tolleranze plano-altimetriche prescritte contrattualmente pescgstamenti
del monolite durante dette operazioni e precisamente ammetternuigiioris
alle ipotesi di progetto, in senso altimetrico in ogni punto del nitenoha
variazione di quota non superiore al 2%o della lunghezza della cosgpanth
misurata ed in senso planimetrico una deviazione orizzontale noncsapri
1% della lunghezza della corsa di spinta misurata.

A causa delle basse tolleranze consentite, il “Sistema Epsestippone un
continuo controllo della posizione del monolite durante le fasi d'iofissida
ottenersi attraverso un preciso sistema di rilevamento topognafgrado di
rappresentare la direzione di avanzamento e la posizione vertleble

manufatto.
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Dalla tempestiva ed appropriata acquisizione ed elaborazione deudaite

la spinta dipende la possibilita di regolare con successo laiqgusidel
monolite e quindi di rispettare le tolleranze imposte. Detta aegnie si
ottiene facilmente agendo opportunamente sullo scavo al fronte e sui
dispositivi oleodinamici d’infissione.

Le prestazioni specifiche del “Sistema Essen” sono:

* velocita di transito dei convogli ferroviari pari a 80 Km/h per
gualsiasi larghezza di attraversamento;

* nessun limite teorico al numero e alle caratteristiche deiribdza
sostenere;

* ingombro minimo sotto il piano del ferro (80 cm);

* inserimento in qualsiasi geometria di binario, anche in presenza di
scambi;

» controllo e regolazione della geometria del binario durante le
lavorazioni grazie alla possibilita di regolare il sistemaadte la
spinta attraverso specifici dispositivi di compensazione posti sulla
soletta del monolito al fine di assicurare valori di freccagleembi

compatibili con le prestazioni specificate.

2.1.5.3 Il “ponte Essen” in presenza di scambi

In presenza di scambi, non essendo possibile inserire il “ponte Essen”,
prevede la progettazione e la costruzione di specifiche struttdtazione
delle caratteristiche del deviatoio e della posizione di quesipettd
all'attraversamento.

In dette condizioni € fondamentale eseguire prima di qualunque attivita
rilievo topografico di estremo dettaglio di tutto I'armamento of@ario
interessato e dei meccanismi di manovra; in particolare sievate le rotaie
(telaio degli aghi, cuore, rotaie intermedie, controrotaie, posifiese e
mobili), le traverse (posizione ed ingombiri), la cassa di mandetaiea e
relativi tiranti. Il rilievo effettuato (strumentale e di mia manuale) viene

poi verificato piu volte al procedere del progetto.
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Ciascuna struttura di deviatoio & concettualmente costituita da tra
trasversali (traverse HEM 140/160) e longitudinali (longherine HEM
160/180) mutuamente vincolate da unioni bullonate (M14-16, classe 10.9).
La posizione ed il numero di dette membrature € determinato geltiisa
geometria dello scambio.

Il reticolo strutturale che ne deriva e calcolato mediantéisarza elementi
finiti nel rispetto degli effettivi collegamenti tra le varmembrature, per
verificarne il comportamento statico - deformativo.

A differenza del “ponte Essen”, la struttura per deviatoio € corcgeit
lavorare su portate non superiori a circa tre metri; essa guindi utilizzo
nell'esecuzione d'interventi di medie e grandi dimensioni laddove &torev
l'utilizzo delle travi di manovra.(Fig. 33)

Fig. 33 — Ponte Essen in presenza di Deviatoi
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2.1.5.4 Il “ponte Essen” in presenza di manufatti esistenti

Il “sistema Ess€h consente in generale l'esecuzione di attraversamenti
ferroviari anche in presenza di manufatti esistenti che imigctno con la
nuova opera. E' il caso frequente dell aumento di sezione utile di un
sottopasso.

dove e fondamentale la precisa conoscenza della geometria stodhara

del manufatto esistente, delle caratteristiche geotecnicherdehd a tergo
dell'opera e dell'area interessata dall'attraversamento.

Il progetto dovra prevedere con estrema attenzione ogni fatevded, con
particolare riguardo alla demolizione dell'opera esistente durante
'avanzamento del monolite ed i possibili smottamenti del terrd¢agea, per

il quale spesso e necessario effettuare un preconsolidamento. (Fig. 34)

" il
e e gl T

Fig. 34 — Ponte Essen in presenza di manufatti esistenti

45



2.2 LA TECNOLOGIA DELLA "PIATTAFORMA AUTOCENTRANTE”
PER SOTTOVIA AUTOSTRADALLI

La tecnologia della piattaforma autocentrante e stata nzegsmto per la
realizzazione di sottopassi per sedi autostradali al fine dmizpare i disagi

al traffico durante I'esecuzione dei lavori.

Un lungo studio sperimentale ha permesso la messa a punto di un metodo
operativo che consente di mantenere attivi i flussi di traffiatostradali
durante la realizzazione di un sottopasso con una struttura monotitica a
estradosso rasente l'intradosso della sovrastruttura autostradale.

I metodo operativo consente infatti nell’interrompere il traffisu una sola
carreggiata per volta e per la durata di sessanta o novanfa seeonda che si
tratti di carreggiata a due oppure a tre corsie).

Le fasi operative sono le seguenti (Fig. 35 ):

e viene sospeso il traffico sulla carreggiata n. 1 ed il manufatto
viene varato fino allo spartitraffico demolendo pavimentazione e
corpo stradale;

* viene ricostituita in modo definitivo la sovrastruttura della
carreggiata n.1 sull'estradosso del manufatto interponendo una
lamiera di acciaio tra le due strutture. Sulla stessag@at@
viene riaperto il traffico che cosi scorrera sopra il matufiat
varo;

e viene sospeso il traffico sulla carreggiata n. 2 ed il manufatto
viene varato dallo spartitraffico sino al suo posizionamento
finale;

* viene ripristinata sull’estradosso del manufatto la sovrastruttura
finale della carreggiata n.2.

La completa stabilita della nuova pavimentazione sulla carreggidta
durante la successiva fase di varo del manufatto in corrispondenaa dell
carreggiata n. 2 e garantita da diversi accorgimenti:

e un ancoraggio elastico oleodinamicamente controllato della
lamiera interposta tra sovrastruttura e manufatto del sottopasso;

» particolari allestimenti in corrispondenza delle linee di giunto tra

la pavimentazione sulla proiezione del manufatto in varo e
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quella sulle zone laterali adiacenti sopra il vecchio corpo

stradale non demolito per il varo.
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Fig. 35 - Tecnologia della “Piattaforma autocentrante”
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CAPITOLO 3:

PROBLEMATICHE CONNESSE ALLA COSTRUZIONE
DEI SOTTOVIA SCATOLARI A SPINTA

3.1 PRESENZA DI FALDA ACQUIFERA

La costruzione di sottovia scatolari richiede particolarenaib@e in fase sia
progettuale sia esecutiva quando ci si trova in presenza di fajddeaa, statica o
in pressione, interferente con l'opera da realizzare.
L’abbattimento della falda, ovvero il contenimento dell’acqua di mafiibne,
costituisce, pertanto, la tematica piu rilevante, in particolaregyosl che concerne
le opere provvisionali e la connessa tecnica realizzativa.
Solo un accurato monitoraggio della situazione idrogeologica denit@nteressati
puo permettere una realistica previsione delle condizioni in eudsa ad operare,
consentendo quindi sia un pronunciamento definitivo sulla fattibilita gell@che
una sua valutazione tecnico-economica.
Infatti, spesso, € necessario integrare la tradizionale geaustruttiva con un
complesso di opere di presidio atte a contenere completamengal’dicfalda non
solo a struttura ultimata ma anche in tutte le fasi di scavo aperto, iztose e di
varo degli scatolari.
Dalle indagini geognostiche e dalle prove di emungimento si possonoreledur
diverse informazioni circa lo stato del terreno su cui si andaparchre e percio Si
puo definire un metodo di approccio nella definizione delle opere provvisionali.
Ad esempio, in presenza di un terreno di matrice limosa vengonatssetemi di
drenaggio forzato tipavell-point per I'abbassamento locale della quota di falda,
anche se con maglia opportunamente infittita. Cio non tanto per lazpota
installare ed i conseguenti oneri indotti ma piuttosto perché laspne delle
pompe non garantirebbe l'efficacia del funzionamento, per il maartesti
intasamenti dell'impianto ed il conseguente abbattimento delle tpoutdi di
estrazione.
Allo stesso modo viene scartata anche l'ipotesi di contenimento sigdvo con
palancole ed il prosciugamento con pompaggio da pozzi, poiché, pur ipotizzando di
ubicare opportunamente tali pozzi all’esterno del perimetro sdate, non si
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ritiene di poter fronteggiare la venuta d’acqua residua peaZittne sotto le
palancole per gli eccessivi margini di incertezza in gioco.

Pertanto la soluzione piu ragionevole e il ricorso a diaframmiitiasigali in
cemento armato per il contenimento laterale delle rampecaksao ai futuri
sottopassi.

Tali diaframmi sostengono lateralmente gli scavi di sbancareproteggono la
falda in fase provvisionale e, ad opera eseguita, vengono utilizzati come muri d’ala
delle rampe d’accesso.

Il contenimento laterale garantito da diaframmi perimetidi fature rampe, non
puo, perdo, ammettere soluzioni di continuita in corrispondenza della sede
ferroviaria. Durante le fasi di traslazione del monolite, inflitscavo frontale per
'avanzamento in presenza d’'acqua avrebbe comportato un detensionamento de
terreno non controllabile in corrispondenza degli appoggi delle strytemel
sostegno provvisorio dei binari, quali travi di manovra e fasci di @otadn
evidenti pericoli per la sicurezza dell’esercizio ferroviario.

In tal proposito viene prevista una “sutura” tra le paratie diahiaini attestantisi
da ambo i lati della sede ferroviaria, da realizzare negassante sotto la linea in
esercizio. Tale sutura consiste in una paratia in colonne didecansolidato (jet-
grouting), disposta in quinconce in duplice fila per ciascuna dj esesediametro
nominale previsto di 60 cm ed interasse di 90 cm.

Viene curato anche l'attestamento delle paratie di sutura-grgeting contro le
estremita dei diaframmi precedentemente realizzati, aloposali contrastare
eventuali infiltrazioni tra jet e diaframmi nella fascia abntatto tra essi, in
presenza di possibili disomogeneita strutturali. La continuita essicurata
all'intero sottopasso, con una coppia di paratie passanti la seoddaer da parte
a parte, pur risolvendo il problema del contenimento laterale, non pude@nsi
ancora sufficiente a garantire I'eseguibilita dell’opera.

La previsione di forti venute d’acqua, conseguenti all’apertura di ampiefisuge
fondo scavo per le future rampe, anche se opportunamente gradonadéeavia
via decrescenti verso le estremita delle rampe stesse, non passwsEntire
I'operativita del cantiere.

L’'impossibilita di provvedere ad un efficace allontanamento delle adjue
infiltrazione, soprattutto per quelle zone di scavo impostato in preaalentro

matrice ghiaiosa, suggerisce il ricorso alla tecnica dei “tappi di fondo”.
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Si procede ad un preconsolidamento con colgetrigrouting, ovvero lo strato di
terreno destinato alla fondazione delle future rampe e compresaligBiammi,
per costituire a scavo avvenuto uno sbarramento alla risalitam# dell’acqua
di falda. La profondita e lo spessore del tappo vengono dimensionati in funzione
della quota imposta dal progetto per le sovrastanti solette nelkecaanpate delle
rampe e della spinta idrostatica da contrastare sul fondo nellziomaliransitoria
di scopertura del tappo a scavo ultimato e prima del getto delle solette stesse
Si, percio, realizza una struttura in campate successive cliut# @ composta
da piedritti verticali costituiti dai diaframmi collegatia un traverso di base
costituito dal tappo di fondo realizzato appunto in jet-grounting.

Anche per tale sbarramento di fondo, come gia per quello latBrale sopra, non
si puo ammettere una discontinuita nella zona interessata dai binari.

Il mancato contrasto allacqua di falda nell’area insistentgramezione verticale
sotto la sede verticale comporterebbe incertezze sulla statdli sistema in fase
transitoria di traslazione, tali da invalidare I'intera conaeeicostruttiva fin qui
seguita.

Tale area, anche se di modesta entita, € impegnata dallodaaxenzamento del
monolite fuori platea in fase di varo e quindi si colloca alla quatdbassa e nelle
condizioni idrostatiche piu gravose.

Pur ipotizzando di riuscire ad emungere l'acqua in fase di edravendo altresi
scongiurato dissesti nei soprastanti binari con la collocazionesldéivir appoggi
provvisori oltre le paratie di sutura gia eseguite, la rinuncta@do di fondo non
puo ritenersi possibile.

Si deve procedere, come per la fascia di rampe tra i giafraad un trattamento
del terreno sotto i binari a partire dalla quota di spiccato delktta di varo per
tutta I'area interessata dalla traslazione, fino al congmegio con il tappo gia
realizzato dal lato opposto.

Cosi facendo si perviene, anche per i tappi di fondo, ad una completassuzaa
soluzione di continuita da parte a parte delle future rampe.

Si realizza, percio, una struttura a guscio completamente stagneyli poter
impostare la successiva costruzione del sottovia in modo tradizionale.

Nel dimensionamento teorico delle strutture da appoggiare sui tapgit€di base

e monolite) si tiene, comunque, conto della spinta idrostatica.
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In armonia con la concezione di opera provvisoria assegnata ai tdppiddi la
tenuta degli stessi non puo infatti essere garantita nel tempmeéi quin € da

escludersi una risalita dell’acqua per filtrazione.

3.1.1. OPERATIVITA' IN CANTIERE

La sequenza operativa prevede la formazione dei diaframmi, dediigepairsutura
e dei tappi di fondo, in precedenza agli scavi per le rampepeazb di varo dello
scatolare.

Nella realizzazione dei diaframmi tirantati non s’incontranéadifta di rilievo né

si mettono in atto particolari accorgimenti, salvo riscontdigpersioni variabili di

fango bentonitico in corrispondenza alle diverse matrici di nerrattraversate
nello scavo dei diaframmi medesimi. La tirantatura degli istesseguita
progressivamente con lo scavo alle quote previste, evita il ricommi@ni di

testata dei diaframmi che ostacolerebbero gravemente lo shancamengsigacce
Lo sviluppo longitudinale dei diaframmi viene spinto a ridosso dei bidari
attraversare con il solo vincolo rappresentato dall’agibilita edetiacchine
impiegate per lo scavo, specie nei riguardi delle palificaziohinee elettriche
aeree di trazione adiacenti ai binari.

Ben piu complesso ¢ il trattamento di terreno per la costituzienppi di fondo.

Il trattamento viene impostato ad interasse di 90 cm in reagficaiosa, ridotto a
60 cm, pari al diametro nominale, negli strati limo-argilla®vendo infittire le

colonne al fine di garantire una sufficiente compenetrazionesse &li spessori

dei tamponi realizzati variano da 1 a 2.50 metri. L’esecuzione aggii tcrea

problemi soprattutto nella zona sottobinario. Dovendo occupare con le madichine

perforazione la sagoma di libero transito dei binari, si prevededuzione degét-
grouting limitatamente a periodi di interruzioni programmate notturneadell
circolazione. Tali interruzioni interessano uno alla volta i binaricalisa ed

entrambi nella zona di intervia tra essi compresa. A tali candimenti si
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aggiungono difficolta conseguenti alla presenza dell’armamento fari@vper cui
si deve prevedere una distribuzione det-grouting che risulti con esso
compatibile.

S’impostano percio le perforazioni sfruttando tutti i vani disponikalittaverse e
rotaie senza richiedere alcun spostamento o modifica strutturale detamo.

Il tappo di fondo nell’area sottesa in proiezione dai binari vieaézzato, quindi,
in unica fase sotto esercizio.

Successivamente si e dato il via alla costruzione vera e prdpliapera, a
cominciare dagli sbancamenti tra diaframmi e tappi di fondo e successiviaiet
solette.

Gli scavi per il raggiungimento delle testate dei vengono eséguitassima parte
da retro i diaframmi per la difficolta di movimentazione agendooel&rfuture
rampe.

Ovviamente la formazione del pozzo di varo viene preceduta dallazmmeadi
un palancolato per il sostegno della sede ferroviaria, da @giegmuovere prima

delle operazioni di varo.

3.1.2 CONCLUSIONI

La soluzione adottata consente di raggiungere i seguenti obiettivi:

e realizzare opere di sottopasso in terreni dalle condizioni
geomorfologiche ed idrogeologiche assolutamente inadatte a
costruzioni sotto il piano di campagna;

* definire con certezza gli interventi provvisionali necessari
scongiurando imprevisti e conseguenti onerose varianti in corso
d’opera;

e limitare I'emungimento in sede di costruzione alle sole acque
meteoriche e a modestissime infiltrazioni, da eliminare ir fdis
completamento;

e garantire un’attendibile programmazione dei lavori ed il rispetiia de
stessa,

» fornire un’interessante esperienza per la verifica di una daci

costruzione di raro impiego.
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Tutto cid a fronte di un aggravio nel costo per opere di presidio abEsta
consuntivo fra il 25 e il 30% del totale, a seconda del diversoinméitito del jet

nei tappi di fondo adottato nei sottopassi.
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3.2 PROBLEMI CONNESSI ALL'AVANZAMENTO DEL MONOLITE:
MARCATA FESSURAZIONE

Un problema che si puo verificare durante la fase di avanzamentoodelite e
l'insorgere di una concentrazione di sforzi lungo la sezione cdiigassaggio tra
la sezione chiusa del monolite e la sezione ad U costituitastdditia di base e dai
muri andatori. Superata la fase iniziale di avanzamento infattidguacomplesso
monolite-muri andatori abbandona parzialmente la superficie di seoriome
interessa il terreno in sito, la resistenza del corpo del tdeeale diverse
condizioni di attrito fanno insorgere nella struttura una distribuziorsfodzi che
raggiunge il massimo valore in corrispondenza della sezione ciiticeyo tale
sezione quindi la concentrazione di sforzi provoca una marcata faesar@ la
creazione di un giunto.

La spinta necessaria alla traslazione del monolite viene \alugdi fase iniziale
dopo lattrito di primo distacco e senza la reazione del rilevatooviario,
nell’ordine di 442 t circa, tenendo conto di un coefficiente di attiilamico pari a
0.1, essendo stato interposto tra le superfici di scorrimento cecenaito una
guaina di polietilene opportunamente ingrassata.

Nella fase di spinta con immersione vera e propria del monodikecorpo del
rilevato ferroviario il coefficiente di attrito dinamico, a caudalle mutate
condizioni di scivolamento sia sul piano di appoggio che sulle paretialiat
(cemento/terreno) e a causa della residua resistenza a#ltgeone del rilevato,
che, benché asportato, presenta sempre qualche irregolarigdeza® al valore di
circa 0.6; per muovere il peso complessivo del monolite e delleusérdtl esso
connesse, quali muri andatori e soletta di base, stimato nell’ a0 t, & stato
necessario imprimere ai martinetti una spinta di circa 2650 t.

Quando il monolite tocca il rilevato ferroviario, oltre alla izsdzione del
prolungamento della platea di varo vengono poste in opera le travi di manovra.
Le travi di manovra sono collocate sotto i binari, opportunamente ritiforza
mediante infilaggio su rulli costituiti molto semplicemente da tondini deaxche
realizzano un sostegno ai binari tra il becco del monolite d¢rawe, realizzata su
jet-grouting rinforzati da micropali, all’altro lato del rilevato ferroviey
costituendo un ponte tra questa e il monolite. (Fig. 36 - 37)
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Fig. 36 - Pianta dei binari delle travi di manovra in assetto di varo
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Fig. 37 - Particolare dell’appoggio delle travi di manovra

Durante la manovra di spinta il monolite attraverso i rulli dovreblbewoversi
senza trascinarsi dietro nel suo movimento il complesso dei binariafche il
rostro non sia pervenuto a contatto con la trave,dopo di che questaleiankta
essendo, ormai, tutti i binari sul monolite e terminata la faspidta. Pervenuta la
struttura alla posizione finale le travi di manovra vengono rimosg®istinato il

ballast ferroviario.
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Superata la fase iniziale di avanzamento, allorché il complessolite e muri
andatori ha parzialmente abbandonato la superficie di scorrimentmfvaueente
lubrificata ed ha interessato il terreno in sito, la resistaposta dal corpo del
rilevato e le diverse condizioni di attrito fanno insorgere neltattara una
distribuzione di sforzi che raggiunge il massimo valore in corrispaaléelle
sezioni critiche di passaggio tra la sezione chiusa e quelfdJa Si verifica
quindi una concentrazione di sforzi che provoca una marcata fessgrazila
creazione di un autentico giunto.

Tale fenomeno, che non compromette assolutamente la staticapetal] é
accompagnato da una modesta inclinazione dell’asse del monoliteivbesso,
per cui I'infissione non procede secondo la direttrice prestabilasubisce una
leggera immersione nel terreno.

Cio richiede una maggiore spinta e in assetto finale il mon@ditéta ad una quota
inferiore in corrispondenza dei binari rispetto a quella preystacui, al fine di
evitare problemi nella stabilita del ballast, si ritiene opporgpessorare il franco
venutosi a creare mediante un getto supplementare di calcestullEzzadetta
superiore del monolite, inglobando in tale getto anche le travi di manovra.
L’ampio margine di sicurezza della struttura non ha nessun proldestatica,
anzi, l'operazione ha irrigidito ulteriormente la soletta superitaequale, in
considerazione dell’effetto dovuto anche alle iniezioni di intasamemtdoiacca
di cemento, eseguite all’esterno delle pareti laterali periredre eventuali sacche
d’aria createsi durante le operazioni di spinta del monoliteeptaslla prova di
carico eseguita, con la sosta ed il passaggio di elettromédritite dall’Ente
Ferrovie, abbassamenti del tutto trascurabili e scomparsi menéd
all'eliminazione del carico.

Il preconsolidamento del rilevato ferroviario, medigetegrouting viene eseguito
se si presentano fenomeni di franamento del corpo ferroviario, acseglio
scavo all'interno del monolite, ricorrendo alla limitazione defizafferroviario su
un solo binario per non compromettere la stabilita dei binari.

Nei disegni seguenti (Fig. 38) é riportato uno schema di precdaswnto
effettuato: esso ha interessato l'intera zona oggetto dello soeilontento di
conferire al materiale costituente il corpo ferroviario un angiédtrito di tutta

sicurezza, che consentisse di operare con bassissimi margini di rischio.
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Fig. 38 - Schema di preconsolidamento del rilevato ferroviarigetegrouting

La messa in opera del monolite richiede un grande impegno tecnioctessiwnale

a causa della necessita di apportare il minimo disagio eitiz$o ferroviario o

stradale e di rispettare i vincoli con i quali si va ad operare.

