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4.1 Ipotesi e criteri di calcolo delle opere provvisionali 
standardizzate 

In questo capitolo si  illustrano  i criteri e  le  ipotesi di calcolo posti alla base delle 
scelte progettuali e del dimensionamento delle opere provvisionali contenute nel 
Vademecum STOP. 

La struttura della trattazione segue lo schema per punti illustrato nella Figura 4.1, 
di seguito riportata. 

 
Figura 4.1   Struttura  logica  utilizzata  per  illustrare  i  criteri  e  le  ipotesi  alla  base  del 

dimensionamento delle opere provvisionali del Vademecum STOP 

Nella trattazione viene utilizzata la stessa nomenclatura delle soluzioni progettuali 
e degli elementi strutturali e di completamento utilizzata nel Vademecum STOP.  
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4.2 Puntellatura di ritegno in legno 

4.2.1 Descrizione e finalità dell’opera 

La puntellatura di ritegno è un presidio esterno atto ad evitare il ribaltamento o lo 
spanciamento di pareti murarie fuori piano.  

Finalità dell’opera è di impedire o contrastare i seguenti cinematismi: 

a) distacco  della  facciata  a  seguito  della  compromissione 
dell’ammorsamento su muri perimetrali o di spina (Figura 4.2.a); 

b) distacco della facciata per fessurazione sui muri perimetrali o di spina 
(Figura 4.2.b); 

c) spanciamento della parete verso l’esterno (Figura 4.2.c). 

 
Figura 4.2   Cinematismi da  contrastare.  a) Ribaltamento della  facciata  a  seguito della 

compromissione  dell’ammorsamento  sui  muri  perimetrali  o  di  spina.  b) 
Ribaltamento della facciata a seguito della fessurazione sui muri perimetrali 
o di spina. c) Spanciamento della parete verso l’esterno. 

L’obiettivo  è  conseguito  mediante  un  presidio  esterno  avente  la  capacità  di 
trasferire  le  azioni  sismiche  orizzontali  della  parete  da  presidiare  al  suolo, 
ridistribuendole  secondo componenti verticali ed orizzontali  (Figura 4.3 e Figura 
4.4). 

 
Figura 4.3   Rappresentazione del presidio esterno che deve contrastare  i cinematismi; 

individuazione dello schema base. 

ribaltamento fuori piano

a) b) c)

spanciamento
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Figura 4.4   Rappresentazione  schematica  del  presidio.  È  evidenziata  la  modalità  di 

trasferimento delle azioni sismiche orizzontali della parete da presidiare al 
suolo, ridistribuendole secondo componenti verticali ed orizzontali. 

4.2.2 Scelte progettuali 

4.2.2.1 Soluzioni progettuali 

Per  le  opere  di  puntellamento  sono  state  individuate  differenti  soluzioni 
progettuali che si differenziano per  la possibilità o meno di posizionare una base 
d’appoggio  a  terra  alla  stessa  quota  d’imposta  della  parete  da  contrastare.  Si 
distinguono quindi due tipologie di configurazioni (Figura 4.5 e Figura 4.6): 

• puntelli di ritegno su base d’appoggio; 
• puntelli di ritegno a stampella. 

La  soluzione  “su base d’appoggio” è  indicata per  i casi  in  cui  sia possibile porre 
una  base  d’appoggio  a  terra  alla  quota  d’imposta  della  parete  e  può  essere 
indifferentemente  eseguita  secondo  uno  schema  a  fasci  convergenti  (i  puntoni 
convergono  tutti  in uno  stesso punto a  terra) o a  fasci paralleli  (i puntoni  sono 
tutti paralleli tra loro) (Figura 4.5). 

La  soluzione  “a  stampella”  è  indicata  per  tutti  i  casi  in  cui  non  sia  possibile  (o 
agevole) disporre una base d’appoggio  alla quota d’imposta della parete e può 
essere eseguita  indifferentemente secondo  lo schema “puntelli multipli su punto 
d’appoggio”  (i  puntoni  convergono  in  un  punto)  o  “puntelli  multipli  su  zona 
d’appoggio”  (i puntoni convergono  in una zona dalle dimensioni  ridotte)  (Figura 
4.6). 



Cap. 4 – Ipotesi e criteri di calcolo 

4.2 – Puntellatura di ritegno in legno 

67 

 

 

 

 
Figura 4.5   a)  Situazioni  in  cui  è  possibile  porre  una  base  d’appoggio  alla  quota 

d’imposta della parete. b) Soluzioni “su base d’appoggio”. 

 

 
Figura 4.6   a)  Situazioni  in  cui  non  è  possibile  porre  la  base  d’appoggio  alla  quota 

d’imposta della parete. b) Soluzioni “a stampella”. 

Le due  tipologie di  soluzioni  si possono differenziare,  inoltre,  in base  all’altezza 
della  parete  da  presidiare.  In  particolare,  correlando  l’altezza  al  numero  di 
puntoni, si propongono le seguenti tre soluzioni: 

• R1: 1 solo puntone; per altezze di puntellamento fino a 3 m (Figura 4.7); 
• R2: 2 puntoni; per altezze di puntellamento da 3 a 5 m (Figura 4.8); 
• R3: 3 puntoni; per altezze di puntellamento da 5 a 7 m (Figura 4.9). 

puntelli multipli puntelli multipli
a fasci convergenti

a)

b)

a fasci paralleli
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su zona d’appoggio
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Figura 4.7   Puntelli di ritegno. Soluzione R1, per altezze di puntellamento fino a 3 m. 

 
Figura 4.8   Puntelli di ritegno. Soluzione R2, per altezze di puntellamento da 3 a 5 m. 

 
Figura 4.9   Puntelli di ritegno. Soluzione R3, per altezze di puntellamento da 5 a 7 m. 

È sempre opportuno che ciascun puntone venga posto  in prossimità del solaio di 
piano per meglio contrastare l’azione sismica; in questo modo a ciascun puntone 
viene attribuita un’area d’influenza della parete da presidiare di altezza pari circa 
all’altezza d’interpiano e larghezza uguale all’interasse tra i presìdi (Figura 4.10).  

La  limitazione  delle  altezze  di  puntellamento  a  7  m  è  dovuta  alle  lunghezze 
commerciali delle travi in legno utilizzabili (si veda la Tabella 3.2). 

H
=
2.
0 
‐ 3

.0
 m

puntone superiore

base

ritto
rompitratta

traverso inferiore

traverso superiore

diagonali
controvento

traverso
intermedio

R1
correnti

 H
=
3.
0 
‐ 5

.0
 m

puntone superiore

base

ritto
rompitratta

traverso inferiore

traverso superiore

diagonali
controvento

traverso
intermedio

R2

puntone
inferiore

correnti

CONTROVENTATURA

puntoni superiori

H
=
5.
0 
‐ 7

.0
 m

puntone superiore

base

ritto

rompitratta

traverso inferiore

traverso superiore

diagonali
controvento

traverso
intermedio

R3

puntone
intermedio

correnti

traverso superiore

diagonali
controvento

traverso
intermedio

puntone
inferiore

puntoni intermedi

CONTROVENTATURA

puntoni superiori

traverso inferiore

CONTROVENTATURA



Cap. 4 – Ipotesi e criteri di calcolo 

4.2 – Puntellatura di ritegno in legno 

69 

 

 

 

 
Figura 4.10   Schematizzazione dell’area di influenza di ciascun puntone.  

Per  ciascuna  configurazione  l’inclinazione  ideale  del  puntone  superiore  è 
compresa  tra  circa  45°  e  60°;  in  particolare,  per  una  maggiore  semplicità 
esecutiva,  in  fase  realizzativa  sono  state  suggerite  le pendenze  limite  2:1  e  2:2 
(Figura 4.11) per le quali è stato effettuato il dimensionamento. 

 
Figura 4.11   Inclinazioni consentite per il puntone superiore. 

4.2.2.2 Materiali 

Il  materiale  utilizzato  per  l’opera  provvisionale  è  il  legno.  Nei  calcoli  si  è 
considerato un legno di bassa qualità, scegliendo di utilizzare la classe C16 (per le 
caratteristiche di tale materiale si veda il § 3.2.3). 

In base alle ipotesi riportate nel § 3.1.1, si è stabilito di impiegare la stessa sezione 
di forma quadrata per tutti i componenti principali dell’opera. 

Si prevede  inoltre che gli elementi  lignei siano esposti alle  intemperie e pertanto 
per il dimensionamento si assumerà una classe di servizio 3. 

Il coefficiente parziale di sicurezza relativo al materiale γM è stato posto pari ad 1.5 
per  gli  elementi  principali  (come  ad  es.  i  puntoni)  e  pari  ad  1  per  gli  elementi 
secondari (si veda § 3.2.3.1). 

4.2.2.3 Schema di calcolo 

Le  configurazioni  individuate  sono  state  calcolate attraverso  schemi  reticolari  in 
cui  le  aste  sono  costituite  da  travi  in  legno  considerate  come  incernierate  alle 
estremità soggette a carichi concentrati ai nodi. 

Per  il  calcolo  dei  puntoni,  che  sono  gli  elementi  maggiormente  sollecitati 
(§ 4.2.4.1), si utilizza lo schema statico riportato in Figura 4.12. 
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Figura 4.12  Schema statico adottato per il calcolo dei puntoni. 

4.2.3 Carichi e azioni 

4.2.3.1 Condizioni di carico 

Nel calcolo dell’opera provvisionale si considerano  le tipologie di carico riportate 
in  Tabella  4.1. Nella  stessa  tabella  sono  riportate  anche  le  classi  di  durata  dei 
carichi  (da  utilizzare  nelle  verifiche  degli  elementi  in  legno).  Per  un’opera 
provvisionale si assume una vita nominale inferiore a 10 anni (§ 2.4.1, NTC 2008). 

In generale si assumerà che i puntelli debbano sostenere le azioni orizzontali della 
muratura e di quota parte degli orizzontamenti con i relativi carichi permanenti e 
variabili. 

Tabella 4.1  Condizioni di carico utilizzate e durata dei carichi. 

Descrizione Classe di durata (durata)
Pesi strutturali (G1) Lunga (6 mesi – 10 anni)
Permanenti portati (G2) Lunga (6 mesi – 10 anni)
Variabili (Q)  Media (1 settimana – 6 mesi)
Azione sismica (E) Istantaneo

 

Per la classe di servizio 3 e per la classe di durata istantanea (azione sismica), per il 
legno massiccio si ricava Kmod = 0.9 (§ 4.4.6, NTC 2008). 

4.2.3.2 Peso solai 

Si assume  l’ipotesi che  i  solai  siano di  tipo  latero‐cementizio di altezza 16+4  cm 
caricati  in  conformità  alla  normativa  vigente  secondo  quanto  previsto  per  i 
fabbricati di civile abitazione (§ 3.1, NTC 2008). Si considera un’area di influenza di 
solaio, gravante sulla muratura, di lunghezza pari a 2.5 m. A vantaggio di sicurezza 
si  assume  che  il numero dei  solai da  contrastare  sia pari  al numero di puntoni 
dello schema statico di riferimento (1, 2 o 3). 

La Tabella 4.2 riporta l’analisi dei carichi dei solai per lo scenario di riferimento. 

F

H

B
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Tabella 4.2  Analisi dei carichi dei solai per lo scenario di riferimento. Calcolo dei carichi 
derivanti da solaio in latero‐cemento 16+4 cm. 

Nome  Descrizione Pesi parziali  Peso totale 
permanenti strutturali (G1)  solaio latero‐cemento 16+4 cm  2.6 kN/m2 2.6 kN/m2 
permanenti non strutturali (G2)  intonaco 0.3 kN/m2

3.0 kN/m2 

caldana e massetto (8 cm) 1.1 kN/m2

pavimentazione 0.4 kN/m2

tramezzi 1.2 kN/m2

carichi variabili (Q)  carichi di esercizio 2.0 kN/m2 2.0 kN/m2 
 

4.2.3.3 Peso muratura 

Si  ipotizza  una  muratura  dal  peso  di  20  kN/m3;  tale  assunzione  permette  di 
considerare praticamente  tutte  le  tipologie murarie,  tenuto  conto del  fatto  che 
non viene effettuata alcuna riduzione del carico legata alla presenza di aperture. 

La  Tabella  4.3  riporta  l’analisi  dei  carichi  della  muratura  per  lo  scenario  di 
riferimento. 

Tabella 4.3  Analisi dei carichi della muratura per lo scenario di riferimento.  

Nome  Descrizione Simbolo Peso 
permanenti strutturali (G1)  murature γm 20 kN/m3 

 

4.2.3.4 Combinazione dei carichi 

In accordo col § 2.5.3 delle NTC 2008, la combinazione sismica è data da: 

G1 + G2 + ψ2 · Q + E 

con ψ2 = 0.3 e in cui E rappresenta l’azione sismica. 

4.2.3.5 Azione sismica 

L’azione  sismica  sulla  parete  da  presidiare  è  calcolata  utilizzando  lo  spettro  di 
progetto secondo quanto descritto al § 3.2.3 delle NTC 2008 ed è quindi dato dalla 
relazione: 

Fa= S Sq(T) Wa 

dove: 

S   è  il  coefficiente  che  tiene  conto  della  categoria  del  sottosuolo  e  delle 
condizioni  topografiche  (dato dal prodotto dei coefficienti di amplificazione 
topografica ST e stratigrafica SS); 

T  è il periodo fondamentale della struttura da presidiare; 

Sq(T) è il valore dell’ordinata spettrale in corrispondenza del periodo fondamentale 
della struttura; 

Wa  è il peso in combinazione sismica dell’elemento da presidiare. 
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Il fatto che la parete da trattenere è caratterizzata da un cinematismo fuori piano 
in atto, porta ad un significativo innalzamento del suo periodo fondamentale tale 
per  cui  l’accelerazione  spettrale  corrispondente  risulta  inferiore  a  quella  di 
ancoraggio. 

Sq(T)
ag
g
 

dove: 

ag   è  il  valore  dell’accelerazione  orizzontale massima  su  sito  di  riferimento  in 
roccia orizzontale; 

g   è l’accelerazione di gravità. 

A favore di sicurezza si assume comunque un valore minimo di accelerazione pari 
a  quella  del  suolo,  pertanto  si  ricava  un’azione  sismica  (Fa)    cui  è  soggetto 
l’elemento pari a: 

Fa= S Sq(T) Wa= S 
ag
g
 Wa 

con il significato dei simboli definito sopra.  

Nel  caso  di  edificio  a  n  piani,  si  ammette  che  l’azione  sismica  agente  in 
corrispondenza di ciascun piano sia distribuita  in modo proporzionale alla quota 
(hj) (distribuzione triangolare); pertanto l’azione sul piano j‐mo diviene: 

Fj=γj·Fa 

dove il fattore di amplificazione γj vale: 

γj=
∑ Wi
n
i=1

∑ Wihi
n
i=1

hj 

e dove:  

Wi  è il peso del piano i‐esimo; 

hi  è la quota del piano i‐esimo. 

