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1 GENERALITA’
1.1 Inquadramento generale dell’intervento
L’intervento in oggetto si inserisce nel contesto generale delle opere di collegamento tra il Porto di Genova con le linee ferroviarie dei Giovi, attraverso il riutilizzo dell’area RFI, allo stato attuale parzialmente dismessa, di Parco Campasso.
La riconfigurazione dell’attuale area RFI avrà il duplice scopo di:

· Garantire il collegamento della zona portuale con la rete ferroviaria RFI attualmente in esercizio;

· Implementare uno spazio di interscambio merci, a servizio delle attività portuali, tramite il riutilizzo e la riqualificazione di un’area allo stato attuale solo parzialmente utilizzata.
L’attuale parco ferroviario denominato “Parco Campasso” è situato nella parte occidentale rispetto allo sviluppo longitudinale della città di Genova, in corrispondenza dello sbocco verso il mare del corridoio appenninico della direttrice di Bolzaneto e dei Giovi, che dal punto di vista morfologico corrisponde al basso corso del torrente Polcevera, che sfocia poco a valle nel Mar Tirreno, tra il bacino di Sampierdarena ad Est e la zona industriale Cornigliano.
Nella seguente Figura 1, si riporta una vista prospettica della zona con indicazione (contornata in rosso) dell’area di intervento.
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Figura 1: Vista dell’area oggetto dell’intervento con individuazione del Parco Ferroviario

Il parco ferroviario esistente, ha uno sviluppo prevalentemente longitudinale con direzione Nord Sud, per una lunghezza di circa 1 km, ed è compreso tra il versante collinare della zona Oreglina – Legaccio (circa 200 m di altitudine) che sta a monte di Via del Campasso, ad Est, e il quartiere che si sviluppa lungo Via Fillak verso Ovest, il quale costeggia a sua volta la zona ferroviaria di Sampierdarena e il torrente Polcevera.

1.2 Oggetto specifico dell’intervento

La zona oggetto dell’intervento è situata all’interno dell’area denominata “Parco Campasso”, che si colloca in un’area urbanizzata, secondo quanto descritto in precedenza.
Allo stato attuale sono presenti binari RFI parzialmente dismessi, ed in generale molte aree all’interno del parco ferroviario sono in stato di abbandono; nell’immagine di Figura 2 si riporta una foto dell’area Nord della zona di Parco Campasso, con scatto in direzione Sud.
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Figura 2: Vista dell’area RFI di “Parco Campasso” – scatto da Nord verso Sud

Le opere di progetto cui fa riferimento il presente documento di calcolo sono le nuove strutture interrate principali all’interno dell’area ferroviaria, e più in particolare 
· Sottopassi di servizio: l’accesso ai convogli in stazionamento verrà garantito da due sottopassi a servizio del fascio di binari, posti a circa 315 m di distanza, in modo da poter coprire nel modo più efficace possibile l’intero piazzale; per ciascun sottopasso, lungo circa 45 m, verranno realizzate due rampe di risalita in testa, accessibili dalla viabilità, e due rampe intermedie;

· Vasca di laminazione e trattamento acque: nella zona Est del piazzale, in adiacenza al sottopasso di servizio Sud, verrà realizzata una struttura interrata di dimensioni 37 x 13,7 x 6 m circa a servizio del sistema di smaltimento delle acque meteoriche e di dilavamento del piazzale;
· Plinti di fondazione torri faro illuminazione piazzale: sono previsti n°10 punti luce costituiti da torri faro di altezza pari a 30 m, opportunamente disposte nel piazzale; per ciascuna di esse è previsto un plinto di fondazione in c.a.
· Barriere fono-assorbenti: sul lato est della viabilità di servizio parallela al fascio di binari, verrà posizionata una barriera anti-rumore a protezione degli edifici di Via Fillak. Essa verrà ancorata ad un muro di fondazione in c.a. parzialmente emergente dal terreno, a sua volta rialzato con un dosso artificiale.
Si precisa che non sono comprese nel seguente documento, le verifiche relative alla seguenti parti d’opera, per le quali si rimanda a specifiche relazioni:
· Fabbricato ACC;

· Muri di sostegno rampe.
2 criteri di progettazione
La progettazione dell’infrastruttura in oggetto è stata condotta nel rispetto delle normative vigenti e delle linee guida RFI e ITALFERR relative alle singole discipline.
2.1 Normative di riferimento – Opere civili
La principale normativa di riferimento è costituita dal Decreto Ministeriale 14.01.2008 “Nuove norme tecniche per le costruzioni“ e dalla Circolare 02.02.2009 n°617/C.S.LL.PP. “Istruzioni per l’applicazione delle Nuove norme tecniche per le costruzioni” di cui al Decreto Ministeriale 14 gennaio 2008.

Ad integrazione delle indicazioni proposte dal D.M. 14.01.2008, dove necessario, si è ritenuto opportuno riferirsi alle norme e linee guida di seguito indicate:

· EN 1992-1-1: 2005 “Eurocodice 2: Progettazione delle strutture di calcestruzzo, Parte 1-1: Regole generali e regole per gli edifici”;

· EN 1997-1: 2005 “Eurocodice 7: Progettazione geotecnica, Parte 1: Regole generali”;

· EN 1998-1: 2005 “Eurocodice 8: Progettazione delle strutture per la resistenza sismica, Parte 1: Regole generali, azioni sismiche e regole per gli edifici”;

· EN 1998-5: 2005 “Eurocodice 8: Progettazione delle strutture per la resistenza sismica, Parte 5: Fondazioni, strutture di contenimento ed aspetti geotecnici”;

· Legge 5 novembre 1971 n°1086 – Norme per la disciplina delle opere in conglomerato cementizio armato normale e precompresso ed a struttura metallica;

· D.M. 11.03.1988 e s.m. - Norme tecniche riguardanti le indagini sui terreni e sulle rocce, la stabilità dei pendii naturali e delle scarpate, i criteri generali e le prescrizioni per la progettazione, l'esecuzione ed il collaudo delle opere di sostegno delle terre e delle opere di fondazione;

· D.M. Min. LL.PP. 14 febbraio 1992 – Norme tecniche per l’esecuzione delle opere in cemento armato normale e precompresso e per le strutture metalliche;

· D.M. Min. LL.PP. 9 gennaio 1996 – Norme tecniche per il calcolo, l’esecuzione ed il collaudo delle strutture in cemento armato, normale e precompresso e per le strutture metalliche.

· Circolare Min. LL.PP. 15 ottobre 1996 n°252 AA.GG. – Istruzioni per l’applicazione delle Norme tecniche per il calcolo, l’esecuzione ed il collaudo delle strutture in cemento armato normale e precompresso e per l e strutture metalliche di cui al decreto ministeriale 9 gennaio 1996.

In generale sono da considerarsi come normative di riferimento generale in materia di lavori pubblici:

· D.lgs. n. 163/2006 nonché le norme della legislazione statale ancora vigenti, in forza dell’articolo 253 del D.lgs. n. 163/2006, in materia di opere pubbliche, per quanto applicabili nell’ordinamento provinciale;

· D.P.R. 5 ottobre 2010 n. 207

2.2 Linee Guida RFI
Ad integrazione degli elementi normativi riportati in precedenza, si è tenuto conto nella progettazione, delle seguenti Linee Guida specifiche fornite da RFI:

· Istruzione 44b – Istruzioni tecniche per manufatti sotto binario da costruire in zona sismica;
2.3 Manuale di Progetazione Italferr

Si riportano infine i principali riferimenti delle Prescrizioni Tecniche per la Progettazione redatte da Italferr:

· SP GE 0000 03  – Prescrizioni Tecniche – Geologia;

· SP IF 0000 00  – Prescrizioni Tecniche – Progetto dell’infrastruttura;

· SP IF 0000 01  – Prescrizioni Tecniche – Progetto dell’infrastruttura – Criteri di redazione degli elaborati;

· SP IF 0000 02  – Prescrizioni Tecniche – Progetto dell’infrastruttura – Criteri di redazione degli elaborati;

· SP IF 0000 03  – Prescrizioni Tecniche – Progetto dell’infrastruttura – Criteri di redazione degli elaborati;

· SP SG 0000 02 – Prescrizioni Tecniche – Corpo Stradale;

· SP SZ 0000 00 – Prescrizioni Tecniche – Fabbricati.
3 stratigrafia e caratterizazione geotecnica di riferimento
Si riporta in seguito un richiamo della relazione geotecnica in cui si caratterizzano i materiali.

3.1 Profilo stratigrafico

Il profilo e la caratterizzazione geotecnica del sito di riferimento è eseguita utilizzando come dati di base i risultati del sondaggio XNL1LBBG17, eseguito nelle vicinanze del sito in esame in merito al progetto “ Specializzazione linea dei giovi al traffico locale con eliminazione delle interferenze in ambito stazione Sampierdarena - ripristino del collegamento Santa Limbiana-Campasso”. L’assetto stratigrafico della zona in esame può essere schematizzato come una successione di tre diversi strati.

Lo spessore dello strato antropico più superficiale è stato definito partendo da quanto ricavato dal sondaggio ( spessore di strato di riporto 2.10m) aggiungendo ad esso lo spessore del rilevato ferroviario, ottenuta come differenza di quota tra il piano di posa dei binari ed il piano stradale di via Fillak.

La stratigrafia del sito in esame può essere così schematizzata:

1.
Depositi di natura antropica (da 18.5 m.s.l.m a 7.1 m.s.l.m )

2.
Ghiaia eterometrica (presenza di ciottoli) debolmente limosa con clasti poligenici da arrotondati a sub-arrotondati. (da 7.1 m.s.l.m a -10 m.s.l.m )

3.
Substrato roccioso costituito da argilloscisti (da -10 m.s.l.m)

Nel tratto costituito da ghiaie sono state eseguite 5 prove SPT; partendo dalle quali nel paragrafo seguente si ricavano i parametri geotecnici del materiale.

 Caratterizzazione dei materiali

Nei sondaggi eseguiti nelle vicinanze il materiale antropico è descritto come “materiale di riporto composto da ghiaia eterometrica (elementi a pezzatura ciottolosa da sabbiosa a debolmente sabbiosa, clasti da arrotondati a sub angolari”. 

