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Le opere di sostegno hanno quindi la finalità di sostenere in sicurezza un corpo di terreno e sono costituite da elementi che 

ricevono azioni imposte dal terreno sostenuto.  

Generalmente si considerano opere di sostegno le seguenti tipologie (NTC, 2018):

• muri, per i quali la funzione di sostegno è affidata al peso proprio del muro e a quello del terreno direttamente agente su 

di esso (muri a gravità, muri a mensola posteriore, muri a contrafforti);

• paratie, per le quali la funzione di sostegno è assicurata principalmente dalla resistenza del volume di terreno posto 

innanzi l'opera e da eventuali elementi strutturali quali ancoraggi, puntoni, setti;

• strutture miste, che esplicano la funzione di sostegno anche per effetto di trattamenti di miglioramento e per la presenza di 

particolari elementi di rinforzo e collegamento (ad esempio, scavi puntellati, terra armata, terra rinforzata con geosintetici, 

muri cellulari, parete chiodata).

Le NTC2018 (par. 6.5) definiscono le opere di sostegno come opere geotecniche atte “a sostenere in sicurezza un corpo di terreno o di

materiale con comportamento simile”; si tratta sostanzialmente di strutture in grado di sostenere le spinte esercitate da un fronte di

terreno instabile.

La stabilità è legata al peso W dell’opera stessa o al peso 

WT del terreno che grava sulla suola di fondazione.

OPERE DI SOSTEGNO RIGIDE OPERE DI SOSTEGNO FLESSIBILI

Muro a mensola in c.a. 

Cantilever retaining wall

Muro a gravità

Gravity Retaining wall

La stabilità è assicurata dalla mobilitazione della 

resistenza  passiva  nella  parte  infissa  e  dalla 

eventuale  presenza  di  altri  vincoli  come,  ad 

esempio, un sistema di ancoraggio.



AZIONI SU UNA PARATIA A SBALZO

Ipotesi: paratia che ruota verso lo scavo (intorno a una profondità zR) e soggetta a:

• spinta attiva a monte e passiva a valle, al di sopra del centro di rotazione (z < zR)

• spinta passiva a monte e attiva a valle, al di sotto del centro di rotazione (z > zR)

• spinta attiva tutta mobilitata, spinta passiva ridotta (k*
p = kp/F, con F=1.5 ÷ 2)

L’entità e la distribuzione delle azioni che il terreno esercita sull’opera sono legate all’entità e al tipo di movimento che l’opera 

manifesta pertanto la determinazione delle azioni del terreno sull’opera di sostegno richiede l’analisi dell’interazione terreno-

struttura. 

In genere, solo per le opere flessibili si analizzano schemi complessi  di interazione ut i l izzando procedure agli  element i  f init i  

(FEM). Nella maggior parte dei casi si ricorre invece a soluzioni approssimate (come quelle ricavabile dell’equilibrio limite 

globale), la cui validità applicativa ha avuto riscontro in osservazioni del comportamento di strutture in scala reale o modelli.

Armature degli scavi

Braced excavation

Paratia ancorata

Anchored sheet pile

Parete chiodata

Soil nailing

Muro in terra rinforzata

Reinforced earth wall



4

La pressione laterale del terreno rappresenta un significativo parametro di progetto in svariati problemi ingegneristici.

Per muri di sostegno e paratie, per scavi puntellati e non, per il calcolo della pressione esercitata sulle pareti di un silo dal materiale 

in esso contenuto, per la valutazione della pressione della terra o della roccia sulle pareti di gallerie o di altre strutture sotterranee, è 

necessario poter disporre di una stima quantitativa della pressione laterale agente su un elemento strutturale, sia ai fini del 

progetto che a quelli dell'analisi di stabilità.

Per la stima della pressione laterale esercitata dal terreno si adotta generalmente il metodo dell'equilibrio plastico (o limite), 

come definito dall'inviluppo di Mohr. 

Le pressioni del terreno si manifestano durante gli spostamenti (o deformazioni) del terreno, ma fino a che il terreno non 

giunge al limite della rottura, come definito dall'inviluppo di Mohr, gli sforzi risultano indeterminati. 

Essi sono, in un certo senso, indeterminati anche a rottura, poiché  è difficile produrre simultaneamente, in ogni punto del terreno, 

uno stato di equilibrio plastico; il più delle volte si tratta infatti di un fenomeno progressivo. Tuttavia è pratica comune effettuare 

questa analisi con riferimento a una situazione ideale, sia per ragioni di convenienza che per limitazioni che si hanno nel 

ricavare i necessari parametri del terreno con un livello elevato di affidabilità.

L’attrito terra-muro produce un’inclinazione  

delle tensioni di interfaccia e la conseguente 

rotazione di superfici di rottura e spinta

SPINTA ATTIVA

Cinematismo verso l’esterno: 

terreno sostenuto verso l’alto dalla parete



rotazione della spinta a favore di stabilità 

Si assume  =(1/3÷2/3)  al crescere della 

rugosità della parete

SPINTA ATTIVA
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La scelta del tipo di opera di sostegno deve essere effettuata in base:

• alle dimensioni e alle esigenze di funzionamento dell’opera, 

• alle caratteristiche meccaniche dei terreni in sede e di riporto, 

• al regime delle pressioni interstiziali, 

• all’interazione con i manufatti circostanti, 

• alle condizioni generali di stabilità del sito. 

Deve inoltre tener conto dell’incidenza sulla sicurezza di dispositivi complementari (quali: rinforzi, drenaggi, tiranti e 

ancoraggi) e delle fasi costruttive.

Nei muri di sostegno, il terreno di riempimento a tergo del muro deve essere posto in opera con opportuna tecnica di 

costipamento ed avere granulometria tale da consentire un drenaggio efficace nel tempo. Si può ricorrere all’uso di geotessili, con 

funzione di separazione e filtrazione, da interporre fra il terreno in sede e quello di riempimento. Il drenaggio deve essere 

progettato in modo da risultare efficace in tutto il volume significativo a tergo del muro.

Devono essere valutati gli effetti derivanti da parziale perdita di efficacia di dispositivi particolari quali sistemi di 

drenaggio superficiali e profondi, tiranti ed ancoraggi. Per tutti questi interventi deve essere predisposto un dettagliato 

piano di controllo e monitoraggio nei casi in cui la loro perdita di efficacia configuri scenari di rischio.

In presenza di costruzioni preesistenti, il comportamento dell’opera di sostegno deve garantirne i previsti livelli di funzionalità e 

stabilità. In particolare:

• devono essere valutati gli spostamenti del terreno a tergo dell’opera; 

• verificata la loro compatibilità con le condizioni di sicurezza e funzionalità delle costruzioni preesistenti. 

Inoltre, nel caso in cui in fase costruttiva o a seguito della adozione di sistemi di drenaggio si determini una modifica delle 

pressioni interstiziali nel sottosuolo se ne devono valutare gli effetti, anche in termini di stabilità e funzionalità delle 

costruzioni preesistenti.

Le indagini geotecniche devono avere estensione tale da consentire la verifica delle condizioni di stabilità locale e globale 

del complesso opera-terreno, tenuto conto anche di eventuali moti di filtrazione.

Devono essere prescritte le caratteristiche fisiche e meccaniche dei materiali di riempimento.

CRITERI GENERALI DI PROGETTO (NTC2018 6.5.1)



6

FASI DEL PROGETTO DI STRUTTURE DI SOSTEGNO

4a. Verifiche geotecniche allo Stato Limite Ultimo

 (Stabilità globale, Scorrimento, Ribaltamento, Carico limite)

4b. Verifiche geotecniche allo Stato Limite di Servizio

4c. Verifiche idrauliche

4d. Verifiche strutturali

1. Scelta della tipologia

2. Dimensionamento preliminare

3. Calcolo delle azioni 

    (spinta terre, H20, sovraccarichi, sisma) 

5. Esecuzione e controllo
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I muri di sostegno hanno lo scopo di prevenire lo smottamento di pendii naturali ripidi o di assicurare la stabilità di pendii 

artificiali sagomati con pendenze superiori alla pendenza di equilibrio naturale. 

Da questo punto di vista si distinguono: 

1. i muri di sostegno in rilevato o di sottoscarpa, che consentono di formare una piattaforma a monte;

2. i muri di sostegno in sterro o di controripa, che consentono di formare una piattaforma a valle. 

In entrambi i casi, occorre prima procedere ad uno sbancamento, per liberare lo spazio ove costruire il muro, poi costruire il muro 

propriamente detto, e infine porre in opera il terreno di riempimento a tergo con le eventuali opere di drenaggio.

 La realizzazione di un muro di sostegno modifica le condizioni di equilibrio generale del pendio, e tali modifiche possono 

condurre ad una instabilità generale o localizzata. 

MURI DI TIPO SPECIALE

a. in pietrame - scogliere

b. gabbioni di pietrame o ghiaia

c. crib-walls di elementi prefabbricati 

d. terra armata

a b

c d

GEOMETRIE DI MURI PARATERRE
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MURI A GRAVITÀ CON VARI PARAMENTI 

INTERNI-ESTERNIIn base alla forma della sezione possiamo avere:

- muri con paramento interno: - verticale

                                                    - a scarpa 

                                                    - a strapiombo

- muri con paramento esterno: 

                                                     - a scarpa (muratura)

                                                     



Muro a gravità

Soluzione ricorrente ed 
economica fino a 6-7m.

Muro a semi gravità Muro a mensola Muro a contrafforti Muro cellulare

Per ridurre la massa di 
calcestruzzo consente 
di armare debolmente

Dimensionati      in modo 
tale che la risultante   R   
non produca in alcuna 
sezione tensioni di trazione.

Soluzione a mensola 
per H > 6-7m.

Elementi prefabbricati 
riempiti da materiale 
drenante.

Le strutture di sostegno sono opere in grado di garantire stabilità a un fronte di terreno potenzialmente instabile. 

