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IE COSTRUZIONI ALTE

Conferenza introduttiva

In una conferenza di apertura di un Convegno sulle co-
struzioni alte penso che la tematica pil interessanteda trat
tare possa consistere nel tentativo di dare una risposta la
pill meditata possibile a certi interrogativi di base che i-
nevitabilmente si propongono a noi tutti ed in particolare
ai tecnici ed ai sociologi.

Perché e come & nato l'edificio alto? Quali motivazio-
ni, ritenute non solo valide, ma addirittura entusiasmanti
all'inizio del nostro secolo, conservano ancora la loro va-
1iditd? Il futuro dell'assetto e dell'aspetto urbano & negli
edifici alti e nelle megastrutture? Costruzioni del genere
sono una benedizione per l'umanitd o sono soltanto un male
necessario?

Nel suo saggio "The sublime and Beautiful" Edmund Burke
ebbe a dire che: "la grandezza delle dimensioni & una compo
"nente potente del sublime ... ma una estensione piana di cen
"to yarde non produrra certamente un effetto pari a quello
di una torre di cento yarde di altezza".

In realtd non vi & alcun dubbio che 1'aspirazione alla
costruzione verso l1l'alto, che & viva e presente in tutta la
storia delle costruzioni dell'uomo a partire dalle piramidi

fino alle odierne torri della televisione affondi le suc ra

conscia ed irrazionale se volete, - ma indiscutibilmente pre
sente in ogni uomo.

Si tratta quindi di una componente molto importante del
la personalitd dell'uomo, componente che dobbiamo tenere pre

sente con la dovuta attenzione se vogliamo cercare di dare



una risposta ai perché che abbiamo elencato, e che non e cer
to facile da dominare proprio perché il confine fra onesta e
deformazione - per non dire disonestda - del suo manifestarsi
¢ estremamente difficile ad essere percepita. E questo anche
per il fatto che di fronte a propositi futili o ad intenti
tutt'altro che nobili il filtro della storia ha spesso sapu-
to lavorare in forma tale da produrre, nonostante tutto, una
eccellenza ed una espressione di "sublime" che probabilmente
non era negli intenti dei creatori.

Cosi nella medioevale San Gimignano la lotta di eccellen
za fra le famiglie rivali si esplicava nella costruzione di
torri come simbolo di potere: certo nessuno oggi si chiede a
cosa servissero, ci basta ammirarle come un gioiello di tes
suto urbano unico ma assolutamente irripetibile. Oggigiorno
la torre di televisione, specialmente nei paesi dell'Est, &
diventata uno "status symbol" di eccellenza e di potenza: non
so se fra un migliaio di anni le torri di televisione saran-

no considerate gioielli di architettura tuttavia anche perlo
ro il filtro della storia agira.

Non pensate con questo che io intenda sostenere la discu
tibile tesi che la potenza del filtro storico €& tale da saper
trarre a galla, nel guazzabuglio delle intenzioni umane, duan
to vi era di nobile e giusto. Voglio soltanto dire che sempre
1'uomo ha guardato con ammirazione e riverenza tutto cid che
si eleva verso il cielo e pertanto in tale atteggiamento va
ricercata la prima risposta al perché dell'edificio alto.

Quindi una spinta all'elevazione ed al sublime abbinata
a quel tipo di reazione aulomaltica che si produce nell'uomo
di fronte alla sfida di qualunque genere essa sia: questo im-
puntarsi a voler fare le cose perché sono difficili o diffi-
cilissime o giudicate impossibili, per amore della prodezza
pura perché "le metier de l'homme est de se dépasser", di fa
re oggi quello che era impossibile ieri, di avanzare verso

traguardi sempre pid spinti.



Che poi, in questa ansia, l'uomo possa prendere degli
abbagli colossali & un altro discorso, purtroppo spesso ve
rificato: e che, in questa ansia, tecnica e tecnologia ab
biano giuocato un ruolo di cause ed effetti talvolta fate-
1i & unmo dei temi pill scottanti dai guali siamo ogai assillati.

Peraltro non usciamo dal tema: limitiamoci a constata
re che, nelle nostre dissertazioni e valutazioni non possia
mo semplicisticamente limitarci a considerare l'edificio al
to come la risposta razionale ed ineluttabile a bisogni del
1'uomo primari e razionali: dobbiamo sempre tener presente
la presenza di una robusta componente di natura inconsciae
irrazionale che non ci permette di giustificare l'edificio
alto e di considerarlo eccellente "per s&" solo perché é un
concentrato di prodezze scientifiche, tecniche e tecnologi-
che.

Tenuto conto di queste premesse analizziamo dunque - al
meglio delle nostre capacita - le connotazioni fondamentali
e le caratterisliche genetiche dell'cdificio alto nell'inten
to di dare una risposta agli interrogativi che ci eravamo
proposti: e valuteremo:

- la ineluttabilitad storica dell' ed1f1c1o multipiano come ri

sposta alle altrettanto ineluttabili concentrazioni ablta
tive

- il rapporto dell'edificio alto con la pianificazione urba
na

- la architettura dell'edificio alto
- gli aspetti psicofisiologici dell'edificio alto ossia il
rapporto uomo/edificio alto.

Come prodotto specifico e necessitd reale l'edificio a
pilt piani & indiscutibilmente legato alle concentrazioni a-
bitative ed ha la logica e la deformazione tipica di deter-
minate evoluzioni di tipo economico, organizzativo, produt-
tivo e speculativo.

La Roma imperiale, la Roma "caput mundi" si caratteriz



zava — come ci tramandano gli storici - per edifici di abi
tazione a pil piani. Le "insulae" o edifici pluripiani fi-
no - a quanto pare - ai sei piani erano, insieme con gli
straordinari monumenti, una delle connotazioni sbalorditi-
ve di Roma imperiale - cosl come 1 grattacieli erano negli
anni trenta la caratteristica di New York.

Ed e interessante osservare come nella evoluzione del
1'edificio pluripiano della antica Roma si ritrovassero -
in embrione - le connotazioni positive e negative tipiche
di questo prodotto edilizio. Era una risposta inevitabile
alla concentrazione abitativa, allo affluire in Roma di e-
migrazioni provenienti da ogni parte del mondo, ed era ac-
compagnata da selvagge iniziative di speculazione sulle a-
ree fabbricabili e sulle costruzioni. Tanto per memoria, ri
cordiamo che i grossi speculatori avevano la loro squadra
privata di pompieri che - talvolta - appiccavanoc il fuoco
alle case piu fatiscenti e site in zone appetibili per per
mettere un intervento di acquisto a prezzo fallimentare.

Quanto alla qualita della costruzione degli edifici
pluripiano essa era - a detta degli storici - piuttosto sca
dente e certo molto al di sotto delle capacita di grandi co
struttori quali erano i romani.

Nel secondo secolo dell'era imperiale 1l'assetto urbano
di Roma, malgrado gli straordinari monumenti - era, almenc
in certe zone, molto prossimo alla giungla delle abitazioni,
la popolazione presunta era possima alla inaudita cifra di
due milioni di abitanti e nella citta - entro mura - si con
tavano ben 46.000 insulae o edifici pluripiano per abitazio
ni ed uffici-contro circa duemila palazzi patrizi.

Per una soffitta si pagava - secondo fonti storiche at
tendibili 2000 sesterzi all'anno per un appartamento confor
tevole 30.000 sesterzi.

In generale le delizie di queste concentrazioni abita-



tive sono descritte nella terza satira di Giovenale (II seco
lo dopo Cristo) che & di uno spirito e di una attualita cosl
straordinaria che non so resistere al piacere di leggervi

qualche brano. (La traduzione & di Guido Ceronetti).

... Un miserabile alloggio lo strapaghi
Riempire il ventre di uno schiavo costa caro
la cena pill spartana ti dissangua

Tra le mura di Tivoli scoscesa

Nessuno vive nel terrore

Gli crolli addosso la casa

Ma noi a Roma viviamo

in una cittd attaccata con lo sputo #
Quando una casa si sgretola

Il geometra mette i puntelli

turando alla meglio la vecchia crepa

e invita gli inquilini a trancquilli
sonni, fra i denti del disastro, dormire

Ma nelle case d'affitto non si dorme

I1 sonno a Roma costa orribilmente

Alla radice dei nostri mali & l'insonnia
I1 transito dei carri nella rete
aggrovigliata degli stretti vichi

Lo strepito delle bestie ammucchiate,
anche a un Druso, a un leone marino
Toglierebbe il sonno.

Se esci la sera senza aver fatto testamento
un negligente, un imprevidente sei.

Casa sprangate, botteghe lucchettate,

Tu saral rapinato di sicuro.

Spunta un bandito e subito

Ti spaccia a coltellate.

Nelle paludi Pontine, nella foresta Gallinaria
Regnano l'ordine e la sicurezza

Garantiti da truppe; ma di la

I briganti profughi si sono abbattuti

sulla loro nuova riserva: Roma

# tenui tibicine fultam magna parte sui
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Niente si salva dalle loro brame

Né la madre di famiglia, né la figlia vergine
Né il marito adolescente

In mancanza di meglio

Fanno la festa anche alla nonna ... (%)

(Scusate questa piccola disgressione che tuttavia non € fuori te

ma come potrebbe sembrare e comunque € un diversivo nei riguardi delle

serie intonazioni delle conferenze che seguiranno...).

Teniamo dunque conto di questo insegnamento della sto-

ria poiché gli edifici alti - o quanto meno pluripiani - ri

compariranno a distanza di millecingquecento anni. Piu preci

samente, nei termini e nelle connotazioni che interessano il

nostro convegno si presenteranno con le concentrazioni di in

sediamenti che caratterizzano le grosse evoluzioni della so

cieta industriale nel

secolo scorso. Sappiamo che sono neces

sarie grosse novita tecnologiche per permettere la nascita

della costruzione con
sei livelli dei tempi
Arriva l'energia

i servizi di impianti

numero di piani eccedente i cingue o©
della Roma imperiale.
elettrica, il riscaldamento centrale,

idraulici perfezionati e soprattutto,

arriva l'ascensore senza il quale il quinto o sesto piano sa

rebbe rimasto un limite invalicabile, i1l piano della soffit

ta, il piano del povero. L'ascensore permette di sognare qual

siasi altezza di edificio, qualsiasi numero di piani, in prin

cipio le limitazioni vengono dal settore strutturale, ossia

da regolamenti intonati ancora alle murature portanti ed agli

orizzontamenti di ferro. Nel Monadnock Building (1891-16 pia

ni) lo spessore della muratura esterna era alla base di 4 me

tri poiché il regclamento richiedeva un piede cubico di mura

(x) Horum si nihil est, aviam resupinat amici



tura per ogni piede quadrato di area utile. Tanto che nel
1896 un celebre architetto - Jefferson Levy diceva: inuti-
le preoccuparsi di limitare per regolamento il numero dei
piani: il limite dei 16 piani di Monadnock Building sara sem
pre invalicabile.

Poi successe quello che tutti sanno ed i progressi in
campo strutturale, tecnologico ecc.interagendo con le ampia
mente commentate spinte alla elevazione (corroborata peraltro
dalla spinta alla speculazione) producono gli edifici alti
che ben conosciamo e praticamente autorizzano a pensare a
costruzioni di qualunque altezza.

Adesso siamo ai 440 mt. del Sears Building, ma se vo-
gliamo metterci d'accordo per un qualche edificio alto un
chilometro - o pili - non ci sono impossibilita tecnologiche.

In effetti, negli anni postbellici - o meglio direi nel
1'intervallo che va tra la costruzione dell'Empire State Buil-
ding (1931) e le torri del WorldTrade Center (1976) - urbani
sti ed architetti si sfogano a proporre soluzioni di concen
trazioni abitative che assumono spesso aspetti allucinanti.

Megastrutture mostruose, montagne con picchi, balzi e
vie di comunicazione a vari livelli, abitazioni aggrappate
a cavi sospesi di enormi ponti e di torri inaudite che per
mettono di invadere il suolo marino e le lagune ecc.

Tutti avete visto di queste cose ed & inutile che mi
dilunghi: possiamo solo dire che quando i geni dell'archi-
tettura partono per la tangente lo fanno proprio in termi-
ni grandiosi stranamente incapaci di vedere che cercar di
risolvere i problemi urbanistici in chiave architettonica

necessariamente porta a risultati inaccettabili.

000
Cosa c'é da rilevare di particolarmente significativo in
questo arco di cinquanta anni che va dal 1930 ed il 19807

A parer mio vi sono due fatti molto importanti



- uno ¢ la estrema difficolta (non dico la impossibilita) di
reperire e di istituire un assetto urbano ed una fisiono-
mizzazione della citta adatta all'edificio alto ed altissi
mo e che sia ad un tempo in scala con l'edificio ed in sca
la con l'uomo.

- la seconda & l'uso ad abitazione sempre pill crescente e
infine del tutto generalizzato dell'edificio alto ed altis
simo mentre negli anni venti e trenta, l'edificio alto era
eminentemente visto come edificio per uffici ossia inteso
a favorire la concentrazione di attivita di lavoro, con una
certa logica di servizio alle esigenze della produzione e

del commercio.

(elelo]

Per quanto attiene al primo punto possiamo ricordare
che la nascita dell'edificio alto ed altissimo - che grosso
modo possiamo far coincidere con l1l'inizio del secolo - tro-
vO subito il partito degli entusiasti sostenitori ed un al-
trettanto nutrito partito di inferociti oppositori. Cosi -
per parlare solo degli Stati Uniti - le ordinanze, i regola
menti, le prescrizioni di zonizzazione, scontrandosi con le
pressioni speculative, le interferenze di ogni tipo, del ca
pitale e della politica - portarono come risultato quello
che non pud fare a meno di essere definito il caos dell'as-
setto urbano: un caos imponente, un caos pittoresco, se vo-
lete, eccitante per il turista, un caos parzialmente in via
di riscatto, ma che ancora come connotazione fondamentale -
per chi ci deve vivere - & schiacciante, duro da assorbire.

Chi ha girato gli Stati Uniti d'America penso non pos-
sa fare a meno di sottoscrivere questa affermazione. Negli
Stati Uniti l'esempio pil serio di attacco al problema - e

vorrei dire - eminentemente di buon senso senza particola-



ri ricorsi né all'ingegneria dei sistemi, né alle proiezio
ni demografiche computerizzate, & quello di San Francisco,
dove evidentemente il partito di chi voleva salvare la cit
ta pill bella e pil vivibile degli Stati Uniti ha avuto un
glorioso sopravvento. Nel 1966 vi fu quella che venne defi
nita "La rivolta contro le autostrade" che impedi la costru
zione di una autostrada a due piani che doveva svilupparsi
come un enorme cintura al bordo della baia e nel 1971 segul
la "rivolta contro gli edifici alti" che - se pur perdente
di stretta misura nelle elezioni comunali - portd ad un do
cumento notevole "The urban design Plan of San Francisco"
con l'obiettivo della Regolamentazione dei grandi orienta-
menti di sviluppo della citta in modo da complementarne le
caratteristiche, le risorse da conservare e l'ambiente cir
costante.

Non ve ne sto a dare i-dettagli: si pud dire che 1z 2
chiesta di rispettare la "scenery" di San Francisco, ossia
di non ostruire in modo urtante il vero e proprio scenario
offerto dal declinare della cittd verso la magnifica baia,
ha, non dico fermato le costruzioni alte, ma certamente 1i
mitato e disciplinato il loro fiorire.

Certamente altri esempi positivi possono essere repe-~
riti in proliferazioni degli edifici alti in Canada ed in
Europa: ma non sono molti.

Ed allora non si pud fare a meno di chiederci come so
no andate le cose nei paesi dell'Est, dove la speculazione
immobiliare non esiste e dove effettivamente si pud conta-
re su organismi di pianificazione in grado di lavorare su
grande scala e con poteri certamente molto pil ampi di quel
1i di cui pud disporre la autorita centrale o regionale o
comunale dei nostri paesi.

Nel rapporto tenuto nel 1972 al Convegno CIB di Mosca

sugli edifici alti Makarevich, Consulente capo del Consiglio



di pianificazione architettonica di Mosca, espose quelle che
erano le direttive e le impostazioni dello sviluppo edilizio
di. Mosca. Un rapporto certamente interessante, molto sensibi
lizzato a quelle che erano state le conseguenze dell'inseri-
mento nel tessuto urbano dei primi grattacieli sorti nel 1950
che - come giustamente osserva il relatore - avevano letteral-
mente frantumato la fisionomia tipica di Mosca.
Sostanzialmente il piano da lui esposto intendeva rie-
quilibrare l'aspetto della cittd richiamandosi alla sua sto-
rica impostazione di pianta radiale in modo da far si chela
zona centrale - grosso modo entro le antiche porte di Mosca
—- venisse a formare come una specie di coppa avente la zona
dei grandi edifici storici nel centro ed intorno - secondo le
principali direttrici - corone di edifici di altezza crescen
te ed opportunamente spaziati come distanza: Mosca avrad cosi
un nucleo centrale contenuto in un diametro dell'ordine di
6 —~ 8 chilometri, chiaramente definito da una corona di edi-
fici alti ed altissimi. Contemporaneamente Mosca si trasfor-
merAa da cittd monocentrica in cittd policentrica, grazie al-
la disposizione secondo sei assi radiali principali - di com

plessi satellite, ognuno capace di recepire da un minimo di
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sere autosufficiente come insediamenti lavorati
attrezzature alberghiere, ricreative ecc.. In ognuno di questi
complessi satellite gli edifici alti saranno numerosissimi e - co
me principio - portati alle corone periferiche - con la sola
differenza che, mentre nella zona centrale della cittd gli e
difici alti sono destinati ad edifici pubblici e per uffici,
nelle zone satelliti sonc previsti hlocchi residenziali dell'ordine dei 25
e 30 piani con i piani bassi adibiti a servizi generali per
i residenti.

In tal modo il complesso urbano di Mosca si stendera su

un'area circolare con un diametro dell'ordine di 30 Km.



Una soluzione urbanistica primariamente legata a ragio
ni di prestigio (Mosca deve divenire - ha detto Brezhnev -
il modello della cittda comunista) ed in secondo luogo avva-
lorata da decenni di crisi terribile delle abitazioni: cri-
si oggi superata, ma ancora vivissima nel ricordo di tutti.
E questa situazione urbanistica ancora una volta ricca di
motivazioni razionali e di motivazioni irrazionali, ci por-
ta a considerare il secondo dei nostri interrogativi di ba-
se ossia: il ruolo della architetturadell'edificio alto, nel
la accettazione e nella fruibilitd del tessuto urbano.

Per restare in Russia, dove - come ho giad detto - gli
esperimenti urbanistici e di tipologie architettoniche sono
stati condotti su scala non sperimentata in Occidente, dob-
biamo dire che i risultati non appaiono entusiasmanti. L'in
tensivo ricorso alla produzione industrializzata - d'altra
parte inevitabile - e quindi alla standardizzazione ed alla
tipificazione pill accentuata, ha portato a Mosca, come in
tutti gli altri grandi centri di ricostruzione intensiva e -
per induzione - nei paesi satelliti dell'Est, a fisionomiz-
zazioni urbane tal voltagrandiose, come nella Kalinin avenue ma
generalmente monotone e squallide e difficilmente concilia-
pili con la scala dell'uomo. (Figg. 1 < 6)

Sorge allora l'interrogativo: & un problema di prodot-
to architettonico?

Se il prodotto architettonico fosse migliore e pild fan
anche gli esempi che sono stati preoposti in occidente, anche
quando non si & badate a spese € si & lasciata. via liberaal
ta creativitd di architetti e urbanisti, non autorizzanc ad
una risposta non dico entusiasta ma neppure positiva. Ecco
le ultime idee e realizzazioni in fatto di edifici alti.
(Figg. 7 + 12)

Una rassegna di immagini che - mi sia lecito dire - la



scia certamente, se non perplessi, certo molto pensosi e ci
riconduce alla domanda di gran lunga pilQ importante fra quel
le che ci eravamo proposte ossia: quali sono le implicazioni
del rapporto uomo/costruzione alta, cosa pud significare la
vita quando si ¢ cosl fortemente avulsi dalla terra dallaqua
le siamo nati ed alla quale ritorneremo?

Con singolare acutezza e ben prima che fosserc di moda
le infinite branche della sociologia, articolisti e romanzie
ri si erano posti queste domande al primo sorgere delle co-
struzioni alte.

Cosi nel luglio 1883 il New York Times in un editoriale
dedicato alle concentrazioni abitative di Manhattan, citando
come esempio di un futuro inevitabile, un complesso di edifi
ci di pid di dieci piani tra la 4° e la 5° avenue e la 106°
e 109° strada (complesso in cui vivevano 565 famiglie) affer
mava "Soltanto il tempo potra dire che specie di umanita ver
"ra a nascere da una popolazione destinata a vivere in torri
"e castelli alti 12 ed anche 15 piani ...", e nel 1893 fece
grande scalpore il romanzo di uno scrittore di Chicago, Henry
Fuller, intitolato "Gli abitatori dei picchi" e tutto intes-
suto sulla vita delle persone che abitavano il "Clifton" una
alta costruzione adibita ad appartamenti, troneggiante in pros
simitd di altri due "mostri" di 15 piani, il Tacoma ed il Mo
nadnock: un romanzo notevolmente interessante e fantasiosoma
carico di messaggi piuttosto pessimistici: tuttavia alla lu-
ce delle esperienze di oggi per certi versi ancora fiducioso
in reazioni positive dell'uomo dato che l'autore presuppone-
va rapporti di interesse, di amore, di odio tra le famiglie
che abitavano il mostro mentre - se c'é una cosa di cui pos-
siamo con 1l'esperienza di oggi essere sicuri - & la pressoché
totale indifferenza reciproca delle famiglie che vivono nel-
le costruzioni alte dei nostri giorni: indifferenza che & -

in definitiva ~ una palese repulsa nei riguardi dell'ambien-



te in cui devono vivere.