A tale materiale si associano le seguenti caratteristiche:

Terreno antropico di riporto

•
Densità



20 kN/m3

•
Coesione efficace


c’ = 0

•
Angolo di attrito efficace

’ = 32°

•
Modulo Elastico


E = 50 MPa

I parametri geotecnici associati al secondo strato sono calcolati partendo dalle risultanze delle prove SPT:

Si riporta ora l’andamento delle prove SPT con la profondità.
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Figura 3: Andamento valori NSPT con la profondità

Partendo dai dati elencati si è determinato sia l’angolo d’attrito sia il modulo elastico del materiale, il primo con la formula di Schmertmann (1986) ed il secondo calcolato a partire dalla Vs. .

Angolo d’attrito

La correlazione di Schmertmann sotto riportata porta ai risultati nel grafico seguente.
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Figura 4: Correlazione di Schmertmann

Modulo elastico

Partendo dalle formule seguente di ottiene il valore del modulo elastico operativo al variare della profondità.
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Il modulo operativo E’ è ricavato dividendo il modulo E0 per 5.
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Figura 5: Modulo elastico

Al materiale sono quindi assegnate le seguenti proprietà

Ghiaia eterometrica

•
Densità



20 kN/m3

•
Coesione efficace


c’ = 0

•
Angolo di attrito efficace

’ = 36°

•
Modulo Elastico


E = 70 MPa

I plinti di fondazione delle torri faro saranno eseguiti nello strato di materiale antropico di riporto. 

3.2 Falda

In base all’esito dei sondaggi e alle letture piezometriche la quota di falda risulta inferiore alla fondazione delle opere in esame.
3.3 Caratterizzazione sismica del sito

3.3.1 Categoria del sottosuolo
Sulla base di quanto evidenziato nel paragrafo precedente il terreno può essere classificato di Categoria C:

•
Categoria C: “Depositi di terreni a grana grossa mediamente addensati o terreni a grana fina mediamente consistenti con spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprietà meccaniche con la profondità e da valori di Vs,30 compresi tra 180 m/s e 360 m/s (ovvero 15<NSPT<50 nei terreni a grana grossa e 70<cu<250 kPa nei terreni a grana fina)”

3.3.2 Periodo ed azione sismica di riferimento
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Figura 6: Periodo e azione sismica di riferimento
4 SOTTOPASSO PEDONALE

4.1 Generalità

Il nuovo scalo merci verrà dotato di due percorsi di attraversamento pedonale, costituiti da due sottopassi, posizionati in modo da garantire percorsi di lughezza similare per l’attraversamento dei binari da qualsiasi punto del piazzale. Gli attraversamenti sono vengono così definiti:

· Sottopasso Sud: alla progressiva 2+820.68, con rampe scale rivolte verso Nord;

· Sottopasso Nord: alla progressiva 3+136.18, con rampe scale rivolte verso Sud.

Entrambe le opere, costituite da una struttura scatoloare in c.a. lunga circa 45 m e dimensioni interne B x H = 200 x 270 cm (compreso un vano tecnico inferiore di ingombro 50 cm) con spessore 40 cm, saranno dotate di due rampe scale in estremità, oltre i binari 1 e 8, e altre due risalite intermedie verso gli spazi interbinario 3 – 4 e 5 – 6.

I  punti di sbarco delle rampe saranno protetti da cupolini con struttura in policarbonato, montati su telaio in acciaio, sia superiormente che lateralmente.

Lo spazio interno sarà dotato di un sistema di raccolta acque di emergenza, con delle canalette grigliate che dreneranno verso una piccola vasca di racolta della capacità di circa 4 m3, con una pompa di svuotamento e scarico verso il sistema idraulico della piattaforma ferroviaria e stradale.
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Figura 7: Sottopassi di servizio: sezione longitudinale

Le strutture scatolari verranno impermeabilizzate esternamente con una guaina in PVC per preservare la struttura da possibili problemi di infiltrazioni d’acqua.

4.1.1 Materiali impiegati

I materiali utilizzati nella costruzione dovranno essere oggetto di prove certificanti la rispondenza fra i valori di progetto delle resistenze adottate nel calcolo e le caratteristiche meccaniche dei prodotti posti in opera. In particolare valgono le indicazioni di seguito presentate.
Soletta superiore, piedritti e platea di fondazione sottovia
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4.1.2 Durabilità

Per garantire la durabilità delle strutture di calcestruzzo armato ordinario, esposte all’azione dell’ambiente, si devono adottare i provvedimenti atti a limitare gli effetti di degrado indotti dagli attacchi chimico e fisico.

Al fine di ottenere la prestazione richiesta in funzione delle condizioni ambientali, nonché per la definizione della relativa classe, si fa riferimento alle indicazioni contenute nelle Linee Guida sul calcestruzzo strutturale edite dal Servizio Tecnico Centrale del Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici ovvero alle norme UNI EN 206-1:2006 ed UNI 11104:2004.

	CONDIZIONI AMBIENTALI
	CLASSE DI ESPOSIZIONE

	Ordinarie
	X0, XC1, XC2, XC3, XF1

	Aggressive
	XC4, XD1, XS1, XA1, XA2, XF2, XF3

	Molto aggressive
	XD2, XD3, XS2, XS3, XA3, XF4


Per quanto riguarda le strutture interrate che compongono la struttura del sottovia, si considera una classe di esposizione “XC4 – Ciclicamente asciutto e bagnato – Calcestruzzo armato ordinario o precompresso in esterni con superfici soggette ad alternanze di asciutto ed umido. Calcestruzzi a vista in ambienti urbani.”

Tale classe di esposizione, in base a quanto previsto da normativa e riportato nella tabella, ricade nella condizione ambientale aggressiva, la quale consente di ricavare, in funzione anche della classe di calcestruzzo, un copriferro minimo cmin = 35mm. 

	Classe di resistenza minima
	Ambiente
	Copriferro minimo [mm]
	Copriferro assunto [mm]
	Copriferro nominale [mm]

	C32/40
	Aggressivo
	30
	35
	45


Secondo quanto prescritto dalla normativa vigente, è stato scelto un copriferro nominale pari a 45 mm, poiché occorre considerare un incremento di 10 mm essendo la vita nominale della struttura pari a 100 anni.

4.1.3 Metodo di calcolo e criteri di verifica

Il calcolo delle sollecitazioni nelle strutture analizzate viene condotto facendo riferimento, a seconda del caso, alle teorie della Scienza delle Costruzioni o agli usuali metodi utilizzati nella Modellazione Numerica agli Elementi Finiti (FEM). In particolare il software impiegato per le simulazioni strutturali, ai fini di estrarre i parametri di sollecitazione e di deformazione, è il codice Straus7 (release 2.4.4) prodotto dalla Strand7 Software, Sydney Australia e distribuito in Italia da HSH S.r.l. La validazione di tale prodotto avviene a partire da una documentazione (“Verification Manual”) che attesta l’accuratezza delle soluzioni ottenute in relazione a modellazione di problematiche fisiche con soluzioni analitiche note e disponibili nella letteratura tecnica.

Tutte le verifiche degli elementi costituenti le strutture descritte viene effettuata adottando la filosofia proposta nelle NTC 2008, ovvero secondo il Metodo agli Stati Limite.
4.1.4 Verifica allo stato limite di fessurazione

Ricordando le combinazioni principali si avrà:

· SLE quasi perm
 

· SLE freq

 

Per quanto concerne la verifica a fessurazione, il limite imposto da normativa, in funzione della condizione ambientale, relativo all’ampiezza media delle fessure risulta essere pari a:

· Condizione ambientale aggressiva

w2 = 0.300 mm
per combinazione frequente

w1 = 0.200 mm
per combinazione quasi permanente

4.1.5 Verifica delle tensioni di esercizio

Ricordando le combinazioni principali si avrà:

· SLE quasi perm
 

· SLE rara

 

La verifica tensionale prevede, per lo Stato Limite di Esercizio (SLE), che la massima tensione sia nel calcestruzzo c sia nell’acciaio s risulti inferiore ai massimi valori consentiti riportati di seguito:

c < 0.60 fck

per combinazione caratteristica (rara)
c < 0.45 fck

per combinazione quasi permanente

c < 0.80 fyk

per combinazione caratteristica (rara)
4.1.6 Verifica di resistenza

In questa sezione entrano in gioco i valori di progetto delle sollecitazioni e delle resistenze dei materiali.

Ricordando le combinazioni principali si avrà:

· SLU STR

 

· SLV

 

Va precisato che i coefficienti moltiplicativi dei carichi risultano essere:

•
g1 

=> 1.30 sfavorevole / 1.00 favorevole

•
g2

=> 1.50 sfavorevole / 0.00 favorevole

•
q

=> 1.50 sfavorevole / 0.00 favorevole

•
q,ferrovie

=> 1.45 sfavorevole / 0.00 favorevole

La simultaneità delle azioni da traffico vengono conteggiate combinando i valori caratteristici delle azioni in gruppi di carico, come indicato dalla Tab. 5.2.IV delle NTC. 2008 qui di seguito riportata:
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La verifica di resistenza viene eseguita sulla sezione per due differenti stati tensionali:

Presso-flessione: verifica del dominio di rottura M-N

Taglio: confronto tra sollecitazione agente e valore resistente in funzione della geometria e dell’armatura inserita.

4.2 Analisi e calcolo delle sollecitazioni
4.2.1 Modello
Il calcolo della struttura viene condotto con il programma Straus 7 release 2.4.5.

Gli elementi utilizzati per la modellazione dello schema statico della struttura sono i seguenti:

· Elemento tipo “beam” (travi);

· elemento tipo “stiffness” (molla lineare);

· elemento tipo “support” (molla distribuita);

Il software di calcolo Straus applica il metodo degli elementi finiti a strutture di forma qualunque, diversamente caricare e vincolate, nell’ambito del comportamento lineare delle stesse.

La struttura viene schematizzata attraverso un modello analitico agli elementi finiti. Si è assunto lo scema statico di telaio chiuso. 
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Figura 8: Numerazione elementi beam
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Figura 9: Numerazione dei nodi
L’analisi strutturale è condotta con il metodo degli spostamenti per la valutazione dello stato tensionale e de formativo indotto dai carichi.

Il suolo viene modellato attraverso delle molle elastiche alla Winkler. Il valore di K uniforme è stato assunto pari a 15000 kN/m³, mentre sotto i piedritti è stata messa una molla concentrata con rigidezza doppia rispetto a quellla distribuita e pari a: Kc= 30000 kN/m³ x 0.4m x 1m = 12000 kN/m = N/mm
4.2.2 Analisi dei carichi
Lo scatolare è stato analizzato a metro lineare, quindi tutti i carichi di seguito calcolati sono riferiti ad un metro di profondità.