I muri a gravità (figura a) sono strutture in pietrame o in calcestruzzo, che risultano stabili in virtù del peso proprio. Il 

meccanismo di funzionamento prevede infatti che esse possano riportare in fondazione la spinta sub-orizzontale esercitata dal 

terreno, componendola con il peso proprio e trasformandola in una forza sub-verticale la cui retta d'azione deve intersecare 

l'area di impronta della fondazione stessa. Se il muro è in pietrame o in calcestruzzo non armato, le dimensioni sono 

fissate dal criterio che in nessuna sezione si producano sforzi di trazione.

L'introduzione di armatura nella zona tesa consente di realizzare strutture progressivamente più snelle (figura b), fino a ottenere la 

configurazione di muro a mensola (figura c), che sfrutta per la stabilità il peso del terreno che insiste sulla suola di fondazione.

I muri a contrafforti (o speroni) (figura d) si differenziano dai muri a mensola per la presenza di elementi irrigidenti, inseriti a 

sostegno della lastra verticale.
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In genere la distinzione più importante tuttavia è in base al funzionamento, secondo la quale i muri si distinguono in:

FUNZIONAMENTO

• muri a gravità, sono strutture massicce che si oppongono alla spinta del terreno grazie al proprio peso; perlopiù in muratura o in 

calcestruzzo (con pietrame affogato o poco armato) che resistono alla spinta del terreno grazie alla propria massa e al proprio 

peso. In genere, possono raggiungere altezze massime di 2 metri se hanno sezione rettangolare o di 5 metri se hanno 

sezione trapezia.

• muri a mensola, sono strutture elastiche che funzionano come mensole infisse nel terreno, e che si oppongono alla spinta del 

terreno grazie all’apporto delle ali di fondazione, che possono essere di monte o di valle. I muri a mensola sono strutture sottili ed 

elastiche, in calcestruzzo armato. Possono avere l’ala di base maggiore a monte (nel qual caso sfruttano come elemento 

stabilizzante il terreno gravante su tale ala) o l’ala di base maggiore a valle (nel qual caso sfruttano come elemento stabilizzante il 

momento generato da tale ala).

I più semplici, con sezione a L, possono raggiungere altezze fino 

a 3,5 metri se con ala a valle o di 7 metri se con ala a monte.

Quelli con contrafforti interni possono raggiungere altezze di 10 

metri; quelli con contrafforti esterni possono raggiungere altezze 

di 12 metri.

I muri a mensola sono ovviamente più difficili e dispendiosi 

da realizzare rispetto a quelli a gravità, perché richiedono 

materiali più costosi e manodopera specializzata.



11



12



13

CONTRAFFORTI ESTERNI

CONTRAFFORTI INTERNI

I muri a mensola possono essere dotati di denti di 

fondazione che migliorano la stabilità allo slittamento e 

di contrafforti di irrigidimento interni o esterni. 



14dimensioni a e b degli sbalzi nell’ipotesi di risultante nel terzo medio della base

DIMENSIONAMENTO PRELIMINARE: MURI A MENSOLA

DIMENSIONAMENTO PRELIMINARE: MURI A GRAVITÀ MASSICCI

dimensioni tipiche
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Per altezze superiori a 7 metri è necessario realizzare 

strutture complesse con costoloni e solette di irrigidimento sia 

verticali che orizzontali.

Nei muri di sostegno di grande altezza si usano poi ulteriori 

accorgimenti per stabilizzare la parete, quali tiranti metallici 

ancorati in zone stabili e profonde di roccia  alle spalle del muro. 



16



17

ALTEZZA DELL’OPERA DI SOSTEGNO RISPETTO AL TERRAPIENO

In base all’altezza possiamo avere: 

- pareti a tutt’altezza, alte come il terrapieno da sostenere;

- pareti di sottoscarpa o di unghia, che sostengono porzioni della 

scarpata interrompendone la continuità;

- pareti di controripa, che sostengono lo sterro solo nella sua zona inferiore.
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Relativamente alle opere di sostegno, possono essere definite come azioni dirette:

• il peso del materiale di riempimento a tergo dell’opera;

• i sovraccarichi, intendendo con tale termine il peso di eventuali elementi quali edifici, veicoli parcheggiati o in movimento, 

macchine di movimento terra o gru, presenti direttamente a monte dell’opera di sostegno o nelle sue vicinanze;

• il peso dell’acqua (valutato anche in relazione alle sue caratteristiche chimiche).

Possono essere invece definite come azioni indirette:

• le forze di collisione, i cui valori di progetto devono tener conto dell’energia assorbita dalla struttura di sostegno durante 

l’impatto;

• le forze di precompressione e pretensione, legate alla presenza di ancoraggi;

• gli effetti della temperatura, da tenersi in considerazione soprattutto in caso di strutture caratterizzate da ancoraggi o puntoni

Per quanto concerne l’azione di degrado, interno e/o causato da agenti esterni (es. climatici), questa si manifesta soprattutto 

nel caso di strutture miste, quali ad esempio le terre rinforzate i cui rinforzi siano rappresentati da geotessili.
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Tutte le azioni prima citate, a parte le collisioni e l’effetto sismico, possono definirsi statiche, cioè azioni che non provocano 

accelerazioni significative della struttura o di alcune sue parti.

Le forze di collisione insieme alle azioni sismiche, si definiscono dinamiche, poiché causano significative accelerazioni della 

struttura o dei suoi componenti.

Esistono inoltre le azioni pseudostatiche, che rappresentano azioni dinamiche rappresentabili mediante un’azione statica 

equivalente.

Più in generale, nel caso dei muri e delle strutture miste, le azioni vengono definite col termine di ”spinte”, e sono esercitate 

dal complesso terreno-struttura-sovraccarichi. Tali spinte si scompongono in spinte verticali e orizzontali, e agiscono:

− sul terreno di fondazione

− all’interfaccia fondazione- terreno

− sulla struttura

AZIONI (NTC2018 6.5.2)

Si considerano azioni sull’opera di sostegno quelle dovute al peso proprio del terreno e del materiale di riempimento, ai 

sovraccarichi, all’acqua, ad eventuali ancoraggi presollecitati, al moto ondoso, ad urti e collisioni, alle variazioni di temperatura e al 

ghiaccio.

SOVRACCARICHI (NTC2018 6-5.2.1). Nel valutare il sovraccarico a tergo di un’opera di sostegno si deve tener conto della 

eventuale presenza di costruzioni, di depositi di materiale, di veicoli in transito, di apparecchi di sollevamento.

Si deve comunque intendere che il terreno e l’acqua costituiscono carichi permanenti (strutturali) quando, nella 

modellazione utilizzata, contribuiscono al comportamento dell’opera con le loro caratteristiche di peso, resistenza e 

rigidezza.
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Nel caso delle opere di sostegno si possono considerare 

come permanenti:

• Il peso della struttura (G1)

• il peso del materiale di riempimento a tergo dell’opera 

(G1)

• il peso del materiale eventualmente presente davanti 

all’opera (G1) 

• il peso dell’acqua (G1)

• i sovraccarichi permanenti (G2) e altri elementi non 

strutturali

• pretensione e precompressione (P)

Si possono considerare come variabili: i sovraccarichi 

temporanei, di breve e lunga durata (Qk)

CLASSIFICAZIONE DELLE AZIONI 

(NTC2018 2.5.1.3)
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Il valore di progetto della resistenza Rd può essere determinato:

a) in modo analitico, con riferimento al valore caratteristico dei parametri geotecnici del terreno, diviso per il valore del coefficiente 

parziale M specificato nella successiva Tab. 6.2.II e tenendo conto, ove necessario, dei coefficienti parziali R specificati nei 

paragrafi relativi a ciascun tipo di opera;

b) in modo analitico, con riferimento a correlazioni con i risultati di prove in sito, tenendo conto dei coefficienti parziali R riportati 

nelle tabelle contenute nei paragrafi relativi a ciascun tipo di opera;

c) sulla base di misure dirette su prototipi, tenendo conto dei coefficienti parziali R riportati nelle tabelle contenute nei paragrafi 

relativi a ciascun tipo di opera.

Per gli ammassi rocciosi e per i terreni a struttura complessa, nella valutazione della resistenza caratteristica occorre tener conto

della natura e delle caratteristiche geometriche e di resistenza delle discontinuità strutturali.

Il valore di progetto della resistenza si ottiene, per il caso (a), applicando al valore caratteristico della resistenza unitaria 

al taglio R un coefficiente parziale R =1,0 (M1) e R =1,25 (M2) oppure procedendo come previsto ai punti b) e c) di cui 

sopra.

RESISTENZE (NTC2018 6.2.4.1.2)



La risoluzione del problema del mezzo plastico perfetto richiede che, nel rispetto del criterio di resistenza e delle assegnate 

condizioni al contorno, siano soddisfatte:

I. le equazioni di equilibrio, 

II. le equazioni di congruenza,

III. la legge costitutiva del materiale.

L'analisi dell'equilibrio plastico viene condotta riferendosi a due metodi: cinematico e statico, che portano a soluzioni 

approssimate, ma teoricamente corrette, in grado di fornire rispettivamente un limite superiore ed un limite inferiore del carico di 

rottura.

I. METODO CINEMATICO (TEORIA DI COULOMB). Il teorema del limite superiore stabilisce che: “se viene fatta una stima del 

carico di collasso analizzando un meccanismo di deformazione cinematicamente ammissibile, la stima sarà uguale o 

maggiore del valore corrispondente alla soluzione esatta”. Cioè, se si individua un meccanismo di collasso plastico tale che il 

lavoro svolto dalle forze esterne Le uguagli il lavoro fatto dalle tensioni interne Li, avviene la rottura e le forze esterne costituiscono 

un limite superiore dei carichi di collasso reale.      

          

II.METODO STATICO (TEORIA DI RANKINE). Il teorema del limite inferiore stabilisce che: ”se è possibile trovare un 

complesso di forze esterne che sia in equilibrio con uno stato di tensioni interne tale che non violi in nessun punto il 

criterio di rottura del materiale, allora la rottura non può avvenire e le forze esterne costituiscono un limite inferiore dei 

carichi di collasso reale”. 