Nel  caso  di  pesi  di  piano  ed  interpiani  costanti,  la  relazione  del  coefficiente  di 
amplificazione γj  si semplifica nella forma: 

γj=
2j
n+1

 

Ovviamente si ha che 

∑ Fi=Fa
n
i=1   

e pertanto continua a valere che l’azione sismica totale si ottiene con la relazione 

Fa=  S 
ag
g
 Wa 

Per  il  calcolo  dell’azione  sismica  si  può  giungere  ad  un  risultato  analogo 
considerando il fatto che la facciata da presidiare è una parete ormai “scollegata” 
dall’impianto  strutturale  e  che  quindi,  in  caso  di  una  ulteriore  scossa,  lavorerà 
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fuori piano come elemento “secondario”. Per tali elementi le azioni sismiche (Fa), 
si possono calcolare  in accordo con quanto  riportato nel § 7.2.3 delle NTC 2008 
(Eq. 7.2.1): 

Fa = 
Sa · Wa

qa
 

dove: 

Sa rappresenta l’accelerazione adimensionalizzata massima al suolo; 

Wa il peso dell’elemento; 

qa il fattore di struttura. 

Il termine Sa è definito come: 

Sa = 
ag
g
 · S · 

3 1+
Z
H

1+ 1 ‐ 
Ta
T1

2  ‐ 0.5  ≥ 
ag
g
 · S 

in cui 

S   è  il  coefficiente  che  tiene  conto  della  categoria  del  sottosuolo  e  delle 
condizioni topografiche; 

Z   è la quota del baricentro dell’elemento da presidiare; 

H   è l’altezza della costruzione; 

Ta  è il periodo fondamentale della parete da presidiare; 

T1  è il periodo fondamentale della struttura di cui la parete fa parte. 

Nelle stesse ipotesi fatte in precedenza, ossia che la parete da presidiare abbia già 
subito  un  forte  degrado  della  propria  rigidezza,  oppure  sia  già  presente  un 
cinematismo, si può assumere che il suo periodo fondamentale di oscillazione (Ta) 
sia  molto  maggiore  di  quello  della  struttura  di  cui  fa  parte  (T1).  Con  questa 
supposizione, dalla  formula 7.2.2 delle NTC 2008,  si desume  che  l’elemento da 
presidiare  subisce durante un  sisma un’accelerazione massima pari a quella del 
suolo e quindi: 

 Sa = 
ag
g
·S  

Si ottiene che la forza orizzontale a cui è soggetta la parete da presidiare durante 
un evento sismico è pari a: 

Fa = 
Sa · Wa

qa

ag
g
·
S · Wa

qa
 

dove i valori dell’accelerazione al suolo ag e del coefficiente che tiene conto della 
categoria  di  sottosuolo  e  delle  condizioni  topografiche  S,  sono  quelli  definiti  al 
§ 3.2.1. 

A  favore  di  sicurezza  infine,  considerando  un  valore  del  fattore  di  struttura 
dell’elemento da presidiare unitario  (qa=1) sebbene a rigore  la tabella 7.2.I delle 
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NTC  2008  per  pareti  esterne  e  di  facciata  preveda  qa=2,  si  ottiene  un’azione 
sismica pari a: 

Fa = 
ag
g
 · Sa · Wa 

analoga a quella calcolata mediante l’utilizzo degli spettri.  

Si noti tuttavia che la relazione 7.2.1 delle NTC 2008 non prevede l’utilizzo di alcun 
fattore  amplificativo  che  tenga  conto dell’eventuale distribuzione non uniforme 
dell’azione  sismica  con  la  quota  (che  in  realtà  rientra  implicitamente  nella 
definizione del coefficiente Sa). In questo modo sono penalizzate le pareti a quota 
minore, ma si sottostima l’azione sulle porzioni di pareti a quota maggiore. 

L’approccio che si è seguito è dunque quello di dimensionare  le opere di ritegno 
per l’azione maggiore, e quindi di utilizzare il calcolo dell’azione sismica mediante 
gli  spettri  di  risposta,  e  dimensionando  l’opera  per  l’elemento  maggiormente 
sollecitato. 

Per  la definizione del peso  in  combinazione  sismica dell’elemento da presidiare 
Wa, si fa riferimento ad un criterio di aree di influenza, secondo il quale a ciascun 
ritegno compete una porzione di muratura avente larghezza pari all’interasse tra i 
presìdi e una porzione dei solai e della copertura gravanti sulla parete stessa. Tali 
assunzioni sono schematizzate in Figura 4.13. 

  
Figura 4.13   Rappresentazione delle aree di  influenza per  il puntello centrale (grigio). Al 

puntello viene assegnato il carico di parte della muratura e parte dei solai.  

4.2.3.6 Scenari di carico 

Al fine di semplificare quanto più possibile le scelte progettuali e di standardizzare 
le soluzioni, si è deciso di definire degli scenari di carico di riferimento. 

In particolare, sono state considerate pareti di spessore fino a 60 cm e da 60 cm 
fino  a  100  cm;  tali  valori  si  ritengono  rappresentativi  sia di  costruzioni di  civile 
abitazione che di opere monumentali di altezza complessiva rientrante nei limiti di 
applicazione della scheda STOP PR del Vademecum. 

L’azione orizzontale è stata calcolata ipotizzando che a ciascun puntone competa 
una  porzione  di muratura  di  altezza  pari  a  3.0 m  ed  una  porzione  di  solaio  di 
lunghezza pari a 2.5 m (Figura 4.14). 
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Figura 4.14   Scenario di carico di riferimento. Dimensioni utilizzate per il calcolo dei pesi 

di piano associati a ciascun puntone.  

In tali ipotesi si ha che il peso del piano  ‐mo (Wj) in combinazione sismica vale: 

Wj = W = Wparete+Wsolaio=γm·hint·sm·D+ G1+G2+ψ2·Q ·Lsolaio·D = 

 =20 
kN
mc

·3.0 m ·sm ·D +  5.6 + 0.3 · 2.0 · 2.5 m · D = 60 · sm + 15.5 · D  kN  

con: 

sm   spessore della parete muraria (in metri); 

D  interasse dei presìdi (in metri); 

γm  peso specifico della muratura; 

hint  altezza d’interpiano; 

Lsolaio  luce d’influenza del solaio. 

L’azione  sismica  ad  ogni  piano  è  calcolata  tenendo  conto  delle  accelerazioni 
definite per ogni classe di prestazione (si veda la Tabella 3.1). 

4.2.4 Dimensionamento 

Il dimensionamento dell’opera di  ritegno viene effettuato  svolgendo  le  seguenti 
verifiche:  

• verifica dell’elemento maggiormente sollecitato; 

• verifica delle criticità globali; 

• verifica delle criticità locali. 

La verifica di  resistenza delle  travi  lignee  si esegue  sull’elemento maggiormente 
sollecitato (tipicamente il puntone superiore). 

Le criticità globali che si considerano sono: 

a) possibile rotazione complessiva; 

b) possibile scivolamento alla base. 

Le criticità locali sono: 

1. possibile  scalzamento  verso  l’alto  della  zona  d’imposta  superiore  del 
puntello; 

D

3 mD

D

2.5 m



76  Cap. 4 – Ipotesi e criteri di calcolo 

4.2 – Puntellatura di ritegno in legno 

 

2. possibile  scalzamento  verso  l’esterno della  zona d’imposta  alla base del 
puntello; 

3. possibile sfilamento verso l’alto del ritto. 

Tali criticità sono rappresentate in Figura 4.15. 

 
Figura 4.15   Criticità  globali:  a)  possibilità  di  ribaltamento  dell’opera;  b)  possibilità  di 

scivolamento dell’opera.  
Criticità locali: 1) possibilità di scalzamento verso l’alto della zona d’imposta 
superiore  del  puntello;  2)  possibilità  di  scalzamento  verso  l’esterno  della 
zona d’imposta alla base del puntello; 3) possibilità di sfilamento verso l’alto 
del ritto. 

Le  criticità  elencate  sono  inibite  da  una  corretta  progettazione  e  realizzazione 
delle  connessioni  degli  elementi  e  degli  ancoraggi  a  terra  come  indicato  nel 
Vademecum STOP. 

4.2.4.1 Dimensionamento degli elementi critici 

Il  dimensionamento  dell’opera  è  effettuato  sull’elemento  maggiormente 
sollecitato  (elemento  critico, ossia  il puntone  superiore,  Figura  4.16)  attraverso 
delle  verifiche  di  stabilità  per  aste  semplicemente  compresse,  secondo  le 
indicazioni riportate al § 4.4.8.2.2 delle NTC 2008.  

Per ragioni di semplicità esecutiva, la sezione così dimensionata è mantenuta tale 
anche per gli altri elementi “principali” dell’opera di ritegno (sono dunque esclusi i 
rompitratta, gli elementi di controvento e di contenimento). 

a

b

2
3

1
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Figura 4.16   Determinazione  dell’elemento  maggiormente  sollecitato,  o  critico,  per 

puntelli a) “su base d’appoggio” e b) “a stampella”. 

4.2.4.2 Dimensionamento dei giunti e degli ancoraggi 

Per ciascun giunto sono condotte le seguenti verifiche (Figura 4.17): 

• verifica a taglio del tallone; 
• verifica a schiacciamento del dente frontale; 
• verifica a schiacciamento della parte posteriore del dente. 

 
Figura 4.17   Localizzazione delle zone da verificare; il giunto maggiormente sollecitato è 

quello  superiore  in  quanto,  come  evidenziato  nella  Figura  4.11, 
generalmente  l’angolo tra ritto e diagonale è  inferiore rispetto a quello tra 
base e diagonale, quindi la componente tagliante sul tallone è maggiore. 

Per  semplicità di esecuzione  si prescrivono giunti di  tipo  “a dente  singolo”,  con 
una fresata di profondità pari al massimo ad un quarto dell’altezza della sezione 
(Figura 4.18). 

La verifica del tallone su tutte  le configurazioni considerate è sempre soddisfatta 
per  un  prolungamento  del  ritto  oltre  il  giunto  di  almeno  4  volte  il  lato  della 
sezione  (s). Per  la base, poiché  l’inclinazione è  inferiore, è  invece  sufficiente un 
prolungamento pari a 3s. 

!

Elemento critico:

B

H

B

H

B

H

B

H

!
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Per  quanto  riguarda  lo  schiacciamento  del  dente  frontale  si  ammette  una 
plasticizzazione locale del materiale. 

La parte posteriore del dente risulta sempre verificata a schiacciamento locale. 

Inoltre, per  garantire  l’integrità del  giunto  anche  durante un  evento  sismico,  si 
dispongono delle viti che collegano il puntone al ritto o alla base (Figura 4.18). 

  
Figura 4.18  Caratteristiche  geometriche dei  giunti  e  lunghezza minima del  tallone per 

giunti sul ritto e sulla base. 

Ancoraggi  

Il  numero  di  picchetti  di  ancoraggio  è  definito  in  funzione  della  classe 
prestazionale  associata  all’opera  e  dei  differenti  scenari  di  configurazione  e  di 
carico.  Tale  numero  è  stato  calcolato  considerando  la  spinta  orizzontale 
proveniente  dalla  struttura  e  riportata  a  terra dall’opera di  ritegno  (Fh),  ridotta 
della componente legata all’attrito tra l’opera di ritegno e il terreno (Fa). 

Detta  Rp  la  resistenza  di  un  picchetto  (si  veda  la  Tabella  3.23),  il  numero N  di 
picchetti necessari per ogni puntello di ritegno è calcolato tramite l’espressione: 

Rp · N = Fh – Fa  

Di  conseguenza,  essendo  D  l’interasse  tra  le  opere  di  ritegno,  il  valore  (d) 
dell’interasse tra i picchetti risulta: d = D / N. 

Si  assume  infine  una  profondità  di  infissione  di  almeno  50  cm,  su  terreno  di 
discrete caratteristiche (Figura 4.19). 
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Figura 4.19  Particolare dell’ancoraggio a terra delle puntellature su base di appoggio.  I 

picchetti devono essere  infissi sul terreno per una profondità di almeno 50 
cm e posti ad interasse d come indicato nel Vademecum STOP nella scheda 
PR. 

4.2.5 Esempio di calcolo 

Si  riporta, a  titolo di esempio,  il calcolo di un’opera di  ritegno di  tipo R2  con  le 
seguenti caratteristiche: 

• classe prestazionale A (Sa = 0.504); 

• numero di piani: n = 2; 

• base: B = 3.5 m; 

• interasse: D = 1.5 m; 

• spessore parete muraria: sm = 100 cm; 

• altezza da presidiare H = 5.0 m. 

La Tabella 3 nella scheda STOP PR del Vademecum STOP indica, per i valori sopra 
riportati, l’utilizzo di una sezione 18x18. 

4.2.5.1 Verifica dell’asta critica 

Calcolo delle sollecitazioni sui puntoni 

Come indicato al § 4.2.3.6, l’azione su ogni puntello è calcolata ipotizzando che su 
ciascuno  di  essi  agisca  una  porzione  di muratura  di  altezza  pari  a  3 m  e  una 
porzione di solaio con lunghezza di influenza pari a 2.5 m. 

Utilizzando i dati della Tabella 4.2 e della Tabella 4.3 si ottiene che il peso dei solai 
in combinazione sismica risulta: 

Ps = G1 + G2 + ψ2 · Q = 2.6 + 3.0 + 0.3 · 2.0 = 6.2 kN/m
2 

In tali ipotesi si ha che il peso del piano j‐mo in combinazione sismica vale: 

Wj=W=Wparete+Wsolaio=γm·hint·sm·D+ G1+G2+ψ2·Q ·Lsolaio·D  

 =20 
kN
m3 ·3.0 m ·1.0 m ·1.5 m +  2.6+3.0 + 0.3 · 2  

kN
m2  · 2.5 m · 1.5 m = 113.3 kN 

infissione
min 50cm

d interasse picchetti
ancoraggio
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L’azione  sismica ad ogni piano è  calcolata  in accordo al § 4.2.3.5. Tale azione  si 
immagina  concentrata  in  corrispondenza  del  solaio  di  piano.  La  forza  statica 
equivalente è stata calcolata con la relazione seguente: 

Fa = 
ag
g
· S  · Wa 

Nel caso di un puntellamento su due piani si ottengono i valori in Tabella 4.4. 

Tabella 4.4  Pesi di piano, coefficienti amplificativi e forze di piano per un puntello di tipo 
R2 con base B=3.5 m, interasse D=1.5 m, spessore muratura sm=100 cm. 

 

 
Figura 4.20  Schema statico e sollecitazioni per l’esempio di calcolo. 

Risolvendo lo schema statico si ottengono gli sforzi normali sui puntoni in Tabella 
4.5. 