4.2.2.1 AZIONI PERMANENTI
Peso proprio

La struttura in esame è interamente costituita da calcestruzzo, il cui peso per unità di volume è:

cls = 25.0 kN/m3.

Spinta delle terre

La distanza dal piano campagna e l’estradosso soletta è pari a 0.68m.
Si riportano ora i parametri del terreno usati nei calcoli:

Peso specifico del terreno: 

gT = 20 kN/m3
Angolo di attrito:



∅ = 33o
Coefficiente di spinta a riposo:

ko = 1-sen∅ = 0.455
Coefficiente di spinta attiva:

ka = tg2(45°-∅ /2)= 0.295
Si riportano ora le immagini relative all’assegnazione dei carichi al modello:
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Figura 10 - Spinta delle terre
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Figura 11 - Spinta delle terre
Carichi permanenti non strutturali G2

Vengono ora calcolati i carichi agenti sullo scatolare dovuti al ricoprimento del pacchetto ferroviario.

In primo luogo si calcola il peso dovuto al ballast che agirà sia verticalmente che orizzontalmente nei confronti dello scatolare:

G2ballast= γballast x sballast = 10.8 kN/m2

Con:

γballast = 18 kN/m3
sballast= 0.60 m

Qui di seguito vengono riportate alcune immagini rappresentative di come viene applicato tale carico.
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Figura 12 - Carico verticale del Ballast
Visto il limitato spessore del ricoprimento è presente sopra lo scatolare il ballast e il solo massetto di protezione. Allo stresso modo viene calcolato il carico del massetto protezione:

G2massetto= γmassetto x smassetto = 2.5 kN/m2

Con:

γmassetto = 25 kN/m3
smassetto= 0.10 m

All’interno dello scatolare è presente un camminamento con un vano per il passaggio di impianti che è stato modellato come carico distribuito e pari a:

G2 interno= 5.0 kN/m2

Qui di seguito vengono riportate alcune immagini rappresentative di come viene applicato tale carico.
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Figura 13 - Carico verticale del massetto armato
4.2.2.2 AZIONI VARIABILI
Azione sismica dovuta al peso proprio della struttura

L’azione sismica dovuta all’inerzia della struttura è stata direttamente implementata nel software di calcolo, con un’accelerazione applicata pari a 0.18g.

Azione sismica dovuta all’inerzia del terreno

Nel caso di sisma orizzontale si considera la spinta derivante dall’oscillazione del cuneo di terreno spingente con l’applicazione del diagramma triangolare delle pressioni. Per tener conto dell’incremento di spinta del terreno dovuta al sisma si fa riferimento all’EC8, in cui l’incremento di spinta sismico DP viene valutato:

DP=S x a x gT x htot=12.60 kN/m
Con:

htot= altezza totale dello scatolare=3.50 m;

a=  rapporto tra l’accelerazione del terreno di progetto e l’accelerazione di gravità = ag/g = 0.18.
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Figura 14 - Sovraspinta sismica di Wood
Azioni ferroviarie 

Le azioni ferroviarie prese in considerazione sono quelle del “Treno di Carico LM71” e del “Treno di Carico SW”

Nella fattispecie si è dimensionato in relazione ai carichi di un “Treno di Carico LM 71” con la presenza di quattro assi di 250 kN l’uno disposti ad un interasse di 1,60 m ciascuno e sul tratto rimanente un carico uniformemente distribuito di 80 kN/m in entrambe le direzioni, a partire da 0,80 m dagli assi di estremità.
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Figura 15 - Treno di carico LM 71
I carichi concentrati vengono ripartiti in direzione trasversale dal piano dei binari al piano medio della soletta superiore. 

In direzione longitudinale e trasversale al binario si ipotizza una diffusione 4:1 in 0.68 m (ballast e massetto) e a 45o in 0,20 m (metà soletta).

Ltrasv=lunghezza di diffusione trasversale = 3.225 m

Sulla larghezza della soletta, 2,80m, è possibile la contemporaneità di 2 carichi concentrati

Di conseguenza l’area di impronta di carico dei quattro carichi concentrati:

A = B x Ltrasv = 16.43 m2
Il carico in seguito alla diffusione:

qassi = (250 kN x 2) x 1 m/ 3.225 ≈ 55.4 kN/m

In direzione trasversale alla direzione del treno viene ripartito anche il carico uniformemente distribuito di 80 kN/m:

qdistr=qvk x 1 m/Ltrasv= 24.81 kN/m
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Figura 5.2.2 - Treno di carico SW

Tale carico schematizza gli effetti statici prodotti dal traffico ferroviario pesante.

L articolazione del carico é mostrata in Fig. 5.2.2 e, per tale modello di carico. sono considerate due
distinte configurazioni denominate SW/0 ed SW/2 (I'SW/0 andra utilizzato solo per le travi
continue qualora piu sfavorevole del’LM71). Le -caratterizzazioni di entrambe queste
configurazioni sono indicate in Tab. 5.2.1.

Tabella 5.2.1 - Caratteristiche Treni di Carico SW

Tipo di Carico | qyy [KN/m]

SW/0 133
SW/2 150

522313 Treno scarico

Per alcune particolari verifiche é utilizzato un particolare treno di carico chiamato “Treno Scarico™
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Figura 16 - Treno di carico SW
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Figura 5.2.2 - Treno di carico SW

Tale carico schematizza gli effetti statici prodotti dal traffico ferroviario pesante.

L articolazione del carico é mostrata in Fig. 5.2.2 e, per tale modello di carico. sono considerate due

distinte configurazioni denominate SW/0 ed SW/2 (I'SW/0 andra utilizzato solo per le travi

continue qualora piu sfavorevole del’LM71). Le -caratterizzazioni di entrambe queste

configurazioni sono indicate in Tab. 5.2.1.

Tabella 5.2.1 - Caratteristiche Treni di Carico SW

Tipo di Carico | qyy [KN/m] a[m] ¢ [m]
SW/0 133 15.0 53
SW/2 150 25.0 7.0

522313 Treno scarico

Per alcune particolari verifiche é utilizzato un particolare treno di carico chiamato “Treno Scarico™

rappresentato da un carico uniformemente distribuito pari a 10,0 kN/m.

522314 Ripartizione locale dei carichi

Distribuzione longitudinale del carico per mezzo del binario

Un carico assiale Q; puo essere distribuito su tre traverse consecutive poste ad interasse uniforme

“a”, ripartendolo fra la traversa che la precede, quella su cui insiste e quella successiva, nelle

seguenti proporzioni 25%. 50%, 25% (Fig. 5.2.3).
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Figura 17 - Caratteristiche dei treni di carico SW

Anche in questo caso si è proceduto ridistribuendo il carico:

qsw/2 = 150 kN/m /3.225 m ≈ 46.5 kN/m2
Nella fattispecie è stato utilizzato il treno di carico LM71 poiché più gravoso.

Tale valore sarà amplificato per il coefficiente amplificativo relativo ai ponti di categoria “A”:

qacc ampl = 250 x 3 /3.225 m x a≈ 60.94 kN/m2
Con:

a= 1.1

Le sollecitazioni determinate sulle strutture sono state amplificate per tenere in conto della natura dinamica del transito dei convogli, attraverso il seguente fattore amplificativo:
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Con:

Il coefficiente di amplificazione risulta quindi essere pari a F3=1.35.

Il carico dimensionante risulta quindi essere:

qacc= 60.94 kN/m2 x 1.35=82.2 kN/m2
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Figura 18 - Treno di carico 
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Figura 19 - Treno di carico orizzontale
E’ stato poi studiata la forza di avviamento e frenatura. Tali forze agiscono in sommità al binario, nella direzione longitudinale dello stesso.

Il valore caratteristico utilizzato è il seguente:

Qlb,k= 33 kN/m

Come si può vedere la condizione dimensionante risulta essere quella relativa alla frenatura:
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Figura 20 - Frenatura 
4.3 COMBINAZIONI DI CARICO ADOTTATE

I carichi caratteristici sopra elencati devono essere opportunamente combinati tra loro, al fine di ottenere le sollecitazioni di progetto per effettuare le verifiche.
Combinazioni per lo stato limite ultimo SLU

Il carico variabile più gravoso e quindi posto come principale è quello ferroviario.

Si riportano ora le combinazioni di carico allo stato limite ultimo, allo stato limite di salvaguardia della vita e allo stato limite di esercizio. Il software Straus 7 con la funzione “Factors Envelopes” crea tutte le possibili combinazioni restituendo l’inviluppo delle massime sollecitazioni.

[image: image27.emf]Case Factor 1 Factor 2 Set

1: G1a:Peso proprio 1,35 1<None>

2: G1b:Spinta terreno dx 0,638 0,295AND {Senza Falda} : GRP {A}

3: G1c:Spinta terreno sx 0,638 0,295AND {Senza Falda} : GRP {A}

4: G1d:Spinta terreno [falda] dx 0,638 0,295AND {Con Falda} : GRP {A}

5: G1e:Spinta terreno [falda] sx 0,638 0,295AND {Con Falda} : GRP {A}

6: G1f:Falda 1,35 1AND {Con Falda} : GRP {A}

7: G2a:Ballast 1,5 0,9<None>

8: G2a:Ballast su muro dx 0,638 0,295<None>

9: G2a:Ballast su muro sx 0,638 0,295<None>

10: G2b:Massetto armato 1,5 0,9<None>

11: G2b:Massetto su muro dx 0,638 0,295<None>

12: G2b:Massetto su muro sx 0,638 0,295<None>

13: Q1:Treno verticale 1,45 0,00E+00<None>

14: Q2:Treno su muro dx 0,66 0,00E+00<None>

15: Q2:Treno su muro sx 0,66 0,00E+00<None>

16: Q2:Frenatura 1,45 -1,45<None>


Tabella 1 Combinazioni di carico SLUmax e min
[image: image28.emf]Case Factor 1 Factor 2 Set