ANALISI DELL’EQUILIBRIO PLASTICO



Il valore di α che rende massima la spinta attiva si ha imponendo la condizione                svolgendo la derivata si ha 

cioè   

per cui:                                                           dove Ka =

La soluzione di tipo cinematico può essere ottenuta esaminando la situazione rappresentata sotto, nella quale è indicato il 

movimento della parete e di un cuneo rigido retrostante (stato attivo).  

Le ipotesi semplificative sono: terrapieno orizzontale, parete verticale liscia.

Il lavoro delle forze esterne è dato da 

Le = WδVw - Pa δhPa mentre quello delle forze interne è dato da 

Li = TδS . 

Si ha W = ½ 𝛾 h2 tgα e, per il criterio di Mohr-Coulomb, 

τf =c+σtgΦ cioè:

Il valore di N può essere ricavato proiettando i vettori che rappresentano Pa e W nella direzione perpendicolare a T e ottenendo N = 

W senα + Pa cosα. 

Perciò la condizione Le - Li =0 si scrive:

tenendo conto che δ Vw = δs cosα e δ hPa = δs senα si ottiene: 

METODO CINEMATICO - TEORIA DI COULOMB 

LIMITE SUPERIORE - CALCOLO DELLA SPINTA: EQUILIBRIO GLOBALE



Per il criterio di Coulomb:              e quindi

 

Essendo                                                            per c = 0 si ha                                                                                          

Quindi nel caso generale con coesione                                                    con Ka indicato come coefficiente di spinta attiva. 

Se invece consideriamo uno spostamento δh della parete verso l'interno (verso il terreno) la tensione orizzontale aumenta fino 

a raggiungere le condizioni di equilibrio limite passivo per cui σhp = σ1 e:                                              

Kp indicato come coefficiente di spinta passiva 

Ovviamente la spinta totale viene ottenuta integrando le relazioni precedentemente indicate lungo la parete. 

Questa soluzione essendo ottenuta nel rispetto delle condizioni di equilibrio e del criterio di resistenza appartiene al 

cosiddetto metodo statico.

Analizziamo la situazione della spinta su una parete rigida verticale, liscia, addossata ad un mezzo plastico con un metodo 

statico facendo l'ipotesi che la parete non alteri la distribuzione delle tensioni che si avrebbe in sua assenza, cioè la parete si 

comporta come il volume del mezzo mancante per ricostruire il semispazio. 

Se consideriamo il piano di Mohr, le tensioni verticali e orizzontali sono tensioni principali, poiché per l'ipotesi fatta non possono 

esservi tensioni tangenziali sulla superficie di contatto tra il muro e la parete e quindi nelle condizioni iniziali si ha la relazione σh0 = 

K0σvo con K0 in genere inferiore a 1. 

Nell'ipotesi di uno spostamento δh della parete verso l'esterno, la tensione orizzontale σh = σ3 (tensione principale minore) si 

riduce mentre si mantiene costante quella verticale σv = σ1 (tensione principale maggiore); il valore minimo della tensione orizzontale 

viene raggiunto quando il cerchio tocca la retta limite e in questo caso si ha la tensione in condizioni di equilibrio limite attivo.

METODO STATICO: LIMITE INFERIORE - TEORIA DI RANKINE 
Il teorema del limite inferiore stabilisce che, se è possibile trovare un complesso di forze esterne che sia in equilibrio con uno stato 

di tensioni interne tale che non violi in nessun punto il criterio di rottura del materiale, allora la rottura non può avvenire e le forze 

esterne costituiscono un limite inferiore dei carichi di collasso reale.

La Teoria di Rankine 

ipotizza che il 

TERRENO  DI MONTE 

SIA ORIZZONTALE.
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Si considerino i due cerchi, disegnati in modo da avere in comune il punto A ed essere 

tangenti alla linea di rottura. Entrambi i cerchi rappresentano uno stato di equilibrio 

plastico (o limite) in condizioni di deformazione piana. 

A parità di pressione verticale OA (σ1), i cerchi EA ed AF rappresentano situazioni 

stazionarie dipendenti da K0 e dal rapporto di sovraconsolidazione dei terreni 

(rispettivamente normalconsolidati e sovraconsolidati), mentre, sempre a parità di 

pressione verticale, AC rappresenta una diminuzione della pressione laterale σ3 

(spinta attiva) e AD un aumento della medesima (spinta passiva). 

OC rappresenta la “pressione attiva nel terreno” , mentre OD la “pressione passiva”.

EQUILIBRIO ELASTICO E PLASTICO 

Idealizzazione delle pressioni attiva e passiva del terreno a partire dalle condizioni K0 generate dall'inserimento di un muro di 

spessore (volume) nullo nel terreno, come in (a).

Lo sforzo principale minimo OC = σ3 viene indicato come pressione attiva del terreno ed è 

ottenibile con 

           dove: 

Lo sforzo principale massimo OD = σ1 viene indicato come 

pressione passiva del terreno

É consuetudine usare il simbolo KA invece del termine tan2 ….

É consuetudine usare il simbolo KP invece del termine tan2….
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STATI LIMITE DI EQUILIBRIO ALLA RANKINE

p3p1 kc2k += a1a3 kc2k −=
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coefficiente di spinta attiva (DECRESCE con il crescere di )

coefficiente di spinta passiva (CRESCE con il crescere di )

o anchecondizioni di rottura

u31 c2+=

u13 c2−=

Mezzo di Tresca (=0, c=cu)

ka= kp = 1

Mezzo di Mohr-Coulomb (>0, c>0)

Nel caso in cui, in presenza di un terreno coesivo, si fa riferimento a condizioni non drenate (come quelle che possono 

verificarsi immediatamente dopo l’esecuzione di uno scavo o la costruzione di un’opera di sostegno), per determinare la spinta attiva 

e passiva bisogna applicare il criterio di rottura di Mohr-Coulomb in termini di tensioni totali (ϕ = 0, c = cu) e la tensione limite attiva e 

passiva diventano 



Tensioni geostatiche in un terreno omogeneo, incoerente, delimitato da una superficie piana e orizzontale

Stato tensionale geostatico nel punto A

TEORIA DI RANKINE 

SPINTA A RIPOSO



SPINTA A RIPOSO

SPINTA ATTIVA

Supponiamo di inserire, a sinistra e a destra del punto A, due pareti verticali 

ideali, cioè tali da non modificare lo stato tensionale nel terreno. Alla generica 

profondità z, sui due lati di ciascuna parete, si esercita la tensione orizzontale 

efficace σ'h0 = K0  z.

La spinta orizzontale S0 (risultante delle tensioni orizzontali efficaci) presente sui 

due lati di ciascuna parete, dal piano di campagna fino ad una generica profondità 

H, vale

La profondità Z0 della retta di applicazione di S0, vale:

che corrisponde alla profondità del baricentro dell’area triangolare del 

diagramma di pressione orizzontale di altezza H e base K0  z.

Supponiamo ora di allontanare gradualmente le due pareti. 

Nel punto A permangono condizioni di simmetria, per cui le tensioni verticale ed 

orizzontali sono ancora principali. 

La tensione verticale σ’v0 =  z non varia, mentre la tensione orizzontale efficace si 

riduce progressivamente.





v’

Decremento di  h’

Inizialmente (stato di K0)

Rottura (Stato attivo)

Spinta attiva del 

terreno

Il cerchio di Mohr, rappresentativo dello stato tensionale in A, si 

modifica di conseguenza: la tensione principale maggiore σ’1 = 

σ’v0 rimane costante, mentre la tensione principale minore σ’3 si 

riduce progressivamente dal valore iniziale σ’h0 al valore minimo 

compatibile con l’equilibrio, σ’ha, detta tensione limite attiva, che 

corrisponde alla tensione principale minore del cerchio di Mohr 

tangente alla retta di inviluppo a rottura.

Il raggio del cerchio di Mohr dello stato di tensione limite attiva è 

R = ½ (σ’v0-σ’ha), ed il centro è ad una distanza dall’origine OC = 

½ (σ’v0+σ’ha).

Considerando il triangolo rettangolo OFC, si ha:



La tensione tangenziale critica, il cui valore f è l’ordinata del punto F di tangenza del cerchio di Mohr con 

la retta di inviluppo a rottura, agisce su un piano che forma un angolo                con la direzione 

orizzontale. 

In condizioni di rottura per raggiungimento dello stato di equilibrio limite inferiore (spinta attiva), il terreno 

inizia a scorrere lungo questi piani.

La spinta orizzontale SA presente sui lati interni di ciascuna parete 

ideale, dal piano di campagna fino ad una generica profondità H, 

vale:

Poiché anche in questo caso il diagramma di pressione orizzontale 

è triangolare, la profondità ZA della retta di applicazione di SA vale:

Nota che SA < S0

PUNTO DI APPLICAZIONE DELLA SPINTA A 1/3 DALLA BASE

Piani di scorrimento nella condizione di spinta attiva



SPINTA PASSIVA Se si suppone ora di avvicinare le due pareti verticali ideali, alla destra ed alla sinistra 

del punto A, la tensione verticale efficace non subisce variazioni mentre quella 

orizzontale progressivamente cresce fino al valore massimo compatibile con il criterio di 

rottura di Mohr-Coulomb. In tali condizioni la tensione verticale efficace, corrisponde alla 

tensione principale minore, σ’v0 = σ’3, e quella orizzontale, detta tensione limite 

passiva, σ’hp, alla tensione principale maggiore, σ’hp = σ’1.

 Procedendo in modo analogo a quanto già fatto per la condizione di spinta attiva, si 

ottiene:                                                

KP è il coefficiente di spinta passiva espresso dal rapporto: 

Le tensioni tangenziali critiche agiscono su piani che formano un angolo di                   con la direzione orizzontale. 

In condizioni di rottura per raggiungimento dello stato di equilibrio limite superiore (spinta passiva), il terreno inizia a

scorrere lungo questi piani



La spinta orizzontale SP presente sui lati interni di ciascuna parete ideale dal piano di campagna fino ad una 

generica profondità H, vale:

Poiché anche in questo caso il diagramma di pressione orizzontale è triangolare la profondità ZP della retta di 

applicazione di SP, vale:

I coefficienti di spinta attiva, KA, e passiva, KP, 

rappresentano i valori limite, rispettivamente inferiore 

e superiore, del rapporto tra le tensioni efficaci 

orizzontale e verticale:

In particolare il valore del coefficiente di 

spinta a riposo, K0, è compreso tra il valore 

di KA e quello di KP

Nota che SP >> S0

Nota che

SP >> S0> SA

All’aumentare di phi:

Ko cala

Ka cala

Kp cresce



Stato attivo: il meccanismo di collasso plastico 

avviene su un piano di slittamento individuato 

dall'angolo 45° + Φ/2 rispetto alla orizzontale. 