Poi il problema & passato nelle mani degli psicologi e
dei sociologi: e gli specialisti hanno cercato di dare un
volto al disagio della vita Dell'edificio alto occupandosi
degli effetti sul fisico dell'uomo causati dalle vibrazioni
indotte dal vento oppure dalla conseguenza deli raggruppamen
ti di alti edifici posti a limitata distanza reciproca, dqua
1i assenza diihsolazione e di illuminazione naturale, effet
ti di correnti d'aria -anogmale provocate dalla configurazio
ne a "canyon", effetti di rumori interni ed esterni ecc.

Queste ricerche - a quanto mi & dato sapere - non han-
no portato a conclusioni di particolare interesse né talida
aggredire veramente il nodo del problema: sono arrivate a
stabilire che 1'uomo ha il diritto di sentirsi a disagio quan
do il pavimento della stanza in cui si trova oscilla con ac
celerazioni eccedenti il 5% dell'accelerazione di gravita e
per spostamenti dell'ordine dei 10 cm, e che gli effetti "canyon"
sono particolarmente molesti se implicano convogliamento di u
widita, odori e rumori, e che ha il diritto di diventare di u
more infernale se & sottoposto ad interminabili spostamenti
in verticale ed in orizzontale - conclusioni alle quali pote
vano arrivare col semplice buon senso.

Cosi particolarmente negli ultimi venti anni - le voci
degli psicologi hanno assunto toni sempre pil allarmati. Da
parte di studiosi dell'ambiente si & affermato che, pur non
essendoci prove inconvertibili che la vita negli alti edifi
ci porti alla alterazione mentale, tuttavia & dimostrabile
che alle strutture torreggianti si associa inevitabilmente
un "effetto prigione" deleterio per la psiche; si & osserva
to che, anche se l'uomo & l'animale con le massime capacita
di adattamento dell'ambiente, vi sono certo dei limiti a ta
le capacitad e, se si impiegassero  nel progetto dell'ambiente

in cui deve vivere l'uomo dei criteri per lo meno analoghi



a quelli che si seguono nel progettc dei giardini zoologici
dove si cerca di ricreare l'ambiente gradito agli animali,
probabilmente l'uomo potrebbe trovare qualche motivo di se-
renita e di pace.

Ed ecco che il famoso architetto Fazlur Kahn, uno dei
pionieri degli edifici alti, di fronte alla domanda "la So
cietd permetterd le megastrutture?" si esprime in termini
di notevole ripensamento.

E' vero - egli dice - che se il processo di industria
lizzazione e lo sviluppo demografico continuano con lo stes
so ritmo degli ultimi cento anni le concentrazioni urbane si
si intensificheranno ancora: e magari si potrebbe pensare
che una rispostaconsista in megastrutture dell'ordine dei
120 e 150 piani capaci di ospitare sia le attivitad di lavo
ro, che gli insediamenti abitativi, che le attivita ricrea
tive di tutti coloro che dipendono dallo stesso organismo
produttivo. Peraltro - si affretta a dire - tale prospetti
va appare alienante e pertanto la societd dovra riconside-
rare tutta la scala dei valori urbani e le esigenze del pro
cesso industriale e della pressione demografica dovranno es
sere temperate da una maggiore comprensione dei fondamenta

li bisogni umani da parte di urbanisti, sociologi, tecnici

e scienziati di ogni ramo.

Q00

Ed eccoci giunti cosl alla conclusione di questa chiac
chierata introduttiva che ha probabilmente assunto una into
nazione diversa da quello che vi attendevate o quanto meno
assai meno specialistica di quelle che seguiranno.

E la conclusione €& una sola; il problema di gran lunga
pild importante nella tematica degli edifici alti & il loro

rapporto con l'uomo: di fronte agli interrogativi posti dal



la pressionc demografica e dallo sviluppo dell'economia -

interrogativi di cui nessuno disconosce o sottovalutata la
gravita - dobbiamo essere capaci di rispettare questa prio
rita.

E dobbiamo cominciare col cercare di capirci tra tecni
ci, scienziati, economi, sociologi; tra ingegneri ed architet
ti, tra urbanisti e pianificatori territoriali, tra psicolo
gi ed ecologi.

In realtd - come acutamente ha osservato il prof.Thur-

(x)

limann - nel processo alla Scienza ed alla Tecnica che
oggi sono sul banco degli accusati, cosli come trenta anni fa
erano sull'altare dei benefattori dell'umanitd, una constata
zione, se non un'accusa, appare certa e precisa: quella del-
la incomprensione e della incapacita di comunicare tra le va
rie branche del nostro ormai vastissimo sapere.

I1 mito della torre di Babele, che eravamo abituati a
considerare come una favola pittoresca, & invece una preoc-
cupante realta. Col crescere della nostra torre del sapere,
coll'estendersi enorme dei confini delle Scienze e delle Tec
niche, siamo stati colpiti dalla maledizione della Babele dei
nostri linguaggi, dall'orgoglio delle nostre conquiste, dal-
la incapacitd di comunicarcie di trasfonderci quanto in esse
vi & di buono.

Chiunque abbia una visione appena un po' ampia dei pro-
blemi dell'uomo, una visione eccedente la compiaciuta ammira

oanrin
J—\Jt’J— i S

Q

(o
=

D 11~ 1 3 am
zione delle belle fioriture che nasconoc nel ampo
i

p
cialistico, penso che non potra fare a meno di sottoscrivere
questa affermazione.

Il problema del rapporto fra l'uomo e 1l'edificio altonon

(x) La tecnique, benediction ou malediction?
Brochure du jubilée de 1'A.I.P.C.



@ certo insolubile: e potra essere risolto solo quando scien
ziati, tecnici e specialisti di ogni settore ridsciranno a
infrangere le barriere dei loro linguaggi e - soprattutto -

le barriere delle loro enormi superbie.



Fig. 1 - Mosca - Kalinin Avenue

Fig. 2 - Quartiere satellite Leninodachno (Mosca)



Fig. 3 - Quartiere satellite STRAGINO sulla direttrice nord-est (Mosca)

Fig. 4 - Quartiere satellite Himko-Howrino (Mosca)
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Fig. 6 - Hotel Kosmos-Boulevard della Pace (Mosca)



Fig. 7 - Vienna International Centrum - UN City
(Serve un quartiere generale delle organizzazioni UN
in Vienna e per la IAEA International Atomic Enerqgy
Agency)

Fig. 8

Parigi :

BEdifici Vandamme Nord
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Fig. 10 - Vienna - Nucleo residenziale periferia
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ANTENNE PER PONTI STRALLATI

Argomento trattato dal Prof.Riccardo MORANDI
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INTRODUZIONE

Come verrd pid avanti chiarito, vale la pena d4i soffer-
marsi sulle caratteristiche progettuali 4i una delle men
brature del ponte strallato, l'antenna, che per la sua
funzione finisce per rappresentare l'elemento regolatore
del campo delle tensioni che si distribuiscono nell'inte
ro siastema resistente del ponte stesso.

Come & ben noto, si & convenuto di chiamare "ponte stral
lato” un sigtema resistente a travata rettilinea vincola
ta su appoggi, in parte molto rigidi (le spalle e le pi-
le) ed in parte a comportamento notevolmente differente
dai precedenti e ciod caratterizzato dal valore della lo-
ro costants elastica comparabilmente molto minore, perchd
costituiti dai terminali 4i tiranti (gli stralli) obliqui
passanti sulle estremitd superiori 4i antenne verticali
poste in corrispondenza degli appoggi rigidi @i cui sopra.
Il sistema statico, quindi, che pud definirsi strallato &
costituito da tre elementi : cioé‘l'antenna. i tiranti e
1'impalcato, che determinano un continuo chiuso con tensig
ni circuitanti.

Come giad detto, nel prosieguo ci occuperemo in particolare
dell'antenna e si cominci con i1 considerare che, come ¢
ovvio, questa & sottoposta ad un forte sforzo normale rap-
presentato dalla componente lungo il suo asse delle asioni
trasmasse dal tiranti su di essa convergenti, e da uno sforso
di fiessione e taglio derivante dal fatto che mon tutti 1
carichi gravanti sul ponte presentano laloro risultante gia
cente nel piano, trasversale alltasse del ponte, passante
per gli assi 4i simmetria del bracci di ciascuna antenna.-
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A quanto sopra occorre aggiungere tutte le ationi ester
ne derivanti dalle influenze 4i ambiente quali vento, in
solazioni differenziate, ecc., mentre & da considerare
cha, come tutte le antenne, la nostra strattura & parti-
colarmente sengibile ai moti sismici e cade facilmente in
crisi per regimi d4i instabilitd elastica, guesti dovuti
alltintensitd degli sforzi nommali a cui & sottoposta.
Sard 11 caso perd, prima 4i ogni trattaszione gemeralizra
ta sul calcolo delle antenne, far precedere qualche 4i -
stingione tipologica determinata dalle caratteristiche del
sistema statico a cul esse appartengono,

81 inizi con 11 cansiderare che un'antenna pud appartenere
a due sistemi strallati notevolmente diversi e ciod :
-Iipo I

Per ponti a sistemi multipli di numero indefimito, ciascu
no caratterizzato da antenne sottoposte al massimo momento
Plettente per effetto 41 carichi aleatori alternati,.
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- Tipo II :

Per ponti a due sistemi semplici, ciascuno caratteriz
zato da antenne sottoposte al minimo momento fletten-
te per effetto d4i carichi aleatori dissimmetrici.

FIG, 2
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Ogni tipo pud a sua volta dividersi in due sottotipi
e clod

a) Per 11 caso che i tirant{ siano costituiti da ele—
menti metallici a libero allumgamento al variare del
la tensione dell'acciaio cg 6, per effetto del varia
re del carico sulla trave,

b) Per 11 caso che i tiranti siano del tipo omogeneiszza
to, ciod i1 cui acciaio sia coinvolto entro una guai
na i calcestruzzo, precompressa, e quindi caratterig
gato da una variasione 4i tensione unitaria nell'ac -
claio ¢

Cfé‘s J‘.ﬁ%m‘

in cui cg § & molto minore 41 5 6, essendo A la sezio
ne 4i calcestruzzo che coinvolge l'aceiaio, questo ai
sexione -Q .

E' da precisare inoltre che per tutti 4 sistem{ vale il
concetto che per i carichi permanenti (pesi propri e so -
vwraccarichl permanenti), simmetrici rispetto al piano tra-
sversale passante per 1l'asse delle antenne, la costante ela
stica X delle serzioni singolari delle travate, poste in cor
rispondensa dei terminall ded tiranti, assuma 11 valore di
OO e cid con una ben nota manovra di pretensione dell‘ac
claio dei cavi stessi.

E' noto infine cho.‘nallo ormai numerose applicasioni gia
da tempo realizgate, le due tipologie 44 antemne pid sopra
elencate hanno Pfinito per determinare due espressioni ca-
ratteriall assai di!!erenti tra loro.
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I1 tipo I spesso appare come ua cavalletto a due aste
convergenti in alto, mentre quello II appare come una
unica asta sottile ed a sezione debolmente variabile.

FIG, 3

FIG, 4
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Tutto quanto sopra premesso, si passano ad esporre le

risultanze di alcune ricerche effettuate sull'inciden

za dell'altezza delle antemne sul progetto dell'intero
sistema strallato. Tale altezza & stata assunta quale

variabile indipendente in mezzo alla numerosa congerie
dei parametri che, nelle equazioni costitutive del si-
stema stesso, definiscono le caratteristiche del pro -
getto e ne regolano la distribuzions delle tensioni.
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PARTE PRIMA
LYANTENNA PER IL PONTE DI TIPO I,

Come & stato pil sopra accemnato, questa antenna ¢ carat
terigzata da una forte sollecitasione 4i flessione dovuta
alla condigione 4i carichi non simmetrici rispetto al pia
no verticale trasversale, passante per il suo asse di sim
metria.

Posto lo schema statico di cui alla Fig. 1, la cui risolu
zione & affidata al sistema di cui in seguito, si ricerchi
12 possibilitd 41 determinare 1'altezza ottimale della an-
tenna, in funzione di prestabilite sollecitazioni massime
sia del calcestruzzo dell®impalcato che dell'acciaio del
tiranti, per una gserie di luci comprese entro un campo di
maggior convenienza del tipo del ponte.

g4 & {gtituita la ricerca per le seguenti ipotesi :

- Ponte costituito da un numero indefinito dai luci dello
schema di cui alla Fig. 1, in cui :
Larghegza dell'impalcato : b= 17,5 ml.
Carico permanente
p= A.n+0,3 T/mq.
Per A =2,5 T/mc,
h* = gpessore medio dell'impalcato
0,3 T/mq. : carichi permanenti ripartiti
Carico accidentale moblle :
q = 10 T/ml,
Secondo le norme italiane e trascurando il coefficiente
41 maggiorazione per carichi dinamici date le ampiezze del
le lucl.
La luce generica & suddivisa in tre segmenti uguall come al
Ja Fig. 5.
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Per :
Ai = aree delle sezioni resistenti
Yi = momenti di inerzia
11 = lunghezze delle membrature

Si noti che per 1'antenna Y, rappresenta il valore del

3
momento di inerzia di una mensola equipollente a quello
di una struttura a cavalletto.

Dalle equazioni di equilibrio e congruenza del sistema

elastico 8i ricavano i valori dei tiri dei tiranti :
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L'impalcato & costituito da una serie di nervature con

soletta estradossale ed intradossale per un'altezza to
tale 4i :

9 1
’<"‘15.5 =3

Assunto ora lo schema di cui alla Fig. 6, avremo :

/

Z
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TRAZIONI DEI TIRANTI

B, = 350.000 ¥g/cmq.
E, = 2.100.000 Xg/cmq. per il caso dell'acciaio nudo
E! = 350,000 kg/cmq. per i1 caso dei tiranti omogeneizgzati
b,a
T = <
1 W2 o2
c.2a
T =
2 b2 - c2
in cui :
4 3 2
M
oSSR pL, P, M )
Y, £ E 8 3 3
1 1
2 3 cosgo\ lg coszok 1 :l.2
b = iﬁﬁ-ﬂiiﬁn- b —— § e— & 4 e 1
3E, T4 1 73 11 272
senzo( .13
o e e
By By
sengo\ 13 cosgo\ 13
cC= -
E1 A3 3?1 Y3
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81 prendano ora in considerazione tre ponti ciascuno co-
stituito da un numero indefinito d4i luci da :

ml. 150 ml, 190 ml. 225

e per ciascuno si proceda alla relativa risoluzione del
gsistema elastico, avendo fissato a priori le massime sol-
lecitasioni 4i sicurezza (uguali per tutti i casi) dei va
ri materiali, al variare del valore dell’'angolo ‘f e quin
4l dell’altesza dell'antenna e precisamente :

Calcestruzzo :
6 max = 12% Kg/cmq.

Aceiato 1
Per tiranti nudi :
6 max = 7200 Xg/cmq.
Per tiranti omogeneizzati :
6 max = 8600 Kg/cmq.

I diagrammi che seguono riportano i risultati delle calco
lagioni e permettono alcune congiderazioni atte a determi
nare l'altezza ottimale dell'antenna per le varie 1luci,
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a) Ponte con luci da mil. 150,




PONTE DI LUCE L=150ml .

------- CAVI NUDI PRATICO
CAvl NUDI TEORICO
—— = CA/[ OMOG. PRATICO
................ cA/l OMOG. TEORICO

1600.,._._.__.._ o 0-.'_ 'l.Gm
- '.'-"'o....... “‘w’o'
1400 —

1200 = \\"SJMLL

28.90 3500
ACCIAIO
------ I 318 50.2
%3 el
- —
......................... L 508|
T 36.9
30

HML)
1820 23.30 28.90 3500 7
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La Fig. 8 mostra i diagrammi, al variare dell'angolo cP

e quindi dell*altezza dell'antenna, per il ponte delle ca
ratteristiche giad indicate, della luce teorica tra gli as
31 degli appoggi di ml. 150.

1 diagrammi superiori riportano le guantita totali 4i cal
cestruzzo per impalcato ed antenna, per l'ipotesi dei ti-
ranti ad acciaio nudo, e le quantitd totali 44 calcestruz
zo per impalcato, antenna e tiranti, per 11 caso che que-
sti ultimi siano omogeneigzati, forniti ciod di guaina 4i
calcestruzzo precompresso.

Da un certo punto in poi, poiché evidentemente 1'aumento

ai ) e quindi 1'aumento dell'altezza dell'antenna deter
mina una teorica diminuicione della quantita di calcestruz
zo,irrealizzabile per ragioni di varia natura, & necessario
procedere tenendo conto di certe soglie al disotto delle
quali 11 progettista non pud scendere.

Questa & la ragione per cui i diagrammi delle quantita glo
bali di calcestruzzo ad un certo punto si biforcano in due
rami che rispettivamente indicano le quantitd teoriche e
quelle reali del calcestruzzo,.

Non ci sarebbe bisogno di precisare'che nella quantita rea-
la di calcestruzzo si & anche tenuto conto che l'aumento di
altezza dell'antenna introduce un incremento sensibile del
ia sezione, per non uscire dal dominio 41 sicurezza nei ri-
guardi della sua stabilitd elastica,

Nel nostro caso particolare appare quindl evidente :

a) Per 11 caso dei tiranti d4i acciaio nudo :
11 minimo d4i calcestruzzo (mc. 1750) si riscontra per
1*'antenna dell'altezza di ml. 23,30 e tale valore esau-
disce ogni condizione ottimale, sia dal punto di vista
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statico teorico che da quello funzionale.

b) Per il caso dei tiranti omogeneizzati :
I1 minimo di calcestruzzo si riscontra per l'antenna
dell'altezza di ml, 18,20 (mc., 2000) e tale valore,
anche in questo caso, esaudisce ogni condizione otti
male sia dal punto di vista statico che da quello fun

zionale.

81 esaminino ora i diagrammi inferiori che si riferisco-
no alle quantitd di acciaio armonico necessario per i va
ri casi,

I diagrammi sonoc di immediata lettura : la quantitad di ac
cialo ovviamente diminuisce all'aumentare dell'altezza
dell'antenna e quelle per 11 caso dei tiranti-nudi & mag-
giore di quella dei tiranti omogeneizzati.

Abbiamo cioé diminuito la massima sollecitazione dell'ac-
ciaio per 1la prima ipotesi rispetto alla seconda, per te-

ner conto dellteffetto fatica.



b) Ponte con luci da ml. 190,




PONTE DI LUCE L[=190

MC @

CALCESTRUZZO —————— CAVI NUDI - PRATICO
CAVI NUDI TEORICO
3650 ——.= CAVI OMOG. PRATICO
.............. CA/I OMOG. TEDRICO
3300 %
3100 1
2900 T
2700 | g
" 2650
2500 1 RS = 2500
== T500 "
2300 2:50 ................... 2300
2100 2100 1950
1900 =—
>
2370 3030 3750 4250 (ML)
T /N
ACCIAIO
160
130
100 553
/54
70 .
628
>
2370 3030 37.50 4250 Liime)
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La Fig. 9 mostra i diagrammi, al variare dell'angolo 'j
e quindi dell'altezza dell'antenna, per il ponte della 1lu
ce teorica d4i ml, 190,

calcestruzzo :

1) Tiranti ad acciaio nudo :

La minore quantitd di calcestruzzo (mc. 2400) risulta in
corrispondenza dell’antenna dell'altezza di ml, 37,5C e
per tale valore le sezioni dell‘impalcato e dell’antenna
soddisfano ogni esigenza, sia statica che funzionale.
Un'altezza dell'antenna decisamente minore (ml. 30,30 ad
esempio), produrrebbe un aumento della quantitd di calce
struzzo necegsario per 1'impalcato, mentre un aumento di
tale altezza determinerebbe parimenti una maggiore quan-
titA di calcestruzgo, quest'ultima perd dovuta esclusiva-

mente alle maggiori esigenze dell'antenna stessa.

2) Tiranti omogeneizzati :

L'altezza dell'antenna che comporta la minima quantita
di calcestruzzo & di ml. 37,50,

Acciaio :

sia per i tiranti ad acciaio nudo che per quelli omogeneizza
t4 1'altezza pid conveniente sembra essere quella di circa
ml. 40,00 pothé in tal modo, pur non raggiungendo il minimo
per la quantitd d4i calcestruzzo, & possibile operare una cer

ta economia di acciaio, certamente pid interessante.
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c) Ponte con luci da ml. 225.




PONTE DI LUCE L=225mli

/‘;’ﬁ CALCESTRUZZO
| 00  eeeee- CAVI NUDI PRATICO
4500 ¢—K——= CAVI NUDI! TEORICO
'x o= CAVI OMOG. PRATICO
-:,\- weesssssnees CAV] OMOG, TEORICO
4000+ -c%
35001t
30004
25001
>4
. 2730 3500 4330 5250 HML)
N
5004 &> ACCIAIO
780 k
1401
. 117.7
T | s 5 e — ] 1035
1004 - e 594 ' 1004
= fressaees ..................u.¢8-1-'-6u
| H(Q’il_)
2730 35.00 4330 52507
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La Fig. 10 mostra i diagrammi, al variare dell'angolo cF
e quindi dell'altezza dell'antenna, per il ponte della 1lu
ce teorica di ml. 2235,

Calcestruzzo !
1) Tiranti ad acc;aio nudo

La minore quantitd di calcestruzzo (mc. 3100) risulta

in corrispondenza dell'antenna 4i altesza di ml. 43,30

( P = 30°) e per tale valore le sezioni dell'impalcato
e dell'antenna soddisfano ogni esigenza, sia statica che
fungionale.

si noti 11 forte aumento di calcestruzzo (circa il 30 %)
nel caso si voglia adottare un*antenna dell'altezza di
ml, 35,00 ed addirittura la irragionevolezza delltuso di
antenna di altezza ancora minore.