1: G1a:Peso proprio 1 1<None>

2: G1b:Spinta terreno dx 0,455 0,295AND {Senza Falda} : GRP {A}

3: G1c:Spinta terreno sx 0,455 0,295AND {Senza Falda} : GRP {A}

4: G1d:Spinta terreno [falda] dx 0,455 0,295AND {Con Falda} : GRP {A}

5: G1e:Spinta terreno [falda] sx 0,455 0,295AND {Con Falda} : GRP {A}

6: G1f:Falda 1 1AND {Con Falda} : GRP {A}

7: G2a:Ballast 1 0,9<None>

8: G2a:Ballast su muro dx 0,455 0,295<None>

9: G2a:Ballast su muro sx 0,455 0,295<None>

10: G2b:Massetto armato 1 0,9<None>

11: G2b:Massetto su muro dx 0,455 0,295<None>

12: G2b:Massetto su muro sx 0,455 0,295<None>

13: Q1:Treno verticale 1 0,00E+00<None>

14: Q2:Treno su muro dx 0,455 0,00E+00<None>

15: Q2:Treno su muro sx 0,455 0,00E+00<None>

16: Q2:Frenatura 1 -1<None>


Tabella 2 Combinazioni di carico SLEmax e min
[image: image29.emf]Case Factor 1 Factor 2 Set

1: G1a:Peso proprio 1 1<None>

2: G1b:Spinta terreno dx 0,455 0,295AND {Senza Falda} : GRP {A}

3: G1c:Spinta terreno sx 0,455 0,295AND {Senza Falda} : GRP {A}

4: G1d:Spinta terreno [falda] dx 0,455 0,295AND {Con Falda} : GRP {A}

5: G1e:Spinta terreno [falda] sx 0,455 0,295AND {Con Falda} : GRP {A}

6: G1f:Falda 1 1AND {Con Falda} : GRP {A}

7: G2a:Ballast 1 0,9<None>

8: G2a:Ballast su muro dx 0,455 0,295<None>

9: G2a:Ballast su muro sx 0,455 0,295<None>

10: G2b:Massetto armato 1 0,9<None>

11: G2b:Massetto su muro dx 0,455 0,295<None>

12: G2b:Massetto su muro sx 0,455 0,295<None>

13: Q1:Treno verticale 0 0<None>

14: Q2:Treno su muro dx 0 0<None>

15: Q2:Treno su muro sx 0 0<None>

16: Q2:Frenatura 0 0<None>

17: Ea:Sovraspinta sismica terreno sx 1 0,00E+00AND {Senza Falda [E]} : GRP {B}

18: Ea:Sovraspinta sismica terreno dx 1 0,00E+00AND {Impervio} : GRP {B}

19: Ea:Sovraspinta sismica [falda] 1 -1,00E+00AND {Pervio} : GRP {B}

20: E:Inerzia ag 1 -1<None>


Tabella 3 Combinazioni di carico SLVmax e min
SET

Ciascun set può essere additivo oppure esclusivo. Ciò significa che per il set additivo tutti i carichi che lo compongono vengono inseriti e moltiplicati per il coefficiente (minimo o massimo) che amplifica l’azione considerata; per il set esclusivo, invece, tra tutti i carichi che lo compongono, viene inserito solo quel carico elementare che maggiormente amplifica l’azione considerata e moltiplicato per il coefficiente (minimo o massimo) che più amplifica l’azione considerata. Nei casi in esame i SET sono sempre additivi.

GRUPPI

Quando due o più set sono inseriti all’interno di uno stesso gruppo, solo le condizioni elementari appartenenti al set che più amplifica l’azione in esame sono tenute in conto. In altre parole si sceglie il set di carichi più sfavorevole. Quando invece due o più set appartengono a due gruppi differenti, allora si tiene in conto di tutti i carichi appartenenti a ciascun set.

Un esempio di applicazione dei gruppi sono le sollecitazioni provocate dalla falda: si sono creati due set (Senza falda, Con falda), in cui si sono inserite rispettivamente le condizioni 2, 3, 4, 5 e 6. Tali set sono stati inseriti nel gruppo “A”. Il programma per ogni elemento di verifica sceglie quale set fornisce le sollecitazioni maggiori.

4.4 DIAGRAMMI DELLE SOLLECITAZIONI
Si riportano ora i diagrammi delle sollecitazioni dei diversi inviluppi di carico.

4.4.1 Inviluppo SLU
Momento flettente
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Figura 21 - Momento flettente massimo
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Figura 22 - Momento flettente minimo
Taglio
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Figura 23 - Taglio massimo
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Figura 24 - Taglio minimo
4.4.2 Inviluppo SLE
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Figura 25 - Momento massimo
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Figura 26 - Momento minimo
4.4.3 Inviluppo SLV
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Figura 27 - Momento massimo
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Figura 28 - Momento minimo
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Figura 29 - Taglio massimo
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Figura 30 - Taglio minimo
4.5 Verifiche
Di seguito si riportano le verifiche delle sezioni per le aste più significative e per le combinazioni di carico risultate più critiche.

I calcoli di verifica sono effettuati con il metodo degli Stati Limite previsto dal D.M. 14/01/2008.

Per quanto riguarda lo stato limite di esercizio si eseguono due tipi di verifiche. 

In un caso si provvede a verificare che le tensioni massime in esercizio sia del calcestruzzo che dell’acciaio non superino i limiti previsti dalla normativa vigente:

σc<0,60 x fck per la combinazione Rara
σs<0,80 x fyk per la combinazione Rara
Nell’altro caso si verifica lo stato limite di fessurazione. Per la struttura in esame si considera una condizione ambientale “aggressiva”. Per la condizione ambientale “aggressiva” i limiti di apertura delle fessure sono:

· combinazione di carico frequente: wd≤w2=0,15 mm;

Si passa ora ad esplicitare le verifiche effettuate per i vari elementi che compongono la struttura nel suo complesso.

4.5.1 Soletta superiore
Si riporta ora la sezione di calcolo della soletta superiore di spessore 40 cm e armata all’estradosso con  16/100 mm e all’intradosso16/100 mm.

[image: image40.png](15 TRAVILOG TITANIUM 2 - Modulo SEZIONI - sezione 100x40 1+1 fi 16_10.TTSez

' Mano importa +

b
ZParam. T Profilo H-@ = E

xI
hg OF | Gt Seme oty archi

£ Sezioni parametriche:

i T profi acaaio
1 lox-owe
] £ Amatura
& Carichi e risutat
1 SLU - Stato limite ultimo -
1 | & | e e |
e Nial | 0 0 0
cal xlaml | 720 s soo
4 Ivlaml | o o o
4 Ixlal | o o o
4 Ivlal | o o o
B Mlaml | o o o
& i Descrizone |
] Y R B
o — Fessurata B3 sezioni
| NeReTegT Stampa G Esporta m MURATURE grea una nuTva slru‘tlur: in CEMENT:) AI‘IMAT: . . - . . -
icca qui per i inzare i predimensionamento e il progetto di una struttura ntelaata in Cemento armato o con materal misti
] Verifica a flessione - TRAVI aue P prog
i res fgm T B Fuoco
N N N #d e B piLasTRI Crea una nuova struttura in LEGNO
i v © { oo . 35 Cicca qui per progettare una struttura n legno kmelare o massicco
] Resistenza al taglio m MURI (Crea una nuova struttura in ACCIAIO
e & FONDAZIONI Clicca qui per progettare una struttura in accaio e refative unioni saldate o bulonate
] % () Files recenti Crea una nuova struttura in MURATURE
o m 3 E| |+ sezione 100x40 1+1fi1.
‘ ‘ ‘ ¢ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ TRed fam 00 ezone 10040 11 Clicca qui per progettare una struttura in muratura portante normale o armata
o0 TRId kam 12.818,8 ezione di verifica. TTSez
4 Tets o 21,00 ‘33ton schem 1 i,
H 33ton scherma LTTT | Creaunanuova SINGOLA STRUTTURA
q Parametri geometrici Lol Per il progetto e a verfica di singoli elementi struttural hai a disposizione moduli di calcolo dedicati
area e 00,0
Inerzia It cmd 533.333,3 ER sezioni [ Fuoco [ PuNTI [ FONDAZIONI
q Inerda 12 i 333333
1 Inerda Torsonale emd TRAVI (@3 PIASTRI [ MURI
] Inerda x ans s33.333,3 Eiming clenco
Inerzia Ty omd 3.333.333,3 Aqgiorna elenco
Inerda Lty ans 00
7 Raggio inerzia 1 m 11,5
7 Raggio inerzia 2 m 28,9
T Angolo raggio inerzia 1 ° 0,000
angoloragdonerza2 0,000
Momerto Statia5c  em? 00
= Mometn Seaticn 5o oo~ Licenza diuso| @ Versione [2010.5] - Codice clente: 29640 - Microsoft Windows 7 Professional |5 Cartelle: Progetti Tutorils Manuale Sfondi sFinest
Discono] DutiE | DamioN e | Dottty | DomioNMy | Ve [ oy ==

20/06/2014

Versione [2010.5] - Cliente [20640] | CLIC DESTRO per menu. CLIC SINISTRO e trascina su un oggetto per cambiarne la posizione. NTC 2008 | Cartelle: Progetti Tutorials Manuale Sfondi





Figura 31 - Sezione di verifica
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Figura 32 - Dominio di rottura
Risultati degli inviluppi nelle combinazione allo Stato Limite Ultimo:
Mmax = -135.76 kNm   

Mmin = 71.9 kNm   

Nmax = -131.4 kN   

Nmin, considerato = 0 kN   

c.s. min = 2.00

La combinazione di carico SLV non risulta dimensionante.

Risultati degli inviluppi nelle combinazione allo Stato Limite di Esercizio:

Mmax = -92.20 kNm   

Mmin = 49.7 kNm   

Nmax = -91,01 kN   

Nmin, considerato = 0 kN   

Le tensioni sono pari a:

σc,max=4.06 MPa < 19.2 MPa =0.6 fck

σs,max=140.7 MPa < 313 MPa =0.8 fyk

La fessurazione risulta pari a:

wd, caso 1 = 0.1256 mm < 0.15 mm
Si riporta nel seguito la verifica al taglio massimo effettuata sulla sezione. 
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Come si può vedere la sezione non necessita di armatura al taglio, vengono comunque predisposti spilli 10/200x200 mm.