Tabella 4.5  Sforzi normali sui puntoni del puntello R2. 

 

Verifiche asta critica  

Si  riporta  di  seguito  la  verifica  dell’asta  maggiormente  sollecitata  (asta  2, 
corrispondente al puntone superiore). 

L’asta 2 è realizzata  in  legno C16  (per  i parametri caratteristici si veda  la Tabella 
3.4). Si considerano inoltre le seguenti classi: 

  classe di servizio: 3 

  classe durata dei carichi: istantanea 

Wj (kN) γj Fh,j (kN) (classe A)

piano 1 113.3 0.66 38.1

piano 2 113.3 1.33 76.1
‐129.2

kN

4.
8 
m

3.5 m

76 kN

38 kN

‐64.7
kN

N (kN)
Asta 1 ‐64.7
Asta 2 ‐129.2
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Si assumono quindi i seguenti valori: 

  fc,0,k = 17 MPa 

  Kmod = 0.90 

  γM = 1.50 

  fc,0,d = Kmod · fc,0,k / γM = 10.2 MPa 

e i seguenti parametri geometrici: 

  L = 6.0 m lunghezza asta 

  18x18 sezione 

  A = 324 cm2 area 

  Jx = Jy = J = 8748 cm
4 momento d’inerzia 

  ρ =  J/A = 5.19 cm raggio giratore d’inerzia 

  βx  =  βy  =  0.5 coefficiente  che  tiene  conto  della  presenza  dei  rompitratta  in 
mezzeria nelle due direzioni 

 

§4.4.8.2.2, NTC 2008: elementi compressi (instabilità di colonna) 

  leff,x = leff,y = βx · L = 3.0 m lunghezza libera di inflessione 

  λx = λy = leff,x / ρ = 57.7 snellezza 

  E0.05 = 5360 MPa 

  σcrit,c = π
2 · E0.05 · ρ

2 / leff,x
2 = 15.8 MPa 

  λrel,c = fc,0,k/σcrit,c = 1.04 

  βc = 0.2 legno massiccio 

  k = 0.5 · [1+ βc · (λrel,c – 0.3) + λrel,c
2]=1.12 

  kcrit,c = 1 /  k + k 
2 ‐ λrel,c2  = 0.66 

Sforzo normale agente: N = 129.2 kN 

  σc,0,d = N / A = 3.99 MPa 

  σc,0,d / (k · fc,0,d) = 3.99 / (0.66 · 10.2) = 0.59 < 1   VERIFICATO 

4.2.5.2 Verifica giunto 

Per  i  giunti,  la  verifica  più  rilevante  è  quella  che  concerne  la  tenuta  a  taglio 
parallelo alla fibratura del tallone (scalzamento del tallone, Figura 4.21).  

Per la verifica si utilizza la seguente formula: 

τd = 
N ·  cos α  ‐ fa · sin (α‐β) · cosβ

s · 4s  ≤ fv,d 
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Figura 4.21  Schema per  la verifica dello scalzamento del  tallone e  individuazione della 

superficie di verifica. 

Si assumono i seguenti valori: 

  fv,k = 1.8 MPa 

  Kmod = 0.90 

  γM = 1.50 

  fv,d = Kmod · fv,k / γM = 1.08 MPa 

Si riporta la verifica del giunto maggiormente sollecitato per l’asta 2 dell’esempio 
precedente. 

Giunto in testa all’asta 2:  

  N = ‐129.2 kN sforzo normale 

  fa = 0.4 coefficiente d’attrito statico (legno‐legno) 

  α = 36 ° 

  β = 9 ° 

  s = 18 cm 

  τd = N · [cos α ‐ fa · sin(α‐ β) · cosβ] / (4s
2) = 0.63 MPa ≤ 1.08 MPa  VERIFICATO 

 

Inoltre,  per  garantire  l’integrità  del  giunto  anche  durante  un  evento  sismico  il 
puntone viene collegato al ritto e alla base tramite viti, come  illustrato  in Figura 
4.21. 

Si omettono le verifiche a schiacciamento locale della parte anteriore e posteriore 
del dente in quanto, per tali parti, si ammette che si possano verificare fenomeni 
di plasticizzazione locale. 

 

 

N

superficie per la verifica
del taglio nel tallone

4
s

s

β
α
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4.2.5.3 Verifica ancoraggi 

Per  la  verifica  degli  ancoraggi  si  definisce  l’azione  orizzontale  da  affidare  alla 
tenuta dei picchetti come l’azione orizzontale totale del puntone cui è sottratta la 
componente dovuta all’attrito. 

Si  riporta  il  calcolo  per  l’opera  di  ritegno  che  si  sta  analizzando  nell’esempio, 
considerando però, a favore di sicurezza, la configurazione a puntoni convergenti 
(Figura 4.22). 

 
Figura 4.22   Schema di puntello a fasci convergenti. 

D = 1.5 m interasse tra i puntelli 

Ah,1 = 76.1 kN azione orizzontale asta 1 

Ah,2 = 38.1 kN azione orizzontale asta 2 

Ah,t = 114.2 kN azione orizzontale totale 

Av,1 = 104.4 kN azione verticale asta 1 

Av,2 = 26.1 kN azione verticale asta 2 

Av,t = 130.5 kN azione verticale totale 

fa = 0.5 coefficiente d’attrito legno‐terreno 

Rp = 10 kN tenuta di un picchetto  

Ah = Ah,t ‐ fa · Av,t = 48.9 kN azione orizzontale da trattenere 

Si dispongono pertanto i picchetti con interasse: 

d = D · Rp / Ah = 0.30 m   

4.
8 
m

3.5 m

76 kN

38 kN
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4.3 Puntellatura di contrasto in legno 

4.3.1 Descrizione e finalità dell’opera 

La puntellatura di contrasto è un presidio esterno atto ad evitare il ribaltamento o 
lo spanciamento di pareti murarie fuori piano che sfrutta la possibilità di trasferire 
i carichi orizzontali ad un edificio prospicente.  

Obiettivo dell’intervento è impedire o contrastare: 

a) il  ribaltamento  della  facciata  a  seguito  della  compromissione 
dell’ammorsamento sui muri perimetrali o di spina. (Figura 4.23.a); 

b) il  ribaltamento  della  facciata  a  seguito  della  fessurazione  sui muri 
perimetrali o di spina (Figura 4.23.b); 

c) lo spanciamento della parete verso l’esterno (Figura 4.23.c). 

 
Figura 4.23  Cinematismi da  contrastare.  a) Ribaltamento della  facciata  a  seguito della 

compromissione  dell’ammorsamento  sui  muri  perimetrali  o  di  spina. 
b) Ribaltamento  della  facciata  a  seguito  della  fessurazione  sui  muri 
perimetrali o di spina. c) Spanciamento della parete verso l’esterno. 

L’obiettivo  è  conseguito  mediante  un  presidio  esterno  avente  la  capacità  di 
trasferire  le  azioni  sismiche orizzontali della parete da presidiare  ad un  edificio 
prospiciente  in  buone  condizioni,  ridistribuendole  secondo  componenti 
prevalentemente orizzontali (Figura 4.24 e Figura 4.25). 

 
Figura 4.24   Rappresentazione del presidio esterno  che deve  contrastare  i  cinematismi 

fuori piano della facciata. 

ribaltamento fuori piano

a) b) c)

spanciamento
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Figura 4.25   Rappresentazione schematica del presidio. Viene evidenziata  la capacità di 

trasferire  le  azioni  sismiche  orizzontali  della  parete  da  presidiare  al 
fabbricato  prospiciente,  ridistribuendole  secondo  componenti 
prevalentemente orizzontali. 

4.3.2 Scelte progettuali 

4.3.2.1 Soluzioni progettuali 

Per  le  opere  di  puntellamento  di  contrasto  sono  state  individuate  differenti 
soluzioni progettuali, principalmente basate sul riconoscimento tra due scenari: 

• contrasto alla pari: la parete da sostenere ha un’altezza uguale o inferiore 
al fabbricato di contrasto (o presidiante);  

• contrasto con scarico:  la parete da sostenere è più alta del  fabbricato di 
contrasto.  

La Figura 4.26 illustra la classificazione appena introdotta. 

 
Figura 4.26   Scenari possibili per  i puntelli di contrasto. Contrasto alla pari (“P”) quando 

la  parete  da  sostenere  ha  un’altezza  uguale  o  inferiore  al  fabbricato  di 
contrasto. Contrasto con scarico (“S”): quando  la parete da sostenere è più 
alta del fabbricato di contrasto. 

CONTRASTO
ALLAPARIPLapareteda

sostenerehauna
altezza uguale o
inferioreal
fabbricatodi
contrasto

CONTRASTO
CONSCARICOS

pareteda
sostenere

fabbricato di
con trasto

parete da
sostenere

fabbricato di
con trasto

pareteda sostenere

fabbricato di
con trasto

SCENARIO SOLUZIONE

Lapareteda
sostenere
èpiù alta del
fabbricatodi
contrasto



86  Cap. 4 – Ipotesi e criteri di calcolo 

4.3 – Puntellatura di contrasto in legno 

 

Le soluzioni,  inoltre, sono diversificate  in  funzione delle dimensioni geometriche 
del problema, in particolare in base al numero di impalcati (contrasto al 1°, 2° o 3° 
impalcato)  e  alla distanza  (L)  tra  l’edificio da presidiare  e quello presidiante  (in 
particolare i valori di L sono definiti in riferimento all’altezza di interpiano h: L ≤ h; 
h < L ≤ 1.5·h; 1.5·h < L ≤ 2·h).  Le  configurazioni  che  si  individuano per  i differenti 
valori  dei  due  parametri  sono  rappresentate  in  Figura  4.27  per  la  soluzione 
“contrasto alla pari” (“P”) e in Figura 4.28 per la soluzione “contrasto con scarico” 
(“S”). 

 
Figura 4.27   Soluzioni progettuali per contrasti alla pari, diversificate in base al numero di 

impalcati dell’edificio da presidiare e presidiante e in base alla distanza tra i 
due edifici. 
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Figura 4.28   Soluzioni progettuali per contrasti in scarico, diversificate in base al numero 

di impalcati dell’edificio da presidiare e presidiante e in base alla distanza tra 
i due edifici. 

Si  osserva  che  nei  casi  in  cui  L > h  si  prevede  la  presenza  di  un  elemento  di 
irrigidimento verticale. Lo scopo di tale elemento è duplice: in primo luogo limita 
la  lunghezza  del  traverso  e  consente  un’inclinazione  ottimale  per  l’elemento 
diagonale; in secondo luogo consente la gestione delle criticità legate allo scarico 
delle sollecitazioni su pareti che potrebbero non essere  in grado di sopportare  la 
spinta, attraverso la diffusione degli sforzi. 

4.3.2.2 Materiali 

Il  materiale  utilizzato  per  l’opera  provvisionale  è  il  legno.  Nei  calcoli  si  è 
considerato  un  legno  di  bassa  qualità,  in  particolare  si  è  scelto  di  utilizzare  la 
classe C16 (Tabella 3.4). 

In base alle ipotesi riportate nel § 3.1.1, si è stabilito di impiegare la stessa sezione 
di forma quadrata per tutte le parti principali dell’opera. 

Si prevede, inoltre, che gli elementi lignei siano esposti alle intemperie e pertanto 
per il dimensionamento si assume una classe di servizio 3. 

Il coefficiente parziale di sicurezza relativo al materiale γM è stato posto pari ad 1.5 
per gli elementi principali  (come ad es.  i diagonali compressi) e pari ad 1 per gli 
elementi secondari (si veda il § 3.2.3.1). 
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4.3.3 Carichi e azioni 

Le definizioni dei  carichi  e delle  azioni  sono  le  stesse utilizzate per  i puntelli di 
ritegno (§ 4.2.3). 

4.3.4 Dimensionamento 

Per  il  dimensionamento  del  puntellamento  di  contrasto  si  adottano  le  stesse 
indicazioni riportate nella scheda STOP PR per  i puntelli di ritegno.  In particolare 
viene  dimensionato  l’elemento maggiormente  sollecitato  (elemento  critico)  per 
ogni soluzione progettuale. L’elemento critico coincide, per gli schemi “alla pari” 
con  il  traverso  superiore,  mentre  negli  schemi  “con  scarico”  con  il  diagonale 
principale  (Figura  4.29).  Le  dimensioni  della  sezione  dell’elemento  critico  sono 
definite  in  funzione  della  larghezza  della  zona  di  passaggio  (B)  e  dell’altezza 
d’interpiano  (h)  (si veda  la Figura 4.29). Nel caso di  schema P1  la  lunghezza del 
puntone coincide con la distanza B.  

 
 Figura 4.29  Individuazione  dell’elemento  critico  del  puntello  di  contrasto.  Per 

convenzione  si  assume  che  la  parete  da  presidiare  sia  sempre  quella  di 
sinistra. 

L’applicabilità delle  tabelle  riportate nella  scheda  STOP  PR  al  caso della  scheda 
STOP PC è supportata dalla validità delle stesse ipotesi di calcolo: 

• rapporto B/h dell’elemento critico compreso nell’intervallo [0.5; 1]; 

• classe dei puntelli in legno non inferiore a C16. 

Il dimensionamento è  stato  fatto considerando  la condizione più  sfavorevole,  in 
particolare  per  il  contrasto  alla  pari  si  è  posto  B=h  (massima  lunghezza  del 
traverso)  mentre  per  il  contrasto  con  scarico  si  è  posto  B=0.5·h  (massima 
inclinazione e quindi massimo sforzo sul diagonale). 

Coerentemente  con  le  ipotesi  di  calcolo  formulate,  è  bene  specificare  che  i 
puntelli di  contrasto dimensionati  con  la  scheda  STOP PC non  sono pensati per 
contrastare  fenomeni  di  martellamento  tra  fabbricati;  tuttavia  tengono  conto 
dell’autoportanza  della  puntellatura  in  caso  di  potenziale  allontanamento 
reciproco delle pareti prospicienti durante un sisma. 
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4.3.4.1 Dimensionamento degli elementi critici 

Il  dimensionamento  dell’opera  di  contrasto  viene  effettuato  in modo  simile  a 
quanto  già  presentato  per  i  puntelli  di  ritegno:  a  partire  dalla  forza  sismica  di 
piano si dimensionano gli elementi maggiormente sollecitati. 

Per il contrasto alla pari si adottano, cautelativamente, le stesse sezioni calcolate 
per i puntelli di ritegno a parità di base B, di interasse D e di altezza complessiva H. 
Si è  infatti verificato che  la maggior  lunghezza  libera d’inflessione è  supplita dal 
minor sforzo normale agente. 