L'adozione invece di un*antenna di altezza magglore di
ml. 43,30 (ad esempio ml. 52,50) comporta una maggiore
quantitd di calcestruszo (10 %).

2) Tiranti omogemeizgati :
In questo caso la massima ottimizzasione, in tutti i sen

si, si ottiene per un'antenna dell'altezza di ml. 35,00

( CP a 25°),

Da notare perd che la stessa quantitd di calcestruzzo si

ottiene (mc. 3400) anche per un'antenna di ml, 43,30

( (? = 30°),

cid significa che il progetto in questo caso possiede gra
di 4i libertd maggiori che potranno tornare utili per al

tri aspetti : quello estetico per esempio.



- 51 -

Acciaio :

1) Tiranti ad acciaio nudo :
La minore quantitd di acciaio si riscontra per l'anten
na dell'altezza 4i ml. 43,30 ( l? = 30°).

2) Tiranti omogeneimzati :
L'antenna 41 ml. 43,30 ( = 30°) permette evidentemen

te 1'uso di una quantitd 41 acciaio molto prossima al
minimo possibile,

E' da notare in conclusione che la convenienza dell’uso del
l'antenna da ml. 35,00, per i1 caso dei tiranti omogeneizza
ti, per la buona ottimiezazione delle quantitad globali dai
calcestrugzo che comporta, probabilmente risulta frustrata
dalle maggiori quantitid di acciaio armonico, dell'ordine di
grandezza del 9 ¥%.
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DELLA
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0

DEGLI STRALLI
r
/N\ |
—————— CAVI NUDI
———CAVI OMOG,
N 2253
2201 N
______ Ne ACCIAIO
180 \‘133.4 \\
) \
\ e
\.{528\ \\\
1404 \\ S
~
\(3&8\\ N 177 Si2es
pree—s ‘\ \\ '\.\ h"‘*—-;%:—%77
00— | SN HEss T Lo 220Meas
.\'\184 7 ==L _L=190M |86.3
\.7,\9'2 et~ =, =190ML[73.7
Se 76, T
588 ~ .58
60 .. .\:i—..____________5;,1__L_=§Q:‘v£__5_0,2
| . ! 463 L=.T507Wl._"'3-9
250 300 350 /d

20°



- 53 -
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Le Figg. 11 e 12 riportano infine i1 confronti riepiloga-
tivi delle quantitd di acciaio armonico e calcestruzzo
per le varie luci e per le varie inclinazioni degli stral
14,

Da essi confronti si ricava soprattutto la maggiore inci-
givitd dell'intervento dell'omogeneizzazione all'aumenta-
re della luce del ponte,
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PARTE SECONDA
L*ANTENNA PER IL PONTE DI TIPO I,

1

Come & gii stato detto, l'antenna per i1 ponte di tipo
11, caratterizzata dalla condisione d4i minimo momento
flettenta, appartiene ad un complesso composto da due
sistemi semplici, come alla Fig. 2.

Anche in questo caso si & istituita una ricerca dell'al
tezza ottimale, in funzione di prestabilite sollecita -
zioni massime dei materiali, per una serie di luci com-
prese entro un campo di maggior convenienza del tipo di
ponte.

Le ipotesi su cui la detta ricerca & stata fondata hanno

le stease basi di cui a quella precedente e cioe :

Larghezza dell'impalcato :
b= 17,50 ml,
Carichi permanenti :
p = A).h*+0,30 T/mq,
Carico accidentale mobile :
P = 1C T/ml.
Le luci sono suddivise come alla Fig. 13.
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Assunto ora lo schema dicui alla figura ed adottando :
- Per le membrature in calcestruzrzo

31 = 350,000 Xg/cmq.

-~ Per 1 tiranti ad acciaio nudo :
E, = 2,100,000 Kg/cmq.

- Per 1 tiranti omogeneiszati :
E! = 350,000 Kg/cmq.

4 = aree delle sezioni resistenti
Ji = momenti di inerzia
{ = lunghezza delle membrature

sono state determinate le equagioni e congruenze del si-
stema elastico da cui & possibile, con 1tausilio 41 un
calcolatore, ricavare i valori delle tensioni dei vari tj
ranti,

S$i prendanc ora in considerazione tre pontl caratterizza-
ti clascuno dalle seguenti luci centrali :

ml. 200 ml, 250 ml, 300
e per clascuno 4l essi si proceda alla relativa progetta=-
zione del sigtema elastico, avendo fissato a priori le mas
sime sollecitazionl 4i sicurezza (uguali per tutti i casi)
dei vari materiali, al variare del valore dell'altezaza del
l'antenna e precisamente :

Calcestruzzo :
6 max = 125 Xg/cmq.

Acciaio
per tiranti nudd : 6 max = 7200 kg/cmq.
per tiranti omogenizsati : 6 max = 8600 Kg/cmq.
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I diagrammi che seguono riportano i risultati delle cal-
colagioni e permettono alcune considerazioni atte a de~
terminare 1'altezsa ottimale delle antenne per le varie
luci.,

E' da premettere, prima di passare all'esame dello stu -
dio, che in questa sede mon si & creduto opportuno di de
terminare la quantitd di calcestruszzo, suddivisa, come
per 1l'indagine precedente, in teoriche e reali ; questo
per evidenti ragioni di eccessiva complessita, dato il no
tevole numero 4i variabili indipendenti da dover introdur
re nei calcoli.

31 sono determinate cioé soltanto le quantitd reali di cal

cestruzzo .
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a) Ponte con luce centrale da ml, 200,

In questo caso soltanto un dilancio comprendente
il costo dell'acciaio e del calcestruzzo permetterd
di scegliere tra l'altesza 4i ml., 29,00 e 4i ml.37,0,
L'altezza di ml. 46,00 sembra eccessiva,

PONTE DI LUCE L=200 ml

(5)

MC CA/ NUDI
T ————— CAVI OMOG,
CALCESTRUZZ0

) =

4200 4| —

4000 4—atm=

3900 ¢ —

37004

36001

)/

29 37 46 " H(ML)



- 61

T

N\

ACC/AIO
210-4 1208 .

1 — IR v = 170
7ﬂ?iigJmm*55:-f:ggﬁ_~____ _—
130 ¢+ Dttt L

29 37 46

b) Ponte con luce centrale da ml. 250,

In questo caso sembra che, sia per i tiranti nudd

che per quelli omogeneizzati, 1l'altezza dell'antenna
pid conveniente sia 41 ml. 47,00,



PONTE DI LUCE L[=250m!

MC
N CALCESTRUZZ0

CAVI  NUD/
———=—— CAVI OMOG

6500 e
e 5}29___________--—— 6400
! _-"5-50-6--_- o
5000 — 5400
N
36 47 58 7 HML)
.
N\
ACCIAIO
370
350 335
300 -‘r—‘~=‘=—__~~~- . —-—____290
250 280 T T ——— 250
a8

36 47 58 7 H(ML)
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c) Ponte con luce centrale da ml, 300,

Per una luce cosl notevole sembra che l'altezza del-
1'antenna 41 ml, 56,00 rappresenti una buona scelta.
Infatti un calcolo anche approssimato dei due addendi
principali, calcestrusgo ed acciaic “armonico®, dimo -
stra la suddetta convenienza.



~ PONTE DI LUCE L-=300mt

CAvI NUDI @

------ CAVI OMOG.
MC
PR
CALCESTRUZZO
; e —— I S LY S ____ﬁ_r?_Q_OO
9000 1 T
8500+ - ._.__._;_;__...,-.-;_-__-.:"‘_I I
T8300 ' 8100
8000 +— e
7700
7500 v 7400 e ———uncnpe T (ENSES— O ¥
HML)
S
T/\
ACCIAIO
600 +— (990 o
50 +—Foo T ) | 460
———————————— 435 :
400 +—— 85 T T e e e, e 400
HML)
L\
44 56 69 7~
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In conclusione, quindi, si & inteso, con le indagini
pil sopra esposte, porre le basi per una sistematica
ricerca 4i ottimiszaziome per i1 dimensimnamento 4i
sistemi continui che ormai risultano 4i comune appli
cazione,
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EFFETTI SISMICI E DEL VENTO SUGLI EDIFICI ALTI

INTRODUZIONE

Gli edifici alti -in Italia questo attributo pud riferirsi a edifici con
un numero di piani > 15- posseggono normalmente caratteristiche di forma e
strutturali pid regolari di quelle della edilizia minore. La maggior parte
degli edifici & a pianta rettangolare oppure cruciforme, e le dimensioni si
mantengono costanti lungo 1'altezza. Queste caratteristiche di uniformitd si
riflettono naturalmente anche nel comportamento dinamico; per questa ragione
si pud affermare che i1 patrimonio di prove sperimentali eseguite sinora su
edifici - misure di frequenze proprie e di forme di vibrazione - fornisca gié
un quadro sufficiente delle possibili risposte dinamiche alle azioni pid con-
suete, sisma e vento. '

Per uno studio quantitativo della risposta, 1a distribuzione quasi uni-
forme lungo 1'altezza della massa e della rigidezza globale degli edifici
consentono di adottare modelli analitici molto semplici. La soluzione del
problema dinamico diviene con essi diretta e facile. Anche se i1 grado di ac-
curatezza pud non éssere quello richiesto per una analisi definitiva, 1'or-
dine di grandezza & molto buono: i1 loro impiego & quindi specialmente utile
nella fase delle scelte strutturali.

In questo studio si discutono in primo Tuogo, con riferimento a dati spe-
rimentali, i modelli adatti alla rappresentazione della dinamica degli edifi-
ci. Questi modelli vengono quindi applicati per ottenere alcuni dati di ri-
sposta, pilu significativi ai fini della progettazione: i valori massimi del-
1o spostamento in sommitd, del momento ribaltante e dello sforzo di taglio
globale. Queste grandezze sono in diretta relazione, tra 1'altro, con il pro-
getto delle parti non strutturali, come infissi e divisioni interne, con il
confort, con il dimensicnamento dei pilastri ai piani inferiori e della strut-
tura di fondazione.

I due tipi di eccitazione,sisma e vento, sono introdotti nei modelli ana-
1itici cosi come descritti dalla normativa jtaliana.

Per immediatezza di confronto i calcoli sono presentati per fissati va-
lori delle rispettive intensitid (forte sismicitad e forte vento); trattandosi
di problemi lineari, i1 passaggio ad intensitd diverse perd comunqgue ottener-
si mediante semplice proporzionalita.
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L'importanza relativa delle due cause di eccitazione, 1'influenza del
tipo strutturale sulla risposta, la variazione dei vari dati di risposta al
crescere della altezza dell'edificio, sono i principali risultati discussi
in questo studio.

CARATTERISTICHE DINAMICHE DEGLI EDIFICI ALTI

I1 tipo di costruzione pid comune & formato da elementi intelaiati, ai
quali sono eventualmente associate delle pareti o dei nuclei chiusi con fun-
zione di irrigidimento. I1 comportamento statico e dinamico dell'edificio,
che pure varia considerevolmente in funzione delle particolari disposizioni
strutturali, & tuttavia inquadrabile entro due modi limite di funzionamento:
"a taglio" o "a flessione". Nel primo, come ben noto, gli unici gradi di 1i-
bertd esistenti sono le traslazioni e rotazioni rigide piane dei vari oriz -
zontamenti, nel secondo la deformata del fabbricato & quella flessionale di
una mensola disposta verticalmente, le cui sezioni rette sono materializzate
dai solai.

Nella misura in cui un particolare edificio pud essere assimilato ad uno
dei due tipi Timiti, le sue caratteristiche dinamiche sono descritte da sem-
plici espressioni in forma chiusa.

Per una trave a mensoia, funzionante “"a tagliio", si ha:

c (on-1) m \/ K
frequenze proprie T mm— || —
q| prop W, 5 -
g% = 3-5-7T-=- ete. 1)
modi di vibrazione Wy(x)= sin (2n-1) mx
! 2h

e per la mensola "a flessione":

. —2 —
frequenze proprie W, = 0,6 W | ET
he m

Wn

2 2 6,27 - 17,6 - 34,0 - etc. 2

e )
modi di vibrazione Pnlx)= ch Byx - cos Byx _ sh Byx - sin Bpx

ch Byh - cos Byh sh B,h - Bin Bnh

2 1"-'6
(Bn = (@’n)Y

Nella 1) e 2) Kk indica la rigidezza di scorrimento a taglio per unita
di lunghezza, EI 1la rigidezza flessionale, m la massa (costante) per unita
di lunghezza, h 1'altezza dell'edificio.

I primi tre modi di vibrazione per i due tipi sono rappresentati in
fig. 1.
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Fig. 1 - Modi di vibrazione per mensole & comportamento "a fles-

sione™ e "a taglio".

I modi sono stati rappresentati assegnando valore unitario allo sposta-
mento in sommitd: essi apparirebbero pill simili se fossero stati normalizza-

ti rispetto al valore: h
hon(x)'dx

Caratteristica @ la crescita molto pil rapida, per la mensola flessio -
nale, del rapporto tra frequenze superiori e fondamentale.

Alcuni dati sperimentali, rilevati mediante prove di vibrazione forzata
0 con misure di vibrazioni Tibere su edifici alti negli Stati Uniti sono ri-
portati nella Tabella 1 e nella Fig. 2.

X Per gli edifici esaminati i rapporti delle frequenze seguono con buona
approssimazione la legge per le travi "a taglio".

Considerando la diversitd dei fabbricati, i modi di vibrazione non si
presentano molto dissimili. Le maggiori dispersioni si notano nel modo fon-
damentale, che in molti casi appare rappresentabile al meglio mediante una
linea retta. Si nota infine una dipendenza approssimativamente lineare del
primo ‘periodo proprio dal numero dei piani: la costante di proporzionalita
& compresa generalmente nel campo 0,07 + 0,1



Tab. 1 - Caratteristiche dinamiche misurate di edifici
alti (da |5])

< foni
Edificio | N° Piani|  Tipo ?;”E?;nzg‘ pirezione | Titsee) | ToN | watuy | watwy | widw
Union Bank %o Acciaio o0 Long. 3,10 0,078 2,90 5,09 7,18
Los Angeles x3 Trasv. 3,5k 0,088 3,03 .56 7,96
Cenad. Imp. A Long. L,65 0,106 2,90 5,06 7,71
Bank of Comm. Wb | Acciaio U3x30 Trasv. L,65 0,106 2,12 1,78 7,06
I .. Long. L, 46 0,131 3,05 5,58 8,25
3 CIL House 3 Acciaio 513k Trasy. 3,94 0,116 2,8L 5,0l 7,36
Univ.of .cu. 15 Accinio Long. 1,18 0,078 2,65 4,60 6,5b
Med. Center ¢ 31x33 Trasv. 1,18 0,078 2,65 L, 60 6,54
Alexander 15 N 8 Long. 1,27 0,085 3,10 5,29 TWbT
Building > | Aceiaio 21x1 Trasv. 1,37 0,090 3,05 5,27 7,21
Canad .Dept.of . Long. 0,99 0,058 3,75 5,17
\ Acciaio . : o
6 Yealth and 18 L3x27 Trasv. 1,27 0,075 4,26 6,55
Welfare cakesis:
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Fig. 2 - Modi d4i vibrazione sperimentali degli edifici in Tab.l
da (|5]).

I1 tipo di comportamento "a taglio" o "a flessione" dipende in modo es-
senziale dal rapporto esistente tra le rigidezze degli elementi orizzontali
ai piani e verticali interpiano. Assumendo come indice la grandezza:



z (Il/lt) (t = travi 3 p = pilastri)
r (1,/1)

nella quale le sommatorie sono estese a tutti gli elementi orizzontali e ver-
ticali del piano tipo dell'edificio, risulta da analisi numeriche (vedi |2{)che
al di sopra di p=0,1 i1 comportamento approssima quello della trave a taglio.
Nella Fig. 3 sono rappresentati i primi due modi di vibrazione per un edificio
di 16 piani, ottenuti con analisi esatta per due soluzioni strutturali, una con
p=1,5 1'altra con p=0,0001. Le forme sono praticamente coincidenti con quelle
dei rispettivi tipi teorici.

e e e
/ J o7

PRIMO SECONDO
MQDO MODIO

05 10-.0 -05 05 10

Fig. 3 - Forme di vibrazione e coefficienti di partecipazione in
funzione del parametro p

Per i1 calcolo dell'indice p in situazioni pil complesse (travi corte
con tratti rigidi, pareti verticali con aperture, etc.) esistono delle rego-
le approssimate (|1|) o anche tabelle (|7]).

Scelto in base al valore di p 11 modello pid aderente, le espressioni 1)
0 2) forniscono i modi di vibrazione e i rapporti delle frequenze. Per il pe-
riodo fondamentale invece, le incertezze nella valutazione delle costanti glo-
bali K od E1 fanno preferire 1'uso di procedimenti numerici semplificati (|1])
0 addirittura di formule empiriche (|9]) del tipo:

Ty = y*h 3)



ANALISI MODALE DELLA RISPOSTA SISMICA

Se la risposta V(x,t)di un sistema continuo monodimensionale viene po-
sta nella forma:

N
Vix, t) = L (v,(8)+f,(x)) 4)

nella quale pn(x) sono le forme proprie di vibrazione, la equazione di equi-
1ibrio dinamico relativa al modo n si scrive, come ben noto:

- . 2y _ L 5
Y, + 2ve ¥+ wlY, = o e E(t) )
con:
#2(t) = funzione di accelerazione del suoclo
wy, v, = frequenza e smorzamento relativi al modo n
an : = coefficiente di partecipazione del modo n, dipendente dalla

distribuzione della massa e della forma del modo

(h
{2 m(x) 42 (x) *dy
I valori massimi delle funzioni Yn,fn e (¥+z) sono per definizione (quan-
do oy = 1) i valori dei corrispondenti spettri di risposta: Sd(wn,vn),Sviwg,vn)
ed Sa(wn, \‘h) :
Facendo uso della 4) & possibile calcolare il valore massimo, relativo
al singolo modo n, di qualsiasi grandezza di risposta. Si considerano le tre
grandezze:

- spostamento massimo in sommita:

V(h,t)y max = Yn’maqun(h) = %n*Sa,nipn(h) 7)
%

(sa,n = Salw, ,v,))
- sforzo di taglio massimo alla base:
r s h
Qn’n{ax = Jo m(x)-(v(x)+z)max-dx = )o m(x)-anusa,nuf,n(x)adx 8)
-
= 0,°S . m(x) (x)edx
n*Sa,n Jo “Pn

- momento ribaltante alla base:

h h )
Mnomax = g m(x)-(if(x)+i)max'x'dx = 0p*Sa,n g m(x)"]on(x)'x'dx 9)
o o



I1 valore massimo atteso di ciascuna grandezza si otterrd poi applican-
do.la "regola del modulo":

r

|y ‘A
Gy = I G 10)
&

max Ny Mg x

Nelle espressioni precedenti la scelta del modello, ossia la geometria
dei modi, interviene nel coefficiente di partecipazione o, ed entro gli in-
tegrali; 1'altezza dell'edificio nei valori delle frequenze proprie w ed in-
direttamente nei valori dello spettro s, , ; 1'intensitd del sisma infine nel-
la scala di misura dello spettro.

ANALISI MODALE DELLA RISPOSTA AL VENTO

Natura del vento

Gl1i effetti del vento vengono convenientemente trattati separando una
parte statica da una di natura dinamica. La prima deriva dalla componente di
velocitd 1le cui variazioni seguéno cicli annui, stagionali, mensili, diurni,
fino a durate superiori a qualche minuto: la risposta della struttura segue
fedelmente la storia di queste variazioni senza alcuna amplificazione dinami-
ca.

Alle fluttuazioni ad alta frequenza della velocitd attorno al valore
medio corrispondono invece effetti dinamici. La Fig. 4 illustra la diversana-
tura delle due componenti.

VARIAZION! A BASSA FREQUENZA VARIAZIONI AD ALTA FREQUENZA
DETTAGLIO
Velocitd del vento || v
-
w -
T u
o
{
L]
[ 4
>
o

L 1 mese 10 minuti
Fig. 4 - Componehte media u e turbolenta u' della velocitd del
vento.

La velocitd media u @ ottenuta mediando le fluttuazioni in un interval-
1o di qualche minuto, generalmente dieci; attorno ad essa si sviluppa la compo-
nente turbolenta u’, ed ad ogni istante si ha:

u(t) = w(t) + u'{t) 11)



Entrambe le componenti sono a descrizione statistica. Per quanto riguar-
da 7, la descrizione statistica interessante per la progettazione & quella dei
valori massimi annuali. Spetta poi alla Normativa fissare i1 valore della pro-
babilita o del periodo di ritorno (di solito un anno) e fornire quindi il va-
lore del massimo annuale di u caratterizzato da tale probabilita.

La componente u'appare invece come una successione casuale di valori at-
torno alla base di riferimento (u = @ ): la descrizione statistica appropria-
ta & dungue 'un processo aleatorio. Giustificazioni teoriche e rilievi sperimen-
tali stabiliscono che i1 processo pud considerarsi stazionario e a distribuzic
ne Gaussiana.