Analogamente per lo stato passivo si arriva ad una 

relazione equivalente a quella ottenuta con il metodo 

statico e il meccanismo di collasso plastico avviene su 

un piano individuato dall'angolo 45° - Φ/2 rispetto alla 

orizzontale.

La condizione di rottura è soddisfatta per ogni superficie inclinata di un angolo 45°-Φ/2 rispetto alla DIREZIONE della tensione 

principale maggiore; con massa seminfinita, limitata da una superficie orizzontale e sollecitata solo dalla gravità, le tensioni 

principali e i piani corrispondenti, come si è già visto, sono quelli verticali e orizzontali; con l'espansione la tensione principale 

maggiore è quella verticale mentre con la compressione è quella orizzontale e la rottura si raggiunge con piani di slittamento inclinati 

di 45°+Φ/2  rispetto all'orizzontale nel primo caso e di 45°-Φ/2 rispetto all'orizzontale nel secondo caso e le tensioni a rottura per 

l'elemento della massa interessata sono quelle già indicate con le relazioni precedenti. La teoria di Rankine fa parte delle soluzioni 

con linee di scorrimento nella massa a rottura, linee che per le situazioni esaminate sono rette. 

IN SINTESI



É stato sperimentalmente osservato che le deformazioni di 

espansione necessarie per far decadere la pressione 

orizzontale dal valore σ’h0, che corrisponde allo stato 

indeformato, al valore limite inferiore σ’ha, sono piccole, e 

comunque molto inferiori alle deformazioni di 

compressione necessarie per far elevare la pressione 

orizzontale dal valore σ’h0, al valore limite superiore σ’hp. 

Pertanto è buona norma riferirsi all’angolo di resistenza

al taglio di picco per il calcolo della spinta attiva, ed

all’angolo di resistenza al taglio a volume costante

(ovvero per grandi deformazioni) per il calcolo della

spinta passiva. 

Il grafico mostra che, per la mobilitazione della spinta attiva 

è necessario uno spostamento della sommità del muro 

dell'ordine dello 0,1 ÷ 0,2% della sua altezza mentre nel 

caso passivo tale valore può variare dal 2 ÷ 8% per le sabbie 

dense al 5 ÷20% per le sabbie sciolte. 



EFFETTO DELLA COESIONE

Se il deposito di terreno asciutto, omogeneo e delimitato da una superficie orizzontale è dotato anche di coesione oltre che di 

attrito, ovvero ha resistenza al taglio definita dal criterio di rottura di Mohr-Coulomb:

Stato tensionale di equilibrio limite per un terreno dotato di coesione e di attrito

Le relazioni che legano le tensioni principali per uno stato tensionale di equilibrio limite sono le seguenti:

Pertanto, in condizioni di spinta attiva, quando la tensione orizzontale corrisponde alla 

tensione principale minore e la tensione verticale a quella maggiore, si ha:

Poiché IL TERRENO NON HA RESISTENZA A TRAZIONE, questa equazione è 

valida per Z > Zc, essendo Zc la profondità critica per la quale risulta σ’ha = 0, cioè:

mentre per Z < Zc si assume σ’h = 0



Diagramma di spinta attiva in un terreno dotato di 

coesione e attrito

Diagramma di spinta passiva in un terreno dotato di 

coesione e attrito; è sempre positiva

Per il calcolo della spinta attiva e della profondità di applicazione si può fare riferimento al diagramma sotto riportato.

Nella fascia di spessore Zc il terreno sarà interessato da fessure verticali di trazione che possono riempirsi di acqua, ad 

esempio per la pioggia. Si tiene conto di tale possibilità considerando, per il calcolo della spinta, anche un triangolo di 

pressione idrostatica di altezza Zc e base w Zc.

In condizioni di spinta passiva, quando la tensione orizzontale corrisponde alla tensione principale maggiore e la 

tensione verticale a quella minore, si ha: 

Per il calcolo della spinta passiva e della profondità di applicazione si fa riferimento al diagramma



TERRENI STRATIFICATI

Se il deposito di terreno è costituito da strati orizzontali omogenei, la spinta totale esercitata sulla parete verticale è la somma dei 

contribuiti di ciascuno strato. Il generico strato iesimo, di spessore Hi, fra le profondità Zi-1 e Zi, costituto da un terreno avente peso di 

volume γi e resistenza al taglio:  𝜏 =  𝑐′ +  𝜎′ ∙ 𝑡𝑎𝑛𝜙𝑖
′ , eserciterà contro la parete verticale ideale una spinta Si pari all’area del 

diagramma delle pressioni orizzontali nel tratto di sua competenza, applicata alla quota del baricentro di tale area

La tensione verticale agente al tetto dello strato i-esimo, alla profondità Zi-1, vale:

La tensione verticale agente alla base dello strato i-esimo, alla profondità Zi, vale:



EFFETTO DI UN SOVRACCARICO UNIFORME

caso elementare (terrapieno orizzontale)

Tensioni orizzontali aggiuntive dovute al sovraccarico uniforme indefinito

h = kaq

scheletro

solido

sovraccarico

uniforme
acqua

p.l.f.

HqkP aq =



Incremento di spinta risultante 

applicato ad un’altezza H/2 sul piano di posa 



Più complicata è la valutazione della spinta dovuta ad un sovraccarico di tipo lineare o puntiforme. Generalmente in questi casi 

si ricorre a soluzioni ottenibili dalla teoria dell'elasticità (Boussinesq), però corrette opportunamente sulla base di prove sperimentali 

(NAVFACT 7.02, 1986). 

                 Per un carico di tipo lineare il valore di σh è dato:     per m ≤ 0,4 da:

All’avvicinarsi del sovraccarico al muro (m→0):

• l’incremento di spinta risultante aumenta

• il punto di applicazione si avvicina alla superficie

EFFETTO DI UN SOVRACCARICO DI TIPO LINEARE



Nel caso di UN CARICO PUNTUALE si hanno le espressioni:

EFFETTO DI UN SOVRACCARICO DI TIPO PUNTUALE



CALCOLO DELLA SPINTA: EQUILIBRIO LIMITE GLOBALE (COULOMB)

Caso elementare (terrapieno orizzontale, parete verticale liscia, cinematismo )

hkc2hk
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2
aa −=

(come per Rankine)

Poligono delle forze
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CALCOLO DELLA SPINTA ATTIVA COL METODO DI COULOMB: CASO GENERALE

Ipotesi: terrapieno e parete inclinati, attrito terra-parete
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 = angolo di scorrimento terra-muro 
i = pendenza terrapieno
 = inclinazione paramento
A = inclinazione superficie critica       

2
aa Hk
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Per δ = 0°, i = 0° e β = 0° la spinta di Coulomb coincide con quella di Rankine; si è visto comunque anche che Ka dedotto con il 

metodo di Coulomb differisce poco dai valori ricavati con soluzioni analitiche esatte.





CALCOLO DELLA SPINTA ATTIVA – PASSIVA 

COL METODO DI COULOMB

(NAVFACT 7.02, 1986)



Quando si ipotizzano superfici ruvide del muro ed il muro ha uno spostamento in 

A'B la sabbia tende a muoversi e ad abbassarsi lungo la parete retrostante del 

muro. Si sviluppano allora delle forze di attrito che inclinano la risultante della spinta 

attiva di un angolo δ rispetto alla normale al muro. Questo angolo d'attrito terra-

muro viene considerato positivo quando la componente tangenziale della 

spinta è diretta verso il basso, cioè quando la sabbia si abbassa rispetto al 

muro. 

Alcune analisi teoriche e sperimentali del fenomeno hanno mostrato che la

superficie di scorrimento BC consiste di una parte bassa curva e di una parte

alta retta; all'interno della zona ADC i piani di scorrimento corrispondono a

quelli dello stato attivo di Rankine, mentre nella zona ADB la rete di

scorrimento è formata da due famiglie di linee curve.

Se invece la parete è spinta indietro si ha resistenza passiva. 

Quando il peso della parete è maggiore della forza di attrito 

sabbia-muro, la sabbia s’alza e la spinta passiva agisce inclinata 

dell’angolo δ. 

La sua componente tangenziale è diretta verso l’alto ed in 

questo caso l’angolo δ è considerato positivo; all’interno del 

triangolo ADC la rete è corrispondente allo stato passivo di 

Rankine, mentre nella zona ADB, come nel caso precedente, si 

hanno due famiglie di curve.

EFFETTO DELL’ATTRITO ALL’INTERFACCIA TERRA-PARETE

L’attrito terra-muro produce un’inclinazione  delle tensioni di interfaccia → rotazione di superfici di rottura e spinta

In genere si assume  =(1/3÷2/3)  al crescere della rugosità della parete

CINEMATISMO VERSO L’ESTERNO: TERRENO SOSTENUTO VERSO L’ALTO DALLA PARETE 



ROTAZIONE DELLA SPINTA A FAVORE DI STABILITÀ 

CINEMATISMO VERSO IL TERRAPIENO: TERRENO CHE SOSTIENE LA PARETE VERSO L’ALTO



ROTAZIONE DELLA SPINTA A FAVORE DI STABILITÀ 

SPINTA ATTIVA

SPINTA PASSIVA

Quando  ≠ 0, ovvero nei casi reali in cui c’è interazione fra la parete dell’opera di sostegno ed il terreno, ci sono degli effetti sulla 

forma della superficie di scorrimento, di cui bisogna tenere conto. Se non lo si fa, si SOVRASTIMA LA PP , ed essendo

quest’ultima UNA FORZA RESISTENTE, si esegue un’analisi A SFAVORE DI SICUREZZA.