Nel caso di contrasto con scarico, fissate B, D e H, è stata verificata la possibilità di 
utilizzare  le  sezioni  dei  puntelli  di  ritegno  R1  nonostante  le  azioni  siano 
leggermente  superiori  (si  ricorda  che  le azioni  sismiche dipendono dalla quota). 
Per  le  configurazioni  S2  si  è  appurato  che  tale  ipotesi  è  corretta.  Per  le 
configurazioni  S3,  invece,  l’incremento  delle  sollecitazioni  dovuto  alla maggior 
quota del contrasto, è tale da rendere insufficienti le sezioni definite negli schemi 
R1;  si  è  quindi  passati  ai  valori  definiti  per  i  puntelli  R2  e  se  ne  è  verificata 
l’adeguatezza per le configurazioni S3. 

La Tabella 4.6  illustra  la  corrispondenza  tra  le  sezioni previste per gli  schemi di 
puntelli di contrasto (STOP PC) e le sezioni dei puntelli di ritegno (STOP PR). 

Tabella 4.6  Corrispondenza tra le sezioni definite per i puntelli di contrasto e quelle dei 
puntelli di ritegno. 

Configurazione 
STOP PC 

Configurazione 
corrispondente 

STOP PR 

Contrasto alla pari
P1 R1
P2 R2
P3 R3

Contrasto con 
scarico 

S2 R1
S3 R2

 

Risultato  dei  ragionamenti  illustrati,  sono  le  tabelle  di  dimensionamento  dei 
sistemi di contrasto (Tabella 4.7 e Tabella 4.8). 
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Tabella 4.7   Tabella di dimensionamento dei sistemi di contrasto alla pari 

 

 Tabella 4.8   Tabella di dimensionamento dei sistemi di contrasto in scarico. 

 

4.3.5 Esempio di calcolo 

 
Per gli esempi di calcolo si rimanda al paragrafo relativo alla scheda STOP PR. 
 
   

P Dimensionamento di RITTI, TRAVERSI, LONGHERONI, DIAGONALI PRINCIPALI
Classe A Classe B

Altezza 
complessiva

Htot (m)

Spessore max parete da 
sostenere: 
sm ≤ 0.6 m

Spessore max parete da 
sostenere: 

0.6 m < sm ≤ 1.0 m

Spessore max parete da 
sostenere: 
sm≤ 0.6 m

Spessore max parete da 
sostenere: 

0.6 m < sm ≤ 1.0 m
Sezione
(cmxcm)

Interasse 
i (m)

Sezione
(cmxcm)

Interasse 
i (m)

Sezione
(cmxcm)

Interasse 
i (m)

Sezione
(cmxcm)

Interasse 
i (m)

6m<Htot ≤9m 20 x 20 max 2.0 20 x 20 max 1.5 20 x 20 max 2.0 20 x 20 max 2.0

3m<Htot ≤6m 18 x 18 max 2.0 20 x 20 max 2.0 15 x 15 max 2.0 18 x 18 max 2.0

Htot ≤3m 15 x 15 max 2.0 18 x 18 max 2.0 13 x 13 max 2.0 15 x 15 max 2.0

S Dimensionamento di RITTI, TRAVERSI, LONGHERONI, DIAGONALI PRINCIPALI, ELEMENTI DI BLOCCO
Classe A Classe B

Altezza 
complessiva

Htot (m)

Spessore max parete da 
sostenere: 
sm≤ 0.6 m

Spessore max parete da 
sostenere: 

0.6 m < sm ≤ 1.0 m

Spessore max parete da 
sostenere: 
sm ≤ 0.6 m

Spessore max parete da 
sostenere: 

0.6 m < sm ≤ 1.0 m
Sezione 
(cmxcm)

Interasse 
i (m)

Sezione
(cmxcm)

Interasse 
i (m)

Sezione
(cmxcm)

Interasse 
i (m)

Sezione
(cmxcm)

Interasse 
i (m)

6m<Htot ≤9m 18 x 18 max 2.0 20 x 20 max 2.0 15 x 15 max 2.0 18 x 18 max 2.0

3m<Htot ≤6m 15 x 15 max 2.0 18 x 18 max 2.0 15 x 15 max 2.0 15 x 15 max 2.0
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4.4 Puntelli di sostegno e sbadacchiatura aperture 

4.4.1 Descrizione e finalità dell’opera 
I  puntelli  di  sostegno  e  sbadacchiatura  delle  aperture  sono  presìdi  atti  a 
contrastare  la  caduta  della  parte  muraria  al  di  sopra  delle  aperture  e  la 
conseguente possibile perdita d’appoggio del  solaio  soprastante  (Figura 4.30.a); 
possono  inoltre  contrastare  l’eccessiva  deformazione  dei  maschi  murari  posti 
lateralmente al vano (Figura 4.30.b). 

 
Figura 4.30  Tipi  di  movimento  da  contrastare.  a)  Caduta  massa  gravante. 

b) Contenimento della deformazione laterale dei maschi murari. 

Lo scopo del presidio, su cui si basa  il dimensionamento dell’opera, è sostenere  i 
carichi verticali e trasferirli alla parte  inferiore dell’apertura (Figura 4.31).  Inoltre 
può  essere  necessario  limitare  la  deformazione  dei  maschi  murari  laterali 
all’apertura, bloccando gli effetti dell’espulsione laterale.  

 
Figura 4.31  Schematizzazione del  funzionamento del presidio:  il  carico  verticale  sopra 

un’apertura è sostenuto dall’opera di ritegno e trasferito alla parte inferiore. 

L’elemento  che  genera  l’azione  verticale  è  la  parte  di  muratura  soprastante 
l’apertura  da  presidiare;  a  tale  carico  si  aggiunge  anche  una  porzione  di  solaio 
sopra l’apertura. 

Nei casi  in cui si cerchi di  limitare  la deformazione dei maschi murari,  l’opera di 
sostegno viene irrigidita tramite dei controventi ed un traverso intermedio con lo 
scopo  di  contrastare  uno  spostamento  legato  allo  scivolamento  del  blocco 
triangolare che si può formare in seguito alla rottura per taglio dei maschi murari 
attorno all’apertura. 

a) b)
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4.4.2 Scelte progettuali 

4.4.2.1 Soluzioni progettuali 

Per  le opere di sostegno e sbadacchiatura delle aperture, sono state  individuate 
differenti  soluzioni  progettuali,  basate  sul  tipo  di movimento  da  contrastare  e 
sulle dimensioni dell’apertura. Si distinguono quindi: 

• opere aventi sola funzione di sostegno; 

• opere con funzione sia di sostegno che di sbadacchiatura; 

e opere per: 

• aperture “strette”, con luci fino a 1.5 m; 

• aperture “larghe”, con luci comprese tra 1.5 e 3 m. 

Le configurazioni individuate sono rappresentate in Figura 4.32. 

 
Figura 4.32  Configurazioni individuate per il dimensionamento delle opere di sostegno e 

sbadacchiatura.  Le  configurazioni  si  diversificano  in  base  al  tipo  di 
movimento che l’opera deve contrastare e alla larghezza dell’apertura. 
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4.4.2.2 Materiali 

Per  l’opera  provvisionale  si  utilizzano  elementi  in  legno  con  sezioni  di  forma 
quadrata (si veda il § 3.1.1) 

Per  le  caratteristiche  del materiale  adottate  per  il  dimensionamento  si  veda  la 
Tabella 3.4. 

Si prevede  inoltre che gli elementi  lignei siano esposti alle  intemperie e pertanto 
per il dimensionamento si assume una classe di servizio 3. 

Il coefficiente parziale di sicurezza relativo al materiale γM è posto pari ad 1.5 per 
gli  elementi  principali  (come  ad  esempio  i  ritti)  e  pari  ad  1  per  gli  elementi 
secondari o di distribuzione (come ad esempio i traversi) (si veda il § 3.2.3.1). 

4.4.2.3 Schema di calcolo 

Per il calcolo dell’opera si utilizza uno schema statico di trave continua (traverso) 
su due o tre appoggi (ritti) a seconda della ampiezza dell’apertura. 

 
Figura 4.33  Schema statico utilizzato per il dimensionamento dell’opera a seconda della 

ampiezza dell’apertura. a) Aperture “strette”. b) Aperture “larghe”. 

4.4.3 Carichi e azioni 

4.4.3.1 Condizioni di carico 

Nel calcolo dell’opera provvisionale si considerano  le tipologie di carico riportate 
in  Tabella  4.9. Nella  stessa  tabella  sono  riportate  anche  le  classi  di  durata  dei 
carichi  (da  utilizzare  nelle  verifiche  degli  elementi  in  legno).  Trattandosi  di 
un’opera  provvisionale  si  assume  una  vita  nominale  non  superiore  a  10  anni 
(§ 2.4.1 NTC 2008). 

Tabella 4.9  Condizioni di carico utilizzate e durata dei carichi. 

Descrizione Classe di durata Durata
Pesi strutturali (G1) Lunga (6 mesi – 10 anni)
Permanenti portati (G2) Lunga (6 mesi – 10 anni)
Variabili (Q)  Media (1 settimana – 6 mesi)

 
Per la classe di servizio 3 e per la classe di durata lunga, per il legno massiccio, si 
ricava Kmod = 0.55 (§ 4.4.6, NTC 2008). 

4.4.3.2 Peso solai 

Si  assumono  solai  di  tipo  latero‐cementizio  di  altezza  16+4  cm  caricati  in 
conformità  alla  normativa  vigente  secondo  quanto  previsto  per  i  fabbricati  di 
civile abitazione (§ 3.1, NTC 2008).  

L max 1.5 m L max 3.0 m



94  Cap. 4 – Ipotesi e criteri di calcolo 

4.4 – Puntelli di sostegno e sbadacchiatura aperture 

 

In Tabella 4.10 si riporta l’analisi dei carichi per lo scenario di riferimento. 

Tabella 4.10  Analisi dei carichi per lo scenario di riferimento. Calcolo dei carichi derivanti 
da solaio in latero‐cemento 16+4 cm. 

Nome  Descrizione Peso parziale  Peso totale 
permanenti strutturali (G1)  solaio latero‐cemento 

16+4 cm  
2.6 kN/m2 2.6 kN/m2 

permanenti non strutturali (G2)  intonaco 0.3 kN/m2

3.0 kN/m2 

caldana e massetto (8 cm) 1.1 kN/m2

pavimentazione 0.4 kN/m2

tramezzi 1.2 kN/m2

carichi variabili (Q)    2.0 kN/m2 2.0 kN/m2 
 

4.4.3.3 Peso muratura 

Si  assume  muratura  dal  peso  di  20  kN/m3;  ciò  permette  di  considerare 
praticamente  tutte  le  tipologie murarie,  tenuto  in conto del  fatto che non viene 
effettuata alcuna riduzione del carico legata alla presenza di aperture. 

La  Tabella  4.11  riporta  l’analisi  dei  carichi  della  muratura  per  lo  scenario  di 
riferimento. 

Tabella 4.11  Analisi dei carichi per lo scenario di riferimento. Calcolo dei carichi derivanti 
dalle murature. 

Nome  Descrizione Simbolo Peso 
permanenti strutturali (G1)  murature γm 20 kN/m3 
 

4.4.3.4 Combinazione dei carichi 

La combinazione agli stati limite ultimi si ottiene dalla relazione: 

1.3 G1 + 1.5 G2 + Q 

Rispetto a quanto suggerito al § 2.5.3 delle NTC 2008, si considera  il coefficiente 
per i carichi variabili pari ad 1, in quanto si presume che l’edificio in cui è posto il 
presidio non sia soggetto alle condizioni di affollamento definite dalle NTC 2008. 

4.4.3.5 Scenari di carico 

Al  fine  di  semplificare  le  scelte  progettuali  e  di  standardizzare  le  soluzioni,  gli 
scenari di carico di riferimento sono simili per ciascuna configurazione individuata 
e  si  prendono  in  considerazione  i  seguenti  intervalli  per  lo  spessore  della 
muratura:  

• fino a 40 cm;  

• da 40 a 60 cm; 

• da 60 a 80 cm;  
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• da 80 a 100 cm.  

Inoltre  si  considera  il  carico  gravante  del  solaio  attraverso  la  definizione  di  4 
differenti fasce di carico (Figura 4.34): 

• fascia gravante 0 m: da utilizzarsi nei  casi  in  cui o non  c’è  il  solaio, o  la 
distanza  tra  l’apertura  e  il  solaio  (d)  è  maggiore  della  larghezza  L 
dell’apertura  (in  quest’ultimo  caso  si  ritiene  che  il  peso  del  solaio  si 
scarichi ai lati dell’apertura); 

• fascia gravante 1 m: da utilizzarsi sia nei casi  in cui  il solaio risulti ordito 
parallelamente alla parete con l’apertura da presidiare, che nei casi in cui 
sull’apertura  scarichi  una  fascia  di  solaio  con  lunghezza  massima  di 
1 metro; 

• fascia gravante 3 m: da utilizzarsi nei casi  in cui sull’apertura scarichi una 
fascia di solaio con lunghezza massima di 3 m; 

• fascia gravante 5 m: da utilizzarsi nei casi  in cui sull’apertura scarichi una 
fascia di solaio con lunghezza massima di 5 m. 

Nei casi in cui il solaio sia sostenuto da appositi presìdi (puntelli di sostegno solai e 
balconi),  la  fascia  gravante  corrisponde  a metà  della  distanza  tra  la  parete  e  il 
presidio più vicino. 

 
Figura 4.34  Individuazione della fascia di solaio gravante sull’opera di sostegno. 

4.4.4 Dimensionamento 
Il dimensionamento delle opere di sostegno e delle sbadacchiature è stato svolto 
per l’elemento maggiormente sollecitato (il traverso superiore) e definendo, come 
conseguenza,  le sezioni degli elementi rimanenti: traversi  intermedio e  inferiore, 
ritti e puntoni inclinati. In questo modo tali elementi sono sovradimensionati, ma 
realizzazione e computo del materiale vengono notevolmente semplificati. 

4.4.4.1 Dimensionamento degli elementi critici 

Il dimensionamento è stato fatto utilizzando due schemi statici differenti per i casi 
con aperture “strette” e “larghe” (rispettivamente schemi (a) e (b) in Figura 4.36). 

Il carico assegnato è composto dalla somma del contributo del solaio afferente e 
della muratura posta  immediatamente al di sopra dell’apertura da presidiare.  In 
particolare per quanto riguarda la muratura, l’opera di sostegno si ritiene gravata 
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del peso di una porzione di muro delimitata da un triangolo equilatero di lato pari 
all’ampiezza dell’apertura L (Figura 4.35). 

 
Figura 4.35  Schema  del  carico  della  muratura  e  del  solaio  sull’opera  di  sostegno.  Il 

triangolo  di muratura  gravante  è  un  triangolo  equilatero  di  lato  pari  alla 
larghezza dell’apertura. 