In effetti per la messa in opera del monolite si opera come segue:

prolungamento della platea di scorrimento e realizzazione del muro di
contrasto;

avvicinamento, mediante spinta, del monolite al rilevato ferroviario
previo sbancamento parziale dello stesso, preventivamente
consolidato medianget-grouting

posizionamento dei fasci di binari creando un reticolo di sostegno e di
ripartizione dei carichi;

predisposizione delle travi a doppio T IPE 600 accoppiate, dette travi
di manovra, sotto le traversine e poggianti sull’estradosso addities
superiore del monolite mediante rulli di scorrimento;

posizionamento lungo il muro di contrasto di 18 martinetti in una
prima fase e 30 in seconda fase, collegati in serie ed in grado di
produrre una spinta sullo scatolare, attraverso la sezionesdédlia
inferiore del monolite;

spessoramento con profilati di acciaio dello spazio di avanzamento ad
ogni fine corsa dei pistoni dei martinetti fino alla copertura di una

distanza di avanzamento di 4 m;
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getto della seconda platea su platea per contrastare lo sfdrzo de
martinetti dopo I'avanzamento del monolite di 4 m, attesa la claisa
martinetti stessi;

reiterazione delle operazioni fin qui descritte fino alla penetnaz
completa del monolite nel rilevato ferroviario;

scavo all'interno del monolite tra una fase e l'altra di spinta;
spessoramento della parte superiore della soletta del monolite con
getto di cemento inglobante le travi di manovra,

eliminazione dei rinforzi applicati ai binari, ricostruzione della
sopraelevazione in curva, eliminazione dei rallentamenti in lenea

ritorno alle condizioni normali.
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3.3 INTERAZIONE TRA TERRENO E STRUTTURA IN UN SOTTOVIA

Un altro problema, molto interessante da analizzare, € il corapfessmeno
d’interazione terreno-struttura che si sviluppa durante la fdsefissione con
sistemi oleodinamici di un sottopasso a conci prefabbricati nednterdi un
rilevato ferroviario o stradale.

Attraverso la misura ed il controllo di un certo numero di paramegtriabili in
relazione all’avanzamento del sottopasso nel terreno, si cercarettdramn luce

gli aspetti caratteristici del problema iterativo, quali ésistenza frontale e la
resistenza laterale.

Vengono, pertanto, formulate considerazioni teorico-pratiche nellintehto
inquadrare da un punto di vista progettuale e tecnico-operativo il comportamento di

guesto patrticolare tipo di opera.

3.3.1 COLLETTORE FOGNARIO DEL COMUNE DI PORDENONE

Un esempio di rilievo, che riesce a mettere in evidenza quantodstpoae quello
del collettore fognario del Comune di Pordennone.

L’'opera consiste in un sottopasso a spinta destinato ad essere, appunto,
collettore fognario.

La planimetria generale dell'opera ¢ illustrata nella figurtostante.(Fig. 39)

Colleliore
esisiente

Fig. 39 - Planimetria generale
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Il manufatto e frazionato in cinque conci di diverse lunghezzeyaitati da giunti
a “cannocchiale” metallici (Fig. 40); la sezione trasverside conci, di forma
scatolare, ha le dimensioni esterne di*8&B5 cm ed interne di 280205 cm e si

mantiene costante in tutti e cinque i tratti.

ol >,
R I R TR Ny
“x.

N ~ —Rilevato terraviorio - ™., Strada
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Fig. 40 - Sezione longitudinale del sottopasso

Gli elementi sono stati gettati in opera su una platea di valiazata alla quota di
progetto della base del tunnel, in posizione tale da poter esssiati treella
direzione di spinta.

Il primo concio € sagomato a tagliente per favorire I'entrata nel terrémibegiato;
esso dispone inoltre di un avambecco inclinato di 60° rispetto adtoiale, che
consente di limitare i rifluimenti del terreno all'interno dsttopasso durante
'avanzamento.

L’infissione € avvenuta inizialmente contrastando i conci per mezapna serie di
martinetti a corsa lunga principali contro un muro reggispinta,egaib
posteriormente con la platea di varo. Quando le spinte richiestgyaaltazione
principale, necessarie all’avanzamento, superano la potenza tastakagono
attivate delle stazioni intermedie di martinetti, preventivamesalocate fra
elemento ed elemento in corrispondenza dei giunti a “cannocchiatgrtinetti
possono dunque produrre la loro corsa, mentre le lamiere del giunto scyoealil
rifluimento del terreno circostante all'interno del tunnel e fungongulda per
I'elemento adiacente.

Come e facilmente intuibile, per ogni postazione intermedia ilrastat e fornito

dalla serie di conci immediatamente retrostanti la stazione attivata.
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Durante l'infissione viene asportato il terreno dal fronte di scavdumael per
mezzo di mezzi meccanici cingolati di piccole dimensioni, chesqus
agevolmente passare all'interno del foro.

La possibilita di mantenere o variare la direzione del sistémgarantita
dall'indipendenza delle file di martinetti superiori, inferioriagelrali della stazione
intermedia posta immediatamente dopo il primo elemento, per cuigaghiolta
si rende necessaria una correzione di assetto del tunnel, aoseguin
disassamento rispetto all'asse longitudinale , vengono attivatingainetti che
ne inducono il riallineamento. Al fine di contenere i rallentamehtiratfico
ferroviario e, particolarmente, per ragioni di sicurezza, ittdradi binario
ferroviario immediatamente soprastante il tunnel é stato diigicon fasci di
rotaie collegati tra loro ed alle traversine ferroviarie, giéenuare gli effetti di
possibili cedimenti del terreno del rilevato a seguito delle operazioni di scavo.
Il controllo delle azioni sul manufatto durante la fase di infissiogleterreno e

stato predisposto seguendo due direttive diverse da correlare tra loro:

* la misura delle deformazioni nel calcestruzzo indotte dall’avaanto in
otto punti significativi del primo concio;
* la misura delle pressioni idrauliche in tutte le stazioni ditgpintermedie

ed in quella principale.

Nel primo elemento del sottopasso sono stati messi in opera ctusiewttri
elettrici a corda vibrante Galileo, che sono stati successitenaanegati nel getto
di calcestruzzo del manufatto. La loro posizione e stata saeltamodo da
consentire la misura delle deformazioni del calcestruzzo rdilezione di
avanzamento del tunnel in quattro punti appartenenti a due sezioniedligttte
sezione e sezione B, distanti tra loro 170 cm. Tale distanza € sembratajasfiar
ottimale, sia tenendo conto di evitare il posizionamento degli @sietns nelle
zone di massima concentrazione delle tensioni, sia considerando ihilisns

caratteristica degli strumenti.(Fig. 41)
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Direzione di ovanzomenig nel terrenc

Centratino
di misuro

| Estensimetri elettrici g%

Fig. 41 - Sistema di misura con gli estensimetri elettrici

Gli otto estensimetri sono stati collegati ad una centralirtaggieca di misura per
mezzo di un’interfaccia di derivazione e di otto cavi bipolari, is@aprivi di
giunzioni. Le pressioni nel circuito oleodinamico di alimentazione detinetti
possono essere registrate durante la fase di infissione didatici per mezzo di
manometri collegati con il circuito idraulico, preventivamente sottopostaaita.
Le misure fornite dagli estensimetri e le pressioni indickte manometri sono
state registrate in corrispondenza ad ogni fase di avanzamergotibglasso nel
rilevato.
Le rilevazioni effettuate hanno consentito di determinare lo stalefdrmazione
del primo concio in quattro punti significativi delle sezioni A edla direzione di
avanzamento del manufatto.
Per poter interpretare il comportamento globale dellopera ® statessario
collegare le deformazioni registrate con parametri di stdldone quali momenti
e sforzi normali risultanti sull'intera sezione.
A tale scopo si sono assunte alcune ipotesi sul comportamento deuttata
manufatto in calcestruzzo armato:

» conservazione delle sezioni piane;

» deformazione a taglio trascurabile;

» presenza di effetti torsionali trascurabili;

* regime di elasticita lineare
In queste ipotesi si € potuto procedere alla determinazioneokdaédianazionis_l,
£,, & ed g, in corrispondenza dei quattro vertici del rettangolo formato dalla

linea media dei setti perimetrali (Fig. 42) secondo le relazioni:
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E_l _ 51 r:'gg (h _ hi'")+ 53 (31)
5—2 — 52h_"54 (h _ hi"')+ £, (32)
5_3 - 53;51 (h" _ h;')_,_gl (3.3)
g, = £4h_,,£2 (h-h)+e, (3.4)
1,2,3,4: Estensimetr|
e
T | (]
7 3 4t ¢ | —
4 O G S 1 B
I
D O et ML
i
Sp| e '!.sp
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Fig. 42 - Sezione trasversale

Assumendo che tali valori vengano considerati uguali in tutto lo spessoza
che peraltro venga sensibilmente compromessa l'affidabilitarideitati, si
possono determinare i parametri globali di sollecitazione in ognalea due
sezioni strumentate.

Si impiegano le relazioni:
4a

N, =EY & [2s,h+(1-2s,)(s, + )] (3.5)
i=1
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2 2 2 2
M, =E ’q=— = — — (3.6)
) hoSsFS || &7 &8
2 2 2
S S *tS \f— . — — — 1-s
%(h— j(gz +£,- & 53{ 5 pj+
M. =E (3.7)

dove N,, M,,M  sono da considerarsi positivi se concordi con le convenzioni

riportate nelle terne di riferimento (Fig. 43).

Fig. 43 - Sistema di riferimento per le forze e i momenti considerato

Contemporaneamente sono state calcolate le spinte totalintsalédle pressioni
del circuito oleodinamico moltiplicate per la sezione totale detimetti impiegati

con una relazione del tipo:

N, =3 PA (3.8)

i=1
in cui :
N, e la spinta totale;
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P e la pressione nel punto i-esimo considerato del circuito rilevata sui manometr

A é l'area del martinetto i-esimo.

Si e tenuto conto soltanto delle spinte necessarie per il movimentordz: con
'azione contemporanea di tutti i martinetti; le fasi in cui smtate indotte
correzioni alla direzione di avanzamento del tunnel agendo solo con al¢uni de
martinetti posti a ridosso del primo elemento sono state volutartrasteirate ai

fini del calcolo.

3.3.1.1 CARATTERISTICHE DEL TERRENO

Se si prescinde dal primo metro d’infissione, caratterizzatoottee vegetale, il
terreno incontrato, omogeneo durante tutto l'avanzamento, € un materiale
composito formato da ghiaia e sabbia con una frazione fine lipasal 27%; la
curva di distribuzione granulometrica del terreno presenta un ceeff di

uniformita U = 67 ed un coefficiente di curvatura C = 0.17. (Fig. 44)
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Fig. 44 - Distribuzione granulometrica del terreno

bY

Per caratterizzare il comportamento meccanico di un terdenguesto tipo é

necessario determinare almeno un parametro che ne definiscaisenz a

rottura.
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Si fa riferimento quindi allangolo di attrito intern@ che e facilmente
determinabile attraverso comuni prove di laboratorio.

Si sono eseguite prove di taglio diretto standard sulla frazione di terrenatpaalsa
vaglio ASTM n. 10 su campioni ricostituiti in laboratorio con una dansit
corrispondente a quella del sito e pari a 17.9 KNIrfangolo di attrito misurato in
tali condizioni e risultato pari a 38°. Inoltre, al fine di determénla resistenza al
taglio in corrispondenza a deformazioni di elevata entita, qualioposguelle
generate nel terreno dall’avanzamento del manufatto, sono séafeite prove di
taglio anulare sulla frazione passante al vaglio ASTM n. 40; dlandi attrito,
detto angolo di attrito residuo, é risultato pari a 37°, valore teyg@e inferiore a

guello determinato con I'apparecchio di taglio diretto. (Fig. 45)

5 300
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100
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Fig. 45 - Determinazione della resistenza al taglio del terreno
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3.3.1.2 RISULTATI OTTENUTI

Nella figura sottostante (Fig. 46) sono diagrammati gli amshdimin alcune
stazioni delle spinte oleodinamiche rilevate dai manometri in spamnidenza
dell’avanzamento del manufatto attraverso il rilevato. Sono riportatiori delle
spinte della stazione principale esterna e della primaondactazione intermedia,

omettendo quelli della terza e della quarta per motivi di chiarezza grafica.

Stazione principale di spinto
1 slazione intermedia di spinto

————— Il stazione intermedia di spinta

[

Avonzomento —mm-

E SRS ‘
} i
_A;;(JHO \/

Bl Sottopassy. L /iy i

Fig. 46 - Spinte oleodinamiche in funzione dell’avanzamento

Gli andamenti denotano un comportamento globale complesso ed estrégemame
variabile, soprattutto per la stazione principale e prima indianen particolare si
distinguono i decrementi bruschi della spinta, che sono da mette&i@aione con
le operazioni di scavo sul fronte del primo concio. Inoltre, si pone in rexade
come I'andamento della spinta della stazione principale sidaiagnte crescente
nei primi metri d’infissione nel terreno e linearmente cohigdain modo ideale
con gli aumenti di superficie di contatto tra manufatto e terremogcaisulta dal
tratto evidenziato con il retino.

La molteplicita delle situazioni che si sono incontrate duraiméissione ha
ristretto la scelta ad alcune fasi che si ritengono le piifgiative e complete per
l'interpretazione dei dati sperimentali.

Sono state prese in considerazione le fasi nelle quali siambprhe il secondo

concio del sottopasso avanzano nel terreno in corrispondenza dellagudarsde
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del rilevato dove agisce la massima pressione geostatica. lia ass sono state
attivate le stazioni intermedie dal momento che per I'avanzamm@rt sono piu
sufficienti le spinte fornite dalla sola stazione principale retrostante.

Vengono di seguito riportati gli andamenti delle spinte totalindartinetti della
prima e seconda stazione durante il progressivo avanzamento. Inthaigsano
relativi a due fasi di spinta in due giornate campione diversandiiguattro giorni
lavorativi e corrispondenti a situazioni climatiche ed ambiedtt&renti. ( Fig. 47

- Fig. 48)
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Fig. 47 - Andamento delle spinte totali
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Fig. 48 - Andamento delle spinte totali
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Il primo diagramma corrisponde ad una giornata di sole dopo un periodmgdepi
continuate, per cui il terreno del rilevato era in condizioni diipbrsaturazione; il
secondo e stato scelto, invece, dopo quatto giorni di assenza di precipitazioni.
Tali schemi indicano come la spinta richiesta per I'avanzamemhforideo concio
sia sempre inferiore a quella del secondo concio, nella prima giodndavoro,
mentre nella seconda giornata in esame, pur partendo da una d#f@anzal
63%, si arrivi a valori quasi corrispondenti.

Inoltre la spinta fornita dalla seconda stazione si mantiene tafiidmente
abbastanza costante durante la traslazione in entrambe le gidma#al caso |l
confronto fra i risultati della prima e seconda giornata indicaecowalori siano
maggiori in quest’ultima, con percentuali variabili da un minimo del E8Pn
massimo del 28%.

In concomitanza al rilievo delle pressioni oleodinamiche si sono r&gise
riportate le misure fornite dagli estensimetri elettrici.

Nei successivi diagrammi si riportano gli andamenti dei paradietollecitazione

globale N,, M,,M nella sezione anteriore (A) e posteriore (B) calcolati con le

ipotesi fissate in precedenza . (Fig. 49 - Fig. 50 - Fig. 51 - Fig. 52)

NG
Sezione ___A ' B
1 H Nz » o 5
| | AR
i | Dato: 01-06-1984 ‘
20 40 60 80
Avanzamenio (cm)

Fig. 49 - Andamento parametig nelle sezioni A e B della prima giornata
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Fig. 50 - Andamento parameti nelle sezioni A e B della seconda giornata
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Fig. 51 - Andamento d¥I, edM , nelle sezioni A e B della prima giornata
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Fig. 52 - Andamento dM, e M nelle sezioni A e B della seconda giornata

E’ possibile osservare come il valore Mi nelle sezioni A e B sia crescente con

procedere dell’avanzamento in entrambe le giornate; inoltre ii\ddta seconda
giornata sono sempre superiori ai corrispondenti della prima, d&a segtione
anteriore che posteriore. Nellambito dello stesso gidwjarisulta maggiore nella

sezione B rispetto ala sezione A con percentuali variabili dal &9%6% e dal
33% al 47% nella prima e nella seconda giornata rispettivamente.

Per quanto riguarda i momenti flettenti risultanti presentirterBavanzamento, il
diagramma relativo alla prima giornata mostra un andamentoangeiiin segno e

valore assoluto nelle sezioni A e B; cio avviene sia per il mamiht che per il
momentoM . Piu chiaro sembra essere I'andamento degli stessi paravekdri
seconda giornata: la tendenza globale & 'aumento dei valokl die M col
procedere dell'infissione. In particolare & possibile osservaree chty nelle

sezioni A e B assuma valori confrontabili fra loro. Cio non avviend pgsmento
M, che, pur presentando in entrambe le sezioni andamenti rapidamesuent,

assume valori molto piu elevati in A rispetto a B.

71



3.3.1.3 CONCLUSIONI

La meccanica del fenomeno interattivo puo essere inquadrata distilogleedue
azioni esplicate dal terreno nei confronti del manufatto durante I'infissione:

* resistenza frontale

* resistenza laterale
Di esse si e ritenuto piu interessante il secondo aspetto in quanto il primo éorisultat
ancora non perfettamente interpretabile e difficilmente ricabdecad uno
schema di comportamento generale, applicabile ad ogni fase rdiaawento del
manufatto.
Questo fatto puo essere giustificato tenendo presente comeidigenzs nella
sezione frontale alla penetrazione sia condizionata non soltantcalateeristiche
dell'opera e del terreno ma soprattutto dalle modalita e daiiténscavo durante
l'infissione. Infatti, se quest’ultima procede piu rapidamente deldo la sezione
frontale reagente aumenta e la spinta richiesta per l'avamtantresce; se
viceversa lo scavo sul fronte procede talora piu rapidamente della&awanto, la
resistenza frontale diminuisce in modo considerevole.
Per guanto riguarda la resistenza laterale, si € potuto invsakreriad una
guantificazione numerica delle azioni di attrito relativo traeten e calcestruzzo
del manufatto.
L’ipotesi fondamentale, necessaria per poter interpretare didgaionibili, € che i
conci si muovano nel terreno in condizioni di avanzamento perfettaméilieee
e quindi in assenza di deviazioni dall’asse longitudinale di proget&mtre
guest’ipotesi sembra essere rispettata quasi in ogni istanteotielper il secondo
concio, poiché esso e soggetto a condizioni di vincolo che lo obbligano ala pur
traslazione, cido non e piu valido nella generalita delle fasiabobrmper il primo
concio, in quanto esso € quasi sempre sottoposto ad azioni flettenti e taglianti.
Da un punto di vista qualitativo i valori dil, positivi stanno ad indicare la
tendenza del manufatto a deviare verso l'alto rispetto all’dwsgitudinale,
favorito dalla particolare forma del’avambecco, mentre il patao M, sta ad
indicare la tendenza verso deviazioni laterali.
Quando tali parametri non siano in mutuo equilibrio, ad assicurarlvemigono

sovrapressioni sulle superfici laterali legate al modulo diioea del terreno nelle

varie direzioni difficili da valutare.
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Nel caso in cui invece ci si trovi in presenza di moméhtied M, nulli o costanti
e quindi in assenza di tadli e T,, e lecito pensare che il primo concio si muova

in condizioni di avanzamento rettilineo simili a quelle a cui é stiggl secondo
concio.

Per tali motivi sono stati studiati in questa fase di studio rdoltgquegli eventi
riportandone uno per ogni giornata campione in cui si € verificataridizione
indicata in precedenza.

Quando il manufatto avanza in maniera rettilinea e possibile assume schema
teorico di riferimento identico a quello in condizioni statiche, clpeoduca la
distribuzione delle pressioni normali agenti sui setti del mamufattina sezione
trasversale tipo.

In guesta schematizzazione la pressione verticalsup setto superiore € la
pressione geostatica del terreno cui fa equilibrio la reaziontemeno inferiore
incrementata del peso del manufatto. Le spinte laterali vengeterntdnate
considerando che il terreno spinga in condizioni “a riposo” @’,“Kon K,
coefficiente dispinta legato all’angolo di attrito, pertanto la pressione orizzontal

risulta pari a p= Ko py. (Fig. 53)

IO

Pv+G/{

Fig. 53 - Pressioni agenti sul monolite

Assumendo per il terreno un legame tra le tensioni normaliemsgoni tangenziali

a rottura di tipo Mohr-Coulomb,
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r =0 tangg (3.9)
dove:

@ = angolo di attrito residuo del terreno;

o =tensione effettiva;
r = valore della tensione tangenziale.

e possibile calcolare la spinta totale massima teoricadedinento N, per un
tratto di manufatto necessaria a mantenere quest'ultimo in mowament
traslazione perfettamente orizzontale. A tale scopo si impiega l'ildegra

N, =L j o tanggdA (3.10)
Al

Zzmax

esteso all'area laterale di un tratto di tunnéudghezza pari a L.

Nella tabella sottostante viene riportato il rapp@dimensionale fra la spintg\
misurata dai manometri collegati con i martinegila seconda stazione, e la spinta
massima teorica Nnax, precedentemente indicata, ed il rapporto fra laltaste

Nz misurata con gli estensimetri, e la spinta masseoaca N max

Giornata campione INVN2 max Nze /Nz max
01.06.84 0.36 0,36
04.06.84 0,44 0,45

Tabella 3.1

Il valore di No = N, (B) - N; (A) e la differenza vettoriale fra le sollecitazio
assiali nelle sezioni B ed A, azione che deve eepnuilibrata dalla resistenza
laterale di attrito nel tratto considerato.

| rapporti sono compresi fra 0,36 e 0,45 e sonadjisempre inferiori all’'unita. E’
anche possibile osservare come i rapporti carsti@grdella prima giornata siano
inferiori ai corrispondenti della seconda; inoltrello stesso giorno lavorativo i
rapporti determinati dalle spinte dei martinettirgpondono ottimamente a quelli
misurati con gli estensimetri elettrici.

La diversita fra i valori teorici e quelli sperintati induce a considerare la presenza

di effetti importanti che agiscono durante I'infase.
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In primo luogo va considerato lattrito che si sypa all’interfaccia tra i due
materiali diversi come il calcestruzzo ed il teopper esso si fa di solito riferimento
ad un angolo di attrito relativo calcestruzzo-teadd) il cui valore dipende dalle
caratteristiche del terreno e dalla rugosita dallgerficie di contatto in calcestruzzo.

Perd=0.80¢ si ottiene un valore del rapporto fra la spintéeduinata in queste

condizioni e quella teorica massima pari a 0,7% tealore mostra I'importanza
dell'effetto d’attrito relativo tra i due materiathe si concretizza in una consistente
riduzione della spinta necessaria per mantenerenonimento gli elementi del
sottopasso.

In secondo luogo va tenuto presente l'effetto detjua nel rilevato ferroviario. A
causa dell'impossibilita di predisporre un’adeguatiagine piezometrica nel terreno
del rilevato, dato che non e semplice conosceralarivdelle pressioni neutre del
terreno durante tutta la durata dell'infissionedispone solamente di dati qualitativi
basati su osservazioni e controlli del contenutacqua.