Poiché queste caratteristiche sono spesso assunte per la simulazione ana-
litica della accelerazione sismica, & spontaneo pensare di trattare i due feno-
meni allo stesso modo, predisponendo cioé per il vento degli spettri di risposta
.analoghi a quelli sismici. La questione non & realizzabile facilmente, perché
mentre 1'eccitazione sismica & indipendente dalle caratteristiche dell'edificio
(astraendo dal problema dell'interazione suolo-struttura), quella del vento di-
pende dalle caratteristiche di forma e dimensionali (larghezza, altezza) del
fabbricato. E' quindi necessario fermarsi alla descrizione di v : trattandosi
di un processo stazionario & sufficiente conoscere la funzione di densitad spet-
trale di potenza: S, (f) . Come & noto, i1 significato fisico della funzione
Sy (f) & legato alla seguente proprietd: il suo integrale, esteso a tutto ii cam-
po di frequenze:, fornisce i1 valore quadratico medio di ' :

[

2 A
= ) Sulf)ear
o]

u

2

La radice quadrata di u' si assume come misura della intensita della tur-
bolenza. s,:(f) descrive dunque i1 modo in cui 1'intensita & distribuita nel
campo delle frequenze.

E' stato mostrato da Davenport (|3|) che la grandezza f.sy'(f) (U142
velocita media all'altezza di 10 metri dal suolo), esaminata U, in funzio-
ne del rapporto _f , & indipendente da U,, €d il suo andamento & con buona
approssimazione V10 1o stesso anche in Tuoghi diversi, a paritd di rugosita su-
perficiale. Le esperienze indicano una dipendenza lineare da tale fattore. La
funzione completa proposta da Davenport é:

.u'\f) - hxa (x - 1200 L) _'2)

ya 13
KTy0 (14x2)7° U0

nella quale x, fattore di trascinamento, dipende dalla rugositd superficiale
e varia da k=0,005 per terreni aperti pianeggianti a x=0,015 nei centri urbani.

Ponendo nella 12) i dati:

- N

= 2L0oo K

cl

U)p = 20 m/sec



si ottiene il diagramma in Fig. 5

0.6

t-Sy (1)
‘Tl.

r/// ’Amuo e period|
degli edifici

s ) / | L//%\);:o,ozah)
Spettro del vento L////f?;égéa

EIO: aom/' ,"./ h=32m
U2z 2400 K 42/=
0.0 /.f//f‘/“/
1000 100 10 5 1 o8 0.
Periedo T (3)
Fig. 5 - Spettro di potenza adimensionale del vento.

Le armoniche di maggiore importanza sono comprese nell'intervallo dei pe-
riodi: 8 <T< 100 secondi. Al crescere della frequenza la densita di potenza
decresce rapidamente, e per T<0,5 sec pud considerarsi trascurabile.

Nella figura & anche indicata la fascia di periodi propri degli edifici
e le corrispondenti altezze, avendo assunto 1a relazione T=0,025 h, riferibi-
le approssimativamente agli edifici in cemento armato. L'effetto dinamico del
vento comincia dunque ad esistere per edifici con periodo proprio T£0,8 sec.
E' interessante considerare che, secondo la normativa italiana, lo spettro di
risposta sismico a partire da tale periodo comincia a descrescere.

Si ricava inoltre dall'esame della Fig. 5 che 1a risposta dinamica degli
edifici al vento & data essenzialmente dal primo modo di vibrazione: salvo che
per edifici molto alti infatti, la potenza di eccitazione corrispondente al
secondo periodo proprio & trascurabile (°).

(°) Vi & anche un'altra ragione per cui i modi superiori hanno importanza se
condaria sulla risposta. Le azioni dinamiche esercitate dal vento in
punt1 distinti della struttura tendono a divenire incorrelate tra loro,
al crescere della frequenza, cosi che 1'effettc medio statistico tende
ad annullarsi.



Risposta delle strutture

Occore in primo Tuogo mettere in relazione la velocitd u del vento misu-
rata in assenza di edificio con la pressione che essa pud esercitare su una
parete posta normalmente alla sua direzione. Questo passaggio, che qualifica
in modo incisivo i1 livello di approssimazione della analisi, & posto general-
mente nella forma:

C (X,Y)’O'U-z(x,Y) ]3)

Q(X,Y) = P

N

nella quale p @ 1a densita dell'aria e Cp(x,y) un coefficiente di pressione
teoricamente variabile da punto a punto in funzione delle caratteristiche di
u(x,y) e aerodinamiche dell'opera investita. Nel seguito Cp sara assunto co-
stante, indipendente dal rapporto larghezza-altezza del fabbricato e dalla ve-
locitd u. E' noto che in tal modo ia 13) diviene anche assai imprecisa nel det-
taglio: cid si verifica in particolare in prossimita dei bordi laterali e del
Tato superiore del fabbricato ed inoltre sulia faccia posteriore a gquella in-
vestita dal vento. Essa & tuttavia adeguata se si cercano gli effetti globali
di pressione su edifici a facce piane con rapporti % non superiori a 8+10.

Si imposta ora 1'analisi modale della struttura con la posizione sempli-
ficata:

V(x,t) = Y(t)—kp(x) 14)

Assumendo cio& i1 solo primo modo per descrivere la risposta. La relativa uni-
ca equazione differenziale nella variabile generalizzata Y(t) si scrive:

: & o =
Y+ 2wvy + w?y = 2 Q(t)

v

B~
el

[$,]
~—

Nella 15) compaiono, oltre alla frequenza fondamentale w, la massa gene-
ralizzata m e la forza generalizzata q(t),risultante delle pressioni agenti sul-
la faccia investita dal vento.

h
= (x) P (x)-a
Jomx kfzx X

r

(x)«@x)+dA
qux (f)(x

Analogamente al caso di sisma, si vuole determinare il valore massimo
della risposta generalizzata: Ypayx. Vi & nel caso del vento un passaggio in
pid: poiché in partenza si possiede 1a statistica della velociti, occorre pri-
ma ricavare quella della pressione generalizzata q(t), definita dalla 16).
L'equazione 15) permette poi i1 passaggio da Q(t) alla risposta generalizzata.

Bi
I

16)

Q(t)

E' da notare perd che la soluzione della 15) fornisce solo la componen-



te "dinamica" della r1sposta (quella dovuta alla turbolenzau'). Per avere la
risposta completa @ quindi da aggiungervi la componente "statica" (dovuta al-
la velocitd media u):

Y max= (¥Yst+¥din) 17)
mex

I1 procedimento per arrivare ad Ymax, che richiede passaggi di dinamica
aleatoria, & riportato in sintesi in Appendice.

11 risultato viene di solito presentato attraverso un fattore, G, che
esprime i1 rapporto tra la risposta massima dinamica e quella statica, in mo-
do che:

Ymax = (1+G)-Yst 18)

11 fattore di amplificazione (1+G), che nella 18) & ri ferito alla rispo-
sta modale, viene poi per comodita riferito alla pressione agente sull'edificio,
ponendo ciod: qmex = (1+G) §, essendo g i1 valore della pressione "statica” o
"media" fornito dalle Norme.

La risposta "statica" generalizzata si pud ottenere dalla 15), ponendo a
zero i termini dipendenti dal tempo:

Q
— 19)

mew

Yot =

Le tre grandezze di risposta gia considerate per 1'azione sismica sono
date ora:

spostamento massimo in sommita

V(h,t)max = Ymax«p(h) = (1+G) _Q -%Xh) 20)
I
sforzo di taglio massimo alla base
| (b (b
Qmax = ) qmgﬁ)-b-dx = (1+4G)*b - ql(x)-dx 21)
X Jo
momento ribaltante massimo alla base
h h
Mmax = S qmgﬁ)'b-x-dx = (1+G)-b-J. a(x)ex-ax 22)
(o] (o]

Nelle espressioni precedenti la geometria dei modi interviene nella for-
za e nella massa generalizzate @ e m e, a rigore, nel fattore di amplifica-
zione dinamica G. Tuttavia la sensibilitd di g alla forma di vibrazione & mol-
to modesta, e data la natura semplificata del procedimento per ottenerio, si
pud nei calcoli trascurarla.
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L'altezza dell'edificio interviene nel 'valore della frequenza fondamen-
tale w, 1'intensitad del vento e la sua distribuzione lungo 1'altezza nella
funzione q(x) (°).

APPLICAZIONI

Al fine di un confronto tra gli effetti prodotti dal sisma e dal vento,
e per meglio isolare 1'influenza delle variabili principali, come 1'altezza
dell'edificio ed i1 modello dinamico, alcune caratteristiche sia degli edifi-
c¢i che delle azioni esterne sono state fissate.

Caratteristiche degli edifici

11 periodo fondamentale & stato assunto proporzionale all'altezza del
fabbricato, nella forma:

T=0,025h , da cui anche: w= 21 = 250
T h
I1 campo di variazione esaminato per 1'altezza va da 20 a 150 metri,men-

tre per la larghezza v, significativa nei riguardi del vento, & stata assunta
1a legge:

b =nh per h = 20
b = 0,25h per h = 150

W = 9290+N 126(15N=1r) nar 2N < h <« 1EA
U CUTU gL I\ AL JVTILL] ped cU I US AOV

Alla massa m, costante per unitd di lunghezza, & stato dato i1 valore:

m=1(0,5-b2) , e risulta quindi, attraverso b, proporzionale al quadra-
g

(°) Per i1 calcolo di Qmex e Mmax si dovrebbero correttamente considerare,cosi
come nel caso sismico, gli integrali delle forze d'inerzia ripartite lungo la
altezza. In tal modo interverrebbe anche per tali grandezze la geometria moda-
le, che & invece assente dalle 21) e 22).
Volendo utilizzare le forze di inerzia, si dovrebbe ricavare un secondo fatto-
re di ampiificazione, relativo alla accelerazione generalizzata massima:

Ymax = G'-Y¥Yst
e quindi operare con le stesse espressioni viste per il caso sismico. L'appros-
simazione delle 21) e 22) 2 d'altra parte omogenea con quella generale del
procedimento.



to dell'altezza del fabbricato.

I1 fattore di smorzamento ha il valore: n = 0,02.

Aziane sismica e del vento

Si & considerato lo spettro di risposta valido per il territorio italia-
no nelle zone di prima categoria. L'espressione analitica dello spettro &:

Se(T) = 0,1l g per T<0,8s =—> h<32m
Sa(T)

0,086.g T"2/3= g.n"2/3 per T>0,8 s ~* h232m

L'accelerazione massima varia dunque inversamente all'altezza, ma in mi-
sura meno che lineare.

Per i1 vento, 1'espressione u(x) Uo (X)% con i valori
(xo

U, = 65 m/s 5 x, = Wom ; o =0,1T , dd luogo al diagramha di pressione
riportato nelle figure 6, 8 e 9.

Al1'altezza di 15C m si ha un valore di 190 kg/m? che corrisponde ad una
zona di forte ventositd, secondo i dati contenuti nella normativa italiana.

I1 primo modo di vibrazione, 1'unico considerato per 1'azione del vento,
ha la forma:

con 8 = 1,5 oppure 0,5 per i due casi di comportamento "a flessione" o "a ta-
glio".

Al fattore di picco, K, & stato assegnato il valore costante K= 3,5 .

Nella Tab. 2 sono raccolti i valori di alcune grandezze, dipendenti dal-
la forma dei modi, che compaiono nelleespressioni delle risposte al sisma e
al vento.

FLESSIONE TAGLIO
1° modo | 2° modo | 3° modo 1° modo| 2° modo| 3° modo
5: vaF(x)-dA = mh * 0,587 0,333 0,191 0,955 0,318 0,191
j: m-%?(x)- dA = m*h » 0?378 0,378 | 0,378 0,750 | 0,750 | 0,750
o, . 1,565 0,876 0,505 1,273 0,L2h 0,254
S: mwf(x)-x-dx =m-h? -| o,k27 0,073 0,023 0,608 0,067 0,02k

Tabella 2



Nella seconda riga sono le masse generalizzate, costanti in tutti i mo-
di ma molto diverse tra il tipo "a flessione" e i1 tipo "a taglio". Sulla
terza i coefficienti di partecipazione, quozienti tra la prima e la seconda
riga. La quarta riga, fornisce i coefficienti per il calcolo del momento alla

base (cfr. eq. 9): si pud gid osservare che i modi superiori al primo danno
un contributo molto secondario.

Nella Fig. 6 sono diagrammati gli spostamenti massimi in sommita in fun-
zione dell'altezza. Indicazioni qualitative sull'andamento di questa grandez-
za di risposta si ottengono dall'esame delle espressioni 6) e 20). La combi-

nazione delle risposte modali per effetto del sisma si esprime, utilizzando
la 6):

3 2 1/2
V(h)max = | Ij [ai * Sa(njewi) 23)
LT e
con: n; =1 ; n, =6,27 ; ny=17,6 per il modello "a flessione"
ng =1 3 n, =3 ;3 ng = 5 per i1 modello "a taglio"
_i," i
H L e |Fa "A Plossions”
] SISMA | : Q038¢
M P——" ITa "A Toglle®
i 0.8 378 T
S0l — B
i Him)
180
VENTO 100
80

LARGHEZZA DELL EDIFICIO:
b 204 0.138 (I50-H)

MAQSA DILL EDIFICIO:

.-%‘! et (%Im)

100 Ho l?‘ﬂ F‘n 140 180
Altezze deif adificio W (m)

Fig. 6 - Spostamenti massimi per effetto del sisma e del vento
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La presenza del fattore n2 a denominatore rende trascurabile, specie per
i1 tipo's flessione" 1'effetto dei modi superiori sullo spostamento in sommi -
ti. In effetti le curve diagrammate, ottenute tramite la 23) sono indistingui-

bili da quelle relative al solo primo modo.

Grazie al maggiore valore del coefficiente di partecipazione a, i1 model-

1o 'a flessione" ha uno spostamento massimo pid grande,nel rapporto 1,565 =1,23.
1,27

In realtd la prima forma di vibrazione di molti fabbricati & pid simile
ad una linea retta che ad una delle due curve adottate, nel qual caso il coef-
ficiente di partecipazione vale: o = 1,5 molto prossimo quindi al maggiore dei

due.
Per quanto riguarda la dipendenza dall'altezza, poiché w? & inversamente

proporzionale ad n?, mentre Sglwy) € proporzionale ad h 3, 1o spostamento

massimo risulta crescente con 1'altezza in ragione poco piu che Tineare (n'-*".
Lo spostamento massimo dovuto al vento & dato daila 20): '
- Q

E.m%

I1 fattore (1+G) & indipendente dalla forma modale; calcolato in funzio-
ne dell'altezza e con i valori fissati per le altre variabili, i1 suo diagram-
ma & riportato nella Fig. 7. I valori maggiori si hanno per fabbricati piu
bassi; dopo una decrescita rapida nel campo da 20 e 50 m, la diminuzione pro-
segue in misura molto modesta. Questo andamento si spiega con il fatto che,
nonostante 1a sensibilita dinamica dell'edificio aumenti con 1'altezza, 1'au-
mento della superficie (specialmente unidirezionale) fa diminuire la pres-

sione dinamica efficace.

5

o

N T EEEEE
®w © O w

8 3 o ® @ &~ &~ &~ ~ @ @ ©o

n‘inNNNNNNNNNNN

L 265"

120 130 140 (50

20 30 40 50 60 70 80 90 100 0
Altezza H(m)

Fig. 7 - Fattore di amplificazione (1+4G) in funzione dell'sltezza H.
La dipendgpza di V(h)pe, dalla forma modale sta in a ed in m. La forza
generalizzata Q & data dalla 16) che esplicitata diviene:

flessione 12,125 bep?®+1 16")

—  (n
= 1 . 2(x 20 XB - =
N ‘go % Cpre ug( )*H (X)7 brdx taglio 18,715
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Dividendo E per la massa generalizzata m (vedi Tab.2) i1 risultato (pro-
porzionale a V(h)pax ) & maggiore per i1 modello flessionale, nella misura di
circa i1 30% .

Circa-ladipendenza complessiva di V(n)max dall'altezza, tenendo conto delle
espressioni di Q, mw ed w; ed anche delle scelte adottate, To spostamento mas-
simo risulta proporzionale ad n2-3% . L'importanza relativa del vento rispetto
al sisma aumenta quindi al crescere dell'altezza. Nell'esempio considerato, e
per i1 modello flessionale, i1 rapporto Vmax sisma yale 3,23 per h=70 e
2,29 per h=150. Per questa altezza, lo Vmax vento gpostamento massimo pro-
dotto dal vento uguaglia quello prodotto da un sisma avente uno spettro di
risposta con plafond: sa = 0,1 , = o,0l4 g: tenendo conto della differente
natura delle due azioni, 1la”> "~ loro rilevanza strutturale pud gid considerar-
si equivalente.

Lo sforzo d1 taglio massimo alla base, in funzione dell'altezza, & dia-
grammato in Fig. 8.

Per quanto riguarda i1 sisma, utilizzando 1a 8) e con i1 nuovo simbolo :

h
m(x)4P. (x) = mehe T.
So ﬁ%. i

lo sforzo di taglio risultante & dato dall'espressione:
3 27 1/2
Qmax = %i [“i Sa(ni-wi)'m-h°Fi] 24)

I valori di ri sono contenuti nella Tab. 2.

L'effetto complessivo dei tre modi & molto simile per i due modelli,spe-
cialmente per le altezze maggiori. Si nota perd che mentre per il tipo "a ta-
glio" la risposta & condizionata dal solo primo modo, per il tipo "a flessio-
ne" il contributo degli altri due & considerevole. Cid & dovuto sia alla for-
ma del modo (cfr. Tab. 2), sia alla forma dello spettro di risposta: la se-
conda e terza frequenza degli edifici "a flessione" cadono infatti,per qua-
tunque altezza, nel tratto a valore costante dello spettro, mentre lo spet-
tro di risposta per 11 secondo modo degli edifici "a tagiio" decresce in fun-
zione dell‘'altezza.

Dalla struttura della 24) si rileva che Qmax cresce prbporziona]mente ad
hz.sq_

Per i1 vento, sviluppando 1a 21) si ottiene:

anax . (1+G) % OCPO pcug b h20+1
x20.(2 a+1)

Questo effetto & dunque proporzionale ad n3-3%. Per h=150, i1 rapporto



Ogax Sisma ¢ 2,24, valore simile a quello trovato per gli spostamenti.

Qmax vento

= 5000
E Sa
s O.lg M "
i —————eee |Fn “A Flassions
SISMA 0.0369
% i Ta “A Tagllo®
= 0.8 ATS Tis)
= . -l
§4ooo 2 s
b H(m)
180} 190 Kg/m®
100} 168
VENTO
8ot 130
]
3000

LARGHEZZA DELL EDIFICIO:
b= 20+ 0138 (I30-H)

MASSA DELL' EDIFICIO:

n|-°'—'5 x b2 (%cm)

2000 P
1000
90 100 16 120 130 140 180
Altezzo deil edificio H (m)
Fig. 8 - Sforzi di taglio massimi per effetto del sisma e del

vento.

Nei diagrammi di Fig. 9 & rappresentato i1 momento alla base dell'edifi-
cio, in funzione del1'altezza. Come gid anticipato, i1 promo modo & determi-
nante per questa grandezza; solo nel modello "a flessione" e per le altezze



maggiori i1 secondo modo offre un piccolo contributo: le ragioni sono le stes-
se indicate per lo sforzo di taglio. L'espressione di Mmex , ricavata dalla 9)
e con il nuovo simbolo:

h
. m(x)' '(x)-x-dx = m-h2 [\
Jo o 1

) 1/2
Mpax = [ %i [“i 85 (nyw;)-m-h2. ¢i] 2] 24)

con i valori di ¢; contenuti nella Tab.2 .

~ 510
E
= Sa
s 0.lg
8 — Fs “A Flesslone"
° SisMm 00369
= o To "A Tagllo"
L Q8 375 T /A
5 i 1 :
B &__M!
Eqm ——r——— 180 4
Him)
180 190 Kg/m?2
vento %0 i
sof 130
0
310
LARGHEZZA DELL EDIFICIO;
b= 20+¢0.38 (130-H)
MASSA DELL' EDIFICIO:
me8 b (Lym)
9 []
2109 o
1108
80 70 80 80 100 16 120 130 40 1o
Altezzn doir edificio H (m)
Fig. 9 - Momenti ribaltanti massimi per effetto del sisma e del

vento.



L'effetto complessivo, analogamente al caso del taglio, & molto simile
per i due modelli: per .1'altezza massima la differenza & del 12%.

L'espressione 24) indica che i1 momento ribaltante cresce con l1a poten-
za 3,34 dell'altezza n.

Per i1 vento, sviluppando la 22) si ottiene:
2o+
Mmax = (1+G) 1 Cp-p-ug —beh
2 x5%(2a+2 )

da cui si rileva che Mmax cresce proporzionalmente ad h*:3%. Per n=150, il
rapporto Mmax sisma vale 2,40 e diminuisce in misura inversa ad n, come del

.~ Mmax vento . . . . .
resto gia osservato per gli analoghi rapporti tra g1i spostamenti
e gli sforzi di taglio.

CONCL USIONI

La geometria di molti edifici alti e le misure delle loro caratteristi-
che dinamiche indicano che & possibile studiarne 1la risposta usando modelli
semplici, governati da tipici rapporti di frequenze e forme di vibrazione.

In questo studio si mostra 1'applicabilita di tali modelli per ricavare in-
dicazioni sulla risposta degli edifici alti all'azione del sisma e del vento.

I risultati ottenuti consentono di enunciare:

- 1'effetto del vento cresce con 1'altezza in misura maggiore dell'effetto
sismico e per altezze intorno a 150 m i problemi strutturali creati dalle
due cause sono di rilevanza comparabile

- lo spostamento massimo in sommita, 1o sforzo di taglio alla base ed i1 mo-
mento ribaltante dovuti al sisma crescono secondo potenze crescenti di h:
approssimativamente 1.5 , 2.5 , 3.5 . G1i stessi effetti dovuti al vento
crescono con potenze 2.5 , 3.5 , L.5

- To spostamento ed i1 momento ribaltante massimi dipendono quasi esclusiva-
mente dal primo modo, lo sforzo di taglio pud dipendere anche dai modi su-
periori

- 1'effetto dei modi superiori tende a crescere con 1'altezza

- le differenze tra i1 modo "a flessione" e i1 modo “a taglio", pur cosi diver-

si nel Toro meccanismo strutturale, sono rilevanti solo nei riguardi degli

spostamenti massimi in sommitd; tuttavia & raro che un edificio reale mani-
festi un primo modo "a taglio", mentre & pii frequente una forma pressocheé

lineare: g1i spostamenti massimi che si ottengono con un modo lineare sono

molto vicini a quelli del modello "a flessione".