 
Figura 4.36  Schema statico utilizzato per  il dimensionamento dei traversi e dei ritti per 

le  opere  di  sostegno.  I  carichi  assegnati  sono  il  carico  del  solaio 
(distribuzione  uniforme)  e  il  carico  della  muratura  (distribuzione 
triangolare). a) Schema rappresentativo per le aperture “strette” senza ritto 
centrale.  b)  Schema  rappresentativo  per  le  aperture  “larghe”  con  ritto 
centrale. 

Verifica dei ritti 

Per  i  ritti  si  effettuano  le  verifiche  di  stabilità  a  compressione  applicando  uno 
sforzo normale pari alla reazione degli appoggi negli schemi in Figura 4.36. 

4.4.5 Esempio di calcolo 
Si riporta il dimensionamento di un’opera di sostegno e sbadacchiatura avente le 
seguenti caratteristiche: 

• larghezza apertura: L = 2.0 m (apertura “larga”); 

• altezza aperture: H = 3.0 m; 

• spessore parete muraria: sm = 60 cm; 

• fascia di solaio gravante sull’opera: f = 3.0 m.  
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L max 1.5 m L max 3.0 m
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Delle  considerazioni  presentate  al  § 4.4.3.4,  si  ottiene  che  il  peso  dei  solai  in 
combinazione SLU vale: 

Ps = 1.3 · 2.6 + 1.5 · 3.0 + 2.0 = 9.9 kN/m
2 

La Tabella 1 della scheda STOP SA del Vademecum STOP indica, per i valori sopra 
riportati, delle sezioni per ritti, puntoni e traversi 15x15 (sistema doppio). 

Verifica del traverso 

Materiale: legno C16 

Classe di servizio 3 

Classe di durata del carico: lunga 

fm,k = 16 MPa 

fv,k = 1.8 MPa 

Kmod = 0.55 

γM = 1.00 coefficiente parziale di sicurezza per elemento con funzione  
  di diffusione degli sforzi 

fm,d = Kmod · fm,k / γM = 8.8 MPa 

fv,d = Kmod · fv,k / γM = 1.0 MPa  

Sezione: 2 traversi 15x15  

  A = 450 cm2 area 

  Wx = Wy = W =1125 cm3 modulo resistente 

  MR = W · fm,d = 9.9 kN·m momento resistente 

  VR = A · fv,d /1.5 = 30.0 kN taglio resistente 

 

Numero campate: nc = 2 

Carico solaio in combinazione SLU:  
  qsolaio = Ps · f = 9.9 · 3.0 = 29.7 kN/m 

Taglio massimo (appoggio centrale) da carico solaio:  
  Vmax,solaio = 0.625 · qsolaio · L / nc = 18.6 kN  

Momento massimo (appoggio centrale) da carico solaio:  
  Mmax, solaio = 1/8 · qsolaio · (L / nc)

2 = 3.7 kN·m  

Carico muratura in combinazione SLU (valore massimo):  
  qmur = 1.3 · γm · sm · L · sin(60°) = 27.0 kN/m 

Taglio massimo (appoggio centrale) da carico muratura:  
  Vmax,mur = 0.4 · qmur · L / nc = 10.8 kN  

Momento massimo (appoggio centrale) da carico muratura:  
  Mmax, mur = 1/15 · qmur · (L / nc)

2 = 1.8 kN·m  
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Taglio massimo (appoggio centrale) totale:  
Vmax = Vmax,solaio + Vmax,mur = 29.4 kN < VR = 30 kN  VERIFICATO 

Momento massimo (appoggio centrale) totale:  
Mmax = Mmax, solaio + Mmax, mur = 5.5 kN·m < MR = 9.9 kN·m  VERIFICATO 

Per  il  ritto viene effettuata  la verifica di stabilità a compressione.  Il carico viene 
dimezzato  in  quanto  si  tiene  in  considerazione  la  presenza  di  2  ritti  (sistema 
doppio). 

Verifica del ritto 

Materiale: legno C16 

Classe di servizio 3 

Classe di durata del carico: lunga 

fc,0,k = 17 MPa 

Kmod = 0.55 

γM = 1.50 

fc,0,d = Kmod · fc,0,k / γM = 6.2 MPa 

Sezione: 15x15   

  A = 225 cm2 area 

  Jx=Jy=J=4219 cm
4 momento d’inerzia 

  ρ1 = (J / A)
½ = 4.33 cm raggio giratore d’inerzia 

  

Sforzo normale per ciascun ritto: N = 2 Vmax / 2 = 29.4 kN  

σc,0,d = N / A = 1.31 MPa 

leff,x = leff,y= H = 3.0 m lunghezza libera di inflessione 

λx = λy = H / ρ = 69.3 snellezza 

E0.05 = 5360 MPa 

σcrit,c = π
2 · E0.05 / λx

2 = 11.0 MPa 

λrel,c =  fc,0,k/σcrit,c = 1.24 

βc = 0.2 legno massiccio 

k = 0.5 · (1+ βc · (λrel,c – 0.3) + λrel,c
2) = 1.37 

kcrit,c = 1 /  k + k 
2 ‐ λrel,c2 = 0.52 

σc,0,d / (kcrit,c · fc,0,d) = 1.31/(0.52 · 6.2) = 0.41 < 1       VERIFICATO 
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4.5 Puntelli di sostegno solai e balconi 

4.5.1 Descrizione e finalità dell’opera 

I puntelli di sostegno solai e balconi sono strutture di sostegno atte a sorreggere i 
carichi  gravanti  su  un  solaio  o  un  balcone  evitando  il  progredire  dei  fenomeni 
fessurativi e/o di inflessione della struttura (Figura 4.37).  

Lo scopo dell’opera è sostenere il solaio o il balcone ed i relativi carichi accidentali 
in modo  tale  da  scaricarne  il  carico  gravante  e  contrastarne  le  deformazioni. 
L’obiettivo  si  consegue  mediante  la  realizzazione  di  una  struttura  avente  la 
capacità di trasferire le azioni verticali a terra o sugli elementi portanti esistenti. 

 
Figura 4.37   Cinematismi da contrastare: inflessione del solaio e del balcone. 

4.5.2 Scelte progettuali 

4.5.2.1 Soluzioni progettuali  

Per  le  opere  di  sostegno  di  solai  e  balconi  sono  state  individuate  differenti 
soluzioni progettuali basate sulla possibilità di costruire o meno una nuova linea di 
scarico dei carichi fino a terra; le soluzioni si diversificano inoltre in base ai valori 
di progetto della luce del solaio e dell’interasse fra i puntelli. 

Per  quanto  riguarda  la  possibilità  di  costruire  una  linea  di  scarico  fino  al 
basamento, si individuano due tipologie di configurazioni: 

• schema “S”: puntellamento di  sostegno del  solaio  interessato e di quelli 
sottostanti con la definizione un nuovo percorso delle tensioni fino a terra 
(Figura 4.38); 

• schema  “T”:  sostegno  del  solaio  con  un  telaio  di  piano  in  modo  da 
riportare il carico sugli elementi portanti esistenti (Figura 4.39). 

 
Figura 4.38   Schema “S”: sostegno del solaio interessato e di quelli sottostanti definendo 

una nuova linea di scarico delle tensioni fino a terra. 

zona di fessurazione zona di fessurazione

SOLAIO BALCONE
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Figura 4.39   Schema “T”: sostegno del solaio con un telaio di piano in modo da riportare 

il carico sugli elementi portanti esistenti. 

La soluzione secondo lo schema “S” è indicata nei casi in cui vi sia necessità di una 
rapida  esecuzione  e  si  abbia  la possibilità di occupare  col puntellamento  tutti  i 
piani  sottostanti  al  solaio  interessato  dal  dissesto  fino  a  raggiungere  un 
basamento su cui scaricare i carichi. 

Per  lo schema “S” si distinguono tre tipologie di configurazioni,  in funzione della 
luce del solaio e dell’interasse dei puntelli: 

• S1: puntellatura singola con una sola trave di sostegno (Figura 4.40); 
• S2: puntellatura doppia parallela con due travi di sostegno (Figura 4.41); 
• S3: puntellatura tripla parallela con tre travi di sostegno (Figura 4.42). 

 
Figura 4.40   Schema S1: puntellatura singola con una sola trave di sostegno. 

 
Figura 4.41   Schema S2: puntellatura doppia con due travi di sostegno parallele. 
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Figura 4.42   Schema S3: puntellatura tripla con tre travi di sostegno parallele. 

Riguardo  il  puntellamento  dei  balconi,  è  stato  previsto  un  solo  schema  con 
puntellatura doppia parallela, tenuto conto del fatto che il campo di applicazione 
è limitato a balconi con aggetto non superiore a 3 metri. 

La soluzione secondo  lo schema “T” seppur maggiormente  laboriosa, consente  il 
riporto  del  carico  sugli  elementi  portanti  esistenti  senza  occupare  i  piani 
sottostanti. 

Lo  schema “T” è caratterizzato da una  sola  soluzione progettuale, dimensionata 
per vari  intervalli della  luce del solaio da sostenere e con  interasse  tra  i  telai  (it) 
costante (Figura 4.43).  

 
Figura 4.43  Schema T: indicazione degli elementi costituenti lo schema. 

4.5.2.2 Materiali 

Il materiale utilizzato per l’opera provvisionale è il legno. A favore di sicurezza, nei 
calcoli  si  è  considerato  un  legno  di  bassa  qualità;  in  particolare  si  è  scelto  di 
utilizzare  la classe C16  (per  le caratteristiche di  tale materiale  si veda  la Tabella 
3.4). 
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In base alle ipotesi riportate nel § 3.1.1 si è stabilito di impiegare la stessa sezione 
di forma quadrata per tutte le parti principali dell’opera. 

Il coefficiente parziale di sicurezza relativo al materiale γM è stato posto pari a 1 
per gli elementi di ripartizione, e pari a 1.5 per gli elementi portanti principali, ad 
esempio i puntoni e i traversi di sostegno nello schema “T” (si veda il § 3.2.3.1). 

Per quanto concerne i puntelli telescopici in acciaio, si è fatto riferimento ai valori 
di portata definiti dalla norma UNI EN 1065, assumendo, per  la determinazione 
del carico di utilizzo, un coefficiente di sicurezza pari 1.7. 

4.5.2.3 Schema di calcolo 

Per il calcolo dell’opera provvisionale, nello schema “S”, si assume che la trave di 
sostegno si possa schematizzare come trave continua su più appoggi, ognuno dei 
quali  corrispondente  ad  un  puntello.  Ai  fini  del  calcolo  si  considera  l’ipotesi 
maggiormente cautelativa di trave su 3 appoggi equidistanti (Figura 4.44). 

 
Figura 4.44   Schema statico utilizzato per  il dimensionamento della  trave di sostegno e 

dei puntelli (schema “S”). 

Nello schema “T” (Figura 4.43), il carico viene riportato sui telai paralleli mediante 
traversi  di  ripartizione  costituiti  da  morali.  I  traversi  di  ripartizione  sono 
schematizzati come travi continue su più appoggi, ognuno dei quali corrisponde al 
traverso superiore di un telaio dello schema “T” (Figura 4.45).  

 
Figura 4.45   Schema statico utilizzato per il dimensionamento del traverso di ripartizione 

(schema “T”). 

Il  traverso  superiore  del  telaio  di  sostegno  viene  schematizzato  come  trave 
continua su quattro appoggi, costituiti dai due ritti all’estremità e dai due puntoni 
intermedi (Figura 4.46). 
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Figura 4.46   Schema statico utilizzato per il dimensionamento del traverso superiore del 

telaio di sostegno, dei puntoni e dei puntelli. 

La  reazione  in  corrispondenza dei puntoni  rappresenta  la  componente  verticale 
dell’azione complessivamente gravante su questi, successivamente determinata in 
funzione dell’angolo di inclinazione.  

4.5.3 Carichi e azioni 

4.5.3.1 Condizioni di carico 

Nel calcolo dell’opera provvisionale si considerano  le tipologie di carico riportate 
in Tabella 4.12. Nella  stessa  tabella  sono  riportate  anche  le  classi di durata dei 
carichi  (da  utilizzare  nelle  verifiche  degli  elementi  in  legno).  Trattandosi  di 
un’opera  provvisionale  si  assume  una  vita  nominale  non  superiore  a  10  anni 
(§ 2.4.1 NTC 2008). 

Tabella 4.12  Condizioni di carico utilizzate e durata dei carichi. 

Descrizione Classe di durata (durata)
Pesi strutturali (G1) Lunga (6 mesi – 10 anni)
Permanenti portati (G2) Lunga (6 mesi – 10 anni)
Variabili (Q)  Media (1 settimana – 6 mesi)

 
Il coefficiente correttivo Kmod viene determinato  ipotizzando una classe di durata 
del carico “lunga” ed una classe di servizio 2 per il puntellamento dei solai e 3 per i 
balconi, tenuto conto dell’esposizione di questi ultimi alle intemperie.  

Con tali ipotesi, per legno massiccio, il valore di Kmod è pari a 0.7 per gli elementi di 
sostegno dei  solai  e  0.55 per  gli  elementi di  sostegno dei balconi  (§ 4.4.6, NTC 
2008).  

4.5.3.2 Peso solai 

L’opera  provvisionale  è  dimensionata  in  riferimento  a  solai  di  tipo  latero‐
cementizio di altezza pari ad 1/25 della luce, con soletta di ripartizione di spessore 
pari a Hsoletta = 4 cm e caricati in conformità alla normativa vigente secondo quanto 
previsto per i fabbricati di civile abitazione (§ 3.1, NTC 2008).  

A vantaggio di sicurezza, per luci fino a 3 m, si è considerata un’altezza del solaio 
di 12+4 cm. 

L1 L2

q

L1

Puntelli

Puntoni inclinati
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I carichi permanenti strutturali e i carichi permanenti portati (intonaco, massetto, 
pavimento,  tramezzi)  vengono  definiti  in  funzione  della  luce,  come  riportato  in 
Tabella 4.13 per i solai e in Tabella 4.14 per i balconi. 

Tabella 4.13  Analisi dei carichi dei solai per lo scenario di riferimento. Calcolo dei carichi 
derivanti da solaio in latero‐cemento per differenti luci. 

 
luce L [cm]

300 400 500 600  700 

Hsolaio= L/25 [cm]  16 16 20 24  28 

Carichi permanenti strutturali 
[kN/m2] – G1 

2.4  2.4  2.9  3.4  3.9 

Intonaco (2 cm) [kN/m2]  0.4 0.4 0.4 0.4  0.4 

Massetto (8 cm) in 
conglomerato leggero [kN/m2] 

1.0  1.0  1.0  1.0  1.0 

Pavimento [kN/m2]  0.4 0.4 0.4 0.4  0.4 

Tramezzi [kN/m2]  1.0 1.0 1.0 1.0  1.0 

Totale carichi permanenti non 
strutturali [kN/m2] – G2  

2.8  2.8  2.8  2.8  2.8 

Carichi variabili (ambienti uso 
residenziale) [kN/m2] – Q1 

2.0  2.0  2.0  2.0  2.0 

 

Per  il sostegno dei balconi si è fatto riferimento a strutture portanti costituite da 
una  soletta  piena  in  c.a.  dello  spessore  di  15  cm  caricata  in  conformità  alla 
normativa vigente, ipotizzando il sostegno dell’intero carico.  