In terzo luogo € possibile che si sviluppi un cezttetto arco nel terreno sopra |l
tunnel; questo fatto non e pero direttamente comdbile perché mancano
indicazioni sufficienti sullo stato pressionale iealatamente sopra il sottopasso.
Appare quindi evidente che lo schema teorico asscome riferimento e gli attriti
con esso determinabili conducano a valori dellantappiuttosto prudenziali nei
confronti della realta sperimentale. E’ da tenaesente, pero, che le fasi analizzate
dettagliatamente sono caratterizzate da un andamnetiilineo dei conci. In realta,
in mancanza di sistemi precisi di guida che pemnetttempestive correzioni,
capitano sovente deviazioni pit 0 meno marcateetigpall’asse longitudinale di
progetto durante le quali si hanno notevoli incretnalelle spinte necessarie
allavanzamento. Questi incrementi possono raggtagvalori molto elevati in
corrispondenza a pronunciate deviazioni della lidease fino ad arrivare al limite
della potenza installata.

Percio, quanto piu sara controllato 'avanzameattlineo del sottopasso, tanto piu
ci si avvicinera alle situazioni analizzate detgimente in precedenza, evitando
'insorgere di indesiderati effetti aggiuntivi clp@trebbero pregiudicare I'efficienza
globale del sistema.

Infine, sembra il caso di sottolineare come la f@rstessa del primo concio con il
tagliente inclinato rispetto al piano orizzontale is parte la causa della presenza
di sollecitazioni taglianti e flessionali tendeatideviare il sottopasso verso l'alto.
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Questo effetto pud venire sensibilmente limitatoegiendo una forma
dell’elemento frontale che soddisfi a condizionisdnmetria rispetto ad un piano
orizzontale baricentrico come avviene nel casoutiationi circolari di piccolo
diametro.

Pertanto si puo concludere che lo studio sperineihi@a consentito di evidenziare
alcuni aspetti del complesso fenomeno d'interazideeeno-struttura che si
sviluppa durante l'infissione di un sottopasso mtspnel terreno costituente un
rilevato ferroviario.

Sono stati messi in luce gli aspetti piu signifidadel problema, quali la resistenza
frontale e laterale durante l'infissione nel tegen

| valori massimi di attrito laterale, desunti ddemi teorici classici, sono risultati
nettamente superiori a quelli misurati durante akso dei lavori; in termini
dimensionali i rapporti fra i valori misurati e dli¢eorici, entrambi nell'ipotesi di
avanzamento rettilineo dei conci, sono risultatiataili fra 0,36 e 0,45.

La resistenza frontale e sembrata un aspetto itliieote quantificabile ed
inquadrabile teoricamente, perché fortemente camuto dalle modalita e dei
tempi di scavo durante [linfissione; in particolasd sono misurati rapidi
decrementi delle spinte oleodinamiche nelle fascuim lo scavo procedeva piu
rapidamente della penetrazione e sia la resistéatesale che quella frontale,
quindi, sono apparse particolarmente condizionat#a dsituazione ambientale,

soprattutto, in relazione alla presenza dell’acdpraute ad elevate precipitazioni.
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CAPITOLO 4

LA NORMATIVA DI RIFERIMENTO PER IL
PROGETTO DEI SOTTOVIA SCATOLARI A SPINTA

4.1 PREMESSA

La normativa di riferimento per il progetto deiteoia scatolari a spinta é
rappresentata dal D.M. 14.01.2008 “ Norme tecnjphiele costruzioni” e
dalla Circolare n. 617 del 02.02.2009 “ Istruziper I'applicazione delle
Nuove norme tecniche per le costruzioni di cui &1D14.01.2008 (G.U. n.
47 del 26.02.2009).

Queste normative definiscono i principi per il petig, I'esecuzione e |l
collaudo delle costruzioni, nei riguardi delle gegsoni loro richieste in
termini di requisiti essenziali di resistenza mexdca e stabilita, anche in
caso di incendio, e di durabilita.

Esse forniscono quindi i criteri generali di siara, precisano le azioni che
devono essere utilizzate nel progetto, definisctenccaratteristiche dei
materiali e dei prodotti e, piu in generale, tnattagli aspetti attinenti alla
sicurezza strutturale delle opere.

Circa le indicazioni applicative per [I'ottenimentdelle prescritte
prestazioni, per quanto non espressamente spé¢cific@l presente
documento, ci si puo riferire a normative di conyatta validita e ad altri
documenti tecnici elencati nel Cap. 12. In paracelquelle fornite dagli
Eurocodici con le relative Appendici Nazionali gagscono indicazioni di
comprovata validita e forniscono il sistematico @uo applicativo delle
presenti norme.

Le opere e le componenti strutturali devono esgeogettate, eseguite,
collaudate e soggette a manutenzione in modo talecahsentirne la
prevista utilizzazione, in forma economicament&esabile e con il livello
di sicurezza previsto dalle presenti norme.

La sicurezza e le prestazioni di un'opera o di page di essa devono
essere valutate in relazione agli stati limite shgossono verificare durante
la vita nominale. Stato limite € la condizione sape la quale I'opera non

soddisfa piu le esigenze per le quali € stata pratge
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In particolare, secondo quanto stabilito nei cdipgpecifici, le opere e le
varie tipologie strutturali devono possedere | safjurequisiti:

- sicurezza nei confronti di stati limite ultimi (SkWapacita di evitare
crolli, perdite di equilibrio e dissesti gravi, atito parziali, che possano
compromettere l'incolumitad delle persone ovverocortgre la perdita di

beni, ovvero provocare gravi danni ambientali eiagdpcovvero mettere

fuori servizio 'opera;

- sicurezza nei confronti di stati limite di eseroizSLE): capacita di

garantire le prestazioni previste per le condizairesercizio;

- robustezza nei confronti di azioni eccezionakpacita di evitare danni
sproporzionati rispetto all’entita delle cause swanti quali incendio,

esplosioni, urti.

Il superamento di uno stato limite ultimo ha camagtirreversibile e si

definisce collasso.

Il superamento di uno stato limite di esercizio pawvere carattere
reversibile o irreversibile.

In particolare, il metodo agli stati limite rappeesa un criterio di verifica

in grado di integrare I'approccio semiprobabilisticon verifiche nelle

condizioni di esercizio.

Per approccio semiprobabilistico s’'intende la vatidgne della probabilita
di collasso della struttura e controllare che esaanferiore ad un valore
sufficientemente basso da essere considerato aloitett

Partendo dalla conoscenza della funzione densjéothiabilita dei carichi e

della resistenza dei materiali si deve determindareeclazione tra queste
funzioni da cui la probabilita di collasso, tenermmto della non linearita
del legame costitutivo del materiale. Se il metaianalisi strutturale e

lineare questo viene fatto separatamente per ciassezione, in caso
contrario occorre farlo globalmente per I'interauttura.

Questo approccio € pero piuttosto complesso parsoncomune, esistono
infatti soluzioni analitiche solo per casi sempkd in ambito lineare, e la
soluzione numerica € molto onerosa.

Nasce quindi I'approccio semiprobabilistico, basaollidea che la

probabilita di collasso sia tanto piu bassa quanipsiano disgiunte le

funzioni di densitd di probabilita del momento eoitante (dovuto ai
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carichi) e del momento resistente (dovuto allastesza dei materiali),
poiché la probabilitd di collasso € calcolabile eomtegrale del prodotto
delle aree sottese da entrambe le funzioni.

I momento sollecitante viene quindi calcolato artipa dai carichi
corrispondenti ad un frattile del 95%, mentre perargo riguarda il
momento resistente si considera una tensione dirvamento
corrispondente ad un frattile minore del 5%.

In questo modo € possibile effettuare una veriba abbia una valenza
probabilistica, ma che sia eseguita scegliendo té&ssa metodologia
utilizzata in situazioni deterministiche.

Allo schema di calcolo vengono assegnati carichin bdefiniti
(corrispondenti al frattile prescelto) ed in baskessi si determinano le
caratteristiche di sollecitazione nella sezionpatire dai valori assegnati
della resistenza ed utilizzando un opportuno legamstitutivo per il
materiale.

Il confronto fra caratteristiche di sollecitaziodecalcolo e caratteristiche
di sollecitazioni limite consente di esprimere undggio sulla sicurezza
della struttura.

| valori del carico e della resistenza da utilizzael dimensionamento, detti
valori di calcolo e indicati col pedice d, vengomessi in relazione con i
valori caratteristici mediante opportuni coeffidien

In particolare, il valore di calcolo di una azidggesi puo ottenere tramite la
relazione B=ygEx mentre il valore di calcolo della resistenza Rdesso in
relazione al valore caratteristico R mediante fticiente yr tramite la
relazione R= Rhr.

Dove i valori diye e yr possono essere determinati mediante analisi
probabilistiche e comunque sono indicati in norwae sia E che R sono
funzione delle azioni di progetto, dei parametri glogetto e della
geometria di progetto.

Vengono pero distinte due differenti situazioniitenlo stato limite ultimo,
corrispondente al limite di collasso o a forme ellimento strutturale, e lo
stato limite di esercizio, corrispondente a sitoazidi deterioramento
strutturale per cui non risultano piu soddisfattreiquisiti di esercizio

prescritti.
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Entrambe queste situazioni vanno verificate, risgnhente, secondo le

disuguaglianze:

Ea< Ry Ei< Gy
(dove G e il prescritto valore limite dell'effetto delleiani)

e per i motivi gia descritti, la normativa permett@'analisi lineare,
effettuando eventualmente modifiche alla distribnei del momento nel
primo caso e delle condizioni di carico nel secondo

Per quanto riguarda la progettazione e la verificapere geotecniche il
D.M. 14/01/08 "Norme Tecniche per le Costruzioai'capitolo 6, prevede
che una volta effettuate le indagini geologiche greare una ricostruzione
dei caratteri litologici, stratigrafici.  struttural idrogeologici,
geomorfologici e, piu in generale, di pericolosi@ologica del territorio;
vengano disposte le indagini geotecniche necessaripermettere la
definizione dei modelli geotecnici di sottosuolaessari alla progettazione
dell'opera che dovra poi soddisfare le verifiché siti limite di esercizio.
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4.2 VERIFICA ALLO STATO LIMITE ULTIMO

Per ogni stato limite ultimo deve essere rispettataondizione E< Ry,
dove K é il valore di progetto dell'azione o dell’effettiel’azione ed é

espresso dalla relazione:
Ea-veE [Fc. “kiym ; af

ed Ry e il valore di progetto della resistenza del sistegeotecnico ed é

espresso dalla relazione

Ry =Y yr RIymF«: “ks vm 5 &)
dove:

ymFk : azioni di progetto amplificate
X ym - parametri di progetto ridotti
a4: geometria di progetto

'/ yr: coefficiente di riduzione della resistenza dstesina

La verifica di tale condizione deve essere effétumpiegando diverse
combinazioni di gruppi di coefficienti parzialispettivamente definiti per
le azioni (Al e A2), per i parametri geotecnici (M1M2), e per le
resistenze (R1, R2, R3)[¢bella 4.}

Le combinazioni dei coefficienti parziali possorssere scelte a partire da
due approcci progettuali alternativi:

- nel primo approccio sono previste due diverseldinazioni di gruppi di
coefficienti: la prima combinazione & generalmgitesevera nei confronti
del dimensionamento strutturale delle opere a tmnteon il terreno,
mentre la seconda combinazione & generalmenteeparanei riguardi del

dimensionamento geotecnico.

Combinazione 1: (A1+M1+R1)
Combinazione 2: (A2+M2+R2)



Tra le due combinazioni viene scelta quella pitrittisa.

- nel secondo approccio e prevista un’'unica combamezidi gruppi

di coefficienti, da adottare sia nelle verificheusurali sia nelle

verifiche geotecniche.

Combinazione unica: (A1+M1+R3)

Vengono quindi definiti i valori di calcolo delleziani, dei parametri

geotecnici e delle resistenze. Per quanto rigudedaazioni occorre

innanzitutto distinguerle nel seguente modo:

- Permanenti (G): azioni che agiscono durante tutta la vita noteina

della costruzione, la cui variazione di intensig&l rempo € cosi

piccola da poter essere considerata costantempbte

- Variabili (Q) : azioni sulla struttura o sull’elemento strutterabn

valori istantanei che possono risultare sensibitmeliversi fra loro

nel tempo

- Eccezionali (A): azioni che si verificano solo eccezionalmente nel

corso della vita nominale della struttura

- Sismiche (E): azioni derivanti da terremoti

(AD) (A2)

CARICHI EFFETTOQ SIMBOLO ¥ | EQU STR GEO
favorevole 0.9 1.0 1.0

Permanente Yo1

sfavorevole 1.1 1.3 1.0

Pafinsiieits o favorevole 0.00 0.00 0.00
strutturali sfavorevole e 15| 15 13
e i favorevole 0.0 0.0 0.0
bt e treticn sfavorevole 1o 1.35 1.35 1.15
e favorevole 0.0 0.0 0.0
i sfavorevole Ta 1.5 1.5 1.30

Tabella 4.1 - Coefficienti parziali per le azionper I'effetto delle azioni
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Ai fini della verifica vengono utilizzate le seguecombinazioni di carico:

- Combinazione fondamentale

YG1°® Gl tyc2® G2 +ype P +’YQ1’ le +’YQ2' Yoo Qk2 +’YQ3' Woze Qk3 +

- Combinazione sismica

E+Gl+G2+P Wy Qkl + +W¥y0 Qk2 + ...
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4.3 VERIFICA ALLO STATO LIMITE DI ESERCIZO

Per ogni stato limite di esercizio deve essereetigfa la condizione &<
RqdoveEg € il valore di progetto dell’effetto delle azioniGg € il prescritto
valore limite dell’effetto delle azioni per cuiprogetto deve esplicitare le
prescrizioni relative agli spostamenti compatibilie prestazioni attese per

I'opera stessa.

Ai fini della verifica vengono utilizzate le seguecombinazioni di carico:

- Combinazione caratteristica rara, generalmentedggta per SLE

irreversibili

Gl + G2+ P + Qkl W02 « Qk2 +¥03 » Qk3 ...

- Combinazione frequente, generalmente impiegata glerSLE

reversibili

Gl+G2+P #11 < Qkl +¥22 « Qk2 +¥23 « Qk3 + ...

- Combinazione quasi permanente, generalmente intpiggar gli

effetti a lungo termine

Gl + G2+ P 421 « Qkl +¥22 « Qk2 +¥23+ Qk3 + ...
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4.4 PONTI FERROVIARI

Sempre secondo le NTC2008 la verifica degli scatalélizzati come

sottovia ferroviari viene eseguita allo stesso malloquella dei ponti

ferroviari, se ne analizzano ora i criteri.

Vanno innanzitutto prese in considerazione le azpgmmanenti, come i
pesi propri, i carichi permanenti portati, la spirtelle terre, e le azioni
variabili sia verticali che orizzontali. A seguise analizzeranno gli effetti

dinamici dovuti alla natura del transito dei conivege azioni sismiche.

4.4.1 AZIONI VARIABILI VERTICALI

| carichi verticali sono definiti per mezzo di mdddi carico rappresentati
da due treni di carico distinti:
* il primo rappresentativo del traffico normale €fo di caricd-M 71),

* il secondo rappresentativo del traffico pesafterfo di caricc&W).

Treno di carico LM 71

Questo treno di carico schematizza gli effettiistgirodotti dal traffico

ferroviario normale e risulta costituito da: (Fgt)

» quattro assi da 250 kN disposti ad interasse @i 6
» carico distribuito di 80 kKN/m in entrambe le direzi, a partire

da 0,8 m dagli assi d’estremita e per una lunghilrzdétata

ka ka ka ka
qd vk l l 1 l q vk
ILLIMITATO Iﬂ-ﬂl 1.8 | L6 | 1.8 ﬂ-? ILLIMITATO
1 1 | i 1
Qo= 350 KN () = B0 kN/m

Fig. 54 — Treno di carico LM71
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Treno di carico SW

Questo treno di carico schematizza gli effettiistgirodotti dal traffico

ferroviario pesante e prevede due configuraziostirte denominate SW/0
e SW/2 (la configurazione SW/0 si utilizza solo pertravi continue

qualora sia piu sfavorevole del treno di carico UN7(Fig. 55 eTabella

4.2)

q vk q vk
[ RRERERARRE RN RN AR

a C a

Fig. 55 — treno di carico SW

Tipo di Carico | g, [KN/m] a [m] ¢ [m]
SW/0 133 150 53
SWi2 150 250 7.0

Tabella 4.2 — Caratteristiche treni di carico SW

Treno Scarico

Per alcune particolari verifiche e utilizzato unrtalare treno di carico
chiamato “Treno Scarico” rappresentato da un caugforme distribuito
pari a 10 kN/m.

Poiché salvo diversa prescrizione progettuale gragmonte dovra essere
progettato per il maggiore numero di binari geomatnente compatibile
con la larghezza dellimpalcato nella progettaziodei ponti andra
considerata l'eventuale contemporaneita di piu itresecondo quanto
previsto nella seguente tabella, considerandol draffico normale che il

traffico pesante.Tabella 4.3
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Numero | Binari Traffico normale Traffico
di binari [ Carichi caso all) caso b1) pesaute(—})
1 Primo 1.0 (LM 717+"SW/0™) - 1.0sw2
Primo 1,0 (LM 71™+"SW/07) - 1,05W/2
2 secondo | 1.0(LM 71"+"SW/07) - 1.0 (LM 717+"SW/07)
Primo LO(LM 71™+"SW/0™) | 0.75 (LM 71I™+"SWi07) 1.0SW/2
23 secondo | LO(LM7U™SW/07) | 075 (LM 717+°SW/07) L0 (LM T17+7SWi07)
Alrt J5 (LM 717+7SWi0™) -

Tabella 4.3 — Carichi mobili in funzione del numelidinari presenti sul
ponte

Va poi tenuta in considerazione la distribuzionegitudinale del carico
assialeQvi per mezzo del binario, che si pu0 ripartire su tteeserse

consecutive poste ad interasse uniforme "a", seroflel seguenti
proporzioni: 25% sulla traversa che precede, 50%uslia in cui insiste e

25% su quella successiva. (Fig. 56)

Fig. 56 — Distribuzione longitudinale del caricciate Q;

Inoltre anche la presenza del ballast e delle tsavecreano una
distribuzione longitudinale del carico assiale cper il progetto di
particolari elementi strutturali quali le solettegli impalcati da ponte & da
considerarsi come quella indicata in figurdove per superficie di

riferimento e da intendersi la superficie di appgogtel ballast. (Fig. 57)
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Carico su una traversa

I \
4:1 / Vo4:1

rj Superficie di"\_r:i.feri.rn.entn

f L]

| A

! A
| l.

I b I
| |

Fig. 57— Distribuzione longitudinale dei carichsedi attraverso il ballast

4.4.2 EFFETTI DINAMICI

Le sollecitazioni e gli spostamenti determinatileswudtrutture del ponte
dall'applicazione statica dei treni di carico datd@ssere incrementati per
tenere conto della natura dinamica del transitacdevogli.

Gli effetti di amplificazione dinamica si valutamo due modi differenti a
seconda della tipologia di ponte e della velociiapdrcorrenza dei
convogli.

Salvo casi particolari, ovvero velocita di percoma superiore a 200 km/h
e tipologie di ponti non convenzionali, € comunguéficiente utilizzare i
coefficienti ® di incremento dinamico, cosi definiti in funziodel livello

di manutenzione della linea:

- Linee con elevato standard manutentivo:

1,44

dr=—— "
g8

+0.82 con la limitazione 1 00 < $.< 1 67

- Linee con ridotto standard manutentivo:

2.16

dove Ly rappresenta la lunghezza caratteristica in m@iabella 4.4

+0.73 con la limmtazione 1.00 <d; < 2 00

88



Il Caso

Elemento strutturale Lunghezza Ly
TRAVI PRINCIPALI
5 |81 Travi ¢ solette semplicemente appoggiate (compresi || Luce nella direzione delle travi principali
solettoni & travi incorporate)
5.2 Travie soletle continue sun luei, indicando con; I'ﬁ' kL, dove:
Ly =l (LytLat.ALp) e
k=12-13-14- L5
5.3 Portali;

- 0 luce singola dn considerare come trave continua 4 tre luci
(vmndo la 5.2 considerando le allezse dei
piedritti ¢ Is lunghezza del traverso)

- g luci multiple da considerare come trave continua & pil lucl
{usando In 5.2 considerando le altezze dei
piedritti terminali ¢ la lungheaza di tutt
Lraversi)

54 Soletle ed alii elementi di seatolari per uno o pi binari | @y =1.20; dy=1.33

(sottovia di altezza libera = 5,0 m e hice libera £ 8.0 m)

Per plhi scatolart che non rispettano | precedenti Timiti vale 1l

punto 5.3, trascurando la presenza della soletta inferiore ¢

consderando un coefliciente nduttive del & paria 09, da

applicare al coefficiente &

5.5 Travi ad asse curvilineo, archi a spinta eliminata, archi senza | metd della luce libera
rempimento,
&6 Archi eserie di archi con riempimento due volte [a luce libera
87 hitn_m.ull'c di sospensione (di collegamento atravi di 4 volte la distnza longitudinale fra le
migidimento) strutture di spspensione,
SUPPORTI STRUTTURALI
6 |61 Pilecon mellezza A=30 Somma delle lnghezee delle  campale

6.2 Appoggi, ealeole delle tensioni di contatto al di sotto degli
stessi e tirnti di sospensione

adiacenti la pila

Lunghezza degli elementi sostenuti

Questo coefficiente dinamico non dovra pero esssato se come carichi
vengono utilizzati il treno scarico, i treni realii treni per la verifica a

fatica. Se l'altezza della copertura “h” dall'estogso della struttura alla

Tabella 4.4 — Lunghezza caratteristica L

faccia superiore delle traverse e maggiore di IM®0il coefficiente

dinamico puo essere ridotto nella seguente maniera:

q-"ﬁ,._;=¢) —

h—1,00
ol i
10

10O
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Per le strutture dotate di una copertura maggioB&5@ m si puo assumere

un coefficiente di incremento dinamico unitario.

4.4.3 AZIONI VARIABILI ORIZZONTALI

Azione laterale (Serpegqio)

La forza laterale indotta dal serpeggio si consideome una forza
concentrata agente orizzontalmente, applicatasallamita della rotaia piu
alta, perpendicolarmente all'asse del binario.

Il valore caratteristico di tale forza sara assyvan a Q=100 kN. Tale
valore deve essere non dovra essere moltiplicatt paefficiented.

Questa forza laterale deve essere sempre comismaiecarichi verticali.

Azioni di avviamento e frenatura

Le forze di frenatura e di avviamento agisconoasabmmita del binario,
secondo la direzione longitudinale e sono da cemnaidi uniformemente
distribuite su una lunghezza L determinata pemetie I'effetto piu gravoso
sull'elemento strutturale considerato.

| valori caratteristici da considerare sono i sequie

* Avviamento:

Qiai= 33 [KN/m] ¢ L[m] < 1000 kN per modelli di cariddM 71, SW/0,
SW/2

e Frenatura:

Qibk = 20 [KN/m] » L[m] < 6000 kN per modelli di cariddvl 71, SW/0

Qo= 35 [KN/m] « L[m] per modelli di carico SW/2
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Nel caso di ponti a doppio binario si devono coasade due treni in
transito in versi opposti, uno in fase di avvianeentaltro in fase di

frenatura.