 Tali risultati sono indubbjamente legati alle particolari scelte di im-
portanti caratteristiche relative all'edificio, come i1 rapporto larghezza-
altezza e i1 valore della massa, come anche alla scelta della forma e inten-
sita delle cause eccitatrici.

Tuttavia i valori assunti per le caratteristiche si trovano nella fascia
centrale del campo di variabilitd, e le cause eccitatrici sono quelle previste
dalle norme per tutte le costruzioni nel territorio italiano.

Ai risultati resta quindi comunque un sicuro significato qualitativo, e
allo studio un significato di saggio di applicazione tecnica di modelli teori-
ci: 1'importanza pratica di questi modelli aumenterd quanto pil, attraverso
maggiori conoscenze sperimentali, sard possibile collegarli in modo semplice
e bene approssimato alle reali caratteristiche strutturali degli edifici.



APPENDICE

Derivazione del fattore di amplificazione dinamica per effetto del vento

La pressione per unitd di superficie esercitata dal vento su una parete
normale alla sua direfione si pone nella forma:

q(stst) = ']2; Cp(x,y)'p' uz(x,y,t) ( ) A])
nella quale u & la somma della componente media, a bassa frequenza:
u=u+u' A2)

Ai fini della eccitazione dinamica delle strutture solo u' & da conside-
rarso funzione del tempo.

Sostituendo nella Al) e tenendo conto che il termine U'” & trascurabile
in media rispetto ad W 2, si ha:

a(t) = q + alt) = Cpep (% + Geu') A3)

In analisi modale, 1'equazione differenziale di equilibrio dinamico re-
lativa al solo primo modo si presenta nella forma:

Fle) + 20y y(6) + 02 y(t) = 1 (T +Q'(¢)) A4)
dove:
y @& la risposta generalizzata (v(x,t) =Lf(x)'y(t))
h 2
m & la masse generalizzata (@ = m(x)*f(x)-dx )
o :
w e v sonc frequenza e smorzamento del primo modo di vibrazione
Q e Q'(t) sono le forze generalizzate derivanti rispettivamente da q
e da q'(t) :
a = f cpip-:li;f(x) -dxody'
A 2
A5)
Q'(t) = J Cp-o'ﬂ-u'kf(x)-dx-dy
A

(°) Quando non vi & pericolo di confusione si omettono le variabili nei simbo-
11 delle funzioni. Cosi:

. u(x,y,t) = u
Si usera anche: u;, per indicare u(xj,y;)



Nella equazione 4) solo i1 termine Q'(t) produce effetti dinamici. La
risposta dovuta al termine costante q si ottiene direttamente annullando y e
j; .

A6)

1
Yst = —

m-wz

Nel seguito si considerera presente nella 4) il solo termine q'.

La risposta y &, al pari della causa eccitatrice Q', un processo stazio-
nario, Gaussiano, a valor medio nullo. L'analisi ha per scopo la determinazio-
ne del valor quadratico medio, o varianza, di y : o§ . La formulazione del
coefficiente di amplificazione dinamica segue poi immediatamente.

IT1 dato di partenza & 1a componente turbolenta di velocitd u', nota at-
traverso la suo densitd spettrale di potenza: Suiz(f) . Tale funzione & defi-
nita dalla proprieta: !

go Suivz(f)-df = E [ui -u” A7)

ossia che integrandola all'intero campo delle frequenze si ottiene il valore
medio o atteso del prodotto delle velocita in due punti distinti. Se i punti
vengono fatti coincidere, essa fornisce i1 valor quadratico medio di u' nel
punto considerato.

Lo schema seguente indica la sequenza per giungere a c§ .

densita di u' densita di Q' densita di y varianza di y
"m

' At = o2
Suiyz(f) — 85, (f) —> sy(r) —->Josy(f)df = o’

Forma analitica di Su"1,2(f)

La forma proposta da Davenport (|4|) e Vickery (|8]) &:

Su'l,z(f) = Su'(f) . R(xl'yl'xz'YZ‘f) con
_ - 2 _ 2 2 _ 2
R = esp f \[ & (x3-x,) %+ Cy (y1-v,) sl
(ﬁl + E2)/ 2
2n . L(h) /
cu'(f) = 3 um) n = ¢ L(h)
4 \ = ‘
(1+n?) /3 \ a(h) 7
Tunghezza con funzione di scala

e
=
u m

Cxs C costanti



/
Sulla struttura della 8) si possono fare le osservazioni seguenti:

- la densita spettrale di u', g,,, & considerata indipendente dalla posizio-
ne. I1 valore qudratico medio della turbolenza: qi. risulta quindi anch'es-
so indipendente dalla posizione, e in particolare dall'altezza. La funzio-
ne s ,(f) @ diagrammata nella Fig. 5 del testo.

- per la presenza_de]]a funzione R 1a densita di potenza Su" , decresce espo-
nenzialmente con la frequenza (le frequenze superiori sono meno correlate)
e con la distanza fra i due punti considerati; cresce invece secondo una
funzione esponenziale della velocitad media (e quindi dell'altezza).

Densitd di potenza dell'eccitazione ' : 8q' ()

Per ricavare Sq'(f), si parte dal prodotto della funzione Q' in due istan-
ti distinti. Utilizzando 1a 5) si ha :

’

Q'(t) Q' (t+1)

ﬂ
Cpeprusu'(t)-P(x)-dA -J
fooer )
ror A9)
= oz-ui Lt bpewpeut(t) et (t+T) -dA; +dA,
JA A

: Cp-p°ﬁ-u'(t+'r)' x)dA =
i 1

avendo introdotto la nuova funzione:

vo=9(x,y) = Cp(x,y)*fXX) - ulx,y)
u
o]
Eseguendo ora la media nel processo della relazione 9), i prodotti

Q' (t)-Q'(t+1) e u'(t)su'(t+r) a primo e secondo membro si mutano nelle
funzioni di autocorrelazione rispettivamente di Q' e di u' : Ryr(t) edRy' (7).
Le trasformate di Fourier di tali funzioni sono poi le densita di potenza
8,'(f) ed Sury, (£).

Si pud scrivere quindi:

5qi(f) = pz'ﬁi : ¥1°¥2 Sy Z(f)-dAl-dAz A10)
JA-A !

Per calcolare la 10) occorre naturalmente introdurvi le espressioni ana-
litiche di v ed sy, »aggiungendo altre due ipotesi:

8
Px) = X
! (x) AT1)

u(x) E(h)-(%)



La prima della 11) riguarda la forma del modo di vibrazione fondamentale
della strutturas variando i1 coefficiente g si possono riprodurre con buona
approssimazione i modi "a flessione", "a taglio", o altri intermedi.

La seconda afferma che la velocitd media 7 & funzione di una sola varia-
bile, 1'altezza, con una legge di potenza regolata dal parametro q.

Esequita, 1'integrazione della 10), & utile presentare il risultato nel-
la forma:

Sq(f) = Byt (£)ex2(F,2) A12)

2

2
[ Cpeor@(n)eben ] bour2
L 2(1+4g+a) ' (h)

La nuova funzione che compare nella 12) : x2(F,x) & il risultato della
doppia integrazione, sulla superficie investita dal vento, del prodotto di tut-
te le funzioni che dipendono da x ed y, e ciog 1a forma di vibrazione della
struttura, la velocitd media del vento e la sua funzione di correlazione, R.
I1 significato fisico deila funzione x2(F,A) deriva dalla proprietd, mostrata
dalla 12), che, i1 prodotto di essa per la funzione s,:(f), 1a quale riguarda

esclusivamente la turbolenza del vento, conduce alla funzione SQv(f) che de-

scrive invece 1'azione prodotta dal vento sulla struttura. La funzione
x2(F,»), che si & detto dipende dalla geometria della struttura investita a
ddle sue caratteristiche dinamiche, nonché dalle caratteristiche del vento,
prende i1 nome di "ammettenza aerodinamica". Le due variabili adimensionali
Fe X sono definite da:

s - CyeD o Cyefoh A13)

Cyxh ulh)

Densitd di potenza e valor quadratico medio della risposta

Per un sistema dinamico ad un grado di liberta, le cui oscillazioni sono
governat? dall'equazione 4), i1 passaggio tra la densitd di potenza dell'en-

trata: - sqr{f), a quella dell‘uscita: sy(r) & dato dalla nota relazione:
s.(£) = BHE(L) .5 (f) Al4)
Yy wl+ Q'

nella quale H (f) & la funzione di risposta in frequenza del sistema. I1 va-
Tore quadraticﬁ medio della risposta, o§, si ottiene poi integrando la densita.

o2 = J 5,(£) ar A15)
(o]

La deviazione standard, o scarto medio, & la radice quadrata di o2. Esplici-
tando le funzioni che compaiono nella 14), integrando ed eseguendo la radice
quadrata si ottiene:

_ — | oo ~ 172
I SR S PS¢ 2 yaiZ |
° 4



Fattore di amplificazione dinamica

La risposta alla pressione media q, indicata come risposta "statica" .0
"media", & data dalla 6) e vale:

Yst =_1 6 3 1 Cp-p-'EZ(x) -LFX)-G.A = 1 [Cp-p-uz(h)-b-h—{ i
Tey2 e w? 2 mew 2 4 (1+&+

Eseguendo i1 rapporto tra la deviazione standard e la risposta media, ed
introducendo una semplificazione nel calcolo dell'integrale si ottiene:

/o 1/2
12 .
oy EEGENE_ su' (£)ex2(FA)ea £ + 8,1 (£5) Mo x2(Fo0) | =
Yot 1+B*a  u(n) b
> A7)

12
r [B+ls.x2 :\ /
n o]

La definizione dei nuovi simboli r, B ed S risulta dal confronto tra le
due espressioni; f, & la frequenza propria del sistema. I1 valore massimo at-
teso della risposta dinamica & dato infine dal prodotto della deviazione stan-
dard per un fattore, detto "fattore di picco" derivabile analiticamente in ba-
se alle caratteristiche del processo e variabile comunque generalmente entro
i1 campo 3,0<K<3,T.

Si pud scrivere quindi:

1

/2

y( din)max = Keoy = K-r-{ B+ 1 S-xéi\ yst = G-yst A18)
n

avendo cosi definito G, fattore di amplificazione dinamica. La risposta massi-
ma complessiva, statica piu dinamica, vale infine:

ymax = (14 G) Yst A19)
Le funzioni:

r = r{a,s, 1'2, u(h) ) = fattore di rugosita

3 . h C D _ . 0 0
B B(Cz-_L_ » Y—) = fattore di eccitazione frontale

L(h) Cgz-h
x2 = XZ(FO,A) = fattore di riduzione per le dimensioni investite
(h) . s

s = s(f,, %TE7') = fattore di energia di turbolenza

sono ormai calcolate e disponibili in forma di diagrammi (ad es. in [3| e in

18] ).
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FARTE A - NOTE PROGETTUALI SUI GUSCI IN C.A.

A.1l =~ PREMKGSSA

Rispetto alle costruzioni alte di edifieci, 1 gusci delle ciminiere

jn c.a. presentano specifici problemi progettuali connessi da un

loto alla forma propria della struttura, dall'altro lato allfesi-

gtenza di azioni particolari che é obbligatorio mettere in conto

rel progetto.

pttualmente la misura della sicurezza é impostata sul criterio del

Je tensioni ammiesibili assumendo per queste valori differenziati

& secondo della combinazione di azioni considerate nel calcolo.

le moderne proposte di normative, quale quella elaborata dal

CICIND (1) cui si fard sovente riferimento, tengono ben presenti

cueste esigenze. Peraltro, viene riconosciuta la convenienza per

un prossimo futuro di presentare anche misure di tipo probabilisti

co come mi auguro sard studiato dall'apposita commissione mistsa

(B - CICIND in via di formazione.

Nei paesi, come il nostrc, nei quali non esiste una normativa ap -

posita per le ciminiere, si fa riferimento alle normative del c.a.

e a quelle riguardanti le ipotesi di carico sulle costruzioni, mi-

gurando la sicurezza con il criterio delle tensioni ammissibili.

¢Operando in questo modo, strategicamente accettabile, é perd indi-

spensabile considerare i problemil particolari di "forma" e di '"ca-

rico", oui sopra sl é acocennato, e differenziare adeguatamente i

tassi di lavoro con l'aggiunta di precisi limitd dimensionali e

tolleranze.

Per quanto riguarda i problemi connessi alla forma occorre infatti

considerare gli effetti procdotti da:

- il vento e le variazioni di pressione nelle sezioni ad anello
del gusocio,

.« 1 parichi applicati ecoentricamente al guscio,

- le aperture e gli inserti.

Lle azioni particolari che é obbligatorio mettere in oonto hanno &l

oune un carattere esplicito, quali le variazioni di temperatura,

gltre invece derivano in modo implicito dalla particolare geometria

¢ tipologia della struttura (ad esempio, gli effetti del B? ordine).



Tell azioni sonos

le voriazioni di temperatura (salto termico mello spessore del

munoio od insolamento),

~ le esplosioni,

-~ la rotazione della fondazione e l'errore di verticalitai,

- le azioni addizionali dei carichi permanenti conseguenti agli
spostamenti laterali della canna (effetti del 2° ordine).

Prima di fornire alcune indicazioni per la soluzione di tali pro

blemi, vale la pena di riportare qualche considerazione sulle a-

zionl ordinariamente considerate (carichi permanenti, vento e si

sma).

Aog -

AZIONI ORDINARIE (carichi permanenti, vento e sisma)

A.2.)1 = Carichi permanenti

I cuariochi permanenti, oltre a quello proprio del guscio,
sono costituiti da tutti i carichi che gravano sul gu -
Bclo stesso generati da tutte le costruzioni ed opere di
carattore permanente presenti e future.

Per la determinazione delle tensioni occorre stabilire il
massimo ed il minimo wvalore del carico permanente, giac -
ché durante la costruzione della canna lo stato tensiona~
le pid gravoso corrisponde al minimo valore del permanen-
te.

A.2,2 - Vento

La nuova formulazione del vento sulle costruzioni, come
previsto dal dooumento di lavoro CNR (2) attualmente in fa
se di indagine pubblica, sembra ben adattabile al calcolo
dei gusci in ¢.a. delle alte ciminiere.

Cidé potrd essere confermato dai controlli sistematici che
si stanno eseguendo attraverso il confronto dei risultati
derivanti da tale documento oon quelli della proposta
CICGIND (1). Comunque, alla base dei due documenti allinen-
ti oon le altre moderne normative sta la formulazione del-
la pressione "equivalen.e" del wvento Qg come somma della
pressione media e degli effettil dinamici prodotti dalle
raffiche.
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Sostanzinlmente, come é noto, si sorive:

2
1) Qe = _ja_ © V,, * (parte media+parte fluttuante) ,

la parte fluttuante di carico dipendendo dalle vibrazio-
ni della canna e quindi dal periodo T del suo primo modo
proprio di vibrare. I due documenti si diversificano poi
per la concreta espressione della 1) nei suoi termini.
Senza entrare nel merito di tali documenti, per quanto ri
guarda il vento si banno due problemi specifici che vale
la pena di ricordare, il primo relativo all'incremento de
gli effetti del vento prodotto dalle costruzioni poste

nelle vicinanze, il secondo il cosidetto effetto Karman.

Il primo problema si presenta frequentemente nelle centra
11 termoelettriche dove esistono spesso allineate lungo un
asse ancho pid di due ciminiere.

51 puo affermare che il carico di vento su una ciminiera
nprotetta" sopravento da un'altra ciminiera pud essere mag
giore del vento che si dovrebbe considerare se la ciminie-
ra fosse isolata. Tale effetto pud esaltarsi ancora di pid
se vi sono pid di due ciminiere allineate.

L'influenza di una ciminiera sul ocarico di vento agente Bu
un'altra ciminiera poota a valle della prima diventa tra -
gcurabile solo se la distanza fra le due ciminiere & alme-
no dell'ordine di 10 Dmax’ essendo Dmnx il dianetro della
ciminiera maggiore. Pertanto, per distanze minori, tale
influenza non é pid trascurabile e l'unico modo per valu-—-
tarla caso per caso 6 la realizzazione di prove specifiche
nella galleria a vento. Per tale problema pud anche concul
torsi la nota (3).

Similmente dicasi per 1'influenza di altre costruzioni po-
gte nelle vicinanze, le guali entro una certa distonza pos
sono far incromentare anche usensibilmente il cnrico di ven
to usuale. In tali situazioni le prove nella gilleria a

vento sono praticamente indispensabili.

11 secondo problema, vibrazioni trasversali della canna col

pita dal vento, non si presenta quasi mai nel caso delle ci
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miniere in c.a. per due motivi concomitanti, da un lato
la parziale scabrositd della superficie della canna cui

pud assepnursi un numero di Strouhal S, = 0,20, o anche

minore, dall'altro lato il piccolo valzre che ha il pri-
mo periodo proprio T in relazione all'sltezza dolla oan-
na almeno per le ciminiere piud usuali di non grande cnel
lezzan, Il pericolo dell'effetto Karman si pud dire anwui
che sia assolutamente assente nelle canne in c.a. delle
ciminiere multicanne che attualmente si vanno a costrui-
re sempre piu frequentemente, attesi i wvalori di T che
sono dell'ordine di 0,01 H o poco maggiori.

In tali situazioni, per la velocitd critica Vor del ven-

to in grado di generare la scia alternata risulta:

vV = __JE_, = .,d_ll__#_f— = 500 ?ﬁq 9
cr Stj‘ 0,20 . 001 H

e con valori di D/H dell'ordine di 1/10 + 1/12, come ¢é

per le ciminiere multicanne:

Vo = 50 + 40 m/sec .

Tali valori sono nettamente superiori ai 25 m/sec ohe rap-
presentanc 11 massimo di velocitd che viene riconosciuto
per il vento di carattere stazionario (regime liminare)
capace di generare scia alternata. Con velocitd maggiori
(regime turbolento) la "costanza" del vento é di troppo
breve durata per poter eccitare la risonanza della strut-
tura.

A.2.3 - Sisma

Sebbene secondo un parere diffuso, confortato anche da stu
di eutorevoli (ad esempio (4)), 1l'analisi dinsmica di cimi
niere di altezza superiore ai 100 m richlederedbbe di mette
re in conto almeno quattro modi propri di vibrare, in pra-
tica é sufficiente fermarsi ai primi due modi.

In veritd le componenti relative al terzo e quartoc modo non
possono essere trascurate per valutare correttumente ;li ef

fetti nella parte alta della canna (11 cosidetto "colpo di
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frusta"), ma in tali zone si hanno dimensioni generalmente
eguberanti ed i minimi di armatura prescritti per altre e-
sigenze sono pid che sufficienti, nel mentre che verso il
piede tali oomponentl superiori hanno un effetto irrilevan
te.

Pertanto, come anche proposto dal CICIND (1), appare giu-
stificato fermare l'enalisi ai primi due modi propri di vi
brare da '"sommarsi" vettorialmente.

Tale analisi va compiuta con riferimento ad uno spettro di
risposta del terremoto di progetto espresso comunemente, a
.secondo dei codici, in termini di accelerazioni oppure di
velocitd. Per tale terremoto di progetto 6 consolidato com
piere l'analisi considerando il materiale come elastico-1i
neare, omogeneo ed isotropo, mentre potrebbe apparire con-
troverso se sia sufficiente considerare la canna come una
mensola discretizzandola ocon tronchi lineari o non invoce
sia necessario considerarla come un guscio discretizzando-

lo ad esempio con elementi toroidali assialsimmetrici.

Per la prima ipotesi, relativa al materiale, si pud dire
che essa, usualmente acoolta non solo per banali motivi

di semplicité di calcolo, 8 fondata su ragioni obbietti-
ve (vedasi (5)).

Infatti, per tutte le ciminiere studiate le massime ten-
sioni di compressione e di trazione nel calcestruzzo, cal-
colate a sezione interamente reagente, sono risultate non
troppo elevate raggiunge..do al masesimo gli 80 + 90 kg/cm2
per la compressione ed 1 20 + 25 kg/cm2 per la trazione
Peraltro, nello spessore della canna le armature metalli-
ohe hanno per gran parte una distribuzione assialsimmetri-
ca con quantitativi (nelle due direzioni, longitudinale e
circonferenziale) abbastanza costanti sull'altezza della
oiminiera (poiché il diametro e il numero dellc barre cre-
scono verso il piede dove perd cresce anche 1la sezione di

calceastruzzo) e di entitd non molto elevata (ad esempio,

(+) I valori pid vlevat. corrispondmno elle ciminiere di mag-
gior snellezza (ad esempio, quella della Soc. Liquichi-
mica alle Saline Joniche di Heggio Calubria). lo canne
in c.a. delle ciminiere multicanne presentano tensioni
veramente pid ricotte.
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la totale percentuale geometrica ?&THC in direzione longi-

tudinale resta quasi sempre mediamente inferiore al 1) .

Per quanto riguarda i1l dubbio che i risultati dell'analisi
a mensola siano non sufficientemente attendibili por esse-
re impiegati nelle misure di sicurezza, si pud dire che in
effetti le analisi a guscio hanno il pregio di condurre a
distribuzioni degli sforzi nel guscio pid aderenti alla
realtd, ma che cid non ha sostanziale influenza sulla mi-
sura della sicurezza.