Tabella 4.14  Analisi  dei  carichi  dei  balconi  per  lo  scenario  di  riferimento.  Calcolo  dei 
carichi derivanti da solaio in soletta monolitica in c.a.. 

Soletta piena [kN/m2]  0.15 · 25 = 3.8 

Totale carichi permanenti strutturali [kN/m2] – G1 3.8 

Intonaco (2 cm) [kN/m2]  0.4 

Massetto (8 cm) in conglomerato leggero [kN/m2] 1.0 

Pavimento [kN/m2]  0.4 

Totale carichi permanenti NON strutturali [kN/m2] – G2 1.8 

Carichi variabili (ambienti suscettibili di affollamento cat. C2) 
[kN/m2] – Q1 

4.0 

 

4.5.3.3 Combinazione dei carichi 

In accordo col § 2.5.3 delle NTC 2008, la combinazione fondamentale per il calcolo 
agli stati limite ultimi si ottiene dalla relazione: 

Q = γG1 · G1 + γG2 · G2 + γQi · Qi 

dove: 
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G1 rappresenta il peso proprio degli elementi strutturali; 

G2 rappresenta il peso proprio degli elementi non strutturali; 

Qi indica i carichi variabili. 

I coefficienti parziali per le azioni considerate sono assunti pari a: 

γG1 = 1.3  γG2 = γQi = 1.5  

Per quanto sopra, i carichi relativi ai solai sono quelli riportati in Tabella 4.15. 

Tabella 4.15  Carichi relativi a solai di differente luce. 

luce L [cm]  300 400 500 600 700 

Q [kN/m2]  10.3 10.3 11.0 11.6 12.3 

 
Mentre per i balconi Q = 13.6 kN/m2. 

4.5.3.4 Scenari di carico 

Lo scenario di carico di  riferimento è costituito da  fabbricati di civile abitazione. 
Scenari di riferimento differenti (ad esempio fabbricati  industriali, costruzioni del 
settore terziario) dovranno essere oggetto di specifica progettazione. 

Per  la definizione del  carico da  sostenere  si  ipotizza  che  il  vincolo  all’estremità 
degli elementi portanti del solaio sia in grado di impedirne la traslazione verticale 
mentre  ne  consenta  la  rotazione.  Il  carico  sui  telai  viene  considerato 
uniformemente distribuito ed è determinato per aree di influenza, moltiplicando il 
carico complessivo agente sul solaio per l’interasse fra i telai. 

Il solaio viene considerato come un carico distribuito sulle travi di sostegno e sulle 
strutture portanti (travi di piano o muratura portante).  
Nello  schema  “S”,  il  carico  gravante  sulla  trave  di  sostegno  (q)  si  calcola  come 
illustrato in Figura 4.47. 

 

 
Figura 4.47   Schema dei carichi di progetto (“S”). Q è il carico del solaio. 
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Nello schema “T”,  il carico viene  riportato sui  telai paralleli mediante  traversi di 
ripartizione  costituiti  da  morali  di  dimensioni  10x10 cm  posti  ad  interasse  di 
50 cm. 
Il carico gravante sui traversi (q) è determinato per aree di influenza ed è pari a al 
carico  complessivo  gravante  sul  solaio moltiplicato  per  l’interasse  fra  i  traversi 
(Figura 4.48). 

 
Figura 4.48   Schema dei carichi di progetto (“T”). Il carico Q del solaio viene riportato sui 

telai paralleli attraverso dei traversi di ripartizione. 

4.5.4 Dimensionamento 

Il dimensionamento dell’opera di sostegno viene effettuato svolgendo la verifica a 
resistenza  di  tutte  le  sezioni  ovvero,  nel  caso  dello  schema  “T”,  degli  elementi 
maggiormente sollecitati (puntone e traverso). 

Il controllo delle criticità riguarda: 

• verifica delle criticità globali; 

• verifica delle criticità locali. 

Le criticità globali che si considerano sono: 

• schema “S” 

o possibile ribaltamento/instabilizzazione laterale; 

o possibile effetto di martellamento/ritiro tra puntello ed elemento 
sostenuto; 

• schema “T” 

o possibile ribaltamento/instabilizzazione laterale. 

Le criticità locali sono: 

• schema “S” 

o possibile sconnessione del nodo puntello/trave; 

o possibile scarico del puntello; 

o cedimento per eccessiva concentrazione del carico al piede. 

• schema “T” 

o possibile scarico del puntello; 

i

Q

Traverso superiore del telaio di sostegno
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o possibile sconnessione dei nodi. 

Tali criticità sono rappresentate in Figura 4.49 e Figura 4.50. 

 
Figura 4.49   Criticità  globali:  a)  e b) possibile  ribaltamento/instabilizzazione  laterale;  c) 

possibile  effetto  di  martellamento/ritiro  tra  puntello  ed  elemento 
sostenuto. Criticità locali: 1) possibile sconnessione del nodo puntello‐trave; 
2) possibile scarico del puntello; 3) cedimento per eccessiva concentrazione 
del carico al piede. 

 
Figura 4.50  Criticità globali: a) possibile ribaltamento/instabilizzazione  laterale. Criticità 

locali:  1)  possibile  scarico  del  puntello;  2)  e  3)  possibile  sconnessione  dei 
nodi. 

Le  criticità elencate  sono  inibite da una  corretta  realizzazione delle  connessioni 
degli elementi e degli ancoraggi a terra nonché dalla posa in opera di elementi di 
irrigidimento. 

4.5.4.1 Dimensionamento degli elementi critici 

Il  dimensionamento  dell’opera  è  effettuato  sull’elemento  maggiormente 
sollecitato  (ossia  il  traverso  superore)  attraverso  delle  verifiche  a  flessione  e  a 
taglio secondo le indicazioni riportate al § 4.4.8 delle NTC 2008. 
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Figura 4.51  Individuazione  dell’elemento  maggiormente  sollecitato,  o  critico,  per  lo 

schema “S” e lo schema “T”. 

4.5.5 Esempio di calcolo 

4.5.5.1 Verifica puntellamento di solaio con schema “S” 

Si riporta a titolo di esempio la verifica del puntellamento di sostegno di un solaio 
con le seguenti caratteristiche: 

• luce del solaio L = 5.0 m; 

• altezza interpiano H = 4.0 m. 

Per un interasse tra i puntelli i = 1.5 m, dalla consultazione della tabella 1 scheda 
STOP SB, risulta una puntellatura di sostegno con lo schema S3 e puntello in legno 
con sezione 13x13. 

Verifica della trave 

La sezione 13x13 in legno C16 ha le seguenti caratteristiche: 

  bxb = 13 cm x 13 cm sezione 

  A = 169 cm2  area 

  W = 366 cm3  modulo resistente 

  Jx=Jy=J=2380 cm
4 momento d’inerzia 

  ρ =  J/A = 3.75 cm   raggio giratore d’inerzia  

 

Materiale: legno C16 

Classe di servizio 2 

Classe di durata del carico: lunga 

fm,k = 16 MPa 

fv,k = 1.8 MPa 

Kmod = 0.70 

γM = 1.0 

fm,d = Kmod · fm,k / γM = 11.20 MPa 

fv,d = Kmod · fv,k / γM = 1.26 MPa 

! !S T
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Verifica di trave soggetta a flessione e taglio (§ 4.4.8.1.6 e § 4.4.8.1.9, NTC 2008). 

Per  lo  schema S3,  come detto al § 4.5.3.4,  il  carico  sulla  trave di  sostegno vale 
q = Q · L / 4 = 11.0 · 5.0 / 4 = 13.8 kN/m 

Dalla  risoluzione  dello  schema  statico  di  trave  continua  si  ottengono  le 
caratteristiche della sollecitazione: 

M = q · i2 / 8   3.88 kN·m      

V = 0. 625 · q · i = 12.94 kN 

σm,d = 
M

W
 = 

3.88 · 106

366 · 103
 = 10.60 MPa < fm,d = 11.20 MPa  VERIFICATO 

τd = 1.5 · 
V

b2
 = 

1.5 · 12.94 · 103

1302
 = 1.15 MPa < fv,d = 1.26 MPa  VERIFICATO 

Verifica del puntone 

Elementi compressi (instabilità di colonna) (§ 4.4.8.2.2, NTC 2008). 

Dalla  risoluzione  dello  schema  statico  di  trave  continua  si  ottengono  le 
caratteristiche della sollecitazione: 

N = q · i · 1.25 = 13.8 · 1.5 · 1.25 = 25.9 kN  

H = 4.0 m altezza = lunghezza del ritto 

Classe di servizio 2 

Kmod = 0.70 

βx = βy = 1  

fc,0,k = 17.0 MPa 

γM = 1.50 coefficiente parziale di sicurezza del materiale 

fc,0,k = Kmod · fc,0,k / γM = 7.9 MPa 

σc,0,d = N / A = 1.5 MPa 

leff,x = leff,y = H · βx = 4.00 m lunghezza libera di inflessione 

λx = λy = leff,x / ρ = 107 snellezza 

E0.05 = 5360 MPa 

σcrit,c = π
2 · E0.05 · ρ

2 / leff,x
2 = 4.64 MPa 

λrel,c =  fc,0,k/σcrit,c = 1.31 

βc = 0.2 legno massiccio  

k = 0.5 · (1 + βc · (λrel,c – 0.3) + λrel,c
2) = 1.46 

kcrit,c = 1 /  k + k 
2 ‐ λrel,c

2  = 0.475 

σc,0,d / (kcrti,c · fc,0,d) = 1.5 / (0.475 · 7.93) = 0.40 < 1  VERIFICATO 
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Nel caso di impiego di puntelli telescopici metallici, la tabella 2 della scheda STOP 
SB riporta  l’indicazione 13x13‐E40‐[S3] riconfermando quindi  l’utilizzo della trave 
di sostegno di dimensioni 13x13, assieme ad un puntello telescopico di tipo E40 e 
lo schema S3.  

Riguardo al puntello telescopico,  l’utilizzo di un puntello di tipo E40 assicura una 
portata di 30 kN, compatibile con il carico di progetto di 25.9 kN. 

4.5.5.2 Verifica puntellamento di balcone  

Si  riporta  a  titolo  di  esempio  la  verifica  del  puntellamento  di  sostegno  di  un 
balcone con le seguenti caratteristiche: 

• luce L = 2.0 m  

• altezza d’interpiano H = 4.0 m  

Per un  interasse  tra  i puntelli  i = 1.0 m, dalla  tabella 3 della  scheda STOP SB,  si 
ottiene l’indicazione 13x13 per trave di sostegno e puntello in legno. 

Verifica del traverso superiore 

Verifica di trave soggetta a flessione e taglio (§ 4.4.8.1.6 e § 4.4.8.1.9, NTC 2008). 

La sezione 13x13 in legno C16 ha le caratteristiche precedentemente illustrate. 

Materiale: legno C16 

Classe di servizio 3 

Classe di durata del carico: lunga 

fm,k = 16 MPa 

fv,k = 1.8 MPa 

Kmod = 0.70 

γM = 1.0 

fm,d = Kmod · fm,k / γM = 8.80 MPa 

fv,d = Kmod · fv,k / γM = 0.99 MPa 

Il carico sulla trave di sostegno vale q = Q · L / 2 = 13.6 · 2 / 2 = 13.6 kN/m 

Dalla  risoluzione dello schema statico di  trave continua si ottengono  le seguenti 
caratteristiche della sollecitazione. 

M = 
 q · i2

8
= 1.70 kN·m 

V = 0.625 · q · i = 8.50 kN 

σm,y,d = 
M

W
 = 

1.70 · 106

366 · 103
 = 4.6 MPa < fm,d = 8.80 MPa  VERIFICATO 

τd = 1.5 · 
V

b2
 = 

1.5 · 8.50 · 103

1302
 = 0.75 MPa < fv,d = 0.99 MPa  VERIFICATO 
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Verifica del puntone 

Elementi compressi (instabilità di colonna) (§ 4.4.8.2.2, NTC 2008). 

Dalla  risoluzione  dello  schema  statico  di  trave  continua  si  ottengono  le 
caratteristiche della sollecitazione: 

N = q · i · 1.25 = 17.0 kN  

La verifica è soddisfatta in quanto del tutto analoga a quanto esposto al § 4.5.5.1, 
e con valori di carico sul puntello inferiori al caso già trattato. 

Nel caso di impiego di puntelli telescopici metallici, la tabella 4 della scheda STOP 
SB  riporta  il  riferimento  a  puntelli  di  classe  D40  (il  cui  carico  di  utilizzo  è 
indipendente  dall’estensione),  in  grado  di  assicurare  una  portata  di  20  kN, 
compatibile con il carico di progetto. 

4.5.5.3 Verifica puntellamento di solaio con schema “T” 

Si riporta a titolo di esempio  la verifica del puntellamento di sostegno del solaio 
con le seguenti caratteristiche: 

• luce L = 6.0 m; 

• altezza di interpiano H = 4.0 m. 

Il  sostegno  del  solaio  viene  effettuato  tramite  un’opera  eseguita  secondo  lo 
schema “T” con  telai posti ad  interasse  it = 1.5 m, per  il quale  la  tabella 5 della 
scheda STOP SB  indica una  sezione 20x20 per  tutti gli elementi, con  sovrastanti 
traversi di ripartizioni del carico di dimensioni 10x10 posti ad interasse i = 0.5 m. 