Nel caso di ponti a piu di due biliari, si deve sierare:

* un primo binario con la massima forza di frenatur

* un secondo binario con la massima forza di averamnello stesso verso
della forza di frenatura;

* un terzo ed un quarto binario con il 50% delle&odi frenatura, concorde
con le precedenti;

« altri eventuali binari privi di forze orizzontali

Per il treno scarico la frenatura e I'avviamentssomo essere trascurate.
Infine per determinare valori caratteristici dedigioni dovute al traffico si
dovranno considerare le combinazioni riportate anedleguente tabella:
(Tabella 4.5)

TIPO DI CARICO Arzioni verticali Azioni orizzontali
Carico Tl Frenatura Commenti
Gruppo di carico verticale ; = Centrifuga | Serpeggio
scarico ;
(1) avviamento
Crunpo 1 massima azione
{E;’ 1,00 x 0500) | 1000 | 1.000) | verticalee
laterale
Gruppo.2 bilits lateral
@) 2 1.00 0.00 1.0 (0.0) 1,0(0,0) stabilita laterale
Gruppo 3 3 : MiAssima azione
) 1.0(0.5) - 1.00 0.5(0.0) 0.5(0.0) Iogiodnale
" 0.8 (0.6; 0.8 (0.6; 0.8 (0.6: 0.8 (0.6: .
Gruppo 4 04) - 0.4) 04) 04) fessurazione
D Azione domunante
) Includendo tutts 1 fattor ad ess1 relativa (e, ece.)
) L sirmultaneits di due o tre valori caratteristict interi (assunzione di diversi coefficienti pari ad 1), sebbene improbabile, & stata
considerata come semplificazione per 1 gruppi di carico 1, 2, 3 senza che cio abbia significative conseguenze
progetfuali.

Tabella 4.5 — Valutazione dei carichi da traffico
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4.4.4 VERIFICA ALLO STATO LIMITE ULTIMO E DI ESERCIZIO

Per le verifiche agli stati limite ultimi si adotta i valori dei coefficienti
parziali delle azioni ed i coefficienti di combinaze riportati nella tabella
(Tabella 4.9 mentre per le verifiche agli stati limite d’esero si adottano
solo i valori dei coefficienti parziali della seamtabella Tabella 4.7 , e
ove necessario, in luogo dei gruppi delle azionitddfico ferroviario
definiti nella terza tabellaTébella 4.9

s .| favorevoli 09 | 100 | 100 1.00 1.00
Carichi permanenti . Y1
sfavorevolt 110 | 135 | 1.00 1.00 1.00
Carichi permanenti non | favorevolt 000 | 000 | 0.00 1.00 1,00
struttuali® sfavorevoli /62 150 | 1.50 | 130 1.00 1,00
G favorevoli 090 | 100 | 1.00 1.00 100
Ballast' . %
sfavorevoli 150 | 150 | 1.30 1.00 1,00
Carichs \'arizsziii da favorevelt 000 | 000 | 0.00 0.00 0,00
traffico™ sfavorevoli fQ 145 | 145 | 125 0,20 0209
A favorevoli 000 | o000 | 000 0.00 0.00
Carichi variablt ; Yoi
sfavorevoli - 150 | 1.50 | 1.30 1.00 0.00
: favorevole 090 | 1,00 | 10O 1.00 1.00
Precompressione T el &
sfavorevole 1,009 | 100" | 1.00 1.00 1,00

Tabella 4.6 - Coefficienti parziali di sicurezzerpe combinazioni di

carico agli SLU

@) Equilibrio che non coinvolga i parametri di defaoilita e resistenza del
terreno; altrimenti si applicano i valori di GEO.

> Nel caso in cui i carichi permanenti non strutiuad es. carichi

permanenti portati) siano compiutamente definitpstranno adottare gli
stessi coefficienti validi per le azioni permanenti

® Quando si prevedano variazioni significative dei@ dovuto al ballast,
se ne dovra tener conto esplicitamente nelle cegfi

@ Le componenti delle azioni da traffico sono intstid in combinazione
considerando uno dei gruppi di carico gr della lah@ecedente.

® Aliquota di carico da traffico da considerare.
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) 1,30 per instabilita in strutture con precompmssiesterna
(") 1,20 per effetti locali

Azioni Yo V1 ¥
Aziont | Canico sul rilevato a tergo delle spalle 0,80 0.50 0.0
singole

da traffico | Azioni aerodinamiche generate dal transito 0.80 0.50 0.0

de1 convogh
ory 0,80":’ 'ELSULU 0.0

Gruppidi | g1y 0.80% {}\3@"1) -

carico | gn3 0,80 080" 0.0
o1y 1.00 100" 0.0

Azioni del | Fyyy 0,60 0.50 0.0
vento

Azionida |infase di esecuzione 0.80 0.0 0.0

e SLU e SLE 0.0 0.0 0.0
Aziom _.
Sistiiiidi Ty 0,60 0,60 0,50

Tabella 4.7 - Coefficienti di combinaziogiedelle azioni allo SLE

1) 0,80 se & carico solo un binario, 0,60 se sonehiadiie binari e 0,40 se
sono carichi tre o piu binari.

® Quando come azione di base sia assunta quelleed®, i coefficienti
Yo relativi ai gruppi di carico delle azioni da triati vanno assunti pari a
0,0.

Azioni ¥, V1 v

Treno di carico LM 71 080" " 0.0

Aziom | Treno di carico SW /0 0.80° 0.80 0.0

singole | Treno di carico SW/2 0_0{3) 0.80 0.0
da Treno scarico 100 - -
traffico | Centrifuga L & @

Azione laterale (serpeggio) 1_00':3:' 0.80 0,0




Tabella 4.8 - Ulteriori coefficienti di combinazier/delle azioni da

traffico

)0,80 se & carico solo un binario, 0,60 se sorichiatue binari e 0,40 se
sono carichi tre o piu binari.

@ sj usano gli stessi coefficiend) adottati per i carichi che provocano
dette azioni.

® Quando come azione di base sia assunta quelleed®, i coefficienti
Wo relativi ai gruppi di carico delle azioni da tiafi vanno assunti pari a
0,0.
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4.5 PONTI STRADALI

| carichi variabili da traffico sono definiti dagBichemi di Carico, descritti
nel paragrafo successivo, disposti su corsie canweali.

Le larghezze Wdelle corsie convenzionali su una carreggiata athgsimo
numero (intero) possibile di tali corsie su di essao indicati nel prospetto
seguente. (Fig. 58Eabella 4.9

Se non diversamente specificato, qualora la caiatygi un impalcato da
ponte sia divisa in due parti separate da una gpaditraffico centrale, si
distinguono i casi seguenti:

a) se le parti sono separate da una barriera di gzaressa, ciascuna parte,
incluse tutte le corsie di emergenza e le banckirejtonomamente divisa
in corsie convenzionali.

b) se le parti sono separate da barriere di sicurezabili o da altro
dispositivo di ritenuta, l'intera carreggiata, insha la zona spatrtitraffico

centrale, e divisa in corsie convenzionali.

Parte rimanente

KL L s //
Wi Corsia convenzionale numero 1
S E LT L E T e e A
w Parte rimanente
PRI TR E TR ET
W 7 S e A/ A 7 K LA A s

Corsia convenzionale numero 2 ///
PEL T AT LTI EFSA LSS A
Parte rimanente

///////

Fig. 58 — Esempio di numerazione delle corsie

Larghezza di carreggiata
w

Numero di corsie
convenzionali

Larghezza di una corsia
convenzionale [m]

Larghezza della zona
nimanente [m]

w=3540m n=1 3.00 (w-3,00)
S4<w=60m =2 w2 0
6.0m=w 0, = Int(w/3) 3.00 w- (3,00 Xn)

Tabella 4.9 - Numero e Larghezza delle corsie
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La disposizione e la numerazione delle corsie wargenata in modo da

indurre le piu sfavorevoli condizioni di progetier ogni singola verifica il

numero di corsie da considerare caricate, la loigpasizione sulla

carreggiata e la loro numerazione vanno scelteadarche gli effetti della

disposizione dei carichi risultino i piu sfavorevdla corsia che, caricata,
da I'effetto piu sfavorevole € numerata come caianero 1; la corsia che
da il successivo effetto piu sfavorevole e numecatae corsia Numero 2,
ecc.

Quando la carreggiata € costituita da due partars¢@ portate da uno
stesso impalcato, le corsie sono numerate considetantera carreggiata,

cosicché vi e solo una corsia 1, solo una corsiac@ che possono
appartenere alternativamente ad una delle due parti

Quando la carreggiata consiste di due parti sepapattate da due

impalcati indipendenti, per il progetto di ciascimpalcato si adottano

numerazioni indipendenti. Quando, invece, gli insptlindipendenti sono

portati da una singola pila o da una singola sppha il progetto della pila

o della spalla si adotta un’unica humerazione @elule parti.

Per ciascuna singola verifica e per ciascuna cocsiavenzionale, si

applicano gli Schemi di Carico definiti nel seguiter una lunghezza e per

una disposizione longitudinale, tali da otteneedf¢tto piu sfavorevole.

4.5.1 SCHEMI DI CARICO

Le azioni variabili del traffico, comprensive degdifetti dinamici, sono
definite dai seguenti Schemi di Carico: (Fig. 59)

Schema di Carico 1é costituito da carichi concentrati su due assamgem,
applicati su impronte di pneumatico di forma quéama lato 0,40 m, e da
carichi uniformemente distribuiti.

Questo schema e da assumere a riferimento sia perifiche globali, sia per
le verifiche locali, considerando un solo cariced@m per corsia, disposto in

asse alla corsia stessa. Il carico tandem, sergeesa considerato per intero.
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Schema di Carico 2e costituito da un singolo asse applicato su spbeif
impronte di pneumatico di forma rettangolare, djteezza 0,60 m ed altezza
0,35 m.

Questo schema va considerato autonomamente coitoaggedinale nella
posizione piu gravosa ed € da assumere a riferangwipb per verifiche
locali. Qualora sia piu gravoso si considerera@ggdi una

singola ruota di 200 kN.

Schema di Carico 3:¢ costituito da un carico isolato da 150kN con
impronta quadrata di lato 0,40m. Si utilizza perrifighe locali su

marciapiedi non protetti da sicurvia.

Schema di Carico 4:¢ costituito da un carico isolato da 10 kN con
impronta quadrata di lato 0,10m.
Si utilizza per verifiche locali su marciapiedi fetii da sicurvia e sulle

passerelle pedonali.

Schema di Carico 5costituito dalla folla compatta, agente con int&€nsi
nominale, comprensiva degli effetti dinamici, dD%N/m2. Il valore di

combinazione € invece di 2,5 kN/m2. Il carico fallave essere applicato
Su tutte le zone significative della superficieiniluenza, inclusa l'area

dello spartitraffico centrale, ove rilevante.

Schemi di Carico 6.a, b, dn assenza di studi specifici ed in alternativa al
modello di carico principale, generalmente cautgatper opere di luce
maggiore di 300 m, ai fini della statica compleasilel ponte, si pud far
riferimento ai seguenti carichi gL,a, qL,b e gL,c.

0,75
qr.=128.95 — | [kN/m];
L. = _|| [ ]
/1 ,0.38
Qe =88, ?-1||. 5 .; [KN/m]:
1 0,38
=71.12] = N/m].
Qi 1 i3 .__| [KN/m]
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essendo L la lunghezza della zona caricata in m.

4.5.2 CATEGORIE STRADALI

Sulla base dei carichi mobili ammessi al transitgponti stradali si
suddividono nelle tre seguenti categorie:

la Categoria: ponti per il transito dei carichi mobili sopra ioati con il
loro intero valore;

2a_Cateqgoria: come sopra, ma con valori ridotti dei carichi come

specificato nel seguito;

3a Categoria: ponti per il transito dei soli carichi associdtoa&Schema 5
(passerelle pedonali).

Sul manufatto dovra essere applicato un contrassegggrmanente,
chiaramente visibile, indicante la categoria e H@andi costruzione del
ponte.

L’accesso ai ponti di 3a Categoria di carichi déveta quelli di progetto
deve essere materialmente impedito.

Il transito di carichi eccezionali, il cui pesoadbtale che per asse, ecceda
quelli previsti per la relativa categoria di prdgetone, dovra essere
autorizzato dall’Ente proprietario della stradacos&lo le vigenti norme
sulla disciplina della circolazione stradale. Seeassario, il progetto potra
specificatamente considerare uno o piu veicoli igie@ppresentativi per
geometria e carichi-asse dei veicoli eccezionadvigti sul ponte. Detti
veicoli speciali e le relative regole di combina®o possono essere
appositamente specificati caso per caso o0 dedati ndrmative di
comprovata validita.

Il numero delle colonne di carichi mobili da coresigke nel calcolo dei
ponti di 1a e 2a Categoria € quello massimo cofipatcon la larghezza
della carreggiata, comprese le eventuali banchinesgktto e per sosta di
emergenza, nonché gli eventuali marciapiedi nonteftioe di altezza
inferiore a 20 cm, tenuto conto che la larghezzaglhmbro convenzionale

e stabilita per ciascuna colonna in 3,00 m.
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Carico tandem 2 Qi

Qik| Q Qik
ik i 1 —
05 8 8-
. u Qxk=300 kN :ndam g!
20 Corsia n. 1 _ 5 —
E ®m 05 q1k= 9 kN/m AN
& —]
I EL Tandem E}
LI s Corsian g Q=200 KN e
orsia n. :
o 32 9zi= 2.5 kN/m* | 160 |
m w08 . Q=100 kN
2,0 Corsian. 3 3
[} W 05 gzk= 2,5 kN/m

Area rimanente q=2,5 kN/m?

Schema di carico 1 (dimensioni in [m])

Direzione dell'asse
lengitudinale del ponte

2,00

Carico asse
Qax=400 kN

[o35|

—

Schema di carico 2
(dimensioni in [m])

040

Schema di carico 5

| 040 |

Schema di carico 3
(dimensioni in [m])

10 kN

0.1

Schema di carico 4
(dimensioni in [m])

% # qik=5 kN/m* (Folla)
)

Fig. 59 - Schemi di Carico 1-5 Dimensioni in [m]

che la larghezza della sede stradale sia infea& @0 m.

In ogni caso il numero delle colonne non deve essderiore a 2, a meno

La disposizione dei carichi ed il numero delle cmle sulla carreggiata
saranno volta per volta quelli che determinancoledezioni piu sfavorevoli

di sollecitazione per la struttura, membraturazis® considerata.
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Per i ponti di 1a Categoria si devono considereneppatibilmente con le

larghezze precedentemente definite, le seguenénsgith dei carichi

(Tabella 4.10:
Posizione Carico asse Qg [kN] Qe [KN/m’]
Corsia Numero 1 300 9.00
Corsia Numero 2 200 2.50
Corsia Numero 3 100 2.50
Alfre corsie 0.00 2.50

Tabella 4.10 - Intensita dei carichi Qik e gik perdiverse corsie

Per i ponti di 2a Categoria si devono consideralla €orsia N.1 un Carico
asse Q1k = 240 kN ed un carico distribuito gik 207[kN/m2]. Sulle altre

corsie vanno applicati i carichi associati ai pahtl® Categoria.

Per i ponti di 3a Categoria si considera il cassociato allo Schema 5

(folla compatta) applicato con la disposizione gravosa per le singole

verifiche.

Ai fini della verifiche globali di opere singole tlice maggiore di 300 m, in

assenza di studi specifici ed in alternativa al elloddi carico principale, si

disporra sulla corsia n. 1 un carico gL,a, sullssizon. 2 un carico gL,b,

sulla corsia n. 3 un carico gL,c e sulle altre messull’area rimanente un

carico distribuito di intensita 2,5 kN/m2.

| carichi gL,a, qL,b e gqL,c si dispongono in aske aspettive corsie.
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4.5.3 DIFFUSIONE DEI CARICHI

| carichi concentrati da considerarsi ai fini delkifiche locali ed associati
agli Schemi di Carico 1, 2, 3 e 4 si assumono umé&mente distribuiti
sulla superficie della rispettiva impronta. La dgfone attraverso la
pavimentazione e lo spessore della soletta si dersiavvenire secondo un
angolo di 45°, fino al piano medio della struttaiella soletta sottostante.
Nel caso di piastra ortotropa la diffusione va deasata fino al piano
medio della lamiera superiore d’'impalcato. (Fig) 60

_lothtb
| b ‘
| =%

1III|YI
R R

o
|
|

guu

Fig. 60 — Diffusione dei carichi concentrati nedldette e negli impalcati a
piastra ortotropa

Pavimentazione

j

- Soletta
_Zothtb |

4.5.3.1 Incremento Dinamico addizionale in presenza di discontirtai

strutturali: g2

| carichi mobili includono gli effetti dinamici pgravimentazioni di media
rugosita. In casi particolari, come ad esempiqrwssimita di interruzioni
della continuita strutturale della soletta, puteessnecessario considerare
un coefficiente dinamico addizionale g2, da vakitar riferimento alla

specifica situazione considerata.

4.5.3.2 Azione longitudinale di frenamento o di accelerazione: g3

La forza di frenamento o di accelerazione g3 eiimezdel carico verticale

totale agente sulla corsia convenzionale n. 1egl@le a
180 kKN <q; =0.6(2Qy; )+0.10q, - W, -L <900 kN
per i ponti di 1a categoria ed a

144 KN @5 =0,6(2Qy ) +0.10- qyy - W, - L <900 kN
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per i ponti di 2a categoria, essendo wl la larghedella corsia e L la
lunghezza della zona caricata.

La forza, applicata a livello della pavimentazicgw agente lungo I'asse
della corsia, € assunta uniformemente distribuitea $unghezza caricata e

include gli effetti di interazione.

4.5.3.3 Azione centrifuga: g4

Nei ponti con asse curvo di raggio R (in metri)zitme centrifuga
corrispondente ad ogni colonna di carico si vatatavenzionalmente come

indicato in tabellaTabella 4.1}, essendo

Q=2 Q

il carico totale dovuto agli assi tandem dello sohali carico 1 agenti sul
ponte.
Il carico concentrato Q4, applicato a livello dgd@vimentazione, agisce in

direzione normale all’asse del ponte.

Raggio di curvatura [m] Qy [kN]
R <200 0.2:Q,
200 =R = 1500 40-Q./R
1500 <R 0

Tabella 4.11 - Valori caratteristici delle forzertdefughe

4.5.3.4 Azioni di Neve, Vento: g5
Per le azioni da neve e vento vale quanto spetfieh Cap. 3 della

normativa.

L’azione del vento puo essere convenzionalmentendata ad un carico

orizzontale statico, diretto ortogonalmente allastel ponte e/o diretto
nelle direzioni piu sfavorevoli per alcuni dei swdémenti (ad es. le pile).
Tale azione si considera agente sulla proiezioheia@o verticale delle

superfici direttamente investite. L’'azione del \@ergud essere valutata

come azione dinamica mediante una analisi deltaziene vento-struttura.
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La superficie dei carichi transitanti sul ponteastp al vento si assimila ad
una parete rettangolare continua dell’altezza dn & partire dal piano

stradale.

L’azione del vento si puo valutare come sopra $ijgatd nei casi in cui

essa non possa destare fenomeni dinamici nellgéuseulel ponte o quando
I'orografia non possa dar luogo ad azioni anomalevento.

Per i ponti particolarmente sensibili all’eccitazéodinamica del vento si
deve procedere alla valutazione della rispostattstale in galleria del

vento e, se necessario, alla formulazione di un ethmdmatematico

dell'azione del vento dedotto da misure sperimental

Il carico neve si considera non concomitante coarichi da traffico, salvo

che per ponti coperti.

4.5.3.5 Azioni sismiche g6

Per la determinazione degli effetti di tali azignfara di regola riferimento
alle sole masse corrispondenti ai pesi propri exsbaraccarichi permanenti,
considerando nullo il valore quasi permanente delsse corrispondenti ai
carichi da traffico.

Ove necessario, per esempio per ponti in zona arbdamtenso traffico, si

dovra considerare un valore non nullo di dette massccordo con quanto

specificato nel capitolo 3 della nhormativa.

4.5.3.6 Resistenze passive dei vincoli: q7

Nel calcolo delle pile, delle spalle, delle fonaa®j degli stessi apparecchi
di appoggio e, se del caso, dellimpalcato, si devoonsiderare le forze
che derivano dalle resistenze parassite dei vincoli

Nel caso di appoggi in gomma dette forze andrarmatate sulla base

delle caratteristiche dell’'appoggio e degli spostatnprevisti.

4.5.3.7 Azioni sui parapetti. Urto di veicolo in svio: g8

L'altezza dei parapetti non potra essere inferiard,10 m. | parapetti
devono essere calcolati in base ad un’azione artai® di 1,5 kKN/m

applicata al corrimano.
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| sicurvia e gli elementi strutturali ai quali sowollegati devono essere
dimensionati in funzione della classe di contenitoemichiesta per

limpiego specifico (vedi D.M. 21-06-04 n.2367). $en diversamente
indicato, la forza deve essere considerata distaitaw 0,50 m ed applicata
ad una quota h, misurata dal piano viario, paa allnore delle dimensioni
h1, h2, dove hl = (altezza della barriera - 0,10h? = 1,00m.

Nel progetto dellimpalcato deve essere considerata condizione di

carico eccezionale nella quale alla forza orizzentiurto su sicurvia si

associa un carico verticale isolato sulla sedelakeacostituito dal Secondo
Schema di Carico, posizionato in adiacenza al @@wtesso e disposto

nella posizione piu gravosa.

4.5.3.8 Altre azioni variabili (azioni idrauliche, urto di un veicolo,urto

di ghiacci e natanti su pile): g9

Azioni idrauliche.

Le azioni idrauliche sulle pile poste nell’alvea eami andranno calcolate
considerando oltre I'orientamento e la forma della, anche degli effetti
di modificazioni locali dell’alveo, dovute, per @spio, allo scalzamento

atteso.

Urto di un veicolo contro le strutture.

| piedritti dei ponti ubicati a distanza5,0 m dalla sede stradale, dovranno
essere protetti contro il pericolo di urti di vdicatradali, mediante
adeguate opere chiaramente destinate alla protedeimpiedritti stessi.

In ogni caso, gli impalcati sovrapassanti strade fcanco inferiore a 6 m e
gli elementi di sostegno verticale dovranno esgeogettati in modo da

resistere all'azione delle forze statiche.

Urto di ghiacci su pile.
L'intensita e le modalita di applicazione delleadiderivanti da pressione
dei ghiacci ed altre cause eccezionali, vanno teffacendo riferimento a

norme specifiche o attraverso specifiche analisisghio.
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4.6 COMBINAZIONI DI CARICO
Le combinazioni di carico da considerare ai finileleserifiche devono

essere stabilite in modo da garantire la sicuréazeonformita a quanto
prescritto al Cap. 2 della normativa.