4.5.2 Piedritti

Si riporta ora la sezione di calcolo dei piedritti di spessore 40 cm e armata all’estradosso con ∅16/100 mm e all’intradosso  16/100 mm.
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Figura 33 - Sezione di verifica
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Figura 34 - Dominio di rottura
Risultati degli inviluppi nelle combinazione allo Stato Limite Ultimo:

Mmax = -135.76 kNm   

Mmin = 98.66 kNm   

Nmax = -315 kN   

Nmin, considerato = 0 kN   

c.s. min = 2.00

La combinazione di carico SLV non risulta dimensionante.

Risultati degli inviluppi nelle combinazione allo Stato Limite di Esercizio:

Mmax = -92.20 kNm   

Mmin =69.9 kNm   

Nmax = -188.3 kN   

Nmin, considerato = 0 kN   

Le tensioni sono pari a:

σc,max=3.08 MPa < 19.2 MPa =0.6 fck

σs,max=140.7 MPa < 313 MPa =0.8 fyk

La fessurazione risulta pari a:

wd, caso 1 = 0.1256 mm < 0.15 mm
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Come si può vedere la sezione non necessita di armatura al taglio, vengono comunque predisposti spilli  10/200x200 mm.

4.5.3 Soletta inferiore

Si riporta ora la sezione di calcolo della platea alla base di spessore 40 cm e armata all’estradosso con 16/100 mm e all’intradosso 16/100 mm.
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Figura 35 - Sezione di verifica
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Figura 36 - Dominio di rottura
Risultati degli inviluppi nelle combinazione allo Stato Limite Ultimo:

Mmax = -124.63 kNm   

Mmin = 98.66 kNm   

Nmax = -155.00 kN   

Nmin, considerato = 0 kN   

c.s. min = 2.19
La combinazione di carico SLV non risulta dimensionante.

Risultati degli inviluppi nelle combinazione allo Stato Limite di Esercizio:

Mmax = -81.36 kNm   

Mmin = 61.94 kNm   

Nmax = -105.54 kN   

Nmin, considerato = 0 kN   

Le tensioni sono pari a:

σc,max=2.58 MPa < 19.2 MPa =0.6 fck

σs,max=28.5 MPa < 313 MPa =0.8 fyk

La fessurazione risulta pari a:

wd, caso 1 = 0.1073 mm < 0.15 mm
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Come si può vedere la sezione non necessita di armatura al taglio, vengono comunque predisposti spilli 10/200x200 mm.

5 Torri faro

5.1 Descrizione dell’opera 

L’illuminazione del piazzale sarà garantita da n°10 punti luce distribuiti lungo lo spazio interbinario 5 - 6, su torri faro di altezza pari a 30 m, allo scopo di garantire condizioni di luminosità adeguate per le attività sui convogli dello scalo.

La struttura fuori terra (non oggetto della presente relazione di calcolo) è costituita da:

· più tronchi a sezione poligonale tronco-conica; nel presente calcolo sono stati ipotizzati diametri e spessori rispetto a caratteristiche di prefabbricati sul mercato;
· n°1 corona porta-fari in carpenteria metallica, avente diametro di 2,0 m, posta alla quota di +30.00

 m rispetto al p.c.
-
n° 4/5 proiettori da 400 kW ciascuno, posti alla quota di +30.00 m rispetto al p.c.
-
n° 1 testa di trascinamento, posta alla quota di +30.00 m rispetto al p.c.

Le 10 torri faro verranno realizzate, in base ai calcoli illuminotecnici, nei punti indicati nella planimetria di posizionamento.

La fondazione di ciascuna torre faro è costituita da un plinto in c.a., composto a sua volta da una suola di base e da un dado superiore, entrambi a pianta quadrata, aventi le seguenti caratteristiche geometriche:

· Lato suola di base

B = 3,50 m

· Altezza suola di base

H = 0,80 m

· Lato dado superiore

b = 2,00 m

· altezza dado superiore

h = 1,00 m

Nel getto del dado superiore verrà annegata una dima metallica (fornitura compresa nel palo porta-fari) che costituirà l’elemento di ancoraggio tra la struttura fuori terra e la fondazione.

[image: image49.png][





Figura 37: Torre faro: prospetto con plinto di fondazione
5.2 Caratteristiche dei materiali

Le verifiche strutturali vengono svolte secondo il metodo degli stati limite facendo riferimento alle tensioni di progetto di seguito riportate.
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CARATTERISTICHE REOLOGICHE DEI MATERIALI


5.3 Analisi dei carichi
Le azioni sulla agenti alla base del plinto sono stata stimate sulla base di dimensioni del fusto in struttura metallica, reperite da schede tecniche di prodotti prefabbricati esistenti sul mercato, non essendo ancora nota la tipologia esatta di palo porta – fari che RFI intenderà utilizzare.
Per l’altezza della struttura e l’atrezzaggio della corona porta-fari sono invece stati utilizzati dati specifici del progetto illuminotecnico.
5.4 Criteri di dimensionamento/verifica e combinazioni di carico
Le verifiche di capacità portante delle fondazioni dirette vengono svolte secondo la metodologia degli stati limite ultimi (SLU), in accordo alle metodologie specificate nelle norme tecniche 2008.
Le verifiche della capacità portante delle fondazioni in condizioni statiche e sismiche vengono svolte allo stato limite SLU e SLV, considerando coefficienti parziali sui carichi pari all’unità. 

Le verifiche sono state effettuate secondo l’Approccio 2, che prevede:

•
Combinazione 1:   (A1+M1+R3).

Il valore di progetto Rd della resistenza di progetto è stato ottenuto applicando alla resistenza caratteristica Rk i coefficienti parziali (Rd = Rk / R) indicati nella seguente tabella:

[image: image51.emf]VERIFICA  COEFFICIENTE PARZIALE   (R 3 )  

Capacità portante   R   =  2.3  

Scorrimento   R   =  1.1 

 


I coefficienti parziali per i parametri geotecnici del terreno ed i coefficienti parziali per le azioni sono riportati, rispettivamente, nelle seguenti tabelle:
[image: image52.emf]PARAMETRO  GRANDEZZA  COEFFICIENTE PARZIALE   (  M )  (M 1 )  

Tangente dell’angolo di resistenza al taglio  tan   ’ k  γ φ’  1  

Coesione efficace  c ’ k   c’  1  

Resistenza non drenata  c uk   cu  1  

Peso dell’unità di volume  γ  γ γ  1  

 

Tabella 4: Coefficienti parziali per i parametri geotecnici del terreno
[image: image53.emf]CARICHI  EFFETTO  COEFFICIENTE PARZIALE   (  E )  (A 1 )   GEO  

Permanenti  Favorevole   G1  1.0  

Sfavorevole   1. 3  

Permanenti non strutturali  Favorevole   G2  0.0  

Sfavorevole   1. 5  

Variabili  Favorevole   Q1  0.0  

Sfavorevole   1. 5  

 

Tabella 5: Coefficienti parziali per le azioni
Non risultano necessarie analisi di stabilità globale, in quanto la realizzazione delle opere in oggetto non varia la configurazione delle quote del piano di campagna, che risulta pianeggiante nei punti di interesse.

Il calcolo della capacità portante limite della fondazione diretta in condizioni drenate è stato effettuato con il metodo generale di Brinch-Hansen (1970), tramite la seguente equazione:
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La formula introduce tutta una serie di fattori correttivi dei coefficienti di capacità portante Nc, Nγ e Nq (coefficienti di Vesic, Prandtl, Reissner), esplicitati nella tabella seguente, e descritti brevemente inseguito:

•
sc , sq, sγ sono i fattori di forma della fondazione per considerare la fondazione non più infinitamente lunga (problema piano nelle fondazioni) ma di dimensioni B e L;

•
dc , dq, dγ  sono i fattori di approfondimento del piano di posa per tener conto del contributo della resistenza a taglio ad una profondità pari a D;

•
ic , iq, iγ  sono i fattori di inclinazione del carico. La presenza di una componente orizzontale H di elevata intensità può produrre rottura per semplice scorrimento; se si esclude tale eventualità, in ogni caso bisogna tener conto della marcata riduzione della capacità portante rispetto al caso relativo al carico orizzontale;

•
bc , bq, bγ  sono i fattori di inclinazione della fondazione, alla quale si ricorre in presenza di elevata componente orizzontale H. I coefficienti sono ottenuti nell’ipotesi di terreno privo di peso.

•
gc , gq, gγ sono fattori di inclinazione del piano campagna.

Le formulazioni utilizzate si riferiscono alla fondazione efficace equivalente, ovvero quella fondazione rispetto alla quale il carico verticale N risulta centrato. La fondazione equivalente è caratterizzata dalle dimensioni B’ e L’:

B’= B-e , con e= M/N 

Le espressioni che forniscono i valori dei fattori di capacità portante (N) e dei fattori correttivi (s, i, b, g) sono riportate nella tabella e nella figura seguente.
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Tabella 6: espressioni per il calcolo della capacità portante delle fondazioni superficiali in condizioni drenate
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Figura 38: parametri del carico limite in presenza di inclinazione dei carichi e del piano di fondazione
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Figura 39: dimensioni fondazione rettangolare in caso di carico eccentrico
I calcoli dei cedimenti delle fondazioni vengono svolti allo stato limite di esercizio (SLE-rara), considerando coefficienti parziali unitari sulle azioni ed i parametri caratteristici del terreno.

La valutazione dei cedimenti della fondazione è stata effettuata con il metodo del semispazio elastico.

Per valutare l’incremento di tensione con la profondità si è considerata la soluzione elastica-lineare relativa ad un’area rettangolare soggetta ad un carico uniformemente distribuito (Poulos & Davis, 1974).