Verifica del traverso di ripartizione 

Verifica di trave soggetta a flessione e taglio (§ 4.4.8.1.6 e § 4.4.8.1.9, NTC 2008) 

La sezione 10x10 in legno C16 ha le seguenti caratteristiche: 

  bxb=10x10 cm sezione 

  A = 100 cm2 area 

  W = 167 cm3 modulo resistente 

 
Materiale: legno C16 

Classe di servizio 2 

Classe di durata del carico: lunga 

fm,k = 16 MPa 

fv,k = 1.8 MPa 

Kmod = 0.70 

γM = 1.0 

fm,d = Kmod · fm,k / γM = 11.20 MPa 

fv,d = Kmod · fv,k / γM = 1.26 MPa 
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Il carico sui traversi vale q = Q · i = 11.6 · 0.5 = 5.8 kN/m 

Dalla  risoluzione  dello  schema  statico  di  trave  continua  si  ottengono  le 
caratteristiche della sollecitazione: 

M = q · it
2 / 8 = 1.63 kN·m 

V = 0.625 · q · it = 5.44 kN 

σm,d = 
M

W
 = 

1.63 · 106

167 · 103
 = 9.76 MPa < fm,d = 11.20 MPa  VERIFICATO 

τd = 1.5 · 
V

b2
 = 

1.5 · 5.44 · 103

1002 
 = 0.82 MPa < fv,d = 1.26 MPa  VERIFICATO 

Verifica del traverso superiore 

La sezione 20x20 in legno C16 ha le seguenti caratteristiche: 

  bxb = 20x20 cm  sezione 

  A = 400 cm2 area 

  W = 1333 cm3 modulo resistente 

  Jx=Jy=J=13333 cm
4 momento d’inerzia 

  ρ =  J/A = 5.77 cm   raggio giratore d’inerzia 

 

Materiale: legno C16 

Classe di servizio 2 

Classe di durata del carico: lunga 

fm,k = 16 MPa 

fv,k = 1.8 MPa 

Kmod = 0.70 

γM = 1.0 

fm,d = Kmod · fm,k / γM = 11.20 MPa 

fv,d = Kmod · fv,k / γM = 1.26 MPa 

 

Risolvendo  lo  schema  statico  in  Figura  4.52  con  le  seguenti  caratteristiche 
geometriche e di carico: 

 L1 = 1.75 m  L2 = 2.5 m  q = Q · it = 11.6 · 1.5 = 17.4 kN/m 

Momento e taglio massimi valgono:  

Mmax = ‐8.3 kN·m  

Vmax = 21.8 kN 
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σm,d = 
M

W
 = 

8.3 · 106

1333 · 103
 = 6.22 MPa < fm,d = 11.20 MPa  VERIFICATO 

τd = 1.5 · 
V

b2
 = 

1.5 · 21.8 · 103

2002 
 = 0.82 MPa < fv,d = 1.26 MPa  VERIFICATO 

Verifica del puntone 

Le  reazioni  in  corrispondenza  degli  appoggi  all’estremità  e  intermedi  valgono 
rispettivamente: 

RA = RD = 10.5 kN 

RB = RC = 41.7 kN 

 
Figura 4.52  Schema statico per la configurazione T. 

Nota la geometria del sistema, si calcola l’angolo di inclinazione del puntone: 

α = arctan (L1/H) = 23.6 °      

e la lunghezza dello stesso: 

Lp = H / cos α = 4.37 m         

 

Elementi compressi (instabilità di colonna) (§ 4.4.8.2.2, NTC 2008) 

Il valore del carico agente sul puntone è pari a : 

NB = RB / cos α = 45.5 kN 

 

Materiale: legno C16 

βx=βy=1  

Classe di servizio 2 

fc,0,k = 17 MPa 

Kmod = 0.70 

γM = 1.50 coefficiente parziale di sicurezza del materiale 

fc,0,d = kmod · fc,0,k / γM = 7.93 MPa 

 

BA C D

L1 L2 L1
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σc,0,d = NB / A = 1.14 MPa 

leff,x = leff,y = L = 4.37 m lunghezza libera di inflessione 

λx = λy = L / ρ = 76 snellezza 

E0.05 = 5360 MPa 

σcrit,c = π
2 · E0.05 · ρ

2 / leff,x
2 = 9.22 MPa 

λrel,c = λrel,c =  fc,0,k / σcrit,c = 1.36 

βc=0.2 legno massiccio 

k = 0.5 · (1+ βc · (λrel,c – 0.3) + λrel,c
2) = 1.53 

kcrit,c = 1 /  k + k 
2 ‐ λrel,c

2  = 0.45 

σc,0,d / (kcrit,c · fc,0,d)=1.14 / (0.45 · 7.93) = 0.33 < 1   VERIFICATO 
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4.6 Centinatura in legno di archi e volte 

4.6.1 Descrizione e finalità dell’opera 

La centinatura di archi e volte è una struttura di sostegno lignea atta ad evitare il 
crollo di archi o volte in muratura danneggiati.  

Tipici  segni di dissesto delle  strutture  sono  le  lesioni  in  chiave ed alle  reni,  così 
come schematicamente evidenziato nella Figura 4.53. 

 
Figura 4.53  Quadro fessurativo tipico che evidenzia la presenza di lesioni in chiave e alle 

reni di strutture ad arco o a volta. 

Scopo dell’opera è conseguire, mediante un sistema di sostegno,  il trasferimento 
del  carico  verticale  dell’arco/volta  alla  superficie  di  appoggio,  eliminando  nel 
contempo la spinta orizzontale verso le spalle. In Figura 4.54 viene schematizzato 
l’effetto di un’opera di centinatura. 

 
Figura 4.54  Rappresentazione  schematica  dell’opera  di  centinatura;  è  evidenziata  la 

capacità  di  trasferire  il  carico  verticale  alla  superficie  d’appoggio  della 
centina. 

La scheda STOP SV è pensata per  il sostegno, con strutture  in  legno, di volte ed 
archi  in muratura a  tutto  sesto o a  sesto  ribassato. Solo ai  fini dell’applicazione 
della scheda, la distinzione tra archi e volte è effettuata in funzione dello spessore 
della muratura o, equivalentemente, della dimensione  longitudinale del piedritto 
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(indicato con “sm” nella Figura 4.55): fino ad un metro di  lunghezza  la struttura è 
assimilabile ad un arco mentre, se di dimensioni maggiori, ad una volta.  

In  Figura  4.55  sono  evidenziati  gli  elementi  caratterizzanti  una  centina  a  varco 
aperto. 

 
Figura 4.55   Elementi caratterizzanti una centina a varco aperto. 

4.6.2 Scelte progettuali 

L’opera di  sostegno  è dimensionata per  sorreggere un’azione  verticale pari  alla 
massima  azione  che  l’arco  può  sostenere.  Ciò  comporta  la  progettazione  di 
soluzioni  conservative ma  con  il  vantaggio di  svincolare  l’operatore da qualsiasi 
ragionamento  rivolto  ad  una  stima  del  sovraccarico  agente  sulla  struttura  da 
presidiare, semplificando così il lavoro di chi opera sul campo. 

4.6.2.1 Soluzioni progettuali 

Per definire  le diverse  soluzioni  progettuali dell’opera provvisionale  si  è  tenuto 
conto  degli  scenari  che  tipicamente  ci  si  può  trovare  dinnanzi;  si  sono 
contemplate  soluzioni  basate  sia  su  parametri  funzionali  che  dimensionali.  Le 
prime tengono in considerazione la necessità eventuale di consentire il passaggio 
attraverso  le  centine  (passaggio  aperto  o  chiuso).  I  parametri  dimensionali, 
invece, consentono di individuare le soluzioni in funzione della larghezza dell’arco.  

In particolare si sono considerate 3 soluzioni per 3 intervalli di luce: 

• soluzione con 3 ritti per luci fino a 3 m; 

• soluzione con 5 ritti per luci da 3 a 6 m; 

• soluzione con 7 ritti per luci da 6 a 9 m. 

Gli schemi così individuati sono rappresentati in Figura 4.56. 
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Per agevolare  la realizzazione dell’opera si è stabilita una distanza netta tra  i ritti 
di  ciascuna  centina di almeno 50  cm.  La  realizzazione di  centine a 3  ritti  risulta 
piuttosto complicata nei casi di archi o volte con luce inferiore a 1.3 m: in tali casi 
si  suggerisce  quindi  di  utilizzare  la  soluzione  per  passaggi  aperti, 
indipendentemente dalle esigenze di fruibilità degli stessi.  

Al  fine  di  ottimizzare  l’impiego  dei materiali,  i  tre  intervalli  di  luce  sono  stati 
ulteriormente suddivisi come in Tabella 4.16. 

Tabella 4.16   Intervalli di luce ammissibili per ciascuno schema di centina. 

Schema  Campi di luce ammessi
3 ritti  0 m < L ≤ 1.5 m  1.5 m < L ≤ 2.0 m  2.0 m < L ≤ 3.0 m 
5 ritti  3.0 m < L ≤ 4.5 m  4.5 m < L ≤ 6.0 m  ‐ 
7 ritti  6.0 m < L ≤ 8.0 m  ‐  ‐ 

 

Nella  Figura  4.56  sono  indicate  le  differenti  soluzioni  progettuali  previste  in 
funzione della luce e delle esigenze di fruibilità dei passaggi. 

 
Figura 4.56   Classificazione degli schemi tipo delle centine previste nella scheda STOP SV. 

Le differenti  tipologie di carpenterie  individuate sono rappresentate nella Figura 
4.57, nella Figura 4.58 e nella Figura 4.59. 
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Figura 4.57   Carpenteria per le centine a 3 ritti; L fino a 3 m. 

 
Figura 4.58   Carpenteria per le centine a 5 ritti; L da 3 a 6 m. 
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Figura 4.59   Carpenteria per le centine a 7 ritti; L da 6 a 8 m. 

In base alle ipotesi riportate nel § 3.1.1, si è stabilito di impiegare la stessa sezione 
di  forma  quadrata  per  tutte  le  parti  principali  dell’opera  (saette,  ritti,  traversi 
intermedi degli schemi aperti e dormienti per appoggi flessibili). Gli altri elementi 
(traversi, coprigiunti e, nel caso di struttura di appoggio rigida, il dormiente) sono 
realizzati con tavoloni di sezione 5x20 cm. Il sistema di sostegno delle volte e degli 
archi è completato da tavole lignee di sezione 2.5x10 cm con funzione di appoggio 
continuo all’intradosso delle strutture murarie. 

4.6.2.2 Materiali 

Legno 

Il materiale utilizzato per l’opera provvisionale è il legno. A favore di sicurezza nei 
calcoli si considera un  legno di bassa qualità,  in particolare si  fa  riferimento alla 
classe C16 (per le caratteristiche di tale materiale si veda la Tabella 3.4). 

Si prevede, inoltre, che gli elementi lignei possano essere esposti alle intemperie e 
pertanto per il dimensionamento è assunta una classe di servizio 3. 

Il coefficiente parziale di sicurezza relativo al materiale γM è posto pari ad 1.5 per 
gli  elementi  principali  (come  ad  esempio  i  ritti  e  le  saette)  e  pari  ad  1  per  gli 
elementi secondari (si veda il § 3.2.3.1). 

Muratura 

Si assume che la muratura sia costituita da elementi naturali caratterizzati da una 
scarsa  resistenza  a  compressione  e  da  malta  di  pessime  caratteristiche 
meccaniche. 
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Si assume, inoltre, una resistenza a compressione di progetto per la muratura pari 
a fbk = 1.0 N/mm2 

4.6.3 Carichi 

4.6.3.1 Condizioni di carico 

Si  ipotizza una durata del carico per  l’opera provvisionale compresa fra 6 mesi e 
10 anni, cui corrisponde una classe di durata “lunga”. 

Per  la classe di  servizio 3 e  la classe di durata “lunga”, per  il  legno massiccio,  si 
ricava Kmod = 0.55 (§ 4.4.6, NTC 2008). 

4.6.3.2 Scenario di carico 

Al  fine  di  semplificare  e  di  standardizzare  quanto  più  possibile  le  scelte  e  le 
soluzioni progettuali,  si è deciso di  ipotizzare uno  scenario di carico cautelativo, 
caratterizzato da condizioni di rottura  incipiente della muratura. Ciò consente di 
svincolarsi  dalle  effettive  condizioni  di  carico  e  rende  agevole  e  conservativo  il 
dimensionamento delle opere provvisionali. 

Con riferimento alla Figura 4.60, si effettua  il calcolo della massima componente 
verticale  agente  in  testa  ai piedritti nell’ipotesi di  rottura  in  chiave  ed  alle  reni 
dell’elemento  strutturale murario  (meccanismo di  collasso di Mery). Nel caso di 
specie,  si  ipotizza  la  formazione di  tre cerniere  in  corrispondenza della chiave e 
delle reni della struttura muraria.  

 
Figura 4.60   Schema di calcolo delle centine. 

L’inizio della  fessurazione  in  chiave  è  associato  ad una distribuzione di  tensioni 
triangolare con  il valore massimo pari alla  tensione di  rottura di progetto per  la 
muratura (fbd) (Figura 4.61).  
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Figura 4.61   Andamento delle tensioni di compressione nella sezione in chiave. 

A partire del valore dello spessore in chiave (d) si calcola la compressione massima 
in chiave C per uno spessore di un metro, mediante la relazione: 

C = ½ ⋅fbd ⋅ d ⋅ 1000  

Si  considera  che  il  valore  dello  spessore  in  chiave  (d)  sia  correlato  alla  luce 
dell’arco secondo le indicazioni di Furiozzi et al. (2007). Tali valori sono riportati in 
Tabella 4.17. 

Tabella 4.17  Minimo spessore  in chiave per gli archi a tutto sesto e per  le volte a botte 
(tratto dalla tabella Mur. 11 di Furiozzi et al., 2007).  

L (m) d (cm)
1.5 2.0
2.0 25
3.0 40
6.0 50
8.0 60

 

La componente verticale (P) dello scarico alle reni (R) si deduce dalla condizione di 
equilibrio delle forze del semiarco (Figura 4.60) mediante la relazione:  

P = C⋅tg(60°) 

Si adotta un valore di compressione su ciascuno degli n ritti pari a 2P/n. 

Per  semplificare  e  standardizzare quanto più possibile  le  scelte progettuali  e  le 
soluzioni  realizzative,  sono  stati  considerati diversi  scenari di  carico basati  sulla 
configurazione adottata (Figura 4.56), su differenti valori di  luce dell’arco/volta e 
su due diversi valori di spessore della muratura (o del piedritto) sm: 

• sm ≤ 50 cm: in genere rappresentativo di costruzioni ordinarie; 

• 50 cm < sm ≤ 100 cm: in genere rappresentativo di edifici monumentali. 

4.6.3.3 Calcolo dello sforzo normale di progetto sui ritti 

Il  valore  dello  sforzo  di  compressione  in  chiave  (C)  viene  calcolato,  per  una 
profondità di arco/volta di 1 metro, mediante la relazione: 

C = ½ ⋅fbd ⋅ d ⋅ 1000  

dove d è lo spessore in corrispondenza della chiave. Il valore di d si può ricavare in 
funzione della  luce L utilizzando e  interpolando  i valori  in Tabella 4.18, validi per 
gli archi a tutto sesto e per le volte a botte. 

d

fbd

C
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In Tabella 4.18 si riportano, inoltre, i valori dello sforzo di compressione C calcolati 
in  funzione  di  diversi  valori  della  luce  L  e  della  componente  verticale  (P)  dello 
scarico  alle  reni  (R),  che  si deduce dalla  condizione di  equilibrio delle  forze del 
semiarco mediante la relazione:  

P = C ⋅ tg(60°) 

Tabella 4.18   Valori del minimo spessore  in chiave  (d) per gli archi a tutto sesto e per  le 
volte a botte (tratto da tabella Mur. 11 di Furiozzi et al. 2007);  i valori di d 
per  L=1.5 m  e  L=4.5 m  sono  stati  ricavati  per  interpolazione.  Per  ciascun 
valore di L si riportano anche lo sforzo normale massimo di compressione in 
chiave (C) e la componente verticale (P) dello scarico alle reni.  