Ai fini della determinazione dei valori caratterstdelle azioni dovute al
traffico, si dovranno considerare, generalmenteplabinazioni riportate in
tabella (Tabella 4.12.

Carichi sulla carreggiata Carichi su
marciapiedi e
piste ciclabili
Carichi verticali Carichi orizzontali Carichi
verticali
Gruppo di | Modello principale | Veicoli Folla Frenatura q; | Forza Carico
azioni (Schemi di carico | speciali (Schema di centrifuga q, | uniformemente.
1.2.3,4,6) carico 5) distribuito
1 Valore Schema di
caratteristico carico 5 con
valore di
combinazione
2.5 kKN/m®
2a Valore frequente Valore
caratteristico
2b Valore frequente Valore
caratteristico
30 Schema di
carico 5 con
valore
caratteristico
5.0 KN/m’
469 Schema di Schema di
carico 5 con carico 5 con
valore valore
caratteristico caratteristico
5.0 KN/m’ 5.0 KN/’
5 (**%) e = T ,
5 Da definirsi peril | Valore
singolo progetto caratteristico
o nominale
7 Ponti di 3* categoria
%) Da considerare solo se richiesto dal particolare progetto (ad es. ponti in zona urbana)
" Da considerare solo se si considerano veicoli speciali

Tabella 4.12 — Combinazioni di carico dovute afficp

La tabella successiva (Tella 4.13 fornisce i valori dei coefficienti
parziali delle azioni da assumere nell’analisi [gedeterminazione degli
effetti delle azioni nelle verifiche agli stati lita ultimi ed il significato dei

simboli e il seguente:
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ve1 coefficiente parziale del peso proprio della stmat, del terreno e
dellacqua, quando pertinente;

ye2coefficiente parziale dei pesi propri degli elemein strutturali;

Yo coefficiente parziale delle azioni variabili daftrco;

vqi coefficiente parziale delle azioni variabili.

Il coefficiente parziale della precompressionessiugne pari , =1

Altri valori di coefficienti parziali sono riportahel Cap. 4 della normativa

con riferimento a particolari azioni specifiche daiersi materiali.

| valori dei coefficientiyg;, y1j € y2; per le diverse categorie di azioni sono

riportati nellaTabella 4.14.

- o Al A2
Coefficiente | EQU STR GEO
o . tavorevoli 0.90 1.00 1.00
Carichi permanenti o1
sfavorevoli 1.10 1.35 1.00
_ . @ favorevoli 0.00 0.00 0.00
Carichi permanenti non strutturali . Yoo
sfavorevoli - 1.50 1.50 1.30
rarenli 0.00
Carichi variabili da traffico favorey Ohl Yo 0,00 0,00
sfavorevoli - 1.35 1.35 1.15
o favorevoli 0.00 0.00 0.00
Carichi variabili . Yoi
sfavorevoli ! 1.50 1.50 1.30
‘ . D favorevoli 0.90 1.00 1.00
Distorsioni e presollecitazioni di progetto . Yel 8 @
stavorevoli 1.00 1.00 1.00
Ritiro e viscosita, Variazioni termiche. tavorevoli 0.00 0.00 0.00
Cedimenti vincolari savorevoli | 122 Te3 Tet | 5 1.20 1.00

valori di GEO.

1,20 per effetti locali

o Equilibrio che non coinvolga i parametri di deformabilita e resistenza del terreno; altrimenti si applicano i

@ Nel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es. carichi permanenti portati) siano compiutamente
definiti si potranno adottare gli stessi coefficienti validi per le azioni permanenti.

3 . s .

©)1.,30 per instabilita in strutture con precompressione esterna

Tabella 4.13 — Coefficienti parziali di sicurezzer pe combinazioni di

carico agli SLU
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Coefficiente | Coefficiente V1 | Coefficiente
Azioni Gruppo di azieni (Tabella 5.1.1V) W, di (valori (valori quasi
combinagione Sfrequenti) permanenti)
Schema 1 (Carichi tandem) 0,75 0.75 0.0
Schemi 1. 5 e 6 (Carichi distribuiti 0.40 0.40 0.0
Schemi 3 e 4 (carichi concentrati) 0,40 0.40 0.0
Schema 2 0,0 0,75 0.0
Azioni da traffico
(Tabella 5.1.7V) |2 0,0 0.0 0.0
3 0.0 0.0 0.0
4 (folla) --- 0.75 0.0
5 0.0 0.0 0.0
Vento a ponte scarico
SLU e SLE 0.6 02 0.0
i g Esecuzione 0.8 - 0.0
Vento a ponte carico 0.6
SLU e SLE 0.0 0.0 0.0
Neve q;5
esecuzione 0.8 0.6 0.5
Temperatura Ty 0.6 0.6 0.5

Tabella 4.14 - Coefficientr per le azioni variabili per ponti stradali e

Per le opere di luce maggiore di 300 m e possihieificare i coefficienti
indicati in tabella previa autorizzazione del SeiwviTecnico Centrale del

Ministero delle Infrastrutture, sentito il ConswliSuperiore dei lavori

pubblici.

pedonali
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CAPITOLO 5:

SCHEMI DI CALCOLO E DIMENSIONAMENTO DEGLI
ELEMENTI STRUTTURALI DI UNO SCATOLARE

5.1 PREMESSA

Il monolite viene generalmente progettato come simattura a sezione

rettangolare cava, staticamente verificata conaaelhiuso, sollecitata ai

carichi di esercizio e a quelli prodotti dalla teasone durante l'infissione.

5.2 CARICHI APPLICATI

Il monolite prefabbricato va dimensionato e caltmlaalvo casi particolari

come terreni cedevoli e manufatti di dimensioni til imporre la verifica

delle sollecitazioni dovute al peso proprio o aftegticolari circostanze, per

le azioni subite in condizioni di esecuzione:

il carico mobile (ferroviario o veicolare);

il peso del terreno e delle infrastrutture ubicatgra il solettone
superiore;

il peso proprio del solettone, delle pareti lategadlella piattaforma di
base;

la spinta laterale sulle pareti;

le azioni sulla piattaforma.

Ai fini del calcolo le azioni vanno cosi suddivise:

sulla soletta superiore:  carichi mobili, sovraccarichi, peso
proprio del terreno e della soletta stessa;
sulle pareti laterali: reazioni trasses dalla soletta
superiore, spinta laterale del terreno;
sulla piattaforma di base: peso proprio sovraccarichi, reazione del
terreno.
Sono inoltre da considerare le seguenti forze:
azioni e reazioni del terreno sul suo contornsoletta superiore e

piattaforma;
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- effetti dei sovraccarichi fissi o mobili esterni;
- effetti dei carichi di esercizio: pedonali, veiaolderroviari, ecc;

- alla spinta dell’eventuale acqua di falda.

5.3 SCHEMI DI CALCOLO

Si riportano di seguito alcuni schemi statici commente utilizzati per il

calcolo dei sottovia scatolari a spinta.

- Carichi uniformi p sulla piattaforma e q sulla stikedi coperturgFig. 61)

Posto:
k=Jz
N
essendd; e b, momenti d’'inerzia
si ha:
2
M, =Mg [q [ﬂ2k * 3

k2+4k+3 12

u oy lpr2k+3)-(am) J°
¢ ° k2 +4k +3 12

Nel caso in cui p =g si ha:
M,=M; =M. =M, =-———
AR TC TP K2 44k +3 12
In mezzeria della soletta superiore:
_q’
17g M
In mezzeria della piattaforma:

_pl’
MZ _?_MD

In mezzeria della parete:
M;+M,

M. =
3 2

kD+3 G(ﬁ

(5.1)

(5.2)

(5.4)

(5.5)

(5.6)

(5.7)
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q
[ MERTCERTCCERIOENY

" TN

M
+

=

v
i

Mo

Mc

Fig. 61 - Schema di calcolo con soletta e piattafosoggette rispettivamente

a carico uniformepeq

Carico uniforme g solo sulla soletta di copertFag. 62)

Deriva dal caso precedente ponendo p = 0.

Si ha:
2
MA:MB:_wd’ (58)
k®+4k+3 12
VR 1 S
M. =M_ =+—"T— 5.9
© P KP+4k+3 12 (5-9)
In mezzeria della soletta superiore:
2
Ml=%—MA (5.10)
In mezzeria della piattaforma:
M, =M. =M, (5.11)
q
Ma Ms
A B ™
h
5 c L
Mo Mc
R R R R

Fig. 62 - Schema di calcolo con soletta soggettarico p
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Carico concentrato P nel centro della soletta dpedura (Fig. 63)
Posto:

b= IE (5.12)
Si ha:
—n - Ak+9 I
Ma=Me = k2+4k+3d;_4 (5-13)
_ __ k+6 I
Me =Mo = k2+4k+3d;_4 (5-14)
p
112 112
A B I WMW I
h
D c I
I o | a\
p

Fig. 63 - Schema di calcolo con soletta soggeti@iao concentrato P e
reazione sulla platea p

Carico uniforme sulle pare{Fig. 64)

k g
Ma My =Mg =Mg =M, =~ [T

In mezzeria delle parete:

2
M :ﬂ—

8MA

(5.16)
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A B Ma m Ms

Fig. 64 - Schema di calcolo con pareti soggettareco uniforme q

- Carico triangolare sulle parefiFig. 65)

_kf2k+7) Pph°

M= Me = e ak+3 60 (5.17)
=
A B Ma Me
h > &
P D c p Mb Mc

Fig. 65 - Schema di calcolo con pareti soggettaraco triangolare
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5.4 DIMENSIONAMENTO DELLA PLATEA

Per valutare le sollecitazioni che si generanoaataito soletta-terreno si
distinguono due classi di platee, rigide (Fig. é8lessibili (Fig. 67), e tre tipi
di terreno, eccellente (indeformabile tipo roccia)ediocre (mediamente

deformabile), medio (caso piu comune).

- Caso di terreno altamente portante

8Q

platea rigidao = T (5.19)
platea flessibileo :6|_Q 46)
Q Q Q Q
| |
6QILI
8QILi L 12 Va I3 I3 V3
Fig. 66 - Platea rigida Fig. 67 -tBéaflessibile
- Caso di terreno di portanza media
. . 4Q
platea rigida (Fig. 68 =I_ (5.21)
- . _6Q
platea flessibile (Fig. 695 =— (5.22)
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| <— O
<— 0
| <— 0O
| <— 0O

4QIL

! 112 | 112 6Q/L| I3 13 I3

Fig. 68 - Platea rigida Fig. 69 - Plates$ibile

caso di terreno scadente

2Q

platea rigida (Fig. 700 =I_ (5.23)
platea flessibile (Fig. 715 :4|—Q (5.24)
Q Q Q Q
| | l l
, | -
ocns (TN (| o0 W5 |
Fig. 70 - Platea rigida Fig. TRlatea flessibile
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5.5 DIMENSIONAMENTO DEI SETTI LATERALI

5.5.1 Tunnel scatolari poco profondi

Si consideri uno scatolare a sezione rettangolaraltdzza h e base |,
immerso in un rilevato alla profondita H in un tero di peso specificp Si
assumehe il sistema sia pervenuto allo stato di equdibr

Dalla meccanica dei terreni si ricava che la mapsagente per ogni piedritto
e rappresentata da un cuneo di terreno delimiiafeettivamente dai piani
CL; e DL.

Senza compiere un grave errore si assume che ii ghiahittamento CL e

DL, siano inclinati di 45° % rispetto all’orizzontale. (Fig. 72)
Si ricava pertanto:

L=1+2h tar‘(45° —%)

(5.25)

Fig. 72 - Determinazione della massa spingenteisld e sui piedritti del

tunnel
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La massa di terreno che insiste sulla soletta supee sui cunei laterali si
estende verso il piano di campagna seguendo lefeupeirve simmetriche
LiTie LoTo.

Secondo Terzaghi si ricava la pressione verticatersdo la formula:

2
L(y— Cj _2MH
— L {1_ e L tang ]

P = 2Atang
(5.26)
essendo:

h l'altezza dei setti laterali;
H la profondita dell’estradosso della soletta siguer
L la larghezza della massa di terreno spingente;
A il rapporto p/py;
f I'angolo di attrito interno del terreno;
c la coesione.
La 3.29 e ottenuta partendo dalla nota relazior@odilomb:
T=cCc+ ptarg
(5.27)
ed avendo posto:
A=Pn
Py
(5.28)

essendo pla spinta unitaria orizzontale sui piedritti.

5.5.2 Tunnel scatolari profondi

Quando questi manufatti si trovano a grande prafand causa dell’effetto

arco, la pressione verticale, indipendente da ld,gssere cosi valutata:

pv_
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CAPITOLO 6

PROGRAMMA DI CALCOLO UTILIZZATO: PRO_SAP

6.1 PREMESSA

Il calcolo dello scatolare viene condotto con ilogmamma PRO_SAP
(prodotto dalla 2S.1. Software e Servizi per I'lggeria S.r.l. P.tta Schiatti
8/b 44100 Ferrara).
Gli elementi utilizzati per la modellazione delichema statico della struttura
sSono i seguenti:

- Elemento tipo BEAM (trave);

- Elemento tipo PLATE (guscio o setto);
Il codice di calcolo adottato € ALGOR SUPERSAP ttal dalla ALGOR
INTERACTIVE SYSTEMS, Inc. Pittsburgh, PA, USA.
Il programma SUPERSAP applica il metodo degli eletnniti a strutture
di forma qualunque, diversamente caricate e vimneplaell'ambito del
comportamento lineare delle stesse.
Si sottolinea che il solutore ALGOR SUPERSAP écstatttoposto, con esito
positivo e relativa certificazione, ai test NAFEMt&st di confronto della
National Agency for Finite Element Methods and 8tads in Inghilterra).
Si sottolinea, inoltre, che solutore ALGOR SUPERSASbggetto ad attivita
di controllo ai sensi della QA (quality assurana®ndizione essenziale per
l'utilizzo dei codici di calcolo nell'ambito delf@ogettazione nucleare ed off-
shore.
Le verifiche delle sezioni delle strutture modeadlaton elementi tipo beam
sono condotte, in ottemperanza alla vigente noxmaatton il programma
PRO_VLIM (prodotto dalla 2S.l. Software e Serviargd’ingegneria S.r.l.
P.tta Schiatti 8/b 44100 Ferrara).
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6.2 REALIZZAZIONE DEL MODELLO

L’attivita di progetto di una struttura, in partlace nel caso di un sottovia
scatolare a spinta, puo essere riassunta nellestdasi:

- Modellazione della struttura;

- Modellazione dei carichi agenti sulla struttura;

- Determinazione dello stato tensio-deformativo dsiiattura;

- Progettazione e verifica degli elementi struttyrali

- Produzione degli elaborati di progetto.

La modellazione di una struttuebnsiste nell’individuazione dello schema

statico della stessa e nella definizione delle petg di tutti gli elementi
componenti lo schema statico. Lo schema stati@akzrato unicamente con
nodi ed elementi strutturali.

Nel caso specifico oggetto di studio di questa sesono adottati nodi ed
elementi monodimensionali.

Un nodoé un punto nello spazio individuato dalle coordinatrtesiane
X,Y,Z, in un sistema di riferimento globale desirogon asse Z verticale.
Ogni nodo possiede sei gradi di liberta, tre tsla e tre rotazioni.

Il programma gestisce e genera automaticamententeerazione dei nodi.

Gli elementi strutturali utilizzati sono elementionodimensionalila cui
schematizzazione e definita da due nodi (indicaliiambito del programma
come D2), ovvero elementi a due nodi formulati mejpazio. Un terzo nodo
supplementare, il “Nodo K”, & usato per gestirgi€éntamento della sezione
della trave nello spazio. Per questi elementi stafmiti al massimo tre gradi
di liberta traslazionali e tre gradi di liberta amionali. Agli estremi dell’
elemento sono determinate le sei componenti debldecitazione: tre
momenti (torcente e due flettenti), sforzo assieledue sforzi taglianti.
Possono essere applicate variazioni termiche, leamerziali, distribuiti e
concentrati sia agli estremi che in posizioni intedie all’elemento. (Fig. 73)
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Fig. 73 — Elemento monodimensionale

Ogni elemento D2 e individuato dal nodo inizialed& nodo finale; tali
elementi

sSono orientati automaticamente dal programma.

Ad ogni elemento D2 e associato un sistema diimiknto locale destrogiro
1, 2, 3, come mostrato in figura.(Fig.74)

T —

Fig. 74 — Sistema di riferimento locale

La modellazione delle azioagenti sulla struttura € condotta in tre fasi:

» definizione dei casi di carico;
» assegnazione delle azioni presenti in ogni casarilto;
» definizione delle combinazioni;
Sono previsti i seguenti tipi di casi di carico:
- Ggk caso di carico comprensivo del peso proprio detlgtsra;
- Gk caso di carico con azioni permanenti;

- Qk caso di carico con azioni variabili;
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- Gsk caso di carico comprensivo dei carichi permanautisslai e
sulle coperture;

- Qskcaso di carico comprensivo dei carichi variabilisalai;

- Qnk caso di carico comprensivo dei carichi di neveescdiperture;

- Qtk caso di carico comprensivo di una variazione teanagente
sulla struttura in quanto richiede solo il valorella variazione
termica,

- Qvk caso di carico comprensivo di azioni da vento;

- Eskcaso di carico sismico con analisi statica equitale

- Edk caso di carico sismico con analisi dinamica;

- Pk caso di carico comprensivo di azioni derivanti dszioni,

cedimenti e precompressioni;

Sono di tipo automatico (ossia non richiedono nesstroduzione di dati da parte

dell’'utente) i seguenti casi di caric®gk, Gsk, Qsk, Qnk

Sono di tipo semi-automatico (ossia prevedono uiménma introduzione di dati da

parte dell’'utente e non richiedono alcuna assegnazili azioni) i seguenti casi di

carico: Qtk, Esk, Edk (richiedono il valore dell'angolo di ingresso dabsia e

I'individuazione dei casi di carico partecipantilaldefinizione delle masse).

Sono di tipo non automatico ossia prevedono lattdir@pplicazione delle azioni

agli elementi strutturali i restanti casi di cari€k, Qk

L’'applicazione delle azioni previste nei casi driclai non automatici avviene

applicando agli elementi strutturali e nodi aziahi tipo generico tra quelle

sottoriportate: (Fig. 75)

carico concentrato nodale;

spostamento nodale impresso;

carico distribuito globale su elemento tipo trave;
carico distribuito locale su elemento tipo trave;
carico concentrato globale su elemento tipo trave;
carico concentrato locale su elemento tipo trave;
variazione termica applicata ad elemento tipo trave
carico di pressione uniforme su elemento tipo paast
carico di pressione variabile su elemento tipotpaas
variazione termica applicata ad elemento tipo mast

carico variabile generale su elementi tipo trayéastra;

120



- carico pressione impronta,

=

Tabella dei carichi generici

@ MmO &

Carico generico comente
‘DE:in=-2D.DD Fzf=-20.00

Copia | | g

Applica | | Elimina |

Fig. 75 — Tabella carichi generici

La determinazione dello stato tensio-deformatidella struttura avviene

eseguendo I'analisi ad elementi finiti del model&dla struttura.

Il programma effettua una analisi statica per |lmz=one di tutti i casi di
carico

ad esclusione di quelli di tip&dk (caso di carico sismico con analisi
dinamica), per i qualil programma effettua una o piu analisi modale (a
seconda dei casi di carico partecipanti alla defme delle masse).

Per ogni caso di carico di tipgdk il programma effettua una analisi con
spettro di risposta.

Al termine delle analisi il programma controllavalidita dei risultati ottenuti

e segnala eventuali casi carico non risolti.

La progettazione degli elementi strutturadivviene sulla base delle

combinazioni dei casi di carico.

Ad ogni elemento strutturale pud essere associatriterio di progetto(il
criterio di progetto € una proprieta dell’element&razie al criterio di
progetto € possibile controllare tutti i paramelella progettazione e della

verifica per gli elementi. (Fig. 76)
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Tabella dei criteri di progetto

Aste acciaio I Colorne acciaio l Travi acciaio ] Pareti c.a. I
Guscic.a Travic.a. | Colonne c.a. I Solaic.a. | Alkri.... I
i~ Tensioni ammissibii——— — Stati limite ]

tensione [2500 rc'ﬁu 15 fyk |4300  gamma [1.15

accialo

i;;m"e jo PR Rck|300  gamma |16
Diametriinuso  Perc. min max+ min- fatt. ridist.

LN A AA 0326 [1.628 |0.326 [1]
12

13 . Diametro [0: da sezione) e passi staffatura .
14 ~ | Diam. min.  max raff.  Lraff.  %sagom.
E}g o [ o [i5 [0 [0
117 ™| | yce di Tagio per CDA  [600

[~ Progetta a filo I Torsione non essenziale inclusa

I Cls. : dati da materizle V¥ Dettagli come da Ord, 3274
[v AfSltasla0.9d ¥ ainf da traliccio [ /o quLsl/ |12 TA ]

i&iterio di progetto platea, travi

Copa | Ircol=|  Appical snru|  Esi | T =

Fig. 76 — Tabella criteri di progetto
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6.3 ASSEGNAZIONE DELLE PROPRIETA’ AGLI ELEMENTI

La realizzazione del modello di una struttura ifCPSAP prevede, nella fase
di introduzione dati, dopo aver definito gli archieche contengono alcune
delle proprieta geometriche, meccaniche e di carniagli elementi,
'assegnazione delle relative proprieta ai nodagli elementi del modello.
In particolare potranno essere assegnate le seguenptieta, vista la natura
del modello che si realizzera:

- Le proprieta dei nodi della struttura.

- Le proprieta degli elementi D2 della struttura.
Per la definizione delle proprieta dei nodi si agisediante la definizione di
un
nodo prototipo, che contiene un gruppo di proprdaassegnare, mediante
gli
appositi comandi, ad uno o piu nodi della struttéssegnate le proprieta ad
uno o piu nodi, & possibile modificare il prototipoquindi assegnare un
nuovo gruppo di proprieta ad altri nodi della gtred, attraverso la seguente
tabella. (Fig. 77)

Bl Tabella delle proprieta’ per nodi

Fozizione e distanza dal nodo precedente

XY Z | | | Dist. |

~ | |Fondazione non definita |
Codici di vincolo ngido ed elaztico [kg,cm rad] Ajuto 30
TaTeTz [T [ [ ||:|_|:| ||:|_|;| ||:|_|:| [ W
[y
ReRyRz [ [ [ |00 0.0 0o 22

Fig. 77 — Tabella proprieta dei nodi

Per la definizione delle proprieta degli elemen® Bi agisce, in modo
analogo a

guanto visto per i nodi, ovvero, mediante la defone di un elemento D2
prototipo, che contiene un gruppo di proprieta daegnare, mediante gli

appositi comandi, ad uno o piu elementi D2 delatsira.
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Assegnate le proprieta ad uno o piu elementi, é&sipibs modificare il
prototipo
e quindi assegnare un nuovo gruppo di proprietaal&idl elementi della
struttura.