Fra le soluzioni che hanno ipotizzato superfici di scivolamento curvilinee e parete ruvida, vi è 

quella proposta da Caquot e Kerisel che prevede di determinare i valori  delle spinte in 

funzione di φ  e delle caratteristiche geometriche sia del muro che del terreno. 

SUPERFICI DI SCIVOLAMENTO CURVILINEE

SOLUZIONE ANALITICA per β = λ = 0, mediante le tabelle di 

Caquot e Kerisel, sia δ che β  variano tra 0 e φ, e δ è preso 

eguale a 0, 1/3 φ, 2/3 φ e φ (tabella).

I coefficienti Ka e Kp sono funzione di φ, dell'angolo β della superficie libera con l'orizzontale, 

dell'angolo λ del muro sulla verticale e dell'angolo δ della spinta sulla normale al muro; tali angoli 

sono computati con il segno indicato da Caquot Kerisel riportato in figura. 
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SOLUZIONE GRAFICA  NAVFAC 7.02 (1986). 

Pressioni delle terre in terreni granulari: 

terrapieno orizzontale e paramento inclinato 
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SOLUZIONE GRAFICA  NAVFAC 7.02 (1986). 

Pressioni delle terre in terreni granulari: 

terrapieno inclinato e paramento verticale
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Per conferire al terrapieno adeguate caratteristiche meccaniche, viene usualmente richiesta la 

messa in opera dello stesso con compattazione per ottenere un assegnato valore della 

densità secca. 

Il processo di compattazione induce naturalmente delle spinte sull'opera, che variano in 

intensità e distribuzione a seconda delle precise modalità di realizzazione del terrapieno 

(numero e spessore degli strati e relative fasi di compattazione). 

È quindi inevitabile, volendo valutare la spinta sull'opera, rifarsi a uno schema semplificato 

che, può essere riassunto come a lato. 

Si assuma che il processo di compattazione possa essere rappresentato da un carico 

lineare Q, equivalente al carico statico per unità di lunghezza della generatrice del tamburo 

del rullo di compattazione (al quale andrebbe aggiunto l'effetto della rotazione della massa 

eccentrica nel caso di un rullo vibrante). Fissato tale valore, la massima tensione orizzontale, 

prodotta dal singolo passaggio del rullo, può stimarsi pari a: 

Supponendo che tale valore sia raggiunto in ogni successiva fase di messa in opera e compattazione dei vari strati, si può definire 

un DIAGRAMMA DI SPINTA come schematizzato in figura, che presenta le seguenti peculiarità. 

A profondità inferiori al valore hc, risulta prevalente l'effetto della compattazione ed è possibile individuare un luogo dei massimi della 

σ’h, una volta definiti i valori delle profondità caratteristiche zc e hc:

che consentono di tracciare il diagramma di spinta. 

A profondità maggiori di hc risulta prevalente l'usuale andamento idrostatico della spinta, con l'avvertenza che il coefficiente di

spinta K può assumersi pari al valore di spinta attiva, nel caso siano consentiti movimenti dell'opera che giustificano il

raggiungimento di tale condizione limite, oppure pari al coefficiente di spinta a riposo in presenza di vincoli che impediscano ogni

spostamento.

SPINTA DOVUTA ALLA COMPATTAZIONE DEL TERRAPIENO



SFORZI CONIUGATI IN UN PENDIO INDEFINITO

Si consideri ora un semispazio delimitato da un piano avente come traccia la 

retta di inclinazione i < φ', con proprietà costanti alla stessa profondità, 

qualunque sia la verticale considerata. Tale assunzione richiede che 

eventuali stratificazioni siano parallele al piano campagna e implica che 

lo stato di sforzo sia indipendente dalla coordinata x1 lungo il pendio. Le 

risultanti delle azioni agenti sulle sezioni BA e DB devono avere pertanto lo 

stesso modulo e rette d'azione parallele; inoltre, se si considera l'equilibrio 

alla rotazione intorno al punto C, si deduce anche che tali rette coincidono e 

sono parallele alla traccia del piano limite. L'equilibrio alla traslazione 

verticale permette così di scrivere

e si arriva pertanto alla conclusione che il vettore sforzo agente sul piano 

verticale e quello agente sul piano parallelo alla frontiera risultano ognuno 

parallelo al piano sul quale agisce l'altro. Quando sussiste tale proprietà, i 

piani sono definiti piani coniugati e gli sforzi sono pertanto indicati come 

sforzi coniugati. Anche in questo caso, mentre il valore della tensione 

verticale è definito dalla formula sopra riportata, il valore della tensione 

agente sul piano verticale risulta indeterminato, per cui è d'interesse 

individuarne il campo di variazione.

Con riferimento al cerchio di Mohr riportato in figura, la tensione σ’vo che agisce su un piano 

che ha la stessa obliquità i del piano campagna è rappresentata dal segmento OM. Il cerchio 

di Mohr corrispondente a una condizione limite deve passare per tale punto ed essere 

tangente all'inviluppo di rottura. L'origine dei piani è individuata dal punto P e i piani sui quali 

risulta mobilitata la resistenza al taglio hanno come traccia le rette a e b. Il valore minimo che 

può essere attribuito alla tensione agente sul piano verticale, nel rispetto delle condizioni di 

equilibrio e del criterio di rottura, può essere ricavato osservando che la retta verticale 

tracciata dal punto P interseca il cerchio di Mohr nel punto A. Valgono pertanto le relazioni 

seguenti

che consentono di determinare il valore della spinta attiva



Quando la superficie del terreno è orizzontale e il retro del muro è 

verticale e liscio, dimodoché non vi sono tensioni di taglio, si può 

valutare la spinta attiva nell'ipotesi che la zona attiva sia un triangolo 

e che il terreno entro esso si trovi nello stato attivo di Rankine.

Consideriamo ora un muro che sostenga della sabbia asciutta; in 

questo caso la spinta attiva ad ogni profondità è data come abbiamo 

già visto da σh = γzKa essendo γ il peso di volume della terra, z la 

profondità e Ka il coefficiente di spinta attiva. La spinta totale vale:   

𝑷𝒂 =
𝟏

𝟐
𝜸𝑯𝟐𝑲𝒂 ed agisce ad un'altezza H/3 dalla base. 

Generalmente con i muri di sostegno vengono soddisfatte le condizioni di spostamento che danno luogo alla spinta attiva.

Nello stato attivo di Rankine la determinazione Ka corrisponde al caso in cui la superficie del terreno è orizzontale, sui piani verticali 

non ci sono tensioni di taglio e le tensioni orizzontali sono tensioni principali. Quando il muro di sostegno si muove, soddisfacendo 

così la condizione di deformazione, anche il terreno retrostante si muove e quindi si sviluppano tensioni di taglio tra il terreno ed il 

muro. Queste tensioni però, nel caso di spinta attiva, riducono la spinta; l'adottare il METODO DI RANKINE porta quindi ad una 

stima in eccesso e a favore della sicurezza.

SPINTA DELLE TERRE SULLE OPERE DI SOSTEGNO: SINTESI

Se un sovraccarico q uniformemente distribuito viene applicato sul piano 

campagna la tensione verticale efficace alla generica profondità assume il 

valore (' z + q). Ne segue che la tensione attiva risulterà incrementata 

della quantità Ka q e il corrispondente incremento di spinta sarà pari a 

Paq = Ka q H, con punto di applicazione a H/2.

Più complicata è l'analisi del regime di spinta in presenza di un carico 

lineare o puntuale. L'entità e la distribuzione delle spinte è in questi casi 

ancora oggetto di ricerca e la mancanza di soluzioni rigorose spiega 

perché nella pratica professionale si faccia uso di diversi approcci 

approssimati, si veda il manuale NAVFAC, 1986.

SPINTA DOVUTA AI SOVRACCARICHI



Esempio di un muro che sostenga un riempimento formato da sabbia asciutta per l'altezza H1 e immersa per l'altezza H2 e sulla cui 

superficie orizzontale agisca un sovraccarico uniformemente ripartito q. 

L'angolo di attrito interno sia φ, eguale per sabbia asciutta ed immersa, e il peso di volume della sabbia asciutta sia 𝛾d. Si è visto che 

si deve tener conto dell'effetto della pressione neutrale sugli sforzi effettivi della sabbia assegnando alla sabbia immersa il peso di 

volume immerso 𝛾’. Quindi, fino alla profondità H1, la spinta sul muro è rappresentata, con acqua ferma, dal triangolo ABC; alla 

profondità z', sotto la falda con acqua in quiete, la pressione verticale vale σv = γdH1+z’ 𝛾’ e quindi quella orizzontale è data da:

La spinta totale è data dall'area ABDEC. 

Bisogna poi aggiungere la spinta dell'acqua 1/2 𝛾w H2
2 

rappresentata da LMN. 

Il sovraccarico q fa aumentare la pressione verticale 

σz ad ogni profondità di q e quindi la pressione 

orizzontale aumenta di:   𝜎ℎ = 𝑞 ∙ 𝐾𝑎  e la spinta 

corrispondente al sovraccarico è data dall'area FGIH. 



Se il muro sostiene della terra la cui resistenza al taglio sia data dalla relazione τ = c’+σ’tgφ’, si può applicare 

la relazione                                            che può essere scritta nella forma

La pressione orizzontale σh è rappresentata dalla linea CD rispetto ad AB.

Alla profondità z 0:                                    la pressione orizzontale si annulla

Poiché il terreno non aderisce necessariamente al muro, si fa in genere l'ipotesi 

che la spinta attiva di un terreno coerente sia rappresentata dal triangolo BDE e 

quindi sia espressa da:

sempre nell'ipotesi che l'adesione terra-muro sia nulla. 



60

SISTEMI DI DRENAGGIO

Nella progettazione dei muri di sostegno la predisposizione di adeguati

sistemi di drenaggio e l'attenta presa in considerazione del problema delle

fondazioni sono gli aspetti più rilevanti, con un peso ben maggiore

dell'esatta valutazione delle spinte.

Con riferimento al primo aspetto, si osserva che lo scopo principale di un 

sistema di drenaggio è quello di evitare che sull'opera possano prodursi 

spinte di elevate intensità e, per raggiungere questo obiettivo, sono 

possibili diverse soluzioni, volte a ridurre l'effetto di ristagno e accumulo 

delle acque a ridosso dell'opera e a prevenire gli effetti legati all'azione del 

gelo.