Ci6 perché gli eventuali magmiori valori delle tensioni ri
sultanti dall'analisi a guscio, rispetto a quelli della so
luzione a mensola che sono distribuiti linearmente nella
sezione, risulteno piuttosto limitati, in aggiunta al fatto
che tali tensioni da permanente e siesma (e analogamente di-
casi per il caso del vento) sono solo una parte della ten-
sione complessiva.

Le risultanti globall sulla sezione sono naturalmente equi~-
valenti nelle due analisi (a guscio e a mensola), cosi come
praticamente l'entitd e la distribuzione degli spostementi
laterali della canna. Pertanto si pudé affermare che tali ef
fetti, che possono dirsi secondari, connessi all'iperstati-
citd della sezione ad an:llo e messi in evidenza dall'anali
sl a guscio, sono veramente trascurabili.(+)
Sempre per il sisma appare pure consolidato fare la sola ve
rifica per 1l sisma di progetto in campo elastico-lineare
essendo implicitamente soddisfatto ocon tale verifica il com
portamento della struttura in presenza di un sisma sccezio-
nale. ‘

Invece, é bene ricordare che per ottenere la corretta ri-
sposta strutturale al sisma é necessario considerare non
solo l'interazione terrano-struttura, ma anche quella even-

tuale delle diverse strutture portanti.

+
La conclusione precedente era stata messa in luce nella
gid citata (5).
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Il primo problema, ben noto, é stato esplorato nei riguar-
di degli offctti del 2° ordine nella gid citata (5) e ri -
preso in (6), 1 cui risultati fondamentali saranno riporta
ti al successivo punto A.4.4. Per contepiriare la deformabi
litd del suolo si pud »rocedere in due modi, mediante la
funzione di trasferimento F (P) tra il sistema risultante
delle forze applicate dal '"mat" di fondazione al terreno e
le componenti dello spostamento del baricentro del mat stes
so (vedi (5)), oppure mediante opportuna disoretizzazione
del terreno al di sotto del mat di fondazione con modalitd
diverse a secondo della natura del terreno stesso che va a
deguatamente esplorato (vedi (6)).(+)

Il secondo problema, relativo all‘interazione fra le diver
se strutture, non ha luogo a considerarsi tutte le volte
che le canne internme sono formate da tronchi sovrapposti,
poiché per parte loro le strutture di sostegno interne al-
la canna in c.2. non forniscono vincoli al libero mposta -
mento della canna stessa. Il problema invece pud porsi quan
do le canne interne sono continue e vincolato alla canna in
c.a., come ad esempio Bi 6 verificato per la ciminiera EIEL
di Porto Tolle. Anche in questo caso perd si é potuta fare
1'analisi considerando come resistente la sola canna in c.a.
poiché le canne interne continue in acciaio erano vincolate
con tirmtature molto deformabili alla canna in c.a. si da non
costituire un sostunziale impedimento al libero spostamento

di quecta.

A.3 - PROBLEMY CONNESSI ALLA FORMA

A.3.1. - Vento e variazioni di pressione nelle sezioni

ad anello (ovelizzazione)
Come 6 noto, il vento ha un effetto locale sulle sezioni ad
anello del guscio giacché la sua pressione ha una disiribu-

zione del tipo rappresentato in fig. 1.

(+)
La discretizzazione del suolo richiede sempre un compu-
ter di non piccola capacitd,
Per approcci piud semplici vedasi ad esempio (7).



W
D= 2R S ,__..,.._ direzione
N del vento

; N

W/ #'

14

sezione '
alla quota 2

Considerando la proposta CICIND (1), per tale pressione

gi pud proporre l'espressione:

2) p(z9)= q,2)- (- 0,66 + 0,66 5 + 098 cos 26 +

+ 0,40 €05 3(p ~ O11 CO5 4 —~ 0,03 cos5@),
che approssima la distribuzione con una gerie di Fourier.
La pressione equivalente del wvento q'e(z) alla gquota z va
calcolata tenendo conto dell'effetto raffiche, ma non ov-
viamente delle vibrazioni della canna (pertanto q' < a,,
all'incirca q'_ = 0,85 qe).

Con la 2) i momenti flettentl valgono:

3) M(2,9) =9qe() - ofq%R_a ws2p , (Mm4)

chiaramente proporzionali al quadrato del raggio.

In tal modo gli effetti di ovalizzazione possono raggiunge-
re valori significativi nelle ciminiere tozze (ad esempio,
in quelle multicanne).

Conseguono anche forze assiali circonferenziali che vanno
sommate a quella di valore costante prodotta dalla diffe-
renza di pressione media esistente fra 1'interno ¢ l'ester
no della cenna. Tuttavie nelle ordinarie cannc in c.8a, tali

+
forze sono cosi modeste da poter essere trascurate ( ).

(+)

Non pudé dirsi altrettanto quando si produce artificial-
mente una sovrapressione all'interno della canna o 10
questa, funzionando dironttnmente da condotto por il fu-
mo, presenta una strozzatura in sommitd.



- 106 -

Ael.2. -~ Cariohi eccentrici sul guscio

Come 6 noto, i sostegni offerti dalla canna in c.a., alle
strutture interne della ciminiera (impalcati e canne in-
terne) non possono essere costituiti da una mensola con-
tinua ad anello, pena l'insorgere di pericolosi sforzi

termici, ma devono essere discontinui (fig. 2).

- Fig. 2 -

A parte altre valutazioni (ad esempio (8)), la proposta
CICIND (1) essegna al momento flettente m; longitudinale
(cioé su sezioni ortogonali alla verticale) esintente nel

lo speussore del guecio l'esprecsione:

0,6 M 2
4) Ay ’ (d .

¢ VRt " VRt

chiaramente essendo sollecitate le fibre esternc del gu-
socio al di sotto del sostegno e quelle interne al di so-
pra. Pertanto l'armatura metallica va posta su entrambe le
facce del guscio e pud essere distridbuita su una larghezza

2 Beff. essendo Beff. calcolabile con 1la relazione:

5)  Bger. = 0,8\t
A.3.3. - Aperture ed inserti

In corrispondenza alle aperture e agli insertl della cenna
in c.a. 8i hanno concentrazioni di sforzi che devono essere
valutati in modo appropriato e che richiedono un adattamon-—

to dolle mezioni resistenti, in generc particolanri addensn—

—'—_ = parametro di smorzamento),
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menti e disposizioni delle armature metalliche.

Le indicazioni di talune normative (ad esempio (9)) hanno
valore in situazioni medie e comunque non danno informa -
zioni sull'accrescimento degli sforzi. Intorno agli imboc
chi dei fumi ed ancor pid in corrispondonza delle apertu-
Te rettangolari al piede, che hanno seppur provvisoriamente
dimensioni veramente grandi per necessitd operative, pare
indispensabile eseguire analisi locali mediante gli elemen
ti finiti per esplorare l'effettiva situuzione tensionale.
Tali analisi, fino alle dimensioni B = 0,5 D ed L =2 7D
della larghezza B e dell'altezza L dell'apertura rettango-
~ lare (fig. 3), sono state eseguitc una volta per tutte dal
CICIND (vedasi (1), Appendix L) ed hanno consentito di pro

porre precise misure di sicurezza.

Innanzitutto, come principi di base si riconosce che:

- il massimo di concentrazione di sforzi si manifoata negli
angoli (I),

- le plasticizzazione e le fessurazioni lungo i bordi wverti
cali (II) riducono anche sensibilmente la rigidezza della
struttura, talché conviene limitere le tensioni di compres
sione al valore 0,625 Lo

- le fessurazioni di carattere asnche permanente lungo 1 bor-
di orizzontali (III) possono avere riflecsi sulla durabili
td della struttura.
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11 oomplesso di analisi agli elementi finitl di ocui si é

detto ha consentito di formulare le seguenti rolazioni ap-—
prossimate valide fino alle dimensioni B = 0,5 D, L = 2 D.
Per aperture di dimensioni maggiori, per le quali potrebbs
ro anche verificarsi fenomeni di instabilitd lungo i bordi,

€ indispensabile ricorrere ad indagini particolari(+).

Per quanto riguarda i bordi verticali (II), la massima ten
sione dl compressione nel calcestruzzo max GC pué esse-
re calcolata moltiplicando la massima tonsione 6:9*' deri-
vante da un calcolo a mensola con sezione aperta per la
presenza dell'apertura (vedasi ad esempio (11)) per un coef
ficiente )(C dato dalla relazione :

6) Xc:’ 4+ 014B>\ )

essendo il parametro di smorzamento A H

N A = ‘ :
VARET:

Tale coefficiente di maggiorazione )(c 8l riduce allontanan

dosi dal bordo verticale secondo la legge esponenziale:

5 X, - LFQ4BA-625VA

essendo Yy 1la distanza dal bordo.

A tale compressione deve aggiungersi quella prodotta dai mo-
menti flettentli trasversali m, esistenti nello spesoore e va
lutabile allse distanza y dal bordo con la relazione:

- 2,5y

9) 6;* G - 01BN\ e

=
Fess.

Pertanto, senza tener conto degli effetti termici, la misura

della sicurezze va fatta secondo la relaziones

10) 6:'*- (1+ O.BBX) < 0,625 fc.k )

(+) per tali instebilitd pud vedersi lo studio (10) dal qua
le perd risulta che in generale per le cemne in c.a. del
le ciminiere non sono da temersi fenomeni di inotabilitd
lungo i bordi.
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11 fattore di concentrazione delle tensioni 7(cpu6

essere trascurato,e farsi quindi misure di tipo ordi-
nario, se 1'apertura 8 munita di ringrossi di rinforzo
(edge beams) i quali perd per essere efficaci devono
presentare una sezione minima di valore 1 Bt.
L'incremento tensionale richiede ooorentgmente un in-
cremento d'armatura verticale secondo un coefficiente
che si scrive, tenendo conto dell'effetto flessionale,

in modo analogo:?
~-2,5¥A
1) X, = (1+05BXe ).

1L'armature va ripartita ovviamente sulle due facce del

guscio.

Per quanto riguards i bordi orizzontali (III), che si
pud dire siano i bordi di "travi parete" caricate dal-
le tensioni verticali esistenti nella canna, lo stato
tensionale di trazione pud essere espresso in funzione
della tensione di compressione (verticale) 623 derivan
te da un calcolo a mensola con sezione ad anello chiusa.
Precisamente, la totale forza di irazione lungo i bordi

¢ dota approscimativamente dalla rclazione:
o
12) N = ope Bt.g. ,

mentre per la massima trazione nel calcestruzzo in corri

spondenza ealla mezgzeria dell'apertura pué porsi:

13) max 6‘ct = 6,

i1 che comporta quasi sempre la comparse di fegsurazioni.
I1 momento flettente m, trasversale nello spessore su £6-
zioni ortogonali alla circonferenza raggliunge 11l valore

massimo lungo il bordo ed € calcolabile con la relazione:

3
14) max m = 0,006 B VRt. Gf ’
[ RQ .

annullandosi alla distanza 0,8 B dal bordo stesso.
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I ripultati precedenti sono sempre applicabili fino ai 1li-
miti dimennionali B = 0,5 D, L = 2 D, mentre per dimensio-
ni maggiori risulta indispensabile un'indagine specifica.

Aed - = AZIONI PARTICOLARY

A.dols = Variazioni di temperatura

Due sono le variazioni di cui occorre tener conto, il sal-
to termico nello spessore della canna in c.a. e la differen
ze di temperatura fra le due facce della canna steesa, quel
la colpita dal sole e quella in ombra (insolamento).

Il salto termico nello spessore provoca in direzione verti-
cale un sensibile aumento delle tensioni nei due materiali

e nelle parti alte della canna, specie se accompagnato dal-
le flessioni indotte dai ocarichi eccentrici sui sostegni in
terni, pud dar luogo a pericolose fespurazioni orizzontall.
In direzione ocirconferenziale, sommato agli effetti di ova-
lizzazione, dd luogo & stati tensionali di una certa enti-
td, ma quel che pid importa a fessurazioni verticali spes-
go di oarattere permanente.

L'insolamento produce una deformazione laterale della canna
oui conseguono effetti del 2%rdine che in genere rispetto a
quelli del 1° ordine potrebbero anche essere trascurati. Non
cosf pud dirsi delle conseguenze che possono cubire le ocanne
interne o i rivestimenti protettivi a causa di tale sposta-
mento laterale.

Pertanto, gli effetti delle due variazioni di temperatura de
vono essere studiati in modo corretto e combinati con atten-

zione a quelli prodotti dalle altre azioni.

Per quanto riguarda gli effetti del salto termico nello spes
sore, in direzione verticale la combinazione degli sforzi
prodotti da tale salto tormico e di quelli prodotti da even-
tuali momenti flettenti dovuti a sostegni interni (effetti
looali) con lo stato tensionale dovuto al carichi permanenti
ed al carico laterale (vento o sisma) pud farsi seguendo le
indicazioni di M. Diver e R. W. Pierce riportate dal CICIND (1)
quale estensione delle formule ACI (9).
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Per avere un ordine di grandezza dell'importanza di tale
salto termico, si pud dire di larga massima che 1'aumen-

to di compressione sul calcestruzzo espresso in Kg/cm2

pud valutarsi in —é'-t']}; AT, essendo AT il salto

termico espresso in gradi centigradi. Invece gli effetti
sulle armature possono addirittura essere trascurati poil
ché le fessurazioni e le plasticizzazioni locali riduco-
no gensibilmente le punte tensionali derivanti da un cal
colo elastico.

L'esame della fig. 4 mostra sinteticamente cosa acoasde nei
due materiali. Per l'acciaio risulta che 1l'armatura ester-
na,situata cioé sul lato esterno dalla parte sopravento,
pud ragriunpgere elevati stati tensionali sino ad entrare
in campa plastico. Le risultanti delle trazioni nei due
strati di armatura nella zona pid sollecitata vengono a
pareggiarsi, cosiocché pud dirsi che ai fini progettuali la

temperatura non ha influenza ( (1) ).

]
Q l + AV weuo setssons
G
K K K L3
o e s A

(
N

MaxGe wanG e

ACCIA IO (SEZ. k-K)
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Naturalmente in tale zona si manifestano fessurazionl leg-
germente piud ampie sul lato esterno, ma se il salto termi-
co AT non supera il valore di 100 ¢ 120° le aperture mas
sime W oax delle fessure restano contenute entro 1

0,10 + 0,15 mm che costituiscono un valore praticamente ac
cettabile anche per un ambiente meveramente aggressivo.

Pid gravi sono le conseguenze del salto termico in direszio
ne circonferenziale, sommate agli effetti dell'ovalizzazio
ne sotto il cerico di vento. La preoccupazione non é tanto
lo stato tensionale, ma la fessurazione che pud avere tal-—
~volta un carattere permanente.

La copertura di sicurezza a tale pericolo viene ottemuta
nei codici prescrivende un minimo 4'armatura ciroonferenzia
le, ohe pud ridursi con 1l'impiego di barre di piccolo diame
tro, variabile in dipendenza dell'apertura massima Woax
oconsentita per le fessure, come 6 rappresentato ad esempio

nella fig. 5 tratta dal CICIND (1).

§o tot.

0.4

0,3

0,2

0,1

A

0.4 mm

W

80lo per aqciai ad alto limite ellastico

=
0 5 10 15 20 25
_ diametro @
( §° tot, = 100 .A.so/Ao) delle barre (mm)
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Per quanto riguarda gli effetti dell'insolamento, assumen-
do una distribuzione lineare della temperatura sulla tota-
le larghezza della canna e indicando con AT la differenza
delle temperature medie esistenti nella parte del guscio
colpito dal sole e in quella all'ombra, il massimo sposta~-
mento della sommitd della canna pud essere stimato con la

Telazione:

o -1

2
15) wax %= HobT (ya4s” 7).
2D

Agli spostamenti laterali conseguono momenti flettenti del

"2° ordine prodotti dai carichi permanenti, il oui valore

al piede della canna in c.a. pud essere stimato con la re-

lazionet
2
16) M = H__.O_C._A.l G‘tot. ’
D
esgendo G la risultante dei carichi permanenti.

tot.
Come si vedrd in A.4.4., in termini di tensioni tali effet-

t¥1 sono trascurabili, mentre come si é gid rioordato posso-
no essere gravi gli effetti sulle canne interne e sui rive-
stimenti (+).

A.4.2. - Esplosioni

Come 6 noto, nella filosofia della sicurezze devono essere
prese in considerazione sia le esplosioni di ocarattere ester~
no, eeree o sotterranee, sia quelle che possono avvenire al-
lt'interno della canna in c.a.

Per le prime, le possibilitd di resistenza della canna al
vento @ al sisma sono in genere sufficienti a garantire la
resistenza alle esplosioni o ad altre onde d4i pressione di
grande velocitd che abbiano & partire da una distenza non
inferiore ai 100 m.

I capitolati speciali attraverso 1l'indicazione di pid seve-

ri venti o sismi di progetto possono provvedere alla sicurez

(+)
L'analisi delle deformazioni delle canne in c.a. sot-
to insolamento sono riportate in (12), sulla scorta
di risultati sperimentali.
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za allorché la sorgente dell'onda di pressione deve esse-
re ipotizzata a distanze minori.

Per le esplosioni che possono avvenire all'interno, B0l~
tanto la disposizione di adeguati pannelli o la formazio-
ne di setti anti-esplosione sono in grado di limitere i
danneggiamenti sia alla canna in c.a. che alle costruzio-

ni poste al suo interno,

A.4.3. — Rotazione della fondazione ed errore

di verticalitd
1a possibilitd 4i una rotazione della fondazione va messa
Iin conto non solo, come si é gid ricordato, per la corret-
ta costruzione della risposta dinamica della struttura, ma
perché sotto i carichi laterali che danno luogo ad un mo -~
mento flettente M sulla fondazione, questa ruota ed i cari
chi permenenti vengono a produrre effetti del 2° ordine.
In via approssimata tale rotazione ﬁ) pud essere ctimata con

le relazioni:

M
17) D= N nel caso di una fondazione cir-
1,5 E.R > colare a platea senza rifluimen
e to del terreno,
18) Y = M nel caso di una fondazione su
’5 <L‘ _x'z. k_' pali,
B2k,
Et é 11 modulo di elastiocitd del terreno,
R é 11 ragplo esterno del mat circolare di fondazione,
m
g% - 1 é 11 fattore di interferenza dei pali
1+ 6'%— \(d = diametro dei pali, t = distanza),
xp é la distanza del palo generico dall'asse di rotazione,
kp é la costante "elastica" di un palo.

Come nel caso dell'insolamento (vedasi il successivo punto
A.4.4), l'effetto del 2° ordine prodotto dalla rotazione

é in gencre trascurabile, a meno che il torreno sottostante
presenti cedimenti molto differonzianti per una cospioua o

sopratutto superficiale disomogeneitd.
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Per l'errore di verticalitd, connesso alla tecnologia co-
struttivﬁ impiegata per la canna in c.a., si pud dire che
esso é contenuto in realtd entro limiti non proprio trascu—
rabili (1 « 2%o0 H), ma che in termini tensionali gli ef-
fetti del 2° ordine che ne conseguono sono invece trascu-
rabili,

A.4.4, - Effetti del 2° ordine

Per quanto riguarda l'insolamento e la rotazione della fon-
dazione, in precedenza si é indicato che i conseguenfi oeffet-
ti del 2% ordine sono praticamente trascurabili, a maggilor
ragione quando trattasi di ciminiere tozze.

Nelle figg. 6 e 7 tratte dalla nota (5) sono riportati gli
spostamentijg prodotti dalle azioni di progetto del 1° or-
dine ed i conseguenti momenti flettenti M, del 1° ordine, rap
portati a quelli M del 2°, per le due ciminiere ENEL di Milaz
z0 e QULF di Bertonico. Quali azioni di progetto si sono con-
siderati un sisma per zone sismiche di 28 categoria secondo
la normative italiana ed una differenze di temperatura A T
lineare sulla totale larghezza della canna in presenza di un
terreno avente modulo di elastioitd trasversale 0 e coeffi-
oiente di Poisson I* = 0,35.

AT 0" gr.10°
0400, Grroa aTe0" '
L2 W e (‘I' -:' ho® -
s RN 1" T TP f AT-10 ar-10* . ] 40" AL30°  AT.10°
2 . ATa0* G40 6.200
e il tm) G-800 =
aT.
To 30° O-QWl'k.l
G-200 hg/em?
100 —{ -
|
78~ n
L}
L}
|
|
|
| 40 — -
28 - ~
|
Y
o 1
> i {,;. % T T T 1 T T Mc
e T N o 20 40 ®0 cm ] .02 14 ..
INGERT ‘ W
b Figo 6 -
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Ad esempio, pud porsi attenzione alle curve di fig. 6
tracciate per G = 800 Kg/cm2 (ossia relative ad un terrenmo
molto poco deformabile) e per i valori di Ar = o3 105 30%€.
Come si pud vedere, salvo le zone alte della canna dove perd
si ha una riserva propria di resistenza, se € vero che passan
doda AT 0% a AT s 20° (valore massimo che ha senso
considerare) i momenti flettenti del 2° ordine aumontono sen-
gibilmente in media raddoppiando, é altresi vero che i rap -
porti MO/M s1 mantengono entro il 2% ciroca.

Analoghe considerazioni possono farsi considerando ad esempilo
le curve per AT = 10°C e G variabile.

Proprio allo scopo di vedere l'influenza di AT a G = cost.
oppure di G a AT = cost. sono state calcolate le risposte
della struttura nel caso della ciminiera ENEL di Milorzo, Efe
se sono riportate in fig. 8 ancora tratta da (9).
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G 400 kgfms AT= 10°C

g (l‘l'-o' B0 AT.20° AT 40 bR /" :000 Q=00 0.=200kg£m
100 4 100
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0 - 204

% 1 25+
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- Fig ® 8 (=]

In tale pubblicazione si conclude oon la proposta di mag-
glorare lievemente di qualoche unitd per cento le agioni
di progetto del 1° ordine per tener conto degli effettii
del 2° ordine.