Le proprieta essenziali di un elemento D2 son@tpisnti: (Fig. 78)
* Tipo di comportamento;
* Sezione;
* Materiale;
* Svincoli;

* QOrientamento;

* Posizionamento;

B Tabella delle proprieta’ per elementi D2

- Tipologia . i

* Trave " Asta I Fondazione K ter. vertic.

" Astatesa © Astacompr. T Astanon lin Kien cizz. |

[ Rettangolare: b=50.00 h =50.00 <] Rotazione sez [00

Codici di svincolo

|c.a. classe 20 = i NT2T3 - [ ™
|Eiitatindipmgelln standard :] MiMzMa I T T
Ielementuinasse ;] [T usabattingid Fn NT2T3 I I IT
Layer 0 > | miMeM3 T T T

Fig. 78 — Tabella proprieta elementi D2

E’ possibile, pertanto, definire le seguenti tigpéo utilizzate nella
realizzazione del modello:
* Trave Tipologia che comprende gli elementi trave egbila
» Fondazione Tipologia che comprende gli elementi trave su swestico
alla

Winkler;
A tal proposito € necessario definire la Costamtsottofondo (Coefficiente
di Winkler):
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- K terr. vertic.: Costante di sottofondo (coefficiente di Winkler)

verticale;

- K terr. orizz.: Costante di sottofondo (coefficiente di Winkler)

orizzontale;
Il comportamento del terreno alla Winkler vieneimdsto a quello di un
letto di molle tra loro indipendenti.
Si ammette che il mezzo in superficie reagisca gapnalmente ai carichi
applicati secondo la relazione
g=kw (6.1)
in cui
g e il carico applicato;
k e il modulo di reazione del terreno (daN/cm3);
w e lo spostamento verticale in un punto.
Per cui la teoria si basa sull'ipotesi di proporafita tra sforzi e

deformazioni. La costante di proporzionalita dadladrelazione
k=qg/w (daN/cm3) (6.2)
e chiamata modulo di reazione del terreno.

In linea generale si pud ammettere che in pratipaidk variare tra 0.5 e 16
daN/cm3.
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6.4 INTERAZIONE TERRENO STRUTTURA

La modellazione dell'interazione terreno-struttaxeiene mediante I'utilizzo
del modulo geotecnico che consente il calcolo detiatante elastica di
Winkler e il calcolo della portanza per fondazisunperficiali e profonde.
I modulo geotecnico esegue il calcolo dei segupatametri per fondazioni
superficiali e profonde:

- Costanti di Winkler;

- Portanza del terreno di fondazione;

- Cedimenti del terreno di fondazione.
I modulo geotecnico consente, tramite le strafigradel terreno e le
caratteristiche di ogni strato, di calcolare le tan8 di Winkler e di
aggiornare in modo automatico i valori in Pro_SAP.inoltre possibile
calcolare la portanza del terreno di fondazionared la verifica di sicurezza.
La definizione dell'archivio di stratigrafie del rteno di fondazione si
effettua utilizzando il comand8tratigrafia che permette di accedere alla

finestraStratigrafia terreno (Fig. 79)

¥ Stratigratia terreno

|_1 'I.'IJL'; g E -" | é Hucwa +irstiorafia |
Stralon® 1 Spessore loml{100 0 . . [ [ CODICE TERREND
ARCHIVIO TERREMI [
Compotamento del len=ra
-
|
[
T
[ DATAHASE TEHRENI  —
00| Sabbia sxiolka
[02] 5.abbia compalta ot il [
(03] Sabbia imoza compalia
004 Sabihia sigllcsa canpita Al
(6| Ghizia & zabbia scickn . Jl
Tipoon* 000 06| Ghizia & sabbia compats
o] Liva T
002 Lima anolloso
o) fagla melle [
0] saglameda . —_l |
07 Arba e
12} faglamamesa
3] Argla sabbinzs
-
DAA0 ) Muoe st alia Feablipln M oApchiio. s

Fig. 79 — Stratigrafia del terreno
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Per la definizione dell’archivio delle stratigrafie necessario disporre
dell'archivio dei terreni.

Se all'atto dell'ingresso nella finesti@tratigrafia terrenonon € presente
alcun archivio di terreni, attivando il comanNaovoarchivio stratigrafig il
programma carica in modo automatico I'archivio dtptipo contenuto nella
cartella propria del programma.

Per accedere alla finestra di definizione o modifiell’archivio dei terreni &
sufficiente attivare il comand®atabase terrenipresente all'interno della
finestra Stratigrafia terreno e definire il terreno oggetto di calcolo
trascinando il tipo di terreno scelto, se ne possmegliere anche piu di uno,
dal databese all’interno dell’archivio terreni eefndone, le proprieta e lo
spessore.

Cosi facendo si puo definire la stratigrafia présexn di sotto della struttura
ed applicarla al di sotto della trave di fondazione

.‘ Stratigrafia terrenu
‘;k E ﬁ [%—' : é |s|ratig|aﬁa1 :|
I}Sﬁﬁé Spessme[cm]la]n.ﬂ I Quolafadalcm]tll]:llj [COOICE TERAENO
|ARCHIVIO TERREN| gl dua
[Ij‘{]S’ahh:a Fch!la.ﬁ:l‘btﬂhp:hpl Camportamenta del amreno -
K] Sabbea compatia [pretotpa kn| ~ ~ - o
115 Ghisie = zbis scioks [piinips im] Son el Eoodpadied f HOED
] e &#‘a eyt oG] Effetta akilo negabyo nei pal =
007 Lima [profolip.tm] P
008 Limas arojloza [proiobaa i) Pasn spectica (dallicme] | oo
1171 2rgifa dura [ooctcbpo bl
R Peso dpection sahura [dehfems] [ 0002100
Tpan' 02 fngole diresktenza al lagio |7 | [
Coesione (da /ool | 1300
DATABASE TERREMI
j 1.500
(7] Gabkia scialla Coezions hah drenaca [dakdfema) : i .
g} ga::o It_:omnntlo Modub edometnco [dab femal | 200.000
abibia lmosa compatta
004] Sabhia amiloea compalta Coefficierke di Folzzan ﬂ 05m
5] Ghiaia £ sabbis scioks . | —
Tpo o 006 006 Ghiaia & »atbia campatia hoduls slsstica [debierg) & | [ 200000
AOD 000
D ereiti relaliva D1 (] 000t
010) frgita media ) )
7] rgta duia Cosff, Adssing Pl [Mevehd =]
M 2] Argilla marosa
03] Argila sabbiozs
Toon' 008
s
& |
li=Ma
nooenn
> : 0
- & Bopica b modiliche al benero
001001 ) shatigrafial piolalipatm Muovo Anchevia.st

Fig.

80 — Stratigrafia del terreno: esempio

127



6.5 DEFINIZIONE E APPLICAZIONE DE| CASI DI CARICO

PRO_SAP permette la gestione e l'applicazione dech alla struttura,
solamente se questi si trovano all'interno dei @asarico.

| casi di carico sono archivi contenenti uno o eaiichi applicati ad uno o
piu oggetti anche di tipo diverso (elementi D2,nedati D3, ecc...), ma di
tipologia omogenea (ad es. caso di carico con luagiovuti al peso proprio
della struttura, caso di carico con carichi di fg@manente, ecc...).

Il programma consente I'utilizzo di diversi tipiahsi di carico.

Per la definizione dei casi di carico & necessattigare il seguente comando:
Dati di carico » Casi di caricoche attiva larabella dei casi di caric¢Fig.
81)

G G Or Gk O Ok Qi
Q'Jk E.qk Edk Pﬁ:

Caszo di canico correntes
|CDE=ES (statico SLU) afa=0.0 [ecc. +)

=4

Applica | | Ekmina |

[LH]

| |

Fig. 81 — Tabella casi di carico

La realizzazione del modello di una struttura ifCPSAP prevede, nella fase
di assegnazione dei carichi, una volta definitechavio dei casi di carico
e necessariamente quello dei carichi genericisd@sazione di questi agli
oggetti del modello. In particolare, nel caso oggetel calcolo, potranno
essere assegnati:

- | carichi agenti sui nodi della struttura;

- | carichi agenti sugli elementi D2 della strugtur
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L'assegnazione dei carichi generici avviene medikntlefinizione del carico
corrente, del caso di carico corrente, o del nfiento corrente, effettuabile
all'interno della relativa finestra di dialogo, afiygorta:

- La cornice che contiene il carico generico caeerente selezionato;

- Il caso di carico correntemente selezionato;

- | carichi generici presenti nel riferimento cote;

- | casi di carico presenti nel riferimento coreant

L'assegnazione dei carichi e dei casi di carico aggetti della struttura puo
essere realizzata con differenti modalita, in belke quantita e tipologia dei
carichi e casi di carico, di oggetti a cui appleali stessi e in base alle
preferenze dell'utente.

Nel caso in cui si desideri applicare uno o pitiotargenerici ad uno o piu
elementi di tipologia omogenea (solo D2, solo nedi..), la modalita piu
comune di attivazione della finestra del riferineeatla seguente:

- Eseguire la selezione di uno o piu oggettifgblogia omogeneésolo nodi,
solo D2, ecc..) su cui si desidera applicare upauaasi di carico contenenti
uno o piu carichi;

- Premere 2 volte il tasto destro del mouse pee fgoparire il menu a
puntatore e selezionare il comarfsietta Riferimento;

- Nella Tabella dei carichi applicabdiefinire il Carico correntee il Caso di
carico corrente se si desidera applicare unicamente il singoldcea
all'interno del singolo caso di carico definitaRiferimento correntese si
desidera applicare contemporaneamente piu cariihieano di piu casi di
carico.

Per la definizione del riferimento, & necessar&sdimare con il mouse, uno
per volta, i carichi generici di interesse, aléimo dei relativi casi di carico;
per visualizzare i carichi posizionati nei casidadirico € sufficiente fare
ciccare con il mouse sul segno + che compareredialei casi di carico.
(Fig. 82)

Infine chiudendo la finestra sopra visualizzatpremendo il tasto destro del
mouse e selezionando:

- Somma Caricose si desidera aggiungere, ai carichi gia presenti

sull'oggetto/i selezionatoli, il carico correntd c&so di carico corrente;
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- Somma Riferiment@e si desidera aggiungere, ai carichi gia presenti
sull'oggetto/i selezionatol/i, il riferimento corten

- Assegna Riferimente si desidera sostituire ai carichi applicatogtietto/i
selezionato/i, quelli presenti nel riferimento eorte;

In questo modo si applicano i carichi alla strutaggetto di calcolo.

M Tabella deicarichi applicabili

Carico corrente Caso di carico corrente

|Tt:rrt:nu Xyt j |Tt:rrt:nu j

Riferimento corrente

Terreno x+y+ -Gk Terreno
Terreno x-y- Terreno x+y+
E=] Acqua x+y+ Sl Acqua

= -
Acqua x-y- Acqua x+y+

Fig. 82 — Tabella dei carichi apllicabili
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6.6 DEFINIZIONE DELLE COMBINAZIONI DI CARICO

Le combinazioni di carico possono essere definidifferentemente, nel
contesto di assegnazione dei carichi, oppure nelesto di visualizzazione
dei risultati. Se definite nel contesto di assegraz dei carichi, € possibile
visualizzare sulla struttura i carichi applicaticommbinazione.

Per la definizione delle combinazioni, nel conteslioassegnazione dei
carichi € necessario attivare i seguenti comarsiializzata larabella delle
combinazionche riporta i seguenti dati:

- Caso di carico selezionat@& unafinestra di testo che riporta il nome del
caso di carico selezionato; si attiva selezionahdaso di carico di interesse,
nelle relative colonne (LC1, LC2, LC3, ecc..);

- Tipo combinazionesonofinestre di testo che riportano rispettivamente, la
tipologia della combinazione (T. AMM., SLU, ecc.e il nome della
combinazione selezionata; si attivano selezionarido combinazione
d’interesse, nella colonrf@ombinaziong

- La tabella dei casi di caricohe riporta: (Fig. 83)

- nella prima colonna le combinazioni definite;

- nelle colonne successive i casi di carico defindil'archivio, con il
relativo coefficiente moltiplicatore; tale coeficite definisce la
riduzione o I'amplificazionecon cui il relativo caso di carico entra
nella combinazione d’interesse (se s’introducealbke 1.0, il casdli
carico relativo e considerato interamente nellalmoazione).

Il file generato, contiene, quindi,:

- in ogni riga una combinazione;

- nella prima colonna il nome delle combinazioni;

- nella seconda colonna il codice di individuazionel dipo di

combinazione (Tensioni ammissibili, Stati limitece;
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I Tabella delle combinazioni

Caso di carico selezionato

Tipo comb. -
Combin... | LC1 |Lc2 | Lc3 | Lc4 | LC5 |
CMB 1 1.40 1.40 1.50 0.00 0.00
CMBZ 100 1.00 1.50 0.00 0.00
CMB3 140 1.40 1.50 1.00 0.00
CME4 140 1.40 1.50 1.00 0.00
CMBS 140 1.40 1.50 0.00 1.00
CMBE 140 1.40 1.50 0.00 1.00
CMB? 100 1.00 1.00 0.00 0.00
CMBE  1.00 1.00 0.50 0.00 0.00
MBS 1.00 1.00 0.20 0.00 0.00
Bagkig ‘ Rimuovi J Generazione automatica
— SLU stutt | SLErae |  T.ammisshii
Rimuiowi tutta |
SLU.sismica|  SLE. freq |
Leggifie |  Scivifie |
SLU teneno|  SLE. [pem]|
Condizioni Ambiente per S.LE. - S LU. accid
& . Q
PRET s . Impostazioni generali { Annulla I
" modetatamente aggressivo
I " molto aggressivo I Ec,;rlriha come PRO_SAP vs. 2005-12137

Fig. 83 — Tabella delle combinazioni di carico

Nella tabella seguente sono riportati i codicitielai tipi di combinazione:

Tipo di combinazione

Codice

Tensioni ammissibili

Stati Limite Ultimi

Stati Limite di Esercizio - rara

Stati Limite di Esercizio - frequente

Stati Limite di Esercizio - permanente

SLU Accidentali per la resistenza al fuoco

Stati limite di Danno

Pushover

SLU A1(Terreno)

(N |g| (WM |=|o

SLU A2(Terreno)

o

SLU Galleggiamento (Terreno)

di calcolo, si puo procedere all’'ultima fase: 'egseione dell'analisi.

Una volta generato il file delle combinazioni eglgato al modello oggetto
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6.7 PROGETTAZIONE E VERIFICA DEGLI ELEMENTI STRUTURALI

La progettazione degli elementi strutturali avviesealla base delle
combinazioni dei casi di carico e della definiziafigutte le proprieta degli
elementi.

Ad ogni elemento strutturale, infatti, pud essessoaiato uncriterio di
progetto(come gia detto il criterio di progetto € una prefa dell’elemento).
Grazie al criterio di progetto e possibile contadl tutti i parametri della
progettazione e della verifica per gli elementi.

Il programma consente per mezzo di mappe, diagraentabelle I'esaustivo
controllo dello stato di progetto della struttura.

Si passa, pertanto, nel contesto di Esecuzionésaolaé consente I'accesso a
tutte le attivita previste per la determinazionédadstato tensio-deformativo
della struttura con l'attivazione del contesto dslalizzazione risultati che
consente il controllo dello stato tensio-deformatiella struttura e quindi la
possibilita di verificare se il modello realizzatea portato a risultati

soddisfacenti secondo la normativa di riferimento.
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CAPITOLO 7

CALCOLO STRUTTURALE DI UN SOTTOVIA SCATOLARE
STRADALE

7.1 PREMESSA

La presente relazione riguarda il dimensionamentand scatolare a spinta
che sottopassa un rilevato stradale nel Comuneski@.

Il tracciato, che si sviluppa in una zona pianegigaé a carreggiata unica
bidirezionale di categoria C1 costituito cioé da worsia e da una banchina
per senso di marcia, di larghezza rispettivameategy3.00 m e 1.50 m.

Lo scatolare, oggetto di calcolo, avra le segudintensioni: Tabella 7.}

Larghezza totale del monolito ai fili esterni{jgm] 12.40
Altezza totale del monolite () [m] 6.40
Spessore soletta superiore) (] 0.40
Spessore soletta inferiore;Y$m] 0.40
Spessore ritti ($[mM] 0.40

Tabella 7.1 - Specifiche dello scatolare

Lo scatolare risulta gravato dall’attraversamentoadale che avviene

perpendicolarmente all’asse longitudinale dellatsira.

Le solette superiore ed inferiore, in particolare;anno uno spessore pari a
0.40 m e verranno realizzate in continuita conedpiti, di spessore pari a

0.40 m, creando una luce netta interna pari a 12.0Fig. 84)
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1240-a

640-b

Fig. 84 — Sezione scatolare

Y

La struttura e studiata nel suo complesso bidinogasnente al fine di
analizzare con completezza sia la geometria sidicha.

Le azioni considerate nel calcolo sono quelle tipidi una struttura interrata
in zona sismica con l'aggiunta del carico di tigmadale, secondo quanto

previsto nel D.M. 14.01.2008 “Norme tecniche perdstruzioni”.
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7.2 NORMATIVA DI RIFERIMENTO

| calcoli e le disposizioni esecutive sono confoaie norme attualmente in

vigore.

Opere in c.a. e strutture metalliche

* Legge 5 novembre 1971 n. 1086 - Norme per la disciflelle opere
in conglomerato cementizio armato, normale e prgeesso ed a
struttura metallica;

» Circ. Min. LL.PP.14 Febbraio 1974, n. 11951 — Apat#iione della L.
5 novembre 1971, n. 10867;

* Legge 2 febbraio 1974 n. 64, recante provvedimaettie costruzioni
con particolari prescrizioni per le zone sismiche;

e D. M. Min. Il. TT. del 14 gennaio 2008 — Norme riezhe per le
costruzioni;

» Circolare 2 febbraio 2009, n.617 Istruzioni pempphcazione delle
Nuove norme tecniche per le costruzioni di cui alMD del
14/01/2008 (G.U. n.47 del 26/02/2009);

» D.L. 30.12.2008 n. 207, conv. con modificazioni ¢or27/02/2009 n.
14,

* UNI EN 1990 (Eurocodice 0) — Aprile 2006: “Critegenerali di
progettazione strutturale”;

* UNI EN 1991-2-4 (Eurocodice 1) — Agosto 2004 — Awmidn
generale: “Pesi per unita di volume, pesi promoeraccarichi per gli
edifici”;

* UNI EN 1991-1-1 (Eurocodice 1) — Agosto 2004 — Awmidn
generale- Parte 1-1: “Pesi per unita di volume,i ga®pri e
sovraccarichi per gli edifici”;

e UNI EN 1991-2 (Eurocodice 1) — Marzo 2005 — Aziosulle
strutture- Parte 2: “Carico da traffico sui ponti”;

* UNI EN 1992-1-1 (Eurocodice 2) — Novembre 2005:dt@ttazione
delle strutture di calcestruzzo — Parte 1-1: “Reggpénerali e regole
per gli edifici”;
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* UNI EN 1992-2 (Eurocodice 2) — Gennaio 2006: “Pttay@one delle
strutture di calcestruzzo — Parte 2: “Ponti in eatouzzo -
progettazione e dettagli costruttivi”;

* UNI EN 1993-1-1 (Eurocodice 3) — Ottobre 1993: ‘Gtiazione
delle strutture in acciaio — Parte 1-1: Regole gane regole per gli
edifici™;

* UNI EN 1997-1 (Eurocodice 7) — Febbraio 2005: “Frtbazione
geotecnica — Parte 1: Regole generali”;

 UNI EN 1998-1 (Eurocodice 8) — Marzo 2005: “Progeibne delle
strutture per la resistenza sismica — Parte 1. Reggnerali — Azioni
sismiche e regole per gli edifici”;

* UNI EN 1998-2 (Eurocodice 8) — Febbraio 2006: “Rrb@zione delle
strutture per la resistenza sismica — Parte 2:’/Pont

 UNI ENV 1998-5 (Eurocodice 8) — Gennaio 2005: “Rytbgzione
delle strutture per la resistenza sismica — Parf®@@&dazioni, strutture
di contenimento ed aspetti geotecnici”.

* Linee guida sul calcestruzzo strutturale - Presidedel Consiglio
Superiore dei Lavori Pubblici - Servizio Tecnicon@tale;

* UNI EN 197-1 giugno 2001 - “Cemento: composizione,
specificazioni e criteri di conformita per cemesdimuni;

* UNI EN 11104 marzo 2004 - *“Calcestruzzo: speciiicag,
prestazione, produzione e conformita”, Istruzioamplementari per
I'applicazione delle EN 206-1;

* UNI EN 206-1 ottobre 2006 - “Calcestruzzo: speeifione,

prestazione, produzione e conformita”.

Strade
« D.M. 5 novembre 2001 — Norme funzionali e geomb&iper la
costruzione delle strade;
e D.M. 22 aprile 2004 — Modifica del decreto 5 noveenl2001, n.
6792, recante “Norme funzionali e geometriche @ercostruzione
delle strade™;

» Decreto Legislativo 30 aprile 1992 n. 285— Nuovdice della strada;
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D.P.R. 16 dicembre 1992 n. 495 — Regolamento diuzsene e di
attuazione del nuovo codice della strada;

D.Lgs. 15 gennaio 2002 n. 9 — disposizioni intageaé correttive del
nuovo codice della strada, a norma dell'articoledmnma 1, della L.
22 marzo 2001, n. 85;

D.L. 20 giugno 2002 n. 121 — disposizioni urgerdr garantire la
sicurezza nella circolazione stradale;

L. 1 agosto 2002 n. 168 — conversione in legge,nsodificazioni, del
D.L. 20 giugno 2002, n. 121, recante disposiziongeuati per
garantire la sicurezza nella circolazione stradale;

D.L. 27 giugno 2003 n. 151 — modifiche ed integvarial codice
della strada;

L. 1 agosto 2003 n. 214 — conversione in legge,noodificazioni, del
D.L. 27 giugno 2003, n. 151, recante modifiche egkgrazioni al
codice della strada;

D.M. 30 novembre 1999 n. 557 — Regolamento recaotme per la
definizione delle caratteristiche tecniche del&eciclabili;

Bollettino CNR n. 150 — Norme sull’arredo funziomadelle strade

urbane.