La pressione netta applicata al piano di fondazione, utilizzata come dato di input nel foglio di calcolo, è stata calcolata con la seguente formula:
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Dove:

N=carico verticale (kN)

2b=larghezza della striscia di carico (m)

D=approfondimento della fondazione da p.c. (m)

Y= peso di volume naturale del terreno (kN/m3)
I cedimenti assoluti calcolati per le sezioni di riferimento sono da considerarsi compatibili con le prestazioni funzionali attese per le opere in progetto, se risultano inferiori a 2.5 cm (valore che viene usualmente ritenuto il cedimento massimo ammissibile per fondazioni superficiali).
5.5 Dati di input e risultati

Carichi di progetto agenti sulla fondazione
	Nr.
	Nome combinazione
	Pressione normale di progetto

[kN/m²]
	N

[kN]
	Mx

[kN·m]
	My

[kN·m]
	Hx

[kN]
	Hy

[kN]
	Tipo

	1
	A1+M1+R3
	265.56
	737.00
	887.00
	0.00
	54.00
	0.00
	Progetto

	2
	Sisma
	265.56
	531.00
	44.00
	0.00
	3.20
	0.00
	Progetto

	3
	S.L.E.
	265.56
	539.00
	591.00
	0.00
	36.00
	0.00
	Servizio


Si riportano ora i risultati delle analisi eseguite:

CARICO LIMITE FONDAZIONE COMBINAZIONE...Sisma

Autore: TERZAGHI (1955)

Carico limite [Qult]

796.68
kN/m²

Resistenza di progetto[Rd]
346.38
kN/m²

Tensione [Ed]


265.56
kN/m²

Fattore sicurezza [Fs=Qult/Ed]
3.0

Condizione di verifica [Ed<=Rd]
Verificata 

COEFFICIENTE DI SOTTOFONDAZIONE BOWLES (1982)

Costante di Winkler
31867.3
kN/m³

5.5.1 A1+M1+R3 

Autore: Brinch - Hansen 1970   (Condizione drenata) 

======================================================

Fattore [Nq]
26.09

Fattore [Nc]
38.64

Fattore [Ng]
32.59

Fattore forma [Sc] 
1.57

Fattore profondità [Dc] 
1.06

Fattore inclinazione carichi [Ic] 
0.89

Fattore inclinazione pendio [Gc] 
1.0

Fattore inclinazione base [Bc] 
1.0

Fattore forma [Sq] 
1.54

Fattore profondità [Dq] 
1.06

Fattore inclinazione carichi [Iq] 
0.89

Fattore inclinazione pendio [Gq] 
1.0

Fattore inclinazione base [Bq] 
1.0

Fattore forma [Sg] 
0.7

Fattore profondità [Dg] 
1.0

Fattore inclinazione carichi [Ig] 
0.83

Fattore inclinazione pendio [Gg] 
1.0

Fattore inclinazione base [Bg] 
1.0

Fattore correzione sismico inerziale [zq] 
1.0

Fattore correzione sismico inerziale [zg] 
1.0

Fattore correzione sismico inerziale [zc] 
1.0

======================================================

Carico limite
1207.29
kN/m²

Resistenza di progetto
524.91
kN/m²

Condizione di verifica [Ed<=Rd]
Verificata
======================================================

VERIFICA A SCORRIMENTO  (A1+M1+R3)    

======================================================

Adesione terreno fondazione
0
kN/m²

Angolo di attrito terreno fondazione
0
°

Frazione spinta passiva
0
%

Resistenza di progetto
435.1kN

Sollecitazione di progetto
54
kN

Condizione di verifica [Ed<=Rd]
Verificata
======================================================

5.5.2 Sisma 

Autore: Brinch - Hansen 1970   (Condizione drenata) 

======================================================

Fattore [Nq]
26.09

Fattore [Nc]
38.64

Fattore [Ng]
32.59

Fattore forma [Sc] 
1.57

Fattore profondità [Dc] 
1.06

Fattore inclinazione carichi [Ic] 
0.99

Fattore inclinazione pendio [Gc] 
1.0

Fattore inclinazione base [Bc] 
1.0

Fattore forma [Sq] 
1.54

Fattore profondità [Dq] 
1.06

Fattore inclinazione carichi [Iq] 
0.99

Fattore inclinazione pendio [Gq] 
1.0

Fattore inclinazione base [Bq] 
1.0

Fattore forma [Sg] 
0.7

Fattore profondità [Dg] 
1.0

Fattore inclinazione carichi [Ig] 
0.99

Fattore inclinazione pendio [Gg] 
1.0

Fattore inclinazione base [Bg] 
1.0

Fattore correzione sismico inerziale [zq] 
1.0

Fattore correzione sismico inerziale [zg] 
0.99

Fattore correzione sismico inerziale [zc] 
1.0

======================================================

Carico limite
1380.89
kN/m²

Resistenza di progetto
600.39
kN/m²

Condizione di verifica [Ed<=Rd]
Verificata
======================================================

VERIFICA A SCORRIMENTO  (Sisma)    

======================================================

Adesione terreno fondazione
0
kN/m²

Angolo di attrito terreno fondazione
0
°

Frazione spinta passiva
0
%

Resistenza di progetto
313.49
kN

Sollecitazione di progetto
3.2
kN

Condizione di verifica [Ed<=Rd]
Verificata
===================================================== =
5.5.3 Cedimenti - SLE
[image: image59.emf]DATI DI INGRESSO

p

carico applicato 45 (kPa)

Dh  

altezza concio di calcolo 0.40 (m)

L

lunghezza area di carico 3.50 (m)

D

approfondimento fondazione da p.c. 1.80 (m)

B

larghezza area di carico 3.50 (m)

z

w 

profondità falda da p.c. 1000.00 (m)

a Ds

z

 < a s'

vo

0.15 (-)

D

H H

g

n   

g

sat 

E

(m) (m)

(kN/m

3

)

(kN/m

3

)

(MPa)

D

H spessore strato i-esimo

2.00 2.00 20.0 20.0 20.0

2.00 4.00 20.0 20.0 57.0

2.00 6.00 20.0 20.0 69.0

g

n   

peso di volume naturale

2.00 8.00 20.0 20.0 84.0

g

sat 

peso di volume saturo

2.00 10.00 20.0 20.0 95.0 E modulo elastico

5.00 15.00 20.0 20.0 101.0

RISULTATI

z s'

vo

Ds

z

s'

vo

+Ds

z

Dw w e

(m) (kPa) (kPa) (kPa) (cm) (cm) (%)

0.00 36 45 81 0.1 0.5 0.2

0.40 44 44 88 0.1 0.4 0.2

0.80 52 42 94 0.1 0.3 0.2

1.20 60 39 99 0.1 0.2 0.2

1.60 68 34 102 0.1 0.1 0.2

2.00 76 29 105 0.0 0.1 0.0

2.40 84 24 108 0.0 0.0 0.0

2.80 92 21 113 0.0 0.0 0.0

3.20 100 17 117 0.0 0.0 0.0

3.60 108 15 123 - - -

4.00 116 13 129 - - -

4.40 124 11 135 - - -

4.80 132 9 141 - - -

5.20 140 8 148 - - -

5.60 148 7 155 - - -

6.00 156 6 162 - - -

6.40 164 6 170 - - -

6.80 172 5 177 - - -

7.20 180 5 185 - - -

7.60 188 4 192 - - -

8.00 196 4 200 - - -



Strato

(-)

1

2

(lo spessore del I° strato è valutato a partire dalla 

quota di imposta della fondazione/area di carico)



scegli l'altezza del concio di calcolo (

D

h) in modo tale che almeno in questa cella compaia "-";                                                                                                                                                                                                                 

ciò assicura che sia soddisfatta la condizione 

Ds

z

 < 

a Ds

'

vo

3

4

5

6

CENTRO

(il valore z=0 corrisponde alla quota del piano di imposta della fondazione/area di carico; il valore della pressione geostatica 

efficace alla quota z=0 è calcolato facendo riferimento ai parametri del I° strato)

0

1

2

3

4

5

6

7

8

9

0 50 100 150 200 250

profondità  (m)

pressione  (kPa)

   sigmav    sigmav+deltasigmav

B

C L

S

L

1

2

3

4

5

H

1

H

2

H

3

H

4

H

5

1 , 

E

1

2 , 

E

2

3 , 

E

3

4 , 

E

4

5 , 

E

5

D

Z

w

B

Z


5.6 Verifiche Strutturali – Armatura 

A partire dalle azioni alla base del palo, sono state condotte le verifiche strutturali del plinto, con riferimento alle combinazioni di carico definite in precedenza.
Le sollecitazioni per la suola di fondazione sono state calcolate a partire dalla Tabella 6, ipotizzando uno schema statico di trave rovescia incastrata nel corpo centrale del plinto, con un carico agente distribuito pari alla spinta del terreno risultante dalla terna di azioni, contrastata dal peso proprio della fondazione e dal peso del terreno sovrastante.

Sulla dimensione intera della fondazione la reazione del terreno viene calcolata come segue:
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Figura 40: Suola di fondazione: sezione non parzializzata (a destra) e sezione parzializzata (a sinistra)
Sulla base dell’assunzione di tale schema statico è stata pre-dimensionata un’incidenza di armatura nel plinto di fondazione pari a 160 kg/m3.
6 Vasca di laminazione

6.1 Descrizione dell’opera
La raccolta delle acque meteoriche progettata secondo quanto descritto nel Capitolo 5, necessita della predisposizione di una struttura di raccolta per la laminazione delle acque meteoriche avente una capcità di circa 300 m3; parallelamente verrà realizzato un impianto di trattamento (disoleazione e sedimentazione) di liquidi inquinanti che possa intercettare eventuali eventi di sversamento accidentale.

Allo scopo verrà realizzata una struttura interrata unica in c.a. che possa inglobare tali manufatti, assieme ad un canale di passaggio dotato di sfioratori di portata verso la vasca di laminazione e di ingresso regolato verso gli impianti di trattamento.

La struttura complessiva sarà un interrato gettato in opera avente dimensioni interne B x L x H = 13,70 x 37,10 x 5,67 m, ricoperto da circa 0,6 m di terreno, e avente una profondità di posa di circa 6,30 m rispetto al piano ferro (5,,50 m rispetto al p.c. attuale).

La soletta superiore (spessore 60 cm) appoggerà sulle elevazioni laterali (60 cm ci spessore anch’esse) e su un setto centrale, che ridurrà la luce a non più di 5,0 m. La platea di base avrà uno spessore di 80 cm.
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Figura 41: Vasca di laminazione e trattamento acque: pianta e sezione

La struttura è costituita da:

· Un volume principale dedicato alla laminazione della portata di piena ( 300 m3 di capacità idraulica);

· Un volume dedicato al trattamento delle acque potenzialmente inquinate: sedimentazione e disoleazione ( 100 m3 di capacità idraulica);

· Un canale di ingresso della portata con sfioratori di distribuzione della portata verso i comparti sopra citati;

· Un pozzetto di scarico verso il collettore comunale in Via Fillak.