Quando si vadano ad esplorare gli effetti Mo/m in presen-
za di azioni del 1° ordine di carattere eccezionale (ei -
ema eccezionale, ad esempio con accelerazione massima del
terreno pari a 0,3 g che pud ragionevolmente considerarsi
come un valore limite superiore per le zone sismiche di
2% categoria), 1'indagine compiuta in (5) ha portato a
conclusioni meno ottimistiche. Dalla fig. 9 relativa al-
la ciminjera ENEL di Milagzo per un suolo non cedevole e
ingolamento nullo potrebbe dedursi che trascurare Mo equi
vale approssimativamente a mettere in conto azioni sismi-
ohe di circa 11 19% inferiori nel caso in esame.
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Ovviamente, sotto le azionl sismiche ecocezionali 1'influen=
za della temperatura ZXT non pudé che risultare e roentual-
mente di molto inferiore e pure risulta un poco attenuata
1'influenza della cedevolszza del suolo.

Ricordando tuttavia la filosofia della sicurezza che sta al
l1s base delle verifiche sismiche (ad esempio (13)), proprio
nel caso delle canne in c.a. delle oiminiere, che preseniano
ottima duttilitd attesi i quontitativi d'armatura vorticale
ed il parziale confinamento del caleestruzzo operato dallo
armature circonferenziali, si pud tranquillamente omettere
la verifica per il eisma eccezionale ritenendola automatica~
mente soddisfatta quando sia soddisfatta quella per il sisma
di progetto.

Pertanto, gli effetti del 2° ordine vanno considerati solo
in corrispondenze alle azioni di propetto del 1° ordine (ven
to o sisma di progetto, eventualmente ingolamento e rotazio-

ne della fondazione).
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Cosf nel CICIND (1), a parte gli eventuali effetti del
2° ordine prodottl dall'insolamento e dalla rotazione
della fondazione, per i momenti del 2° ordine conseguen-
ti al carico di vento si propone la seguente espressione:

HZ

2 32° ’
19) Mc(z) = 0'1%(:(' (éc+ es\)ma.x ) (1— 7 %5) G+°+-’

essendo ( €, + &s) nay L@ messima differenza delle defor-

mazioni specifiche § dei due materiali nella sezione al

viede, G il totale carico permanente, z la quota gene-~

tot.

rica letta a partire dal piede (+).

LIMITI DIMINSIONALI E TOLLERANZE
Tutte le normative esistenti sulle canne in c.a., delle oi-

miniere prevedono procisi limiti dimensionali e tolleranze,

in particolar modo riguardanti le armature, soprattutto per

rrevenire le oconseguenze dannose di un eccesso di fessura -

zione.

La moderna proposta CICIND (1) dd prescrizioni per gli spes

sori della canna, per l'armatura verticale e per quella oir

confercnziale. Precisamontets’

- lo spessore minimo per le canne in o.a. gettate in opera
é 200 mm, ,

= il minimo ricoprimento delle barre deve essere 30 mm con
una tolleranza di +20 mm e -10 mm,

- l'armatura verticale disposta sul lato esterno della can
na (A

e su quello interno (A » con interas
—

sv est. sv int.)
se fra le barre non superiore a 250 mm, deve presentare

complessivamente una percentuale ?v a5t di valore:

§v'l'o{'.= §Ve(,1+)<.v) = 03 , (XVS'l) ,

(+)
Pertanto il max morento del 2° ordine al piede
(z = o) vales

2
H
max MO = MO(O) - 0,14 -—D—- ( 80 + £ B) max. G*'O't'
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enpendo con simboll usuali:

-éve, = f1oo. /'}_g_\f_g.s’(‘.
<

X o ASV it
o A et

- 1'armatura circonferenziale deve presentare quantitati-

vi e diametri correlati alla massima dimensione consen-

tita per l'apertura delle fessure, ad esemplo secondo

il grafico di fig. 5, sempre con rapporto KQ= A"C%Qi .
Per quanto riguarda l'errore di verticalitd, assai pid con
tenibile con la tecnologia dei casseri scorrevoli, si pre-

sorivono valori dell'ordine di 1 + 2°/oo . H.
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PARTE B -~ NOTE COSTRUTTIVE SUI QUSCI IN C.A.

B.1l

MATERIALI

B.l.1. - Requisiti del oalcestruzzo fresco

Il oalcestruzgzo da adoperare per l'erezione del guscio
deve soddisfare a particolari esigenze teonologiche e
quindi la sua composizione deve essere oggetto di uno
studio accurato che coinvolge la scelta dei componenti,
il metodo di confezione, la posa in opera, nonché la
lavorazione del conglomerato fresco.

Durante il getto, il ocalcestruzzo fresco deve eviden-
2zlare lavorabilitd e plastiocitd, nonohé una veloce ore-
soita della resistenza.

La cassaforma scorrevole, che € alta circa 1,15 ¢ 1,20 m
(vedasi B.2.1.),agli effetti del getto pud essere pensa~
ta come suddiviesa in 3 sezioni di upguale altezza.

Nel terzo superiore della cassaforma si trova il calce-
struzzo i1 cui processo di indurimento non é ancora ini-
ziato e che quindl, non essendo ancora formato, sviluppa
oontro la cassaforma un attrito ancora molto piccolo.

Nel terzo mediamno si ha calcestruzzo la cui etd é compre-~
sa mediamente fra le 2 e le 4 ore. In questa gona ha luo-
80 l'indurimento del oalcestruzzo che risulta quindi mo -
dellato dalla cassaforma e pertanto la larghezza interna
di questa deve risultare in stretto accordo con lo spesso
re richiesto per il guscio. Si innescano cosi notevoli
sforzi di attrito fra le superficli del calcestruzzo e la
cassaforma.

Infine, nel terzo inferiore essendo la cassaforma dotata
di una leggera oconicitd, essa perde il contatto superfi-
ciale con il calcestruzzo ormai formato e non si manife-
stano pid sensibill sollecitazioni di attrito.

Siccome il peso del calcestruzzo fresco deve risultare
gempre superiore alle forge di attrito sopra menzionate,
ad evitare sollevamenti e distacchi epotremamente perico-
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losi, € indispensabile che lo spessore minimo del gu-
scio risulti di 14 cm, limite certamente rispettato
stante la presorizione minima dei codici (vedasi A.5).
Inoltre 6 indispensaobile che il cemento impiogato presenti
una ourva di presa regolare, oche la granmulometria o la
forma degli inerti sieno tali da ridurre al minimo la
pressione e l'attrito ocontro la cassaforma,

E' altresf evidente che i mutamenti nella disposizione

ed equivalenza delle 3 sezioni sopradescritte, devute a
betonaggio troppo lento, oppure a strati di calcestruzzo
troppo spessi, oppure ad un cemento che sviluppi una pre-
sa troppo rapida o troppo lenta, possono causare seri in-
convenienti al processo di "sliding".

La congistenza del getto, ohe come noto costituisce una
misura della ocapaoitd del getto stesso di riempire la
cassaforma e di avvolgere le armature metalliche, deve

essere plastica (slump-test 2 + 5 cm).

B.1.2. - Confezione e posa in opera del calcestruzzo

Nel corso della sua esistenza il guscio in c.a. di una ol
miniera viene sottoposio ad azioni di vario tipo quali va
riazioni di tomperatura, gelo, insolamento, nonché alla
continua variazione dello stato tensionale, dovuta alla
variszbilitd delle azioni applicate (vento o sismae).
Pertanto, il proporzionamento della miscela di ocalcestrug
zo, oltre ad essere indirizzato verso 1'obiettivo princi-
pale dell'ottenimento della resistenza caratteristica ri-
chiesta, deve tenere nel debito conto 1'ottenimento degli
scopl collaterall costituiti da una buona impermeabiliitd,
buona resistenza al gelo e minimo ritiro.

La resistenza caratteristica maggiormente edottata é
R',, = 300 ke/om’.

I1 cemento adoperato normalmente 6 il cemento Portland 425
a rapida presa con contenuto minimo di cemento 250 kg/mc
d'impasto.

L'impiego di eventuali additivi deve essere sempre aocu-—

ratamente oontrollato.
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Il progetto della miscela deve tener conto degli
inerti disponibili e va effettuato caso per caso,
costituendo una fase fondamentale nel progetto del-

la ciminjera.

Gli inerti devono avere una dimensione compresa fra

O e 30 mm ed essere di forma tondeggliante, onde ri-
durre l'attrito contro la cassaforma.

Il rapporto acqua cemento varia fra 0,4 e 0,5.

La sicurezza del processo di sliding risulta assiocu-
rata qualora il tempo di indurimento del calcestrug-—
2o sia in accordo con gli standard ordinari.

Quando sl adopera caloestruzzo preconfezionato, auto
trasportato in cantiere, € necessario fare attenzione
che esso sia utilizzato entro 1,1/2 ora dalla sua e-
strazione dalle betoniera.

I1 caloestruzzo va posto in opera in strati di 15 «

20 om al maseimo e solamente 1l'ultimo strato pud es-
sere vibrato. Una vibratura poco accorta potrebbe ro-
vinare il caloestruzzo sottostante, disturbandone 1'in
durimento ed interferendo quindi nell'equilibrio delle
3 sezioni di cassaforma precedentemente menzionate.

I lavori di sliding si svolgono ininterrottamente gior
no e notte. E' buona norma che la velocitd media di a~
vanzamento non scenda al disotto dei 3 m/24 ore. Una
velooitd inferiore potrebbe ocausare difficoltd tecni-
che e richiedere precauzioni addigionali. In pratica
le velocitd di avanzamento che si realizzano sono in
genore di 3 + 6 m/24 ore.

B.l.3. - Cura ® controlli dsl calcestruzzo

Il “ouring" del calcestruzzo viens realizzato sulla fac
cia interna del guscio mediante 1¢applicazibne di emul-
sioni bituminose, sulla facoia esterna per irrorazione

di aoqua a piogéia continua mediante "gicleur" tubole-

¢ piazzato sul piano di lavoro.
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T ocontrolli che si eseguono nel corso dei lavori di
gotto comprendono, oltre a quello della resistenza
prevista, il controllo della consistenza.

I1 controllo della verticalitd della canna viene ef-
fettuato mediante piombo ottico. La tecnologia del
oassero scorrevole consente di ottenere una precisio
ne di verticalitd superiore a quella ottenibile con
altri sistemi.

B.l.4. - Armature metalliche

L'armatura metallics viene sistemata con continuitd
‘durante il sollevamento del cassero. Normalmente es-—
.88 & costituita da barre tonde verticali e circonfe-
renziali, aventi diametro di almeno 8 e 12 mm rispet
tivamente.

Poiché il calcestruzzo fresco abbisogna di un suppor
to durante i lavori di sliding, 1'armatura va realiz
zata in due strati, sul lato esterno e su quello in-
terno, anche se cid non é necessario dal punto di vi
sta del calcolo.

L'armatura verticale deve essere costituita da barre
non pid alte di 4,00 + 5,00 m con interasse non ecce
dente 1 25 om. Tali barre wverticali vanno sovrappo -
gte con unioni opportunamente sfalsate.

Le barre dell'armatura circonferenziale vanno inseri
te al d1 sotto dei supporti orizzontali dei cavaollel
t1 (perpendicolari all'asse della parete, vedasi fig.
10) e legate alle barre verticali.

B.2 = CASSERI SCORREVOLI
B.2.1l. = Descrizione

Si definisce "cassero scorrevole" il compleeso della
attrezzatura costituito dalle pareti di contenimento
del getto (cassaforme), dall'apparecchiatura di sol-

levamento e dai relativi ponti di lavoro.
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Le appareochiasture di sollevamento trascinano verti-
oalmente le cassaforme ed i ponti di lavoro scarican
do le reazioni su aste verticali ammarate nel getto
sottostante.

Questa tecnologia costruttiva, che si presta alla rea
lizzazione di opere monolitiche verticali di qualun -
que sezione orizzontale anche variabile lungo 1'altez
za, per le cenne in c.a. é stata utilizzata per la
prima volta in America nel 1910.

Detta tecnologia opera nel senso oche una cassaforma
scorrevole, alta all'incirca 1,20 m e conformata se-
condo la sezione orizzontale del getto, viene solle-
vata con movimento continuo di scorrimento durante 1
lavori del getto stesso.

I1 ponte di lavoro e due piccoli ponteggl, uno inter-
no ed uno esterno, sono solidalmente connessi al cas-
sero,

In tal modo vengono evitate, sia le ripetute cassera~
ture esterne ed interne, sia l'erezione e lo smontog-
glo dei ponteggl fissi.

Il sollevamento della cassaforma viene effottuato con
uniformitd e su tutto lo sviluppo del getto per nuc -
cessivi continui sollevamenti di 2 cm ciascuno attro~

verso un sistema di sollevamento elettro-idraulico.
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Sezione trasversale di un normale

cassero scorrevole con equipageiamento

Concretor - Prometor ( Legenda )

1)

tubazione olio ad alta pressione

2) nipples di prolungamento
3) barre di salita
4) martinetti idraulici

5)
6)

valvola di stop

supporti con cavallettl

7) orologio interruttore autometico

8)

pompa dell'olio ad alte pressione

9) coronamento in legname

10)
11)
12)
13)
14)
15)
16)
17)
18)
19)
20)
21)
22)
23)
24)
25)

tavole oppure lamiere

lati dei cavalletti (gambe)

tiranti del ponte appeso

mensola

armatura verticale esterna

armatura verticale interna

struttura portante del pontegglo appeso
tubo di protezione

reti di protezione

tavolato {spessore 50 mm)

tavolato (spessore 50 mm)

tavolato (spessore 50 mm)

parapotto (12/2,4 cm)

salvaplede

armature orizzontale esterna ed interna

guide per 1l'armatura verticale



- 128 -

I cavalletti in acclalo, disposti ad interasse di
1,50 + 2,00 m, consistono in supporti orizzontali (6)
e in lati verticali (gambe) (11).

I supporti dei cavalletti, situati ortogonalmente
all'asse della parete, sono posti 40 cm al di sopra
della piattaforma di lavoro. Alle gambe dei cavallet-
ti sono fissate non solo le tavole di coronamento (9),

ma, anche i telai dei sottoponti appesi.

Bo2,2s = Attrezzature

Generalmente per ognl cavalletto wviene usato un marti-
netto della caepacitd di sollevamento di 3 tonn. In ca~
81 particolari possono venire adoperati i martinetti

da 6; 123 20 tonn.

Tutti i martinetti sono comandati simultaneamente da

un sistema idraulico ad olio oon pompa ad alta pressio-
ne che fornisce gli impuisi di salita ad intervalli re-
golari,

I martinetti si "arrampicano" su barre lisce in acciaio
speciale con diametro esterno di 27 mm.

Tali barre sono situate sulla mezzeria della parete

del guscio ed inizialmente ammarate nel mat di fonda~
zione o nella sottostruttura.

Esse vengono prolungate mediante accoppliamenti a vite
con le barre soprastanti in modo da non impedire la sa~
lita dei martinetti.

I1 casserv scorrevole trascina con se guaine in acciaio
(17) che avvolgono le barre di salita prolungandosi fi-
no al bordo inferiore del casserc. Tali guaine proteggo
noe le barre dal contattoc con il calcestruzzo fresco per
me ttendone la successiva estrazione. I fori lasciati
nel calcestruzzo venpgono successivamente iniettati.

I supporti per 1'armatura verticale (25) sono ficoati
ail cavalletti. Essi consistono in morali alti 2,5 ¢+ 3,5 m

forniti di un diagonale.
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Come gulde per gli strati di armatura vengono adope-
rate barre di acciaio (di un diametro in accordo ocon
lo spessore del oopriferro), le quall possono wvenire
fissate in corrispondenza delle semmitd del bordo in

terno della cassaforma.

B.2.3. - Variazioni

Il guscio ha in genere una forma che pud essere cilin
drioa, tronco conica oppure una combinezione di que -
gste due forme.

Lo spessore varia in genere con discontinuitd a gra-
‘dini, la cui larghezza viene incrementata mediante la
realizzazione di mensole. -

Gli appoggi che vengono cosi disponibili vengono usu-
fruiti quali sostegni dei tronchi di ocanna interna.
Le mensole in parola, rappresentando un ingrossamento
della parete, provocano un aumento del salto termico
A T fra faccia interna e faccia esterna del guscio,
con conseguente aumento delle tensioni da temperatu-~
Ta.

Si preferisce a volte realizzare un certo numero di
mensole singole sulle quali appoggiare una trave anu-
lare continua, che serve da sostegno ai tronchi di
canna interna, alla tramoggia ed all'eventuale dla-
framma.

Lo standard ACI prescrive che nel caso di adozione del
le mensole continue queste vengano interrotte ogni me-

tro circa mediante tagli verticali.

Le aperture da ricavarsi nel guscio possono servire

per ottenoro:s

1) aperture per 1l'ingresso dei ocondotti fumo, le qua~
1i possono avere una forma circolare oppure rettan
golare e tendono a divenire sempre piud importanti
come dimensionij; dette aperture possono risultare
singole, oppure eimmetriche oppure essore piu di

due comunque dispostes
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2) aperture alla base del guscio che fungono da porte
di ispezione o di passaggio per materialij
3) aperture per ventilazione oppure installazione di
lampade dell'impianto eolettrico di segmalazione.
Le aperture (1) indeboliscono notevolmente il gucoclo.
Risulta generalmente necessaria 1l'adozione di un'arma
tura della parete'del guscio da disporsi lungo il con
torno dell'apertura a rinforzo delle sezioni trasver-
gali di quest'ultima.
Oltre a 0id,1l telaio che viene cosi a costituirci ri
‘porta alla parte inferiore del guscio gli sforzi pro-
venienti dalla parte situata sopra l'apertura senza
richiamare grandi concentrazioni di tensioni.
In corrispondenza degli spigoli delle aperture vanno
sistemate opportune armature aggiuntive per tener con
to della pericolosa concentrazione di tensioni che

qui generalmente viene a determinarsi (vedasi Ac3e3e)e
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LE AZIONI E LE LORO COMBINAZIONI

Argomento trattato dal prof.Emanuele F.RADOGNA
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E.F. Radogna

LE AZIONI APPLICATE E LE LORO COMBINAZIONI

1) Considerazioni introduttive

L'analisi delle azioni costituisce la prima delle tre fasi
in cui si articolano di regola i procedimenti di calcolo
strutturale: ad essa fanno seguito 1'analisi delle solle-
citazioni, che determina la risposta della struttura alle
azioni applicate, e 1'analisi della sicurezza, che con-
fronta la richiesta di impegno statico con la capacita
resistente disponibile, per accertare se sono rispettate
le Timitazioni previste dal metodo adottato per la misura

della sicurezza.

Delle tre fasi, 1'analisi delle azioni & quella che compor-
ta i1 maggior numero di incertezze, perché una parte delle
azioni trae origine da fenomeni quali il vento

ed i sismi, al di fuori del controllo umano, ed un altra
parte, pur dipendendo da attivita umane, quali i sovrac-
carichi mobili degli edifici e dei ponti, variano durante
la vita della costruzione sia in posizione che in intensi-

td in maniera aleatoria.

A parte i pesi propri, la cui valutazione si basa su ele-
menti geometrici che sono individuabili nel progetto, la
definizione razionale delle azioni richiede la raccolta
sistematica e la elaborazione di dati statistici, su cui
basare la scelta di modelli matematici appropriati, che

non si limitano a quelli di variabilj aleatorie, come
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avviene per le resistenze, ma che richiedono anche la
considerazione di processi stocastici, in cui le varia-

bili aleatorie sono funzioni del tempo.

L'esame delle caratteristiche delle azioni conduce quindi
spontaneamente ad una impostazione probabilistica dell'ana
Tisi strutturale; tuttavia, allo stato attuale delle cono-
scenze, 1'approccio rigorosamente probabilistico & so-
stituito, nella pratica professionale, da formulazioni sem
plificate, che cercano di mantenere il formalismo determi-
nistico, che & proprio della meccanica delle strutture tra-
dizionale, introducendo opportuni elementi correttivi, che
tengano conto in qualche modo del carattere aleatorio dei

fenomeni.

Nel metodo delle tensioni ammissibili 1'aspetto probabili-

stico & considerato in modo implicito dal coefficiente glo-
bale di sicurezza, introdotto come divisore delle resistenze
e dalla scelta delle intensita dei carichi, che inizialmente

devono essere state ricavate da osservazioni di tipo stati-
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co e che poi sono rimaste f

manuali, acquistando nel tempo il carattere di carichi no-
minali, senza riferimento ai parametri delle distribuzioni

statistiche di cui fanno parte.

Nel metodo agli stati 1imite 1'aspetto probabilistico &
evidenziato pid esplicitamente, sia perché vengono introdotte
azioni e resistenze caratteristiche, definite come appro-
priati frattili delle corrispondenti distribuzioni stati-
stiche, sia perché si opera con coefficienti parziali di
sicurezza, graduati in modo da mantenere le probabilita

di crisi in ordine di grandezza assegnati.
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Come & noto, nel calcolo agli stati 1imite la espressione
simbolica della verifica di una sezjone per rapporto ad

ur prefissato stato limite & la seguente:
Sact [( KF"I/ FK )],-..(KFK]/ FIA )_i,..—.J L S [X_ (b/'k‘)

Sact & la sollecitazione indotta nella sezione in esame dalle

azioni caratteristiche Fk’ trasformate in grandezze di calcolo
per il tramite dei coefficienti parziali KF e q’, i quali di-
pendono dallo stato limite considerato e dalla natura delle

varie azioni in gioco.

sres @ la sollecitazione resistente della sezione, che dipende
dalle resistenze caratteristiche Rk dei materiali, di cui &
costituita la sezione, trasformata in resistenza di calcolo
mediante i coefficienti parziali ?Sm, che dipendono dal tipo
di materiale e dal grado di controllo con il quale vengono
prodotti e posti in opera.