Altri documenti

CNR 10024/86 — Analisi mediante elaboratore: imaoishe e

redazione delle relazioni di calcolo.
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7.3 CARATTERISTICHE DEI MATERIALI

Per la realizzazione della struttura si utilizzaseguenti materiali:

Calcestruzzo classe C28/89abella 7.2)

Resistenza a compressiq fog = 0.83 * Ry = 29.05 N/mm

(cilindrica)
Resistenza di calcolo | foq = occ* fox/ Yo = 0.85* f / 1.5 =
compressione 16.46 N/mn

Resistenza di calcolo | g.=0.60 * f, = 16.80 N/mr
compressione elastica
Resistenza a trazione medid ¢mf 0.30 * £,7°= 2.83 N/mm

Resistenza a trazione = 0.7 * £ = 1.98 N/mm
Resistenza a trazione  d| feqg = fou/ Ve = 1.32 N/mm
calcolo

Modulo di elasticita (E) 25.00 KN/ mfm
Coefficiente di Poisson) 0.20

Peso specificoyf) 25000 N/

Tabella 7.2 — Caratteristiche calcestruzzo

Acciaio per cemento armatpTabella 7.3 )

Si utilizza per le armature acciaio del tipo B45@6ntrollato in stabilimento,

che ha le seguenti caratteristiche:

Limite di snervamento,f > 450 Mpa

Limite di rottura § > 540 Mpa

ﬁllungamento totale al carico massi > 7%

gt

Rapporto {/ f, 1,13< Ry/R:< 1,35

Rapporto § misurato / § nom <1,25

Tensione di snervamento caratteristica| f,, > 450 N/mnd

Tensione caratteristica a rottura fu> 540 N/mnt

Tensione di calcolo elastica oc = 0.80 * fx = 360.0C
N/mn?

Fattore di sicurezza acciaio ye = 1.15

Resistenza a trazione di calcolo fya = f / ys = 391.30
N/mm?

Tabella 7.3 — Caratteristiche Acciaio per cementmato
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Come prescitto dalla Circolare applicativa e dalamativa attuale vigente,

il valore del copriferro & valutato in funzione ldetlasse di esposizione e
della vita nominale dell’'opera.

Nel caso specifico si fa riferimento alla classesfosizione XC4 e quindi ad
ambiente aggressivo.

La vita nominale (VN) dell'opera e di 50 anni.

Pertanto il copriferro minimo risulta di 50 mm, i per tutte le parti della

struttura, considerando anche le tolleranze di.posa
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7.4 CARATTERISTICHE GEOTECNICHE DEL TERRENO

Per il calcolo della struttura si utilizzano | pawetri geotecnici

relativi al

terreno entro cui verra inserito lo scatolare, €luel tipo Sabbia Compatta.

Caratteristiche del terren¢ Tabella 7.4)

Peso specifico)) [KN/ m”] 20.00
Angolo di attrito ) [°] 28.00
Coefficiente di spinta a riposo 0.53

Tabella 7.4 — Caratteristiche del terreno

Con riferimento ai parametri geotecnici per le aositdi Winkler sono stati

assunti i seguenti valori:

k.= 1.02 Kg/cni (7.1)
ko (=1-sing) = 0.53 Kg/cn (7.2)

Per quanto riguarda la classificazione sismicarileno interessato dall’'opera

si attribuisce una categoria di suolo tipo C e §daspografica T1.
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7.5 CRITERI DI CALCOLO: DEFINIZIONE DELL’AZIONE SISMICA

Le verifiche sono condotte col metodo semi-prolistisb come prescritto

dalla normativa vigente D.M. 14/01/2008.

L’effetto dell’azione sismica di progetto sull’opernel suo complesso,
includendo il volume significativo di terreno, l&gtura di fondazione, gli

elementi strutturali deve rispettare gli stati ienultimi e di esercizio definiti

al paragrafo 3.2.1 della normativa, i cui requiditsicurezza sono indicati nel
paragrafo 7.1 della norma stessa.

Il rispetto degli stati limite si considera consgguuando:

* nei confronti degli stati limite di esercizio sorspettate le verifiche
relative al solo Stato Limite di Danno;

* nei confronti degli stati limite ultimi sono rispate le indicazioni
progettuali e costruttive riportate nel paragrafdella norma e sono
soddisfatte le verifiche relative al solo Stato ltendi salvaguardia
della Vita.

Per Stato Limite di Danno (SLB) intende che I'opera, nel suo complesso, a

seguito del terremoto, includendo gli elementi tsomali, quelli non

strutturali, le apparecchiature rilevanti alla $ulazione, subisce danni tali da
non provocare rischi agli utenti e non compromsigmificativamente la
capacita di resistenza e di rigidezza nei confraefie azioni verticali e
orizzontali. Lo stato limite di esercizio compoltaverifica delle tensioni di

lavoro, come riportato al paragrafo 4.1.2.2.5 detlema.

Per Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLM)intende che l'opera a

seguito del terremoto subisce rotture e crolliaenponenti non strutturali ed
impiantistici e significativi danni di componentrgtturali, cui si associa una
perdita significativa di rigidezza nei confronti liée azioni orizzontali
(creazione di cerniere plastiche secondo il cotedella gerarchia delle
resistenze), mantenendo ancora un margine di gwardresistenza e

rigidezza) nei confronti delle azioni verticali.
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Gli stati limite, sia di esercizio sia ultimi, somadividuati riferendosi alle
prestazioni che l'opera da realizzarsi deve assehdurante un evento
sismico; nel caso di specie per la funzione chpelfa deve espletare nella
sua vita utile, e significativo calcolare lo Stdfionite di Danno (SLD) per
I'esercizio e lo Stato Limite di Salvaguardia deWlda (SLV) per lo stato
limite ultimo.

In merito alle opere scatolari di cui trattasi, nepetto del paragrafo 7.9.2.
della norma, assimilando I'opera scatolare allagatia delle spalle da ponte,
rientrando tra le opere che si muovono con il teor@aragrafo 7.9.2.1 della
norma), si puo ritenere che la struttura debba emamé sotto l'azione
sismica il comportamento elastico. Queste categbrigere che si muovono

con il terreno non subiscono le amplificazioni @eitelerazione del suolo.

L’azione sismica agente, in particolare, sui piedritti dello st¢ate, si

definisce a partire dalla “pericolosita sismicédse” del sito di costruzione.
Essa costituisce I'elemento di conoscenza primpdp la determinazione
dell'azione sismica.

Pertanto € necessario localizzare il sito oggetiatedvento, definendo la
categoria del sottosuolo, la classe topograficaatiore di struttura e il
periodo di riferimento PVR in funzione dello stéitnite considerato.

Quest'ultimo viene cosi calcolato:

* Si considera la vita nominale (VN) dellopera pari50 anni, la
classe d'uso € la lll con coefficiente d'us@=1,5 (come definito
nella Tab. 2.4.11 del paragrafo 2.4.3 della norma);

» Percio il periodo di riferimento (VR) per I'aziosésmica vale:

VR = VNIC, = 75 anni

» | valori di probabilita di superamento del periatiagiferimento PVR
valgono:

PVR (SLV) = 10% ( come definito nella Tab. 3.8dl paragrafo
3.2.1 della norma )
e Quindi il periodo di ritorno dell’'azione sismica Tégpresso in anni,

vale:
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VR .
TR(SLV) =———— =712 anni 7.3
(SLV) In1-PVR (7:3)

Attraverso il tempo di ritorno e l'ausilio delleltlle riportate nell’Allegato B
della NTC si possono definire le caratteristiclsersche g Fo, T*..

Tali parametri, nel caso specifico sono stati ratg\sia per lo Stato Limite di
salvaguardia della Vita, sia per lo Stato LimiteDanno, utilizzando il sw
Spettri-NTVver.1.0.3.xIsrilasciato dal Consiglio Superiore dei lavori

Pubbilici, che si sviluppa nelle seguenti fasi: (l85)

INTRO

D.M. 14 gennaio 2008 - Approvazione delle Nuove Norme Tecniche per le Costruzioni

Spettri di risposta ...

I documento Excel SPETTRI-NTC fornisce gli spettri di risposta rappresentativi delle componenti
(orizzontali e verticale) delle azioni sismiche di progetto per il generico sito del territorio nazionale.

La definizione degli spettri di risposta relativi ad uno Stato Limite & articolata in 3 fasi, ciascuna delle quali
prevede la scelta dei valori di alcuni parametri da parte dell'utente:

FASE 1. Individuazione della pericolosita del sito (sulla base dei risultati del progetto S1 - INGV);

FASE 2. Scelta della strategia di progettazione;

FASE 3. Determinazione dell'azione di progetto.

La schermata relativa a ciascuna fase € suddivisa in sotto-schermate: I'utente puo intervenire nelle sotto-
schermate con sfondo grigio scuro mentre quelle con sfondo grigio chiaro consentono un immediato
controllo grafico delle scelte effettuate. In ogni singola fase I'utente pud visualizzare e stampare i risultati
delle elaborazioni -in forma sia grafica che numerica- nonché i relativi riferimenti alle Nuove Norme
Tecniche per le Costruzioni di cui al D.M. 14.01.2008 pubblicate nella G.U. n.29 del 04.02.2008 Suppl.
Ord. n.30 e scaricabile dal sito www.cslp.it

Programma ottimizzato per una visualizzazione schermo 1024 x 768

La verifica dell'idoneita del programma, ['utilizzo dei risultati da esso ottenuti sono onere e responsabilita
esclusiva dell'utente. Il Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici non potra essere ritenuto responsabile dei danni
risultanti dall'utilizzo dello stesso.

(NIRD EEET | EeEs | EE=E |

Fig. 85 — “Introduzione”
Nella “Fase 1” viene individuato la pericolosital @&o con la definizione

della Latitudine e Longitudine, che per il Comunie Gksena sono Lat:
44,1571 e Long: 12,265. (Fig. 86)
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| FASE 1. INDIVIDUAZIONE DELLA PERICOLOSITA DEL SITO

12,26500 44,15710

superficie rigata u

Fig. 86 — “Fase 1”

Nella “Fase 2” viene scelta la strategia di pragatine, ovvero considerando
VN =50 anni e ¢= 1,5, come sopra enunciato. (Fig. 87)

FASE 2. SCELTA DELLA STRATEGIA DI PROGETTAZIONE

info

info
|
O
- n2

I

Fig. 87 — “Fase 2~
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Si ricavano i parametri sismici caratteristici, ijudig. 88)

ag— accelerazione orizzontale massima del terrenogssa come frazione

dell'accelerazione di gravita;

Fo— valore massimo del fattore di amplificazione delpettro in

accelerazione orizzontale;

T*.— periodo di inizio del tratto a velocitd costantella spettro in

accelerazione orizzontale;

Valori dei parametri ag, F,, Tc per i periodi di ritorno Ty associati a ciascuno SL

2,423

0,276

0,088

2,421

0,286

0,223

2,441

0,312

0,286

2,447

0,321

La verifica dell'idoneitd del programma,

l'utilizzo dei risultati

da esso oftenuti sono onere e

responsabilita esclusiva dell'utente. Il Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici non potra essere ritenuto
responsabile dei danni risultanti dall'utilizzo dello stesso.

Fig. 88 — Tabella parametri azione

Infine la Fase 3 determina I'azione di progetto lpequale vengono definiti

la Categoria del sottosuolo e la Categoria topogaaihonché il fattore di

struttura:

il sottosuolo su cui insiste I'opera € inseritolaeiategoria C;

» la zona topografica € ascrivibile alla categoria T1

» il valore del fattore di strutturapgl in ottemperanza alla Tab.7.9.1

della vigente Normativa. Lo stesso valore e atitibal fattore q della

componente verticale come previsto per gli impalehtparagrafo

7.9.5.3 della norma.

In funzione di queste scelte, i parametri ed i pdegli spettri di risposta

orizzontale allo SLD sono i seguenti: (Fig. 89 g.B0)
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FASE 3. DETERMINAZIONE DELL'AZIONE DI PROGETTO

:

Fig. 89 — “Fase 3" : SLD
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Parametri e punti dello spettro di risposta orizzontale per lo stato limite: SLD

Parametri indipendenti

Punti dello siettro di risiosta

0,000 0,132

Ty < 0,151 0,320

Te 0,454 0,320

0,525 0,277

0,596 0,244

0,668 0,218

0,739 0,197

0,811 0,179

0,882 0,165

Parametri dipendenti 0,953 0,152

1,025 0,142

1,086 0,133

1,168 0,125

1239 0,117

1,310 0,111

1,382 0,105

1,453 0,100

Espressioni dei parametri dipendenti 1,525 0,095

1,596 0,091

§=8.-S; (NTC-08 Eq. 3.2.5) 1,667 0,087

1,739 0,084

N=Af10/(5+E&) =0,55; n=1/q (NTC-08Eq.3.28;§ 3.2.35) 1,810 0,080

1,882 0,077

Ty = Te /3 (NTC-07 Eq. 3.2.8) Ty 1,953 0,074

2,050 0,068

Te =Cc -Té (NTC-07 Eq. 3.2.7) 2,148 0,062

2,245 0,056

Tp=4.0-a,/g+1,6 (NTC-07 Eq. 3.2.9) 2,343 0,052

2,440 0,048

2,538 0,044

Espressioni dello spettro di risposta (NTC-08 Eq. 3.2.4) 2,635 0,041

2,733 0,038

T 1 T 2,830 0,035

0<T<Tg SE(T):ag-S-n-FD-{TB+n.Fc[l—TBH 2028 0.033

3,025 0,031

T =T <Tei S.(T)=a,-S-n-E, 3,123 0,029

3,220 0,027

Te<T<T, sE(T):ag-s-n-Fu»[E) 3,318 0,026

T 3,415 0,024

3,513 0,023

T <T SE(T):ag-S'T]'Fu'[TCTEDJ 3,610 0,022

3,708 0,021

Lo spettro di progetto S 4(T) per le verifiche agli Stati Limite Ultimi & 3,805 0,020

ottenuto dalle espressioni dello spettro elastico S (T) sostituendo n 3,903 0,019

con 1/q, dove q & il fattore di struttura. (NTC-08 § 3.2.3.5) 4,000 0018
La verifica dell'idoneitd del programma, l'utilizzo dei risultati da esso ottenuti sono onere e

responsabilita esclusiva dell'utente. |

| Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici non potra essere ritenuto

responsabile dei danni risultanti dall'utilizzo dell

Fig. 90 — Para

metri e punti dello spettro di rispad SLD
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Mentre i parametri ed i punti degli spettri di Wspa orizzontale allo SLV
sono i seguenti: (Fig. 91 e Fig. 92)

FASE 3. DETERMINAZIONE DELL'AZIONE DI PROGETTO

Fig. 91 — “Fase 3" : SLV
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Parametri e punti dello spettro di risposta orizzontale per lo stato limite:  SLV

Parametri indipendenti Punti dello siettro di risiosta

0,000 0,306

Te 0,161 0,747

Te 0,482 0,747

0,577 0,623

0,673 0,534

0,769 0,468

0,864 0,416

0,960 0,375

1,056 0,341

Parametri dipendenti 1,151 0,312
1,247 0,288

1,343 0,268

1,438 0,250

1,534 0,234

1,630 0,221

1,725 0,208

1,821 0,197

Espressioni dei parametri dipendenti 1,917 0,188
2,013 0,179

S=S¢-S7 (NTC-08 Eq. 3.2.5) 2,108 0,171
2,204 0,163

n=A10/(5+2) 20,55 n=1/q  (NTC-08 Eq. 3.26;§. 3.2.3.5) 2,300 0,156
2,395 0,150

Ty =Te /3 (NTC-07 Eq. 3.2.8) Tp 4+ 2,491 0,144
2,563 0,136

Te =Ce - Te (NTC-07 Eq. 3.2.7) 2,635 0,129
2,707 0,122

Tp=4.0-2,/g+16 (NTC-07 Eq. 3.2.9) 2,778 0,116
2,850 0,110

2,922 0,105

Espressioni dello spettrodi risposta (NTC-08 Eq. 3.2.4) 2,994 0,100
3,066 0,095

T 1 T 3,138 0,091

0=T<Ty SE(T)ag-S-n-FO-{T—B+W—F[1T—BH 3210 0087
° 3,281 0,083

Ty=T<Tg: S.(T)=a,-S-nF, 3,353 0,080
3,425 0,078
T.<T<Tp SE(T):agS-n-FO-[T—CJ 3,497 0,073
T 3,669 0,070

3,641 0,068

=T SE(T)=ﬂg'S'ﬂ'Fo'[T£D} 3,713 0,065
) 3,784 0,063

Lo spettro di progetto S4(T) per le verifiche agli Stati Limite Ultimi & 3,856 0,060
ottenuto dalle espressioni dello spettro elastico S.(T) sostituendo n 3,928 0,058
con 1/g, dove q e il fattore di struttura. (NTC-08 § 3.2.3.5) 4,000 0,056

La verifica dell'idoneitd del programma, l'utilizzo dei risultati

da esso ottenuti sono onere e

responsabilita esclusiva dell'utente. Il Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici non potra essere ritenuto

responsabile dei danni risultanti dall'utilizzo dell

Fig. 92 — Parametri e punti dello spettro di rispad SLV
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| risultati cosi ottenuti, consentono di valut&gche € il coefficiente che
tiene conto della categoria di sottosuolo e deb@deioni topografiche
mediante la relazione seguente:

S=5xS (Relazione 3.2.5 della NTC)

Essendo Sil coefficiente di amplificazione stratigraficag@i Tab. 3.2.V
della NTC) e % il coefficiente di amplificazione topografica (vedab.
3.2.Vl della NTC).

Analizzando i parametri dello spettro di rispostazontale allo stato SLV si
ricava:

S=1,374

8=0,223 g

Nelle verifiche allo Stato Limite Ultimo i valorial coefficienti sismici

orizzontali lg e verticale kpossono essere valutati mediante le espressioni:

k= By Ga? (7.4)
k, =+05Lk, (7.5)
dove:

amnax= accelerazione orizzontale massima attesa al sito;
g = accelerazione di gravita.

L’ accelerazione orizzontale massima € valutatalaaalazione:
ag

., (SLV) =S, [5, 3—=0.30¢ (7.6)
g

Per la struttura in esame, lo scatolare, si cenafi, = 1.

| due coefficienti sismici valgono:

(SLV) k,=0.0305 e  k=0.015
(SLD) k=0.013 e k= 0.007
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7.6 DEFINIZIONE DEI CARICHI AGENTI SUL SOTTOVIA SCATOLARE

7.6.1 Definizione dei Carichi Permanenti

Le azioni permanenti agenti sulla struttura soome definito dalla normativa:
- Peso proprio degli elementi strutturali e non stradi;

- Peso del terreno;
Carichi permanenti portati,quale la pavimentazistnadale.

Peso proprio degli elementi strutturali

S %y, = 040x 25=10° (7.7)
m

dove,
Yc = peso specifico del calcestruzzo

S = spessore elementi strutturali

Peso dovuto al terreno

Si considera il peso specifico del terreno pagim=a20 KN/mc, pertanto, fissato pari

ad 1 mt lo spessore del terreno sovrastante lolacat si ha: (Fig.93)

P =20x1= zoK—'zI (7.8)
m
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Fig. 93— Carico distribuito dovuto al terreno

Peso dovuto alla pavimentazione stradale

Il pacchetto stradale viene considerato come cgr&@manente portato che grava
sulla soletta superiore ed ha uno spessore comygsari a 62 cm, costituito da
uno strato di fondazione in stabilizzato granulametdi 30 cm, da una base in
misto cementato di 20 cm, da uno strato di collegd@m in conglomerato
bituminoso di 8 cm e da un’usura di 4 cm, come natstin figura (Fig. 94):

STRATO DI USURA (3/4 cm)

STRATO DI COLLEGAMENTO (8 cm)
STRATO DI BASE (20 cm)

)
4 s MISTO STABILIZZATO (30 cm)
i

Fig. 94 — Pacchetto stradale

Percio il carico dovuto alla pavimentazione stradaulta: (Fig. 95)
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p = 15% (7.9)

Fig. 95 — Carico distribuito dovuto al pacchettadale

7.6.2 Definizione della spinta del terreno

Il terreno a ridosso dello scatolare € carattetizdai parametri geotecnici indicati
nel paragrafo 7.4 della presente relazione.
A favore di sicurezza si assume un terreno omogsuaéotta la profondita con le

seguenti specifiche:

KN
(e
@' = 28°;

c’ =0 kPa;

da cui risulta un coefficiente di spinta a riposwi @& k = 0.53.

Le spinte agenti sui piedritti, destro e sinistrengono calcolate considerando una
distribuzione triangolare (Fig. 96), avente unaspi@ne minima in corrispondenza

dello 0,0 del piano di campagna e una massima nspondenza della base del

piedritto, pertanto la pressione max viene coshdaf

KN

Pomax = Vi Xhxk, =742—— (7.10)
m

hmax
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Fig. 96 — Carico triangolare dovuto alla spintatéeleno

7.6.3 Definizione del carico variabile dovuto all’'azione variabile da traffico

| carichi variabili agenti sulla soletta superia@equella inferiore sono dovuti al
traffico stradale.

Per definirli si utilizzano gli schemi di caricosteitti nel paragrafo 5.1.3.3.3 della
NTC, e si sceglie Ichema di Carico iitilizzando il carico di progetto QQ, Il
guale massimizza le sollecitazioni sia per le \&ré globali che locali.

Tale schema e costituito da carichi concentratisel assi in tandem, applicati su
impronte di pneumatico di forma quadrata e latoOOM, ossia il mezzo
convenzionale da 600 kN a due assi da 300 kN ogiicaaco tandem) per la
corsia n. 1, come indicato dallo schema.(Fig. 97)

Per tale condizione di carico viene consideratdlapél gravosa, ovvero, il carico
concentrato @- 300 KN per corsia n°1 come indicato nella tabella.15 del
paragrafo 5.1.3.3.5 della NTC.
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Carico tandem 2 Qix
Qi| Qi i i=1,2m
. B 8
n B Q1xk=300 kN Tondem 2|
2,0 Corsian. 1 L 2 B 8
= m 05 dix= 9 RiYim 20,50 m
of B B
| 5 Zl Tandem g]
m m O - Q24=200 kN o
'20 Corsian. 2
. moiis qzk= 2,5 kKN/m 160 |
40
= =05 : Q=100 kN 4
20 Corsian. 3 .
E m o5 gqak= 2,5 kN/m* l:lg]
o
Area rimanente q,,=2,5 kN/m? .
Schema di carico 1 (dimensioni in [mj) “perws2,80.m

Fig. 97 — Schema di carico 1

Questo schema considera carichi gia comprensivi efégtti dinamici.