Prendendo in esame il caso più semplice che vede l'acqua in condizioni 

idrostatiche, la spinta esercitata dal terreno viene calcolata con riferimento alle 

tensioni efficaci, nella quale va introdotto il peso dell'unità di volume del terreno 

alleggerito ', ossia:

 𝑷𝒂 =
𝟏

𝟐
∙ 𝜸′ ∙ 𝑯𝟐 ∙ 𝑲𝒂 

e al valore così determinato va sommata la spinta idrostatica dell'acqua, per cui 

la spinta totale assume l'espressione:

  𝑷𝒂 =
𝟏

𝟐
∙ 𝜸′ ∙ 𝑯𝟐 ∙ 𝑲𝒂 +  

𝟏

𝟐
∙ 𝜸𝒘 ∙ 𝑯𝟐

I due pesi di volume, dell’acqua e del terreno alleggerito si equivalgono e

pertanto è spesso il contributo dell’acqua a creare situazioni critiche per la stabilità

visto che il «coefficiente di spinta» dell'acqua è unitario, mentre quello delle terre

è, in condizioni attive, minore di uno (KA ~ 0,25 ÷ 0,40); quindi, a parità di

altezza, la spinta dell’acqua può essere anche 4 volte quella del terreno!
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Si vede come, benché il dreno verticale garantisca un valore nullo della pressione dell'acqua a ridosso dell'opera, l'effetto

della filtrazione comporta comunque un aumento della spinta. 

In presenza di precipitazioni, il terrapieno tende a saturarsi, con conseguente aumento del peso di volume, e la pressione 

dell'acqua influenza la stabilità dell'opera in maniera dipendente dai sistemi di drenaggio adottati.  

Per eliminare l'acqua di infiltrazione vengono solitamente predisposti FORI DI SCARICO NEL CORPO DEL MURO E DRENAGGI 

NEL TERRAPIENO. I primi sono solitamente costituiti da tubi del diametro di 10 cm a interasse (orizzontale e verticale) di 1,50 m, 

muniti di un filtro che ne impedisca l'occlusione.

Questo modo di procedere presenta però l'inconveniente che l'acqua che esce dai tubi si infiltra nel terreno al piede della fondazione 

del muro, dove è invece opportuno che il terreno risulti più asciutto possibile. 

Per eliminare questo inconveniente si può ricorrere a un DRENO CONTINUO a ridosso della parete interna del muro (figura b), con 

sbocchi situati alle estremità del muro stesso, e per determinare il valore della pressione dell'acqua in ogni punto della potenziale 

superficie di scorrimento CB si ricorre alla costruzione della rete di flusso. Noto ad esempio il reticolo di filtrazione, la pressione nel 

generico punto A si ottiene osservando che esso appartiene all'equipotenziale passante per il punto A', che si trova a pressione 

atmosferica e quindi nulla (perché la pressione dell'acqua è misurata con riferimento alla pressione atmosferica), e risulta pertanto 

pari a w Δz (figura b). 

Una volta determinata la risultante Sw delle pressioni dell'acqua (agenti su CB), la valutazione della spinta può effettuarsi 

considerando al solito l'equilibrio del cuneo di terreno saturo. 



La spinta idrostatica può essere facilmente ridotta, se non addirittura annullata, con l’utilizzo, a tergo delle opere di 

sostegno (in particolare nel caso di muri e strutture miste), di sistemi drenanti appropriati.

I drenaggi e i filtri hanno lo scopo di:

• ridurre il valore delle pressioni interstiziali nel sottosuolo o in manufatti di materiali sciolti;

• eliminare o ridurre le pressioni interstiziali a tergo di strutture di sostegno;

• consentire la filtrazione verso l’esterno di acque presenti nel sottosuolo o in manufatti di materiali sciolti senza causare il 

sifonamento;

• interrompere l’eventuale risalita di acqua per capillarità.

I drenaggi e i filtri, in relazione alle finalità per cui vengono realizzati, devono essere progettati in modo da soddisfare i 

seguenti requisiti:

LA FUNZIONE DEI SISTEMI DRENANTI

1. il materiale filtrante deve essere più permeabile del terreno con il quale è a contatto;

2. la granulometria del materiale filtrante deve essere tale da evitare che particelle di terreno causino intasamento del filtro e del 

drenaggio;

3. lo spessore dello strato filtrante deve essere sufficientemente elevato da consentire una buona distribuzione delle frazioni 

granulometriche nello strato stesso e deve essere definito tenendo conto anche dei procedimenti costruttivi.

Se i criteri di progetto sopra elencati non possono essere soddisfatti con un solo strato filtrante, sarà impiegato un tipo a 

più strati. Ciascuno strato filtrante nei riguardi di quelli adiacenti sarà progettato alla stessa stregua di un filtro monostrato.

I tubi disposti nei drenaggi allo scopo di convogliare l’acqua raccolta devono essere dimensionati tenendo conto della portata 

massima ed i fori di drenaggio dei tubi vanno dimensionati in modo da evitare che granuli del materiale filtrante penetrino nelle 

tubazioni stesse.

I materiali naturali o artificiali da impiegare per la confezione di drenaggi e filtri, devono essere formati da granuli resistenti 

e durevoli e non devono contenere sostanze organiche o altre impurità.

Le ACQUE RUSCELLANTI IN SUPERFICIE non devono penetrare entro i drenaggi e i filtri; esse devono essere regimentate 

in superficie mediante canalizzazioni.

Il terreno formante il piano di posa di drenaggio e filtri non deve subire rimaneggiamenti, deve essere sufficientemente consistente e 

se necessario costipato.

Durante la costruzione vanno eseguiti regolari controlli della granulometria del materiale impiegato.

Il materiale del filtro e del drenaggio va posto in opera evitando la separazione delle frazioni granulometriche.

Scelta dei materiali drenanti secondo i criteri per il dimensionamento granulometrico dei filtri:

•  4d15 < df15 < 4 d85

•  scarichi → df85 >foro o 1.2 Lfenditura 



Il sistema drenante più comune è rappresentato dall’associazione di 

materiale drenante a ridosso del muro, di fori di scolo che attraversano 

la struttura (diametro 7,5 ÷ 10,0 cm) e dalla posa di collettori 

longitudinali lungo la faccia interna del muro stesso. Il materiale 

drenante deve essere costituito preferibilmente da ghiaia grossa, 

separata dal terreno in posto per mezzo di uno strato di 

geotessile, con la funzione di impedire all’eventuale frazione fine 

dilavata di intasare il materiale drenante stesso. Il geotessile può 

anche essere collocato tra materiale drenante e muro, con lo scopo di 

evitare la fuoriuscita del dreno attraverso i fori di scolo. Tale sistema, 

in presenza di falda, ne consente l’abbattimento, e in assenza della 

stessa impedisce, in caso di piogge intense, l’instaurarsi di un 

fenomeno di flusso continuo di acqua all’interno del terrapieno.

Ai sistemi drenanti tradizionali vengono 

oggigiorno associati sistemi più recenti, 

che resistono alla compressione senza 

perdere le loro proprietà drenanti, e sono 

rappresentati:

• dai geocompositi drenanti, associati a 

collettori drenanti alla base del muro;

• da sistemi costituiti da trucioli di polistirolo 

espanso contenuti in strutture a reti 

metalliche, con frapposto uno strato di 

geotessile anti-intasante.



RIDUZIONE DELLA SPINTA CON DRENAGGIO VERTICALE

2
ww H
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1
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Pressione atmosferica 

nel dreno

Spinta idrostatica



65



66

Nel caso si abbia la possibilità di mettere in opera un DRENO 

SUBORIZZONTALE (a), che svolge anche la funzione di protezione contro il 

gelo, si consegue il vantaggio di avere delle linee di flusso verticali con 

equipotenziali orizzontali. In virtù di questo fatto (linee equipotenziali 

orizzontali) e osservando che lungo il dreno la pressione dell'acqua è nulla 

(pressione atmosferica), la pressione dell'acqua risulta nulla anche in ogni 

punto del dominio e la differenza di carico tra due equipotenziali è uguale alla 

differenza di quota. 

Il calcolo della spinta è quindi analogo al caso in cui l'acqua sia assente, 

salvo ricordarsi di introdurre nelle analisi il peso di volume del terreno 

SATURO.

Se il terrapieno è costituito da materiale a grana fine, Terzaghi e Peck 

suggeriscono l'impiego di MATERASSI DRENANTI (un sistema di drenaggio 

costituito da un filtro verticale di altezza analoga a quella delle ipotetiche 

fessure, collegato a un dreno in contropendenza (per la raccolta delle acque di 

infiltrazione superficiali) collegato a sua volta con un dreno orizzontale disposti 

come illustrato in b, per prevenire variazioni del contenuto d'acqua e, 

conseguentemente, fenomeni di rigonfiamento e fessurazioni. 

Poiché un terrapieno di argilla tende inoltre a staccarsi dal muro per una 

profondità pari a circa zo, e la fessura così formatasi si riempie di acqua, è 

buona norma inserire in tale zona uno strato drenante spinto fino alla 

profondità di 1,5 zo.

Nel caso di terrapieni argillosi soggetti a fessurazione si può ricorrere ai materassi drenanti. 



terrapieno saturo, dreno inclinato, acqua in moto verticale con i=1

PRESSIONE ATMOSFERICA 

NEL DRENO

Senza drenaggio: 
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RIDUZIONE DELLA SPINTA CON DRENAGGIO INCLINATO
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Nei muri di sostegno, il terreno di riempimento a tergo del 

muro deve quindi essere posto in opera con opportuna 

tecnica di costipamento ed avere granulometria tale da 

consentire un drenaggio efficace nel tempo.

Si può ricorrere all’uso di geotessili, con funzione di 

separazione e filtrazione, da interporre fra il terreno in sede 

e quello di riempimento.

Il drenaggio deve essere progettato in modo da risultare 

efficace in tutto il volume significativo a tergo del muro.