Scopo della presente relazione & quello di illustrare il

primo membro della relazione suddetta, per quanto riguarda

le azioni ed i correlativi coefficienti parziali, in armonia

con i criteri delle Raccomandazioni Internazionali del CEB

e della FIP, accolti dalla vigente normativa tecnica italiana.

Richiami sui criteri di classificazione delle azioni

Sono possibili diversi criteri di calssificazione delle azioni,
che ne mettono in evidenza aspetti rilevanti ai fini della

modellazione matematica e dello studio delle combinazioni.
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Nella Meccanica dei continui deformabili, che & alla
basa della Teoria delle strutture, vengono considerati
due tipi di forze, le forze di volume e le forze super-

ficiali.

Le forze di volume derivano dalla interazione della
massa del corpo in esame con campi di accelerazione
di origine diversa, fra cui & sempre presente quello

gravitazionale.

Le forze superficiali derivano dalle azioni di contatto
con altri corpi, sia solidi - fra i quali i vincoli - sia

granulari oppure fluidi.

Le forze applicate ai solidi deformabili generano in essi
stati di tensione e di deformazione, ma & anche possibile
che stati di tensione insorgano in assenza di forze di-
rettamente applicate, per effetto di deformazioni im-
presse, sia naturali che artificiali. In questo caso

gli stati di tensione vengono spesso definiti come stati

di coazione.

Secondo la nomenclatura accolta nelle "Régles unifiées

communes aux différentes types d'ouvrages et des matériaux",
redatte dal Joint Committee on Structural Safety (novembre 1979),
il termine "azione" comprende tanto una forza (azione diretta),

quanto una deformazione impressa (azione indiretta).
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Le azioni possono variare sia nello spazio che nel tempo:
secondo la variazione nello spazio si distinguono Te

azioni fisse da quelle libere o mobili.

Secondo la variazione nel dominio del tempo le azioni possono

essere permanenti o variabili.

Ai fini delle applicazioni, conviene distinguere le azioni
variabili in tre categorie: le azioni di lunga durata, quelle
di breve durata e quelle eccezionali. Il gijudizio sulla lun-
ghezza o brevitd della durata di una azione variabile & espres-
so in relazione alla durata della vita di progetto, assegnata
alla costruzione. Le azioni eccezionali differiscono da quelle

di breve durata in questo, che la probabilita della loro appa-
rizione durante la vita di progetto & molto piccola, mentre la

loro intensita pud essere molto elevata.

Inoltre le azioni possono essere classificate, in base al tipo
di risposta che provocano nella struttura, come azioni statiche
o dinamiche: le prime non provocano accelerazioni apprezzabili,
al contrario delle seconde. Questa classificazione sembrerebbe
coincidere con quella precedente di azioni permanenti o varia-
bili nel tempo, ma in real ta non & cosi, perché & possibile
che una azione variabile nel tempo non sia in grado di produrre
ampiezze apprezzabili delle oscillazioni forzate nel corpo a
cui essa & applicata, cosicché questo resta praticamente im-
mobile: cid avviene quando la frequenza della eccitazione

& sensibilmente superiore a quella propria del corpo eccitato.
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Pud essere utile considerare qualche esempio. I1 peso proprio
della struttura portante rappresenta una azione fissa e perma-
nente; il peso proprio di un pavimento con il sko sottofondo

va considerato come una azione fissa e di lunga durata, mentre
il carico mobile dovuto al passaggio di veicoli ha il carattere

di una azione libera di breve durata.

La precompressione & una azione fissa che acquista il carattere
di azione permanente dopo un periodo iniziale, durante il quale
si esaurisce la maggior parte delle cadute di tensione per ri-

tiro e viscosita del conglomerato e per rilassamento dell'acciaio.

Gli effetti delle variazioni termiche possono rientrare sia nella
categoria delle azioni di breve durata, se si considerano le va-
riazioni giornaliere, ovvero in quelle di lunga durata, se si

considerano quelle stagionali.

Esempi di azioni eccezionali sono dati da esplosioni, uragani e
terremoti avvenuti in zone non classificate come sismiche. I1
carattere di eccezionalita viene meno per le zone sismiche nello
ambito delle quali i sismi hanno carattere di azioni di breve

durata.

3. Valori rappresentativi delle azioni

Nell'ambito delle verifiche agli stati limite uitimi e di ser-
vizio, vengono considerati diversi valori rappresentativi delle

azioni, I pid importanti sono i valori caratteristici, dai qua-
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1i si possono dedurre, nel caso delle azioni variabili nel

tempo, i valori frequenti ed i valori semi-permanenti, che

intervengono nelle verifiche agli stati limite pi servizio.
I1 valore caratteristico Fk di una azione riassume in un
solo parametro le informazioni ricavate dalla conoscenza
della funzione di distribuzione di probabilita dei valori
massimi assunti dalla variabile aleatoria F durante la vi-

ta di progetto della struttura.

Precisamente, il valore caratteristico & quel particolare
valore Fk della variabile aleatoria F per il quale vale la

relazione

Prob{F-Fk}=k

La resistenza caratteristica coincide quindi con il frattile
di ordine k della distribuzione di probabilita. In generale

gli effetti pid sfavorevoli delle azioni sono dovuti ai va-

lori pid alti della distribuzione. In tal caso si assegna

a k, che pud variare fra zero ed uno, un valore elevato, di

solito 0,95. Si parla allora del frattile superiore o del

valore caratteristico superiore dell'azione considerata.

Se perd avviene che 1'effetto dell'azione & favorevole ai
fini della sicurezza, & prudente riferirsi ai valori piu
bassé della distribuzione, assegnando a k un valore modesto,
di solito pari a 0.05. Si ottiene cosi i1 frattile inferiore

ovvero il carico caratteristico inferiore.
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Si ricorda che, nel caso delle resistenze dei materiali, la
resistenza caratteristica & definita come il frptti]e infe-
riore della distribuzione, associato alla probabilita del 5 %

di non essere superato dai valori delle resistenze effettive.

Da quanto si & detto, & necessario precisare la legge di di-
stribuzione di probabilitd per poter determinare il frattile
di ordine k. Nel caso dei carichi permanenti la distribuzione
di Gauss risulta adatta a rappresentare la corrispondente va-
riabilita, mentre per i massimi delle azioni di origine natu-
rale vengono consigliate la distribuzione estrema dei massimi
di tipo 1 per la velocita del vento e per la neve e la distri-
buzione estrema dei massimi di tipo 2 per le accelerazioni

sismiche.

Ai fini della valutazione della resistenza caratteristica
occorre distinguere fra le azioni permanenti, quelle varia-
bili di lunga durata e quelle variabili di breve durata. Nel

caso delle azioni permanenti, viene utilizzata la distribu-

zione di probabilita della loro intensitda, che non dipende

dal tempo.

Nel caso delle azioni variabili di lunga durata, occorre ri-

ferirsi alla distribuzione di probabilita dei valori massimi

raggiunti durante la vita di progetto della costruzione.

Nel caso delle azioni variabili di breve durata, a partire

della distribuzione dei valori massimi raggiunti nella vita
di progetto - di solito 50 anni - si pud determinare sia il

frattile di ordine k che il valore corrispondente ad un pe-
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riodo medio di ritorno assegnato. Tale valore & quello che
viene superato in media una volta durante il periodo di ri-
torno. La scelta del periodo di-ritorno & determinato in
funzione dello stato limite considerato e viene fissata

dalla normativa.

I valori frequenti delle azioni variabili sono associati
prevalentemente agli stati limite di utilizzazione, per i
quali & rilevante 1'apparizione ripetuta di una azione.

Ai fini della loro determinazione ha influenza non tanto
la probabilita di occorrenza, ma, piuttosto, la loro du-
rata. Vengono valutati in funzione dell'azione caratte-
ristica con la relazione 4/]Fk’ in cui Wﬁ & minore di uno.

I valori queasi-permanenti sono generalmente determinati

come il valore medio della distribuzione dell'azione e si

valutano con la relazione F 1in cui @ minore di .
2 k 2 1

Oltre ai valori precedenti, basati su considerazioni sta-
tistiche, & possibile rappresentare le azioni mediante va-
lori nominali, i quali sono fissati da norme, capitolati, ecc.
e per la cui definizione manca il supporto di dati stati-
stici. Allo stato attuale delle conoscenze, molti carichi

sono specificati mediante valori nominali. Nel futuro é
prevedibile che tali valori saranno gradualmente sostituiti
da valori caratteristici, a mano a mano che le indagini
statistiche progrediranno. I valori delle azioni acciden -
tali, infine, sono valori nominali, fissati con il crite-
rio di rinunciare ad assicurare la probabilita di soprav-
vivenza della struttura per valori delle azioni ad essi

superiori.
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Le combinazioni delle azioni

La ricerca della combinazione delle azioni piu‘gravose, in
parte permanenti, ih-parte variabili, richiede 1'impiego
di una analisi probabilistica completa. Operando con il
metodo semi-probabilistico, ci si contenta di approssi-
mare gli effétti delle combinazioni reali pil gravose
con insiemi di azioni, affette da coefficienti parziali
di ponderazione, fissati con il criterio di ottenere un
livello di probabilita di occorrenza dello stato limite
considerato abbastanza omogeneo ed abbastanza prossimo

a quello ammesso per il caso in cui agisca un'unica
azione. In questo ordine di idee, quando si & in pre-
senza di almeno due azioni variabili, risulta molto

poco probabile che tutte intervengano simultaneamente
con i valori pil elevati delle rispettive distribuzioni.
Si introducono pertanto dei coefficienti di non contem-
poraneita, contrassegnati cont¥0 nel caso degli stati
limite ultimi. Per tali stati limite vengono considerati
due tipi di combinazioni, quelle fondamentali e quelle
accidentali. Si ha, rispettivamente, con la simbologia

e con i coefficienti del Model Code CEB-FIP 1978:

M
(1) 1226+ 0.926 + 1.4 (Q, LZ=;POLQ¢“)

in cui @ 1'azione variabile assunta come base per

Qi
la combinazione considerata
4,. Q @ i1 valore di combinazione delle azioni
oi 4k

variabili di accompagnamento.

A turno ogni azione variabile assume il ruolo di variabile

base e le altre quelle di accompagnamento, in modoc da de-
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determinare 1'effetto pid gravoso.

(2) Facc +ZGmax +ZGmin +q)1Q1k +‘_E'2LP2 Q

La combinazione accidentale (2) & utilizzata da alcune nor-
mative per le verifiche sismiche.

I valori numerici di%@fk4)¢z sono precisati dalle norme
in relazione al tipo di azione variabile a cui vanno appli-
cati.

Per gli stati limite di servizio vengono considerate tre
combinazioni, poco frequenti, quasi permanenti, frequenti.

Esse sono espresse dalle relazioni seguenti:

£
(3) 1.0 G _yio + 1.0 Fi\ # 314’“ -
(4) 1-0 Gegio ¥ EE;‘*aL i

(5) 1.0 6 ..o +L,/.|F_i + Z_ «l/zb )

Le combinazioni suddette sono utilizzate, per esempio,
nelle verifiche allo stato limite di fessurazione,
scegliendo quella di volta in volta pild significativa
in relazione alle condizioni ambientali ed alla sen-

sibilitd delle armature alla corrosione.

L'esame delle espressioni precedenti consente di fare
qualche commento, dal punto di vista delle applicazioni
pratiche.

Rispetto al metodo delle tensioni ammissibili, che, nel

caso del cemento armato, adotta solo due coefficienti
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globali di sicurezza, uno per il calcestruzzo e 1'altro
per 1'acciaio, entrambi divisori delle resistenze, e
che si basa sulla ipotesi di carichi crescenti in modo
proporzionale sino alle condizioni di crisi puhtuale
dei materiali, i1 metodo agli stati limite appare in-

dubbiamente pid laborioso.

Cido corrisponde alla esigenza di analizzare piu appro-
fonditamente ed in modo pid razionale una realta che

& jn sé molto complessa e questo costituisce certamente
un aspetto positivo, che non deve essere sotttovalutato.
Va peraltro rilevato che la necessita di sufficienti in-
formazioni statistiche, limita la efficacia del metodo
per quanto riguarda la attitudine ad ottenere una proba-
bilita di raggiungimento degli stati Timite abbastanza
uniforme. Si tratta tuttavia di una situazione tempora-
nea, suscettibile di miglioramenti con i1 progredire

delle conoscenze sulle statistiche delle azioni.
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Problemi di Instabilita

Il titolo di questo intervento pud essere un po' generico.
L'argomento che verrd trattato & la "instabilita", o meglio la
valutazione dei cosiddetti effetti del second'ordine sulla resi
stenza di quelle costruzioni che - oltreché alte - sono snelle

€ soggette ad importanti forze assiali di compressione.

In particolare si discuterd anche della verifica della si-
curezza di quelle strutture, come pile da ponte in c.a. e c.a.p.
che possono avere sezione con la forma pild varia ed anche varia
bile lungo 1l'altezza, carichi assiali concentrati e distribuiti,
forze laterali, e vincoli (isostatici o iperstatici) diversi nei
due piani principali. Quindi strutture che si trovano nella con

dizione pild generale rispetto al problema.

Il problema del calcolo delle sollecitazioni (e della veri
fica) & un problema non lineare, in quanto le sollecitazioni stes

S€ non sono proporzionali alle azioni esterne.

La non linearita & duplice nelle strutture in c.a.
(fig.1)

Poiché la deformabilitd delle sezioni varia con la solleci
tazione, i due aspetti di non lineariti interagiscono e non pos
Sono essere trattati separatamente. Ad esempio, non si pud con-
siderare elastica la deformazione per il calcolo delle solleci-

tazioni, per poi verificare le sezioni.

Infatti, la struttura pud essere non snella inizialmente,
cioé per piccoli valori del carico (essendo sufficientemente ri

gida), ma divenire via via pill snella al crescere del carico stes
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so (per la conseguente perdita di rigidezza), amplificando molto

gli effetti del 2 ordine ed accelerando il collasso.

Una tale interazione ovviamente complica il problema del cal
colo. Quando poi l'azione esterna & deviata rispetto ai piani di

simmetria della struttura,
(Fig.2)

la deformata pud non essere piana, pur con azioni contenute inizial
mente in un piano; cid complica ulteriormente 1'interazione fra sol

lecitazioni e deformabilita.

Quello delle strutture snelle & proprio uno degli esempi che
manifestano la debolezza concettuale del sistema di verifica tra-
dizionale alle tensioni ammissibili. Infatti nell'ambito di tale
sistema, si usa amplificare lo sforzo assiale ed il momento flet-
tente, mediante i noti coefficienti w e ¢ , oppure genericamente
aumentare i coefficienti di sicurezza. Cid non significa altro che
un'introduzione abbozzata di effetti di non proporzionalitd in fa
se di collasso, e quindi un accostamento implicito al criterio de
gli stati limite, pur senza poter convenientemente operare con tut

ti i coefficienti parziali di sicurezza.

Una verifica corretta va quindi effettuata agli stati limite
ti

ca allo s.1l. ultimo

(04

In tale verifica interverra anche la deformazione, la quale dovra
essere considerata anche essa (al pari della resistenza dei mate-
riali e delle azioni) in sicurezza, nello spirito del metodo semi
probabilistico, cioé& opportunamente amplificata rispetto ai valo-

ri nominali.

Nella struttura sard considerata percid una deformazione ini
ziale consistente in una inclinazione "non intenzionale" sfavore-

vole e nell'effetto flessionale viscoso prodotto dai carichi "di
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lunga durata". Inoltre, per il computo della deformazione sotto le
azioni di progetto, anche la rigidezza dei materiali sara affetta
da coefficienti Yo tenendo a::che conto della cedevolezza della

fondazione. (fig.3)

Cid vuol dire che, mentre normalmente la deformazione viene .
trattata como uno s.1l. a sé stante (e s.l. di esercizio), nel ca-
so cdelle strutture snelle essa deve essere considerata come un fat
tore che concorre alla resistenza ultima, quindi affetto dai coef

ficienti maggiorativi spettanti agli s.l. ultimi.

Si e potuto far caso, negli interventi precedenti, come per
la verifica allo s.l. ultimo della sezione si ricorra ad un proce
dimento indiretto, verificando che la sollecitazione dovuta alle
azioni di calcolo risulti inferiore alla sollecitazione "resisten
te" di calcolo :

<
Sed Srd

-~

E cid per semplicitd. Infatti lo s.l. ultimo & definito dal
raggiungimento di una e wultima: pedissequamente si dovrebbe quin

di calcolare lo stato di deformazione corrispondente alla data s

ed’
e verificare che €hax 5 %4 utilizzando opportuni schemi di com-
portamento per la sezione e per i materiali, "in sicurezza" secon-

do quanto previsto dal metodo semiprobabilistico.
(Fig.4)

Ma & decisamente »ill semplice ricavare S.q in funzione delle de-

formazioni ultime €y 7 che non viceversa ricavare le deformazio-

ni e in funzione di S.q ¢ onde l'impiego del procedimento indi-

retto, mediante i "dominii di interazione ultimi" mono-bi o tridimen

sionali della sezione.

(Fig.5)
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Si passi ora alla struttura, cioé per esempio ad una colonna
snella. Sarabbe conveniente, come per la sezione, poter costruire

dei domini di interazione ultimi.

A tal fine perd, come si & detto, deve essere presa in conto,
e schematizzata, la deformazione dell'intera colonna. Questa d'al
tra parte, deve essere congruente con lo stato di deformazione di
tutte le sezioni, delle quali la maggior parte non si trova incon

dizioni ultime.
(Fig.6)

La difficolta, aggirata per la sezione in sé&, si ripresenta

quindi guando si debba analizzare una intera struttura.

Nei casi pill complessi, non si pud evitare di ricorrere ad
un procedimento "generale" che prevede calcoli interativi per ri
solvere il problema strutturale, elaborando la deformazione con-
gruente sezione per sezione, in funzione delle sollecitazioni a-
genti (cioé tenendo conto con continuitid delle due non linearita

interagenti). Su cid si tornera tra breve.

Vi sono peraltro dei casi, in cui il problema pud essere sem

plificato.

Quando ad esempio si abbia un pilastro con sezione armatura
e sforzo assiale costanti lungo tutta l'altezza, si pud impiegare
il procedimento della cosidetta "Colonna Modello" previsto anche

nelle pill recenti normative tecniche (1,2).
(Fig.7)

Esso consiste essenzialmente ncll'imporre "esattamente" la
congruenza in una sola sezione: la sezione "critica" della colon

na, cioé& la sezione di base nel caso di colonna vincolata a men-
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sola isostatica; altri casi possono essere ricondotti a tale ca-

so tipo, a paritad di lunghezza libera di flessione #%.

La congruenza lungo il resto della struttura viene stabili-
ta in modo approssimato, imponendo una deformata sinusoidale, la
quale produce la nota espressione della freccia in sommita ripor

tata in figura; quivi 85 rappresenta la curvatura dalla base,ri

sultando cosl il momento del second'ordine M, = P . & unafun
zicne lineare della curvatura OB stessa.

E' facile in tal modo, disponendo del solo diagramma momen-
to-curvatura della sezione stessa, funzione della forza assiale

di calcolo Pyr ricavare per detrazione il momento "del primo or
dine" Mo disponibile a collasso per le azioni laterali.

Facendo variare la forza assiale P,y ed eseguendo 1l'opera-
zione di cui sopra pill volte, & possibile costruire il "Dominio

di interazione ridotto" della struttura.

Esso rappresenta il momento massimo che la sezione di base
pud sopportare, detratto l'effetto del second'ordine della forza
assiale presente sulla struttura, e quindi & "ridotto", rispetto

a quello-della pura sezione, appunto di .tale effetto.

Con cid una verifica, comprensiva degli effetti del 2"ordi-
ne, pud avvalersi del procedimento indiretto visto sopra per le
sezioni, pur limitatamente ai casi semplici, ma con tutte le van
taggiose possibilitd di adimensionalizzazione e di tabellazione

che esso comporta.

Un altro tipo di semplificazione & invece possibile per ricon
durre, entro certe condizioni, la verifica di una struttura comples
sa in pressoflessione deviata, a due verifiche in flessione retta
(4) . Tale criterio & anche recepito da alcune normative (3), e con
siste nel calcolare i moltiplicatori critici della struttura nelle

due direzioni principali,  tenuto conto delle rispettive condizioni
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di vincolo (anche diverse) e degli effetti del second'ordine).
(Fig.8)

Mediante tali moltiplicatori si costruisce uno speciale do
minio di interazione delle azioni esterne, di forma triangolare,
che permette 1'immediata verifica: infatti il punto (1,1) rappre
senta le azioni esterne di calcolo, e deve risultare interno al
dominio stesso. Resta naturalmente la difficolta di determinare
i due moltiplicatori retti, separati, che & tuttavia considervol
mente pilt lieve che non quella di una verifica simultanea infles

sione deviata.

Sono stati infine illustrati sommariamente, tramite proie-
zione di diapositive, i lineamenti di alcuni procedimenti di cal
colo "generali", che permettono l'analisi di strutture complesse
in modo "esatto" tenendo conto accuratamente di tutti i fattori

di non linearita.

Per essi, come per la discussione sui limiti che definisco
non le strutture da considerarsi snelle, si rinvia qui alla bi-
bliografia (5.6.7).



(1)

(2)

(3)

(4)

(5)

(6)

(7)
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: moltiplicatore ultimo delle azioni lateral;
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