L’impianto verrà dotato di un passo d’uomo di risalita verso il piano campagna e di un sistema di accesso (scaletta metallica).
6.2 Caratteristiche dei materiali

Le verifiche strutturali vengono svolte secondo il metodo degli stati limite facendo riferimento alle tensioni di progetto di seguito riportate.
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CARATTERISTICHE REOLOGICHE DEI MATERIALI


Calcestruzzo per fondazioni.
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Calcestruzzo per elevazioni.
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6.3 Analisi dei carichi

6.3.1 Pesi propri
Per il calcolo del peso proprio delle strutture si assumono i pesi unitari di seguito indicati:

Struttura in c.a.



1 = 25.0 kN/m3 .
Terreno di ritombamento:


2 = 20.0 kN/m3 .
Acqua:




w = 10.0 kN/m3 .
Il peso dei vari elementi strutturali, viene espresso per unità di superficie:

•
Soletta superiore:

25.0 kN/m3 x 0,60 m = 15.00  kN/m2 .
•
Pareti laterali:


25.0 kN/m3 x 0,60 m = 15.00  kN/m2 .
•
Soletta inferiore:


25.0 kN/m3 x 0,80 m = 20,00  kN/m2 .
•
Setti intermedi:


25.0 kN/m3 x 0,60 m = 15,00  kN/m2 .
Il peso totale degli elementi strutturali risulta invece:

•
Soletta superiore:

7625 kN

•
Pareti laterali:   


10200 kN

•
Soletta inferiore:


10165 kN


•
Setti intermedi:


 1335 kN

Il peso proprio dell’acqua interna alla vasca, considerando il massimo riempimento possibile (6.7 m) su tutta la superficie interna della vasca, risulta:

•
Acqua interno vasca:

10.0 kN/m3 x 6.7 m = 67.00  kN/m2
Per un totale di peso pari a 

•
Acqua interno vasca:

21373.00 kN

Il peso proprio del terreno posto sopra la soletta superiore, risulta

•
Terreno superiore:

20.0 kN/m3 x 0,60 m = 12.00  kN/m2
Per un totale di peso pari a 

•
Terreno superiore:

6096 kN 

II totale dei pesi propri nella configurazione di carico più gravosa, risulta pari a 

•
Totale pesi propri:


56796kNSpinta delle terre

Nella valutazione delle spinte delle terre sui muri laterali, l’interfaccia su cui agisce la spinta risulta coincidente con il paramento delle elevazioni. In tal caso l’angolo di attrito tra paramento verticale e terreno può essere considerato pari 0.6.’, con ’ angolo di resistenza al taglio “operativo”.

Nelle verifiche geotecniche si farà riferimento a spinte delle terre determinabili con la seguente equazione:
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’v(z) = tensione verticale efficace alla generica quota z;


Ka = coefficiente di spinta a riposo 


q = eventuale sovraccarico accidentale uniformemente distribuito. 

Il calcolo di Ka avviene utilizzando la formula di Mueller-Breslau (1924), valida per superfici di rottura piane, riportata di seguito:
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con:


 = inclinazione rispetto alla verticale del paramento del muro a contatto con il terreno; 


i = inclinazione del terreno a monte dell’opera; 


a = angolo di attrito terreno-struttura = 0.6.’;


’ = angolo di resistenza al taglio.

La risultante della spinta attiva è data dalla seguente relazione:
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I valori della spinta attiva definiti si riferiscono al valore risultante della spinta, inclinata dell’angolo a sull’orizzontale. Pertanto il valore della spinta orizzontale PAH è pari a:

PAH = PA.cos a 

mentre la componente verticale PAV risulta:

PAV = PA.sin a
Per quanto riguarda la componente orizzontale, si considerano i due contributi, PAH1, dovuto al terreno e PAH2, dovuto ai sovraccarichi.

Quanto riportato precedentemente fa riferimento sia ai carichi permanenti dovuti alla spinta delle terre sia alla componente orizzontale dei carichi variabili eventualmente presenti a tergo dell’opera, è altresì evidente che quest’ultimi saranno considerati distintamente in fase di combinazione dei carichi elementare ivi definiti trattandoli come “azioni variabili”.

6.3.2 Azioni variabili verticali

Il contributo dei carichi verticali è attribuito ad eventuali sovraccarichi stradali, da folla e quantaltro. 

Nel caso specifico, in accordo con quanto contenuto nelle prescrizioni tecniche di riferimento, oltre ai carichi dovuti al terreno, si dovrà tenere conto di un sovraccarico accidentale dovuto al traffico ferroviario nella zona in oggetto assunto pari a kN/m2
6.3.3 Azioni variabili orizzontali

Il contributo dei carichi orizzontali è attribuito ad eventuali sovraccarichi stradali, da folla ed eventuali effetti sulle elevazioni delle azioni di urti sul paramento. 

Nel caso specifico, in analogia a quanto riferito per le azioni variabili verticali ed in accordo con quanto contenuto nelle prescrizioni tecniche di riferimento, oltre alle spinte permanenti dovute al terreno, si dovrà tenere del contributo di spinta orizzontale dato dal sovraccarico ferroviario pari a 40 kN/m2
In accordo a quanto sopra e con riferimento a quanto indicato nel paragrafo 0 si dovrà pertanto considerare un’azione orizzontale agente lungo la verticale del paramento così definita:
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Il valore dell’azione orizzontale dipende dall’altezza di riferimento considerata e varia in funzione del tipo di verifica e della sezione di verifica che si andrà a considerare.
6.3.4 Azioni climatiche

Essendo la struttura interrata, essa non risulta soggetta a carico da vento. Il sovraccarico da neve risulta trascurabile rispetta alle azioni in gioco.

6.3.5 Azioni sismiche

Nel caso di strutture rigide che sono completamente  vincolate, in modo tale che nel terreno non possa svilupparsi uno stato di spinta attiva nel terreno, la forza dinamica dovuta all’incremento di spinta del terreno è calcolata con la teoria di Wood e risulta pari a :
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con:


 = altezza del struttura interrata; 

con S=SS*ST in cui SS = coefficiente di amplificazione stratigrafica e ST= coefficiente di amplificazione topografica.

Le forze di inerzia della struttura e delle eventuali strutture collegate sono state valutate come:

Fp = kh Wi
Fv = ±kv Wi
in cui kh e kv sono, rispettivamente, il coefficiente di accelerazione sismica orizzontale ed il coefficiente di accelerazione sismica verticale di cui al paragrafo precedente e Wi è il peso della struttura considerata. Tali azioni sono applicate nel baricentro della struttura, come schematicamente mostrato nella figura seguente. 
I coefficienti di accelerazione sismica kh e kv valgono rispettivamente:

kh = amax/g

kv = ± 0.5 kh

dove:

amax
= accelerazione massima attesa al sito in considerazione

g
= accelerazione di gravità

L’accelerazione massima è stata valutata come:

amax = ag SS ST
in cui:

ag 
= accelerazione massima attesa al sito di riferimento sul substrato rigido
6.4 Criteri di dimensionamento/verifica e combinazioni di carico

Il progetto e la verifica della struttura in questione è stata eseguita mediante il metodo degli “Stati Limite”, verificando:

1.
SLU di tipo geotecnico (GEO) e di equilibrio di corpo rigido (EQU):

· scorrimento sul piano di posa;

· verifica al ribaltamento;

· collasso per carico limite dell’insieme fondazione-terreno.

2.
SLU di tipo strutturale (STR):

· resistenza negli elementi strutturali.

3.
SLE di tipo strutturale (STR):

· verifica allo stato limite di fessurazione;

· verifica delle tensioni massime lato calcestruzzo ed acciaio.

Le verifiche sono state effettuate con riferimento all’Approccio 1, Combinazioni 1 (A1+M1+R1) e 2 (A2+M2+R2) rispettivamente per le verifiche strutturali (STR) e geotecniche (GEO). 
6.4.1 Verifiche geotecniche

Le verifiche geotecniche a scorrimento e a ribaltamento, non sono da ritenersi applicabili al caso in esame, essendo la struttura sostanzialmente auto-equilibrata ai movimenti orizzontali in quanto interamente immersa nel terreno.

Per quando riguarda la verifica a capacità portante, la configurazione di progetto comporta una pressione media sul piano di fondazione di circa 2,15 kg/cm2, che risulta valore compatibile con le caratteristiche geomeccaniche dei terreni in oggetto.
6.4.2 Verifiche strutturali

Le verifiche strutturali saranno condotte in accordo alle NTC 2008 adottando un approccio agli “Stati Limite” nel rispetto delle combinazioni di carico previste dalla normativa e scelte per la verifica dell’opera.

Vengono considerate varie sezioni di calcolo per i singoli elementi strutturali, come verrà descritto nel seguito del presente documento.
6.5 Soletta superiore
Nel seguito si riportano le verifiche specifiche per la struttura di riferimento in accordo a quanto precedentemente riportato.

La struttura viene verificata considerando una trave orizzontale a 3 campate, di larghezza unitaria, semplicemente appoggiata sulle elevazioni laterali, soggetta ad un carico distribuito. La lunghezza delle 3 campate è di 5,60 m, 4,30 m, 2,80 m, con riferimento alle luci di calcolo.
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Figura 42: Soletta superiore – schema statico di riferimento

6.5.1 Verifica slu – combinazione A1 + M1 + R1

Le azioni risultanti per la combinazione utilizzata per le verifiche strutturali allo Stato limite Ultimo assumono i seguenti valori di picco;
· Mmax+ = 397,2 kNm/m
· Mmax- = 422,6 kNm/m

· Vmax   = 474,9 kN/m

[image: image74]
Figura 43: Soletta superiore – Azioni risultanti SLU (A1 + M1 + R1)
6.5.2 Verifica sle 

Le azioni risultanti per la combinazione utilizzata per le verifiche strutturali allo Stato Limite Tensionale e fessurativo assumono i seguenti valori di picco;

· Mmax+ = 271,7 kNm/m

· Mmax- = 289,2 kNm/m

· Vmax  = 324 kN/m


[image: image75]
Figura 44: Soletta superiore – Azioni risultanti SLE
6.5.3 Incidenza armature

Sulla base del calcolo delle sollecitazioni riportate in precedenza è stata pre-dimensionata un’incidenza di armatura nella soletta superiore pari a 130 kg/m3.
6.6 Elevazioni

La struttura viene verificata considerando una trave verticale di larghezza unitaria, con incastro in corrispondenza della soletta di base e appoggio in corrispondenza della sezione superiore, soggetta a carichi distribuiti linearmente (spinta del terreno, spinta dell’acqua), costanti e a forze concentrate (forza sismica).