Devono essere valutati gli effetti derivanti da parziale 

perdita di efficacia di dispositivi particolari quali sistemi 

di drenaggio superficiali e profondi, tiranti ed 

ancoraggi.

Devono essere prescritte le caratteristiche fisiche e 

meccaniche dei materiali di riempimento.





La presenza di acqua è indesiderabile soprattutto in caso di sisma, ove l’incremento di spinta dato non solo dalla pressione 

idrostatica, presente in condizioni sia statiche sia sismiche e che cresce in modo lineare con la profondità, ma anche dalla pressione 

idrodinamica, che dipende dalla risposta dinamica del corpo idrico.
La presenza di acqua sul lato di monte dell’opera di sostegno può influenzare la spinta sismica in questo modo:

• alterando le forze inerziali nel terrapieno;

• sviluppando pressioni idrodinamiche nel terrapieno;

• consentendo la formazione di pressioni interstiziali in eccesso dovute a deformazioni cicliche.

LE FORZE INERZIALI NEI TERRENI SATURI DIPENDONO DAL MOVIMENTO RELATIVO TRA LE PARTICELLE E L’ACQUA 

INTERSTIZIALE. 

Se la permeabilità del terreno e abbastanza bassa (k< 5*10-4  m/s), in modo tale che l’acqua interstiziale si muova solidale al 

terreno durante l’evento sismico, le forze inerziali sono proporzionali al peso di volume del terreno. 

Se invece la permeabilità è elevata (k> 5*10-4  m/s), l’acqua interstiziale può rimanere ferma mentre lo scheletro solido si muove; 

in questo caso, le forze inerziali saranno proporzionali al peso di volume alleggerito del terreno.

Per tener conto dell’incremento di spinta dovuta alla presenza di acqua in condizioni sismiche, il metodo di Mononobe-Okabe 

consente di effettuare una correzione nell’ambito delle relative equazioni, con un aumento del valore di θ , come sotto riportato:

INFLUENZA DELLA FALDA IDRICA SUL REGIME DELLE SPINTE IN CONDIZIONI DINAMICHE

• per terreni a bassa permeabilità (coefficiente di permeabilità k< 5*10-4  m/s), in cui l’acqua non è libera di muoversi rispetto allo 

scheletro solido ma si muove con esso (mezzo monofase)

• per terreni a permeabilità elevata (k> 5*10-4  m/s), in cui l’acqua si muove rispetto al terreno

Nel caso di presenza di acqua sia dal lato monte, sia dal lato valle, si può applicare la teoria di Matsuo e Ohara (1960), che 

fornisce la spinta idrodinamica lato monte con la:



CALCOLO DELLA SPINTA ATTIVA COL METODO DI COULOMB: CASO GENERALE

Ipotesi: terrapieno e parete inclinati, attrito terra-parete
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 = angolo di scorrimento terra-muro 
i = pendenza terrapieno
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Per δ = 0°, i = 0° e β = 0° la spinta di Coulomb coincide con quella di Rankine; si è visto comunque anche che Ka dedotto con il 

metodo di Coulomb differisce poco dai valori ricavati con soluzioni analitiche esatte.
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SPINTA DELLE TERRE IN PRESENZA DI AZIONI SISMICHE

 = angolo di scorrimento terra-muro 

i = pendenza terrapieno

 = inclinazione paramento

AE = inclinazione superficie critica                                      

(minore che in condizioni statiche)

Coefficiente di spinta attiva in condizioni sismiche
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Il METODO DI MONONOBE-OKABE è una generalizzazione del metodo di Coulomb che tiene conto delle forze di inerzia prodotte 

dall’azione sismica:

   - incrementando le forze di massa del cuneo di spinta attiva con una componente orizzontale (khWt) ed una verticale (kvWt);

   - aumentando le forze di massa del muro di una componente orizzontale (khWm).
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IN RELAZIONE ALLA POSIZIONE DELLA FALDA, SI 
DISTINGUONO TRE CASI POSSIBILI: 

(d = peso secco dell’unità di volume, H’= altezza terrapieno sotto falda)
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IL PUNTO DI APPLICAZIONE DELLE SPINTE

Il punto di applicazione delle spinte condiziona essenzialmente la verifica a rotazione dell’opera di sostegno.

Relativamente alle SPINTE DI TIPO STATICO, le teorie esposte ipotizzano una distribuzione delle medesime di tipo lineare, con 

la risultante delle forze applicata a 1/3H, ove H  è l’altezza del muro.

In realtà la distribuzione delle pressioni laterali non è generalmente di tipo lineare, e dipende:

• dall’eventuale movimento rigido dell’opera e dalla sua entità;

• dal tipo di movimento (scorrimento orizzontale, rotazione intorno alla base, alla testa o combinazione di entrambi i movimenti);

• dalle caratteristiche del terrapieno (geometria, deformabilità ecc.).

Nel caso di rotazioni intorno alla base, la distribuzione delle spinte può considerarsi di tipo lineare, e quindi il loro punto di 

applicazione si suppone localizzato a 1/3H; in caso di scorrimenti o rotazioni intorno alla testa, la risultante delle forze  invece è 

localizzata a 0.4÷0.5H; da verifiche sperimentali in situ su muri e in laboratorio su modelli, inoltre, si è osservato che la risultante 

delle forze  localizzata è a 0.33÷0.45H. 

La normativa nazionale attuale (NTC’18), così come l’EC8-5, concordano comunque nell’indicare il punto di applicazione 

della spinta statica del terreno a  1/3H.

La spinta dovuta al sovraccarico uniformemente distribuito  invece applicata a  1/2 H.

In caso di spinte in CONDIZIONI SISMICHE, le stesse possono essere suddivise in due componenti:

• una componente statica, il cui punto di applicazione  ipotizzato, come sopra esposto, a 1/3H,

• e una componente dinamica, il cui punto di applicazione dipende dalla flessibilità dell’opera, dalla distribuzione 

dell’accelerazione sismica all’interno del terrapieno e dall’entità degli spostamenti subiti:

➢ 1/3H per le NTC solo per muri liberi di scorrere e ruotare intorno alla base,

➢ negli altri casi, in assenza di specifici studi si deve assumere che tale incremento sia applicato a metà altezza del muro.
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Le PARATIE (o i DIAFRAMMI)  sono strutture di sostegno snelle costituite da: pannelli in c.a. (diaframmi), file di pali 

trivellati o micropali accostati, elementi metallici infissi e resi solidali gli uni agli altri (palancole), che vengono realizzate 

per sostenere fronti di scavo di altezza rilevante. 

Non essendo lo· scavo autostabile, è necessario realizzare la paratia prima di iniziare le operazioni di scavo. 

La stabilità della paratia è garantita dalla mobilitazione della resistenza passiva e dalla eventuale presenza di uno o più 

vincoli nella parte fuori terra). 

Nel caso delle paratie sono importanti sia la stabilità (geotecnica e strutturale) sia i fenomeni deformativi del terreno da 

sostenere. Frequentemente le paratie sono vincolate lungo l'altezza tramite strutture quali puntoni o ancoraggi, che hanno la 

funzione di contrastare le spinte e limitare gli spostamenti dell'opera e del terreno retrostante, sia a scavo completato sia in fase di 

abbassamento dello stesso; questa necessità è chiara se si considera che la spinta del terreno aumenta con il quadrato 

dell'altezza di spinta, indipendentemente che le condizioni siano attive (KA) o «a riposo» (Ko). 

LE PARATIE O I DIAFRAMMI
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Spesso si parla delle paratie anche come opere di sostegno «deformabili», in quanto esse possono deformarsi ruotando 

rigidamente attorno ad un punto o, più frequentemente, con inflessioni lungo l'altezza, in relazione al grado di «incastro» al 

piede, alla presenza e posizione di vincoli esterni e alla rigidezza della parete. Da un punto di vista strutturale una paratia può

essere considerata come una trave con diversi gradi di vincolo, in funzione del suo approfondimento sotto il fondo

scavo e della presenza di strutture di sostegno «ausiliarie».

Le azioni provengono dalle spinte del terreno (più eventuali sovraccarichi) come nel caso dei muri, mentre le reazioni 

sono garantite dalla mobilitazione della resistenza passiva nella zona al di sotto del fondo scavo (paratia a mensola o 

a sbalzo), più eventuali forze esterne fomite dai sistemi di vincolo (paratie multi vincolate).

La mobilitazione delle spinte attive e delle resistenze 

passive è legata agli spostamenti della paratia rispetto 

al terreno (espansione laterale, compressione laterale) 

a loro volta legati alla forma della deformata: a priori

non è quindi facile identificare (come invece nel caso

dei muri) i diagrammi di spinta risultanti rendendo

necessario l’impiego dei FEM.

quelli risultanti. 

In figura si riporta uno schema per il semplice caso della 

paratia a mensola, soggetta a rotazione rispetto a un punto. 

Seguendo il criterio che a espansione laterale corrisponde 

mobilitazione di spinta attiva e a compressione laterale, 

resistenza passiva, è relativamente agevole tracciare i 

diagrammi di spinta, che poi vanno «composti» per ottenere 

quelli risultanti. 



EFFETTI DELLA PRESENZA DELL’ACQUA (calcolo delle spinte di terreno e acqua a lungo termine)



PARATIE: DIMENSIONAMENTO PRELIMINARE

valori tipici della profondità di infissione di una paratia a sbalzo

valutazione di profondità di infissione e momento flettente massimo 

in funzione dell’angolo d’attrito per diverse condizioni di falda
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TIRANTI DI ANCORAGGIO (NTC2018 6.6)

I tiranti di ancoraggio sono elementi strutturali opportunamente collegati al terreno, in grado di sostenere forze di 

trazione.

CRITERI DI PROGETTO (NTC2018 6.6.1)

Ai fini del progetto, gli ancoraggi si distinguono in provvisori e permanenti.

Gli ancoraggi possono essere ulteriormente suddivisi in attivi o presollecitati, quando nell’armatura viene indotta una forza di 

tesatura iniziale, e passivi o non presollecitati.

Nella scelta del  tipo di  ancoraggio  si  deve  tenere  conto delle  sollecitazioni  prevedibili,  delle caratteristiche  del  

sottosuolo, dell’aggressività ambientale. 