Per quanto riguarda la categoria dellimpalcato stdtopasso (in analogia con i
ponti stradali) si considera la 1° Categoria e duirepplicazione dei carichi
avviene con l'intero valore.

| carichi sono ortogonali all'asse dello scatolaresi diffondono fino alla fibra
media della soletta dello scatolare secondo il eeigu schema: la diffusione
attraverso la pavimentazione e lo spessore ddidtd@vviene secondo un angolo
di 45°, mentre attraverso il rilevato avviene conamgolo 45° 4#b/2, come si vede
in figura (Fig. 98)
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45°+ /2

45°

45°

45°+@3/2

olh/2

h/2| 45¢

2a+h+b+2c

Fig. 98 — Schema: diffusione del carico

Per cui la superficie su cui si diffonde il carresulta pari a:

(2a+h+b+2c) x (a+t+h/2) = 4,06°m

Infine, quindi, il carico mobile risulta uguale &-ig. 99)

KN

Qlk =300/1648= 18’2F

(7.11)

(7.12)

Fig. 99 — Carico distribuito dovuto a3ulle solette
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7.6.4 Definizione del Carico Sismico

Con i risultati ottenuti nel paragrafo 7.5 si padcolare il carico sismico come

segue:
KN
E =y, xa, xSxh=20x0223x1374x6 =367 (7.13)
dove,

v:= peso specifico del terreno

h = dislivello dal piano di posa dello scatolar@iaino di campagna

Ps = peso proprio dell’elemento strutturale

Tale carico sismico viene calcolato considerandsuitati dello spettro di risposta

orizzontale allo stato limite SLV. (Fig. 100)

Fig. 100 — Carico distribuito dovuto al sisma
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7.7 COMBINAZIONI DI CARICO

Le verifiche saranno condotte secondo l'approcaiogettuale “Approccio 17,
utilizzando i coefficienti parziali riportati nelleabelle seguenti per i parametri
geotecnici e le azioniT@bella 7.5 - 7.6 - 7)7

combinazione - (Al1+M1+R1)— STR
combinazione 2> (A2+M2+R2) — GEO (carico limite)

o Simbolo (A1) [(A2)
Carichi Effetto EQU
= STR [GEO
favorevole 0.9 1.0 1.0
Permanente Vo1
sfavorevole 1.1 1.3 1.0
Permanente non favorevole 0.00 | 0.00 | 0.00
strutturali sfavorevole Yez 1.5 1.5 1.3
favorevole 0.0 0.0 0.0
Variabili da traffico Yo
sfavorevole 1.35 | 1.35| 1.15
o favorevole 0.0 0.0 | 0.0
Variabili Yai
sfavorevole 15 15 1.30

Tabella 7.5 - Coefficienti parziali per le azionper I'effetto delle azioni

Grandezza alla |Coefficiente
Parametro quale applicare il| parziale M1 | M2

coeff. Parziale |ym

Tangente dell’angolo di

resistenza al taglio tand’ 4 e
Coesione efficace ' Yo 1 |1.25
Resistenza non drenata | C' Yeu 1 (14
Peso dell'unita di volumey Yy 1 |1

Tabella 7.6 - Coefficienti parziali per i paramettel terreno
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- Coefficiente | Coefficiente | Coefficiente
Verifica _ _ .
parziale (R1) parziale (R2)| parziale (R3)

Capacita portante della

) =1 =1 vi=1.4
fondazione
Scorrimento vi=1 vi=1 vw=11
Resistenza del terreno di
vi=1 vi=1 vi=1.4

valle

Tabella 7.7 - Coefficienti parzialy per le verifiche strutturali agli stati limite

ultimi dei muri di sostegno

Ai fini delle verifiche degli _stati limite ultimisi definiscono le seguenti

combinazioni:

STRe GEO)=  VYeilGi+ Yool Go + Yor @i+ 2iPoi Qi =  @d'= D))

Ai fini delle verifiche degli_stati limite di esamo (fessurazione) si definiscono le

seguenti combinazioni:

Frequente) = Gt Go+ Yng Qua+2i i Qui
Quasi permanente) = G+ Gy + Yog [Qur+2iP2i Qi

Per la_condizione sismicde combinazioni per gli stati limite ultimi da

prendere in considerazione sono le seguenti:

STR e GEO) = E+G+Go+2iPail @i = (Pg'= &)

Gli effetti dell'azione sismica saranno valutaméado conto delle masse associate
ai seguenti carichi gravitazionali:

G1+Go+ 221

Ricordare, anche, che E = 1,00xEx + 0,30xEy, corascpitto nel paragrafo 7.3.5

della normativa.

Le condizioni elementari di carico considerate sdngeguito riassunteTabella

7.9
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ICDC [Tipo |Sigla|d Note
1 Ggk |Ggk (peso proprio della struttura)

2 Gk |G1lk= peso terreno D2:da 7a 12 Azione : vertical earth load at rest Q
DG:Fzi=20.00 Fzf=20.00
3 Gk  |G2k= carico pav. stradale D2:da 1a 6 Azione:inner road structure DG:Fzi=-

15.00 Fzf=-15.00

D2:da 7a 12 Azione:inner road structure DG:Fzi=-
15.00 Fzf=-15.00

a4 Qk  |Qk= carico variabile da traffico D2:da l1la 6 Azione: traffic load DG:Fzi=-55.00
stradale Fzf=-55.00 DG:Fzi=-18.00 Fzf=-18.00

D2:da 7a 12 Azione : traffic load DG:Fzi=-55.00
Fzf=-55.00 DG:Fzi=-18.00 Fzf=-18.00

5 Gk |G2k=earth load at rest left wall D2 :da 16 a 18 Azione: left earth load at rest QV:var
Z - Qy - Area L2=100.00 QV:var z - Qy - Area
L2=100.00 QV:var z - Qy - Area L2=100.00

6 Qk  |Qk=caricom sismico D2 :da 13 a 15 Azione: Caricom sismico DG:Fyi=-
36.00 Fyf=-36.00
7 Gk |G2k=earth load at rest right wall D2 :da 13 a 15 Azione: right earth load at rest
QV:var z - Qy - Area L2=100.00 QV:var z - Qy - Area
L2=100.00
8 Edk [CDC=Ed (dinamico SLD) alfa=90.00 partecipazione:1.00 per 1 Ggk (peso proprio della
(ecc. +) struttura)

artecipazione:1.00 per 2 G1k= peso terreno
artecipazione:1.00 per 3 G2k= carico pav. stradale
partecipazione:0.80 per 4 Qk= carico variabile da
traffico stradale
partecipazione:1.00 per 5 G2k=earth load at rest left
wall
artecipazione:0.80 per 6 Qk=caricom sismico
partecipazione:1.00 per 7 G2k=earth load at rest right
wall
9 Edk [CDC=Ed (dinamico SLD) alfa=90.00 come precedente CDC sismico
(ecc. -)

Tabella 7.5 — Condizioni elementari di carico

| carichi caratteristici sopra elencati (CDC), mlef di ottenere le sollecitazioni di
progetto per effettuare le successive verifichepsgpportunamente combinati fra
loro.

Al programma di calcolo devono essere definitedadizioni e le combinazioni
elementari di calcolo. Per quanto riguarda le preoe@o quelle sopra esposte,
mentre per le combinazioni (CMB) sono quelle riptet nella tabella

seguenteTabella 7.6

Cmb ([Tipo Sigla Id

1 SLU Comb. SLU A1 1: NORMAL MAX CMB

2 SLU Comb. SLU Al 2 : REFILL LEFT WALL NO TRAFFIC
3 SLU Comb. SLU Al 3: REFILL RIGHT WALL NO TRAFFIC
4 SLU Comb. SLU Al 4 : NORMAL MIN CMB

5 SLU (Terr. A2) Comb. SLU A2 5: SOIL TEST

6 SLU Comb. SLU Al (SLV sism.) 7 : SISMA'Y

7 SLU Comb. SLU Al (SLV sism.) 8 : SISMA V

8 SLU (Terr. A2) Comb. SLU A2 (SLV sism.) 10 : SISMA Y

9 SLU (Terr. A2) Comb. SLU A2 (SLV sism.) 11 : SISMA V

10 SLE(p) Comb. SLE (perm) 12

11 SLE(f) Comb. SLE (freq) 13

12 SLE(f) Comb. SLE(freq.) 14

13 SLE(f) Comb. SLE(freq.) 15

14 SLU(acc.) Comb. SLU(fire)

15 SLU Comb. SLU A1 17

16 SLU Comb. SLU A1 18

17 SLD(sis) Comb. SLE (SLD Danno sism) 8
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Cmb [Tipo Sigla Id
18 SLD(sis) Comb. SLE (SLD Danno sism) 10
19 SLD(sis) Comb. SLE (SLD Danno sism) 12

Tabella 7.6 — Combinazioni di calcolo CMB

Nelle precedenti combinazioni di calcolo (CMB) lendizioni elementari di carico
(CDC) sono combinate tra loro in modo da generamassime sollecitazioni per
lo SLU e SLE, come da seguente prospeftabélla 7.5

Cmb CDC CDC CDC CDC CDC CDC CDC CDC CDC
1/15... 2/16.. @/17.. 4/18.. 5/19.. |6/20.. [7/21.. 8/22... 9/23..
1 1.35 1.35 1.00 1.45 1.50 0.0 1.50 0.0 0.0
2 1.35 1.35 1.00 0.0 1.50 0.0 0.0 0.0 0.0
3 1.35 1.35 1.00 0.0 0.0 0.0 1.50 0.0 0.0
4 1.00 1.00 1.00 1.45 1.00 0.0 1.00 0.0 0.0
5 1.00 1.00 1.00 1.25 1.00 0.0 1.00 0.0 0.0
6 1.00 1.00 1.00 0.20 1.00 1.00 1.00 0.30 0.0
7 1.00 1.00 1.00 0.20 1.00 1.00 1.00 0.30 0.0
8 1.00 1.00 1.00 0.0 1.00 1.00 1.00 0.30 0.0
9 1.00 1.00 1.00 0.0 1.00 1.00 1.00 0.30 0.0
10 [1.00 1.00 1.00 0.0 1.00 0.0 1.00 0.0 0.0
11 [1.00 1.00 1.00 0.60 1.00 0.50 1.00 0.0 0.0
12 [1.00 1.00 1.00 0.60 1.00 0.50 1.00 0.0 0.0
13 [1.00 1.00 1.00 0.60 1.00 0.50 1.00 0.0 0.0
14 [1.00 1.00 1.00 0.0 1.00 0.0 1.00 0.0 0.0
15 [1.35 1.35 1.00 1.45 1.50 0.0 1.50 0.0 0.0
16 [1.00 1.00 1.00 1.45 1.00 0.0 1.00 0.0 0.0
17 [1.00 1.00 1.00 0.60 1.00 1.00 1.00 0.0 0.0
18 [1.00 1.00 1.00 0.60 1.00 0.30 1.00 0.0 0.0
19 [1.00 1.00 1.00 0.60 1.00 0.30 1.00 0.0 0.0

Tabella 7.7 — Coefficienti moltiplicativi per CDE

| valori numerici riportati nelle colonne della &la precedente indicano |l
coefficiente moltiplicativo con il quale la Combiiane Elementare € considerata.
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7.8 VERIFICHE DI RESISTENZA ED A FESSURAZIONE

| calcoli di verifica sono effettuati con il metodiegli Stati Limite, applicando |l
combinato D.M. 14.01.2008 con 'UNI EN 1992 (Eurdme 2).

Le verifiche a fessurazione sono state condotteef@nento strutturale distinto
considerando:

» verifica di formazione delle fessure: in seziongeiamente reagente e
per le sollecitazioni di esercizio si determinami@assima trazione nel
calcestruzza;, confrontandola con la resistenza caratteristitazaone
per flessionedi. Se risultao<f la verifica e soddisfatta, altrimenti si
procede alla verifica di apertura delle fessure;

» verifica di apertura delle fessure: I'apertura cemzionale delle fessure e
calcolata con le modalita indicate nellEC2, conmhiesto dal D.M.
14.01.2008, e valutata con le sollecitazioni retatalle Combinazioni
FR o QP della normativa vigente sui ponti stradadimassima apertura
ammissibile risulta:
combinazione di carico frequente; ®wws = 0.30 mm;
combinazione di carico quasi permanentesw, = 0.20 mm.

» verifica delle tensioni di esercizio: si eseguorer fa condizione di
carico Quasi Permanente e si verifica che le massansioni presenti
nel calcestruzzo siano inferioriog< 0.45 .

La struttura verra esaminata di seguito per I'enfeairte verificabile.
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7.8.1 Soletta superiore ed inferiore

Le sollecitazioni massime di calcolo sono: (Figlj0

Mappa @

[Momenta 33 kN m]

Mazsimo |40.80

Drefault

—

Fig. 101 — Diagramma momenti massimi

Il progetto prevede un’armatura minima di 15,27/om(@ 18 / 0.15) nelle due
direzioni perpendicolari.
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Per le verifiche a taglio ci si riferisce alla thheseguente:Tabelle 7.8 — 7.0

sezioni generiche
| scletta superiore

| Materiale

| cls

Rk " 45,00 Mimmg
fek Y 37,35 Nimmg
fed Y 21,17 Mimmg

Geometria zezione:

ho T 040 m
ld 035 m
bu Y 100 m
Ac 4000,00 cma

Asl Y 15,27 cmq
| Scllecitazioni

Med b 3280 kN
Ved Y 62,73 kN

Werifica zenza armatura

k 1707
umin 0.524
rl 0,004
scp 0,082 Mimmg

Vird Y 186,08 kN
W rd 187,59 kN

|V Rd 186,08 kN

acciaio

a
=] ¥ 4500

Circolare n

1 T 0004 ok

ac Y1004

ualore corretta

valore corretto

walore corretta

Ok

fud 7 37391 Nimmg
™ 45,00

VERIFICA A TAGLIO SECONDOQ NTC2008

‘erifica con armatura

ARM.TRASY
e 0,00 emg
5 ) 0.00 om

Whed? kN
WRs=d” kN
VRd 0,00 kN

lato cls
lato acciaio

MY

Corrante compresso

Blella compreasa

Tabelle 7.8 — Verifica a taglio soletta superiore

sezioni generiche
salettainferiore

Materiale

clz
Rck 45,00 Mimma
fek 37.35 MNimmg
fed ¥ 21,17 MNimmg

Geometria sezione:

ke 0.40 m
d U 035 m
by 1.00 m
Ao 400000 cmg

Asl 18,27 cmg
Sallecitazioni

Med ™ 53,34 kM
Ved Y ZT6.ZE kM

‘erifica senza armatura

acciaio
fud Y 37351 Mimma
E] Y 4500
QY4500
Circolare n

rl Y 0,004 ok

ac Y1007

VERIFICA A TAGLIO SECONDO NTC2008

‘erifica con armatura

/
A—nulur\: a toglie

Carrenle compresso
.

k 1707
wmin 0524

1 0,004

sop 0,158 Mimmg
Vord Y 190,09 kN

V" rd 191,60 kN

V Rd 190,09 kN

valore carretto ARM.TRASY
Azw 1018 ema
ualore corretto . 15.00 em
walore corretto
WRed' 335843 kN
WRsdY 113044 kN
Y VRd 113044 kN

lato cls
lato acciaio

Ok

Tabelle 7.9 — Verifica a taglio soletta inferiore

Per le solette si dispone, quindi, un’armaturagéidali almeno 2 serie di 4 ferri

piegati® 18 / m longitudinale a distanza 15 cm.
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Per quanto riguarda le verifiche sismiche SLU (SkMnhtrano nelle casisitiche
precedentemente esposte. Anche per le verifichmicie SLE (SLD) si fa
riferimento alle verifiche strutturali in terminii desistenza, secondo quanto

riportato al par. 7.3.7.1 della normativa, che sawmprese nelle casistiche
precedentemente esposte.

7.8.2 Piedritti

Le sollecitazioni massime di calcolo sono: (Fig2)10

Mappa @
{Momento 22 (kN m]

Massima [47.57

Minimo ~ |-47.57
Default

—

Fig. 102 — Diagrammi momenti massimi
Il progetto prevede un’armatura minima di 15,27/om(@ 18 / 0.15) nelle due

direzioni perpendicolari.

Si utilizza, inoltre, un’armatura di ripartizionengitudinale® 12 / 0.20.
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Per le verifiche a taglio ci si riferisce alla thheseguente:Tabella 7.10

VERIFICA A TAGLIO SECONDO NTC2008

sezioni generiche Corrante compresss
P
/
piedritti _ Blalla compressa
Materiale %
cls accisio
Fek Y 45,00 Mimmg fud ™ 37331 Mimmg |

ok Y 37.35 Mimmg a ™ 4500

‘ |
fed Y 217 Nimmg O ¥ 45,00 1" |
Geometria sezione: / s \\ :

* Coments teso

ho Y 040 m Circolare n Lolemwokes o Voghs
d 7 035 m ;
b Y 100 m H H
Ac 4000,00 emq J
asl Y 15,27 emq 3l ™ 0,004 ok
Sollecitazioni
by 15
Med ¥ 207.73 kN = b
Ved Y 54,10 kN
Verifica senza armatura Werifica con armatura
k 1707 valare carietta ARM.TRASY
vmin 0,524 B Y 0,00 cmg
i1 0.004 valore conetta 2 o 0,00 em
sop 0,519 Nimmg  walore canstta
vird Y 209,05 kN L h KN latacls
Ve rd 210,56 kN Yhsd™ KN lata acciaic
VRd 209,05 kN oK VRd 0,00 kN My

Tabelle 7.10 — Verifica a taglio piedritti

Non si richiede, quindi, un’armatura a taglio.
Le verifiche a fessurazione non vengono riportatguanto non vi sono elementi

che ne richiedano lo svolgimento.

Per quanto riguarda le verifiche sismiche SLU (Skintrano nelle casistiche
precedentemente esposte. Anche per le verifichmicie SLE (SLD) si fa

riferimento alla verifiche strutturali in terminii desistenza, secondo quanto
riportato al par. 7.3.7.1, che sono comprese nedigistiche precedentemente

esposte.
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7.9 VERIFICHE GEOTECNICHE

Le verifiche geotecniche agli stati limite ultinoreo eseguite con riferimento alla
seguente combinazione:

combinazione 2> (A2+M2+R2) — GEO per le verifiche della
fondazione

UPL per le verifiche a galleggiamento

Per i ponti stradali si utilizzaT@bella 7.1}

Tabella 5.2.V — Cogfficienti parziali di sicurezza per le combinazioni di carico agli SLU, eccezionali e sismica
Y . <« | Al A2 Combinazione | Combinazione
Coefficiente | EQU STR | GEO eccezionale Sismica
- . favorevoli 090 | 100 | 100 1.00 1.00
Carichi permanenti ] Yo
sfavorevoll 1.10 1.35 1.00 1.00 1.00
Carichi permanentinon | favorevoli 0,00 0.00 0,00 1,00 1.00
strutturali= sfavorevoli e 150 | 150 | 130 1,00 1.00
3 favorevoli 0,90 1.00 1,00 1,00 1.00
Ballast™’ } V8 -
sfavorevoli 1.50 1.50 1.30 1.00 1.00
Carichi variabili da favorevoli 0,00 0.00 0.00 0.00 0.00
) ) . A 5 s
traffico sfavorevoli f 145 | 145 | 1,25 0,207 0,209
P favorevoli 0,00 0.00 0.00 0.00 0.00
Cariclu variabili i Yoi
sfavorevoli Qi 1.50 1.50 1.30 1.00 0.00
: favorevole 0,90 1.00 1,00 1,00 1.00
Precompressione e P @
sfavorevole 1,00 | 1.00" 1.00 1.00 1.00
" Equilibrio che non coinvolga i parametri di deformabilita e resistenza del terreno; altrimenti si applicano i valori
di GEO.
@ Nel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es. carichi permanenti portati) siano compiutamente
definit1 s1 potranno adottare gli stessi coefficienti validi per le azioni permanenti.
® Quando si prevedano variazioni significative del carico dovuto al ballast, se ne dovra tener conto esplicitamente
~ nelle verifiche.
¥ Le componenti delle azioni da traffico sono introdotte in combinazione considerando uno dei gruppi di carico gr
 della Tab. 521V
':)" Aliquota d1 carico da traffico da considerare.
1,30 per imstabilita in strutture con precompressione esterna
‘'Y 1,20 per effett1 locali

Tabella 7.11 - Coefficienti parziay per le verifiche agli stati limite ultimi
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Combinati con i seguenti per le verifiche a solfeeato: Tabella 7.12 — 7.13 —
7.19

Tabella 6.2.111 — Coefficienti parziali sulle azioni per le verifiche nei confronti di stati limite di sollevamento.

CARICHI EFFETTO Coefficiente SOLLEVAMENTO
parziale (UPL)
¥ (0 Y8
. Favorevole 0.9
Permanenti Va1
Sfavorevole 1.1
) Favorevole 0.0
Permanenti non strutturali Yoo
Sfavorevole 1.5
o Favorevole 0.0
Variabili Yoi
Sfavorevole 1.5

(1) Nel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es. i carichi permanenti portati) siano
compiutamente definiti. si potranno adottare gli stessi coefficienti validi per le azioni permanenti.

Tabella 7.12 - Coefficienti parziajg per le verifiche agli stati limite di

sollevamento

Grandezza alla Coefficiente

Parametro quale applicare parziale |M1| M2
coeff. Parziale Y

Tangente dell'angolo ,

resigtenza al tagliog tang’y Yo 11123

Coesione efficace i’ Yo 1|1.25

Resistenza non drenata ukC' Yeu 1|1.40Q

Peso dell'unita di volume y Yy 1] 1

Tabella 7.13 - Coefficienti parziali per i paramiediel terreno

- Coefficiente parziale
Verifica (R2)
Capacita portante yr=1.8
Scorrimento yr=1.1

Tabella 7.14 - Coefficienti parziajk per le verifiche agli stati limite ultimi di

fondazioni superficiali
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Ai fini delle verifiche agli stati limite, si defiscono le seguenti combinazioni:

GEO)= Vo1 G1H/6G2 oDk — (spinte ®g=tan*(tandy’/ o))

utilizzando i valoriy sfavorevoli

UPL) = Ye1lG1+yeolG2 ol
utilizzando i valoriy favorevoli o sfavorevoli a seconda del carico aegrsito

7.9.1 Verifica della Resistenza ai carichi verticali

Considerando il tipo di struttura e la natura éeléno di fondazione, ai fini della
verifica della portanza del terreno stesso, naitesigono significativi gli squilibri
dovuti a spinte orizzontali non simmetriche o ab@aizorizzontali applicate alla

sommita dello scatolare, quali frenatura o sisma.

7.9.2 Pressioni sul terreno

Le massime pressioni di contatto sul terreno serseguenti: (Fig.103)

Massima | 0.0

-7.138e-03 10
-1.428:-02
214e02
-2.855e-02

42402 .
7138002 8
7951602
8585002
027902 . "7
2333602 7

Minima (011
Default

D —

Fig. 103 — Diagramma pressioni di contatto
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La verifica relativa alla portanza del terrenoahdazione e condotta in condizione
di esercizio (dopo I'esecuzione dei rinterri e ealbvrastrutture).

Le pressioni trasmesse al terreno sono sempre tegdspetto alle caratteristiche
di resistenza del terreno in sito; tali valori séa@amente inferiori alla resistenza

di progetto del terreno di fondazione.

7.9.3 Resistenza di progetto

Si valuta la resistenza di progetto secondo Hareersiderando una fondazione a
platea tipo nelle geometrie delle sezioni indagagelori sono i seguentiTabella
7.19

NTC2008
APPROCCIO 1 APPROCCIO 2| SISMICA
CMB 1 CMB 2
Rd [kPa] Rd [kPa] Rd [kPa] Rd [kPa]
DRENATE 3181,09 1046,70 1383,08 631,39
NON DRENATE non det non det non det non det

La valutazione delle Rd & in ottemperanza al NTC2008

Tabella 7.15 — Valori delle resistenze di progetto

La verifica pertanto é soddisfatta.
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