La lunghezza di calcolo considerata pari a 4,97 m.
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Figura 45: Elevazione – schema statico di riferimento

6.6.1 Verifica slu – combinazione A1 + M1 + R1

Le azioni risultanti per la combinazione utilizzata per le verifiche strutturali allo Stato limite Ultimo assumono i seguenti valori di picco;

· Mmax+ = 231,3 kNm/m

· Mmax- = - 462,9 kNm/m

· Vmax   = 529,8 kN/m
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Figura 46: Elevazioni – Azioni risultanti SLU (A1 + M1 + R1)

6.6.2 Verifica sle 

Le azioni risultanti per la combinazione utilizzata per le verifiche strutturali allo Stato Limite Tensionale e fessurativo assumono i seguenti valori di picco;

· Mmax+ = 158,3 kNm/m

· Mmax- = -328,5 kNm/m

· Vmax  = 373 kN/m


[image: image78]
Figura 47: Soletta superiore – Azioni risultanti SLE

6.6.3 Incidenza armature

Sulla base del calcolo delle sollecitazioni riportate in precedenza è stata pre-dimensionata un’incidenza di armatura nelle elevazioni pari a 150 kg/m3.
6.7 Soletta di fondazione

La struttura viene verificata considerando una trave rovescia orizzontale di larghezza unitaria, semplicemente appoggiata in corrispondenza delle elevazioni laterali, e caricata con la risultante delle forze verticali (al netto del peso proprio della soletta inferiore), linearmente distribuite.
A tale carico andranno aggiunti i carichi interni della vasca (acqua e pesi propri).

La verifica è stata condotta rispetto alla luce più lunga, corrispondente a quella in corrispondenza del comparto di laminazione (luce di calcolo pari a 5,60 m).
I carichi totali risultanti sulla trave rovescia assumo i seguenti valori:

· SLU (A1 + M1 + R1):

q = 300 kN/m

· SLE (A1 + M1 + R1):

q = 219 kN/m
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Figura 48: Platea di Fondazione– schema statico di riferimento

6.7.1 Verifica slu – combinazione A1 + M1 + R1

Le azioni risultanti per la combinazione utilizzata per le verifiche strutturali allo Stato limite Ultimo assumono i seguenti valori di picco;

· Mmax+ = 1628,8 kNm/m

· Vmax   = 1163,4 kN/m
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Figura 49: Elevazioni – Azioni risultanti SLU (A1 + M1 + R1)

6.7.2 Verifica sle 

Le azioni risultanti per la combinazione utilizzata per le verifiche strutturali allo Stato Limite Tensionale e fessurativo assumono i seguenti valori di picco;

· Mmax+ = 1216,0 kNm/m

· Vmax  = 868,6 kN/m
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                     Figura 50: Soletta superiore – Azioni risultanti SLE

6.7.3 Incidenza armature

Sulla base del calcolo delle sollecitazioni riportate in precedenza è stata pre-dimensionata un’incidenza di armatura nella platea di fondazione pari a 170 kg/m3.
7 BARRIERE ANTIRUMORE

7.1 Descrizione dell’opera

Per un tratto di circa  750 m di lunghezza, con sviluppo esattamente parallelo al fascio di binari, verranno predisposte delle barriere fono – assorbenti di dimensioni variabili, che fomeranno una barriera continua, ad eccezione del varco per l’ingresso della strada di accesso.

Le barriere saranno costituite da due tipologie:

· Tipologia A: barriera fono – assorbente con pannello h = 3 m, su cordolo in c.a. emergente fino ad un massimo di 1,30 m e dosso artificiale in rilevato per un ulteriore sovralzo massimo di 1,70 m. L’opera di mitigazione raggiungerà un’altezza totale complessiva di  6 m rispetto al piano del ferro (circa 7 m rispetto all’attuale p.c.);

· Tipologia B: barriera fono – assorbente con pannello h = 2 m, su cordolo in c.a. emergente fino ad un massimo di 1,00 m e dosso artificiale in rilevato per un ulteriore sovralzo massimo di 1,0 m. L’opera di mitigazione raggiungerà un’altezza totale di  4 m (circa 5 m rispetto all’attuale p.c.).

Nelle zone Nord e Sud dell’intervento, dove il parco ferroviario si riduce in larghezza, formando una sorta di “imbuto”, i binari di corsa risultano molto più vicini agli edifici circostanti, per cui l’intervento con barriere fono – assorbenti sarebbe di fatto non efficacie in quanto non riuscirebbe a schermare in modo opportuno gli edifici, nemmeno con altezze molto rilevanti.

In questi casi si proporrà un’intervento di tipo passivo, intervenendo su un certo numero di edifici con la sostituzione degli infissi, montando serramenti aventi maggior capacità di protezione acustica.
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Figura 51: Sezione tipo con barriere fono – assorbenti e duna artificiale

7.2 Sezione tipo A – Barriera H = 3 m
Per la  sezione più sfavorita, dal punto di vista dell’impatto acustico, si prevede un sistema costituito da una da una duna artificiale realizzata in rilevato, un muro in c.a. facente le funzioni di cordolo, ed emergente di 1,30 m rispetto alla sommità della duna, e da una barriera fono-assorbente costituita da pannelli di altezza 3 m.
7.2.1 Montanti in acciaio

La struttura portante delle barriere fono-assorbenti sarà costituita dai seguenti elementi:
· Montante profilo HEB 160, lunghezza 3000 mm in acciaio S275;
· Piastra di base in acciaio S275 dimensioni 400 x 400 mm;
· Tirafondi M24 lunghezza 800 mm, classe 8.8.
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Figura 52: Sezione tipo barriera antirumore su muro in c.a.

7.2.2 Struttura in c.a.

La struttura di sostegno in c.a. sarà costituita da una fondazione di dimensioni 260 x 60 cm e da un’elevazione di dimensioni 180 x 60 cm.
E’ stata pre-dimensionata un’incidenza di armatura nella struttura pari a 150 kg/m3.
7.3 Sezione tipo B – Barriera H = 2 m

Per la  sezione più sfavorita, dal punto di vista dell’impatto acustico, si prevede un sistema costituito da una da una duna artificiale realizzata in rilevato, un muro in c.a. facente le funzioni di cordolo, ed emergente di 1,00 m rispetto alla sommità della duna, e da una barriera fono-assorbente costituita da pannelli di altezza 2 m.

7.3.1 Montanti in acciaio

La struttura portante delle barriere fono-assorbenti sarà costituita dai seguenti elementi:

· Montante profilo HEB 120, lunghezza 2000 mm in acciaio S275;

· Piastra di base in acciaio S275 dimensioni 320 x 320 mm;

· Tirafondi M20 lunghezza 600 mm, classe 8.8.

7.3.2 Struttura in c.a.

La struttura di sostegno in c.a. sarà costituita da una fondazione di dimensioni 150 x 50 cm e da un’elevazione di dimensioni 150 x 50 cm.

E’ stata pre-dimensionata un’incidenza di armatura nella struttura pari a 120 kg/m3.
7.4 Analisi dei carichi
La verifica geotecnica dell’opera sarà eseguita unicamente nella sezione peggiore, ovvero la sezione A.

Per le azioni agenti sul plinto di fondazione si eseguono le analisi nella condizione peggiore, ovvero la condizione statica a SLU in cui si è considerato cautelativamente una pressione del vento pari a 1.5 kN/m2.
Si riporta ora uno schema grafico della sezione analizzata:
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Figura 53: Sezione tipo plinto di fondazione barriera in c.a.

Si riportano a seguire le azioni in gioco:
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Figura 54: Azioni considerate.

7.5 Criteri di dimensionamento/verifica e combinazioni di carico
Si faccia riferimento a quanto riportato nel paragrafo 5.4.

7.6 Dati di input e risultati

Le azioni agenti alla base del plinto sono riportate nella seguente tabella:
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Portante 
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Scorrimento

A1+M1+R3

N (kN/m) 88 114 88

T  (kN/m) 11 16 16

M  (kNm/m) 35 52 52


Figura 55: Sollecitazioni alla base del plinto nelle varie combinazioni analizzate.

7.6.1 Verifica a scorrimento;

La resistenza di progetto a scorrimento è calcolata con la seguente Rd= (Nd*tan(f)/gf).
La verifica risulta soddisfatta se Ed/Rd > gr.

Si riporta ora la verifica:
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7.6.2 Verifica della capacità portante
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7.6.3 Verica dei cedimenti SLE
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Tutte le verifiche risultano soddisfatte.
7.7 Verifiche del montante 

7.7.1 Verifica a deformabilità 

Il dimensionamento dei montanti viene eseguito valutando la deformabilità della struttura. Si considera una trave incastrata alla base alla quale è applicato un carico uniformemente distribuito pari a q = 2,5 kN/m2 x 3 m = 7.5 kN/m. La deformabilità alla testa della trave viene valutata con la nota formula:

f = q l4 / ( 8 E J )

con: l = 3.00 m

Con una deformazione limite pari a flim = l / 150 (in accordo al Disciplinare del 28 gennaio 2000) è possibile determinare il valore minimo dell’inerzia flessionale della trave:

Jmin = 150 q l3 / ( 8 E ) 

Per le sezioni A e b rispettivamente valgono:

	J1
	1808
	cm4

	J2
	536
	cm4


Secondo i profilari delle travi in carpenteria metallica degli HEB viene scelto il profilo 120 e 160 le cui caratteristiche sono riassunte di seguito:
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La verifica è dunque soddisfatta.

7.7.2 Verifica di resistenza

Si considera una trave incastrata alla base alla quale è applicato un carico uniformemente distribuito pari a q = 2.5 kN/m2 x 3 m = 7.5 kN/m. Lo stato di sollecitazione alla base è dato da:

V = q l 
M = q l2 /2
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Verifiche:

Sezione A

w = V / ( tw h ) = 17.6MPa
s = M / W = 108Mpa

id = (2 + 3 2 )^(1/2) = 112Mpa < 255MPa/1.05=242

Sezione B

w = V / ( tw h ) = 19.2MPa
s = M / W = 48.1Mpa

id = (2 + 3 2 )^(1/2) = 58.1Mpa < 255MPa/1.05=242

Le verifiche sono dunque soddisfatte.
Sezione interamente reagente
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