Nel progetto devono indicarsi l’orientazione, la lunghezza e il numero degli ancoraggi; la tecnica e le tolleranze di esecuzione; la 

resistenza di progetto Rad e l’eventuale programma di tesatura.
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Nel caso di ancoraggi attivi impiegati per una 

funzione permanente, devono essere adottati tutti gli 

accorgimenti costruttivi necessari a garantire la durabilità 

e l’efficienza del sistema di testata dei tiranti, soprattutto 

per quelli a trefoli, in particolare nei riguardi della 

corrosione, per tutta la vita nominale della struttura. 

Inoltre si devono prevedere efficaci dispositivi di 

contenimento locale dell’armatura nei confronti  del 

possibile tranciamento in corso di esercizio.

Nel progetto deve essere definito un programma di 

manutenzione ordinaria che può comprendere anche 

successivi interventi di regolazione e/o sostituzione dei 

dispositivi di ancoraggio. 

Deve inoltre essere predisposto un piano di 

monitoraggio per verificare il comportamento 

dell’ancoraggio nel tempo.

Per la valutazione della resistenza a sfilamento di un ancoraggio  si può procedere in prima approssimazione con formule 

teoriche o con correlazioni empiriche. La conferma sperimentale con prove di trazione in sito nelle fasi di progetto e in corso 

d’opera è sempre necessaria.

Se la funzione di ancoraggio è esercitata da piastre, da pali 

accostati o simili, è necessario evitare ogni sovrapposizione 

tra la zona passiva di pertinenza dell’ancoraggio e quella 

attiva a tergo dell’opera di sostegno.
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TIRANTI PROVVISORI “TPR” (EURO NORM EN 1537-2002 Paragrafo 6.9.2 ) 

I componenti di acciaio di un tirante provvisori devono essere dotati di una protezione che prevenga la corrosione per una 

durata di progetto non maggiore di due anni. Se vi è la possibilità che la vita di esercizio di un tirante temporaneo debba 

prolungarsi provvisoriamente oppure se è installato in condizioni di terreno note come corrosive, allora si devono prendere 

provvedimenti, approvati dal rappresentante tecnico del cliente per proteggere dalla corrosione. Sono impiegati in 

strutture provvisorie per contenimento di paratie o per strutture che, ad opera ultimata, non necessitano più della funzione 

statica del tirante. 
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SONO DEFINITI PERMANENTI I TIRANTI PER I QUALI È PREVISTA 

UNA DURATA DI SERVIZIO SUPERIORE AI DUE ANNI. 

La protezione anticorrosiva minima intorno alle armature del tirante deve 

essere costruita da un unico strato continuo di materiale protettivo anti-

corrosione che non degradi durante la vita di esercizio. 

Le armature di un tirante devono essere dotate di una delle seguenti 

protezioni anti-corrosione: 

• due barriere protettive in modo che, se una è danneggiata durante 

l’installazione o la messa in tiro, la seconda rimanga intatta, 

• una singola barriera protettiva la cui integrità deve essere verificata con 

prove in sito su ogni singolo tirante, 

• un sistema di protezione costituito da un tubo di acciaio con valvole a 

manicotto, 

• un sistema di protezione costituito da un tubo corrugato di plastica con 

valvole a compressione, 

• un sistema di protezione costituito da un tubo di acciaio operante a 

compressione, 

Sono impiegati in strutture dove l’azione del tirante è richiesta per un lungo 

periodo. 
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Forme di opere di contenimento sono anche i muri in terra armata, che consistono in 

pareti di terra rinforzata mediante materiale resistente a trazione e a taglio, come ad 

esempio barre o strisce metalliche, strisce o fogli di tessuto geotessile, griglie di filo 

metallico. Il fronte della parete può poi essere ulteriormente protetto dall’erosione 

mediante pannelli prefabbricati in calcestruzzo armato o in metallo, membrane in tessuto 

geotessile o griglie metalliche. Questa tecnica di sostegno dei terreni risulta competitiva in 

termini di costo soprattutto quando occorre sostenere scavi alti. 

Per contenere e consolidare le scarpate si possono utilizzare anche le graticciate (graticci 

di legno di bloccaggio della terra inerbati).

Altre tipologie di muri di contenimento sono quelle costituite da elementi modulari prefabbricati sovrapposti sfalsati gli uni agli altri, 

come le gabbionate (cubi di pietrame ingabbiato in strutture metalliche) e i muri cellulari (composti di elementi cellulari in legno o in 

cemento armato riempiti di terra).

ALTRE STRUTTURE DI CONTENIMENTO



95

Le caratteristiche della terra rinforzata/armata dipendono dalla interazione tra il materiale di rinforzo e la terra a contatto, 

interazione che è legata alle caratteristiche dei materiali impiegati (terra e rinforzo) e alle modalità costruttive. 

Il trasferimento delle tensioni esistenti nella terra ai materiali di rinforzo, avviene principalmente attraverso due meccanismi. 

(1) Con un primo meccanismo le tensioni sono trasferire per attrito lungo l'interfaccia terra-elemento di rinforzo in relazione allo 

scorrimento tra i due materiali. Questo meccanismo è prevalente nel caso di rinforzo a strisce (terra armata) e a fogli (geotessili).

(2) Il secondo meccanismo si ha quando gli elementi di rinforzo hanno delle aperture (geogriglie) e le tensioni sono trasferite, oltre 

che per attrito lungo l'interfaccia, anche per la resistenza di tipo dilatante suscitata, all'atto dello scorrimento, dalla terra che si 

inserisce nelle aperture. 

La terra rinforzata può essere assimilata, come comportamento, ad un materiale coesivo anisotropo.

La resistenza del terreno rinforzato dipende: a) da resistenza e rigidità del rinforzo in relazione a quelle del materiale circostante, 

b) dall'inclinazione del rinforzo, c) dalla durabilità del rinforzo: alla corrosione, all'aggressione chimica e batterica, al danneggiamento 

meccanico, d) dalla forma degli elementi rinforzanti, e) dalle caratteristiche di scorrimento viscoso o creep (deformazione di un 

materiale sottoposto a sforzo costante) del rinforzo stesso durante il periodo di vita previsto. 



96

Dimensionamento preliminare: muri speciali

dimensioni tipiche  di una parete in terra armata

schema di realizzazione 

di una parete in terra armata
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Strutture composte da elementi prefabbricati, messi in opera in modo da realizzare delle celle (crib walls), successivamente 

riempite con terreno.
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Per i muri di sostegno o per altre strutture miste ad essi assimilabili devono essere effettuate le verifiche con riferimento almeno

ai seguenti stati limite, accertando che la condizione sia soddisfatta per ogni stato limite considerato: 

•   SLU di tipo geotecnico (GEO) 

➢ scorrimento sul piano di posa; 

➢ collasso per carico limite del complesso fondazione-terreno; 

➢ ribaltamento; 

➢ stabilità globale del complesso opera di sostegno-terreno; 

VERIFICHE DI SICUREZZA DEI MURI DI SOSTEGNO (NTC2018  6.5.3.1.1)

SLU di tipo strutturale (STR) 

➢  raggiungimento della resistenza negli elementi 

strutturali.  
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Per le paratie si devono considerare almeno i seguenti stati limite, accertando che la condizione sia soddisfatta per ogni stato 

limite considerato: 

•  SLU di tipo geotecnico (GEO) e di tipo idraulico (UPL e HYD)

➢ collasso per rotazione intorno a un punto dell’opera (atto di moto rigido);

➢ collasso per carico limite verticale;

➢ sfilamento di uno o più ancoraggi;

➢ instabilità del fondo scavo in terreni a grana fine in condizioni non drenate;

➢ instabilità del fondo scavo per sollevamento;

➢ sifonamento del fondo scavo;

➢ instabilità globale del complesso opera di sostegno-terreno

VERIFICHE DI SICUREZZA DELLE PARATIE (NTC2018  6.5.3.1.2)
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• SLU di tipo strutturale (STR) 

➢ raggiungimento della resistenza in uno o più ancoraggi;

➢ raggiungimento della resistenza in uno o più puntoni o di sistemi di contrasto;

➢ raggiungimento della resistenza strutturale della paratia

Per le paratie, i calcoli di progetto devono quindi comprendere la verifica degli eventuali ancoraggi, puntoni o strutture 

di controventa- mento.
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ESEMPI DI MECCANISMI DI ROTTURA POSSIBILI

a. rottura dei terreni di fondazione

b. punzonamento dei terreni di fondazione

c. rottura dei terreni in cui è ammorsata la struttura
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ESEMPI DI MECCANISMI DI ROTTURA POSSIBILI

e. sifonamento, discontinuità all’interfaccia struttura-
terreno

d. collasso di una parte del sistema di ancoraggio



ESERCIZI



Per un carico di tipo lineare il valore di σh è dato per m ≤ 

0,4 da:









Nel caso in cui, in presenza di un terreno coesivo, si faccia 

riferimento a condizioni non drenate (come quelle che 

possono verificarsi immediatamente dopo l’esecuzione di uno 

scavo o la costruzione di un’opera di sostegno), per 

determinare la spinta attiva e passiva bisogna applicare il 

criterio di rottura di Mohr-Coulomb in termini di tensioni totali 

(ϕ = 0, c = cu) e la tensione limite attiva e passiva diventano 

rispettivamente :



Considerando il triangolo rettangolo OFC, si ha:



































RIDUZIONE DELLA SPINTA CON DRENAGGIO VERTICALE

2
ww H

2

1
)(FP =

Pressione atmosferica 

nel dreno

Spinta idrostatica









terrapieno saturo, dreno inclinato, acqua in moto verticale con i=1

PRESSIONE ATMOSFERICA 

NEL DRENO

Senza drenaggio: 
2

wa
2

w
2

au,a H)'k(
2

1
H

2

1
H'k

2

1
P +=+=

Con drenaggio: u,a
2

waa
2

satad,a PH)k'k(
2

1
Hk

2

1
P +==

RIDUZIONE DELLA SPINTA CON DRENAGGIO INCLINATO
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