 
Noto il valore della componente verticale dello scarico alle reni (P), si suppone che 
lo  scarico  verticale  complessivo dell’arco  (o della  volta), pari a 2P,  sia assorbito 
interamente  dai  ritti  disposti  in  pianta  secondo  le  configurazioni  tipologiche 
individuate  nel  precedente  paragrafo:  3,  5  o  7  ritti  per  ogni  fascia  di  1 m  di 
profondità. 

Dalla  ripartizione  del  carico  verticale  2P  per  il  numero  di  ritti  ipotizzato  (n),  si 
calcola  il  valore  dello  sforzo  normale  agente  su  ciascun  ritto N  =  2P/n  (Tabella 
4.19)  

Tabella 4.19   Massimo valore dello sforzo normale di progetto sui ritti (kN). Si riportano i 
valori per le sole configurazioni calcolate. 

 

4.6.4 Dimensionamento 

Il  dimensionamento  dell’opera  è  effettuato  sugli  elementi  maggiormente 
sollecitati  (elementi  critici,  ossia  i  ritti  o  le  saette)  attraverso  delle  verifiche  a 
compressione ed instabilità. 

L (m) d (cm) C (kN/m) P (kN/m)
1.5 20 100 173
2.0 25 125 217
3.0 40 200 346
4.5 45 225 390
6.0 50 250 433
8.0 60 300 520

N
(kN)

Numero ritti
per metro di profondità

3 5 7

Lmax (m)

1.5 115 ‐ ‐
2.0 144 ‐ ‐
3.0 231 ‐ ‐
4.5 ‐ 156 ‐
6.0 ‐ 173 ‐
8.0 ‐ ‐ 148
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Per  le  ragioni  esposte  nella  parte  relativa  ai  criteri  generali,  la  sezione  così 
dimensionata è utilizzata anche per gli altri elementi “principali” dell’opera. 

4.6.4.1 Calcolo dello sforzo normale resistente dei ritti 

Per la verifica di stabilità dei ritti si adotta il metodo di cui al § 4.4.8.2.2 delle NTC 
2008.  Lo  sforzo  normale  resistente  di  progetto  per  compressione  parallela  alla 
fibratura (Nb,0,d) del legno vale: 

Nb,0,d = A · kcrit,c · fc,0,d 

essendo: 

A  l’area della sezione del ritto;   

fc,0,d   il valore di progetto della resistenza a compressione parallela alla fibratura 
per il legno massiccio; 

kcrit,c   il  coefficiente  di  riduzione  delle  resistenza  plastica  della  membratura 
semplicemente compressa, la cui espressione è: 

 kcrit,c = 
1

k+ k2‐λrel,c
2

 

I  parametri  ausiliari  per  determinare  kcrit,c  sono  forniti  dalle  relazioni  in  Tabella 
4.20. 

Tabella 4.20  Parametri ausiliari e relative formule. 

 
Utilizzando  le  espressioni  introdotte  ed  i  valori  delle  proprietà  meccaniche 
indicati, si effettua il calcolo del carico di rottura dei ritti di sezione 10x10, 13x13, 
15x15, 18x18 e 20x20 con riferimento a lunghezze libere di inflessione variabili tra 
1.0 m e 7.0 m (Tabella 4.21, Tabella 4.22, Tabella 4.23). 

Formula Descrizione

k = 0.5 · [1+ βc · (λrel,c – 0.3) + λrel,c2]

βc = 0.2 valore valido per il legno massiccio

λrel,c = (fc,0,k / σc,crit)½ snellezza relativa dell’asta

fc,0,k= 17 N/mm2
valore caratteristico della resistenza a
compressione parallela alla fibratura per il
legnomassiccio di categoria C16

σc,crit = π2 · E0.05 · J /(A · Leff2) tensione critica euleriana

E0.05 = 5.4 kN/mm2 valore caratteristico del modulo di Young per
il legname C16

J / A = b2 / 12 per la sezione quadrata di lato “b”

Leff
lunghezza libera di inflessione che viene
valutata con il metodo delle “alignment
charts”.
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Tabella 4.21  Snellezza relativa λrel,c. 

 

Tabella 4.22  Coefficiente di riduzione della resistenza plastica kcrit,c. 

 

Tabella 4.23  Sforzo normale resistente Nb,0,d (kN). 

 
Nella  Figura  4.62  si  riporta  il  grafico  con  l’andamento  dello  sforzo  normale 
resistente  dei  ritti  in  legno  di  categoria  C16  al  variare  della  lunghezza  libera  di 
inflessione. Nel § 4.6.6.1  si  riporta  il calcolo della  lunghezza  libera di  inflessione 
dei ritti sostenenti le centine. 

 
Figura 4.62  Andamento dello sforzo normale resistente Nb,0,d al variare della  lunghezza 

libera di inflessione Leff dei ritti (legno C16). 

λrel,c
Leff (m)

1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 4.0 4.5 5.0 5.5 6.0 6.5 7.0

sezione

(cmxcm)

10x10 0.6 0.9 1.2 1.5 1.9 2.2 2.5 2.8 3.1 3.4 3.7 4.0 4.3

13x13 0.5 0.7 1.0 1.2 1.4 1.7 1.9 2.1 2.4 2.6 2.9 3.1 3.3

15x15 0.4 0.6 0.8 1.0 1.2 1.4 1.6 1.9 2.1 2.3 2.5 2.7 2.9

18x18 0.3 0.5 0.7 0.9 1.0 1.2 1.4 1.5 1.7 1.9 2.1 2.2 2.4

20x20 0.3 0.5 0.6 0.8 0.9 1.1 1.2 1.4 1.5 1.7 1.9 2.0 2.2

kcrit,c
Leff (m)

1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 4.0 4.5 5.0 5.5 6.0 6.5 7.0

sezione

(cmxcm)

10x10 0.91 0.74 0.52 0.36 0.26 0.19 0.15 0.12 0.10 0.08 0.07 0.06 0.05

13x13 0.96 0.87 0.72 0.55 0.41 0.32 0.25 0.20 0.16 0.14 0.11 0.10 0.09

15x15 0.97 0.91 0.81 0.67 0.52 0.41 0.32 0.26 0.21 0.18 0.15 0.13 0.11

18x18 0.99 0.95 0.88 0.79 0.67 0.54 0.44 0.36 0.30 0.25 0.21 0.18 0.16

20x20 1.00 0.96 0.91 0.84 0.74 0.63 0.52 0.43 0.36 0.30 0.26 0.22 0.19

Nb,0,d

(kN)
Leff (m)

1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 4.0 4.5 5.0 5.5 6.0 6.5 7.0

sezione

(cmxcm)

10x10 57 46 32 22 16 12 9.4 7.5 6.1 5.1 4.3 3.7 3.2

13x13 101 92 76 58 43 33 26 21 17 14 12 10.3 9.0

15x15 137 128 114 93 73 57 45 36 30 25 21 18 16

18x18 200 191 178 159 135 110 89 73 60 51 43 37 32

20x20 249 239 227 209 185 157 130 107 90 76 65 56 48
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4.6.4.2 Valutazione della lunghezza libera di inflessione dei ritti 

Per  la  valutazione  approssimata  della  lunghezza  libera  di  inflessione  dei  ritti  si 
segue  il metodo delle “alignment charts”  (Ballio e Mazzolani, 1987 e Dumonteil, 
1992). Applicando  tale metodo è possibile effettuare una  stima della  lunghezza 
libera di inflessione di aste compresse nell’ipotesi di vincoli elasticamente cedevoli 
alle estremità. Nel caso di specie, in cui gli schemi strutturali per la centinatura di 
volte prevedono dei traversi sia  in direzione trasversale al varco che  in quella ad 
esso parallela, si calcola  la  lunghezza  libera dei ritti tenendo  in considerazione  la 
presenza  dei  vincoli  intermedi  che  non  sono  bloccati  nei  confronti  della 
traslazione. Per tale motivo,  i telai orditi  in direzione parallela alle volte possono 
essere  considerati  “a  nodi  spostabili”,  a  differenza  di  quelli  trasversali  che 
risultano vincolati in corrispondenza delle spalle delle strutture murarie. 

Si  rimanda al § 4.6.6.1  lo  sviluppo della parte  teorica e alcuni esempi  relativi al 
calcolo della lunghezza libera di inflessione. 

4.6.4.3 Dimensionamento dei ritti a sostegno delle volte 

Per le opere di centinatura delle volte si impone un valore massimo dell’interasse 
tra  le centine pari ad 1 metro. A partire da  tale valore e dalla  luce della volta si 
ricava  lo  sforzo  normale  di  progetto  agente  sul  ritto maggiormente  sollecitato, 
come descritto al § 4.6.3.2. 

Per ciascuna sezione utilizzabile (sezioni commerciali in Tabella 3.2), si determina 
la massima  lunghezza  libera d’inflessione  tale per  cui  la  sezione  sia  in  grado di 
resistere allo sforzo normale di progetto. 

Mediante  il metodo delle  “alignment  charts”, alla  lunghezza  libera d’inflessione 
viene fatto corrispondere  l’interasse massimo (T) tra  i traversi aventi funzione di 
rompitratta. 

Nel  caso di  centina  aperta,  il  ritto  centrale  è  sostituito da due  saette  inclinate. 
Come  si dimostra  al  § 4.6.6.2  le  sezioni  individuate per  le  configurazioni  chiuse 
rimangono  valide  anche  per  le  configurazioni  aperte,  a  condizione  che  l’angolo 
d’inclinazione delle saette rispetto alla verticale sia inferiore a 35°. 

4.6.4.4 Dimensionamento dei ritti a sostegno degli archi 

Per  le  opere  di  centinatura  degli  archi  si  distinguono  i  casi  in  cui  si  possono 
disporre due centine accoppiate (spessori del muro sm maggiore di 50 cm) e i casi 
in  cui,  per  ragioni  pratiche,  è  preferibile  disporre  una  sola  centina  (sm < 50 cm) 
che,  di  conseguenza,  non  può  essere  rompitrattata  per  ridurre  la  luce  libera 
d’inflessione  fuori piano.  In quest’ultimo  caso,  è quindi necessario  che  l’altezza 
d’imposta dell’arco sia inferiore alla lunghezza libera d’inflessione dei ritti, per cui 
viene limitata la dimensione H presidiabile (Figura 4.60). 

4.6.4.5 Verifica dei traversi 

La  verifica  dei  traversi,  costituiti  da  2  tavoloni  di  dimensioni  5x20  cm,  viene 
effettuata  nell’ipotesi  di  funzionamento  a  contrasto  dell’inflessione  derivante 
dall’instabilità  dei  ritti.  Lo  sforzo  normale  generato  dall’azione  di  contrasto 
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all’inflessione dei  ritti da parte della coppia di  traversi  (Fd) è determinabile dalla 
seguente relazione, valida per legno massiccio: 

F = 
Nd

80
   in cui Nd è lo sforzo normale sui ritti (Piazza et al., 2005). 

A titolo cautelativo, si assume come sforzo normale agente sui ritti il carico ultimo 
dell’elemento  20x20  cm  e,  come  lunghezza  libera  di  inflessione  dei  traversi,  il 
massimo interasse trasversale possibile tra i ritti, pari a 1.5 m (caso di centina a 5 
ritti con varco di luce pari a 6 m).  

Per tale valore di sforzo normale, i traversi sono sempre verificati. 

4.6.5 Esempio di calcolo 

Per  il  dimensionamento  dei  ritti  della  scheda  STOP  SV  si  è  proceduto  come 
indicato di seguito. 

Per  ciascuno  schema  progettuale  (a  3,  5  o  7  ritti)  e  per  ciascuna  classe  di  luci 
ammissibili,  si  è  determinato  il massimo  sforzo  normale  di  progetto  agente  sui 
ritti. A partire da tale valore, si è definita la lunghezza libera d’inflessione massima 
(Tmax)  per  ciascuna  sezione  utilizzabile.  Con  procedimento  a  ritroso  si  è  quindi 
risaliti al massimo interasse tra i traversi tale da garantire una lunghezza libera di 
inflessione nei ritti non superiore a quella determinata al punto precedente. 

Dimensionamento dei ritti a sostegno delle volte: schemi a centina chiusa 

A titolo di esempio si presenta il ragionamento sopra riportato per lo schema a 3 
ritti per una luce di 1.5 metri. 

Dalla Tabella 4.19 si desume lo sforzo normale di progetto sul ritto: Nd = 115 kN. 

Dal confronto con il grafico di Figura 4.62 si individuano le sezioni compatibili con 
la  sollecitazione  di  progetto  agente.  Come  si  evince  dal  grafico  in  Figura  4.63, 
possono essere  impiegati, per  la soluzione progettuale  individuata, solo elementi 
15x15, 18x18 e 20x20. Gli elementi 13x13 e  i morali 10x10 offrono  infatti  sforzi 
normali resistenti inferiori a quelli di progetto agenti. Le massime lunghezze libere 
di  inflessione  ammissibili  per  tale  condizione  di  carico  si  deducono  sempre  dal 
grafico in Figura 4.63 e sono pari a: 

• elementi 15x15:  Leff ≤ 2.0 m 

• elementi 18x18:  Leff ≤ 3.4 m 

• elementi 20x20:  Leff ≤ 4.3 m 
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Figura 4.63  Confronto  tra  lo  sforzo normale di progetto per uno  schema di  centina di 

volta a tre ritti a metro con  luce fino a 1.5 m e  la resistenza dei ritti (legno 
C16). 

Dalla Tabella 4.24 è possibile desumere  l’interasse massimo tra  i traversi tale da 
garantire un corretto valore della lunghezza libera di inflessione: 

Tabella 4.24   Interasse massimo tra i traversi compatibile con il valore della lunghezza.to 

Leff 
(m) 

INTERASSE TRAVERSI 5X20 (T) (m)
1.0   1.5  2.0   2.5 3.0 3.5 4.0 4.5 5.0 5.5 6.0 6.5   7.0   7.5   8.0  

SEZ. 
(cmxcm) 

10x10 1.10 1.60 2.10 2.60 3.10 3.60 4.10 4.60 5.10 5.60 6.10 6.60 7.10 7.60 8.10 
13x13 1.25 1.76 2.27 2.77 3.27 3.77 4.28 4.78 5.28 5.78 6.28 6.78 7.28 7.78 8.28 
15x15 1.42 1.94 2.45 2.96 3.47 3.97 4.48 4.98 5.48 5.98 6.49 6.99 7.49 7.99 8.49 
18x18 1.76 2.32 2.86 3.39 3.91 4.43 4.94 5.45 5.96 6.47 6.97 7.48 7.98 8.49 8.99 
20x20 2.05 2.66 3.22 3.77 4.31 4.84 5.37 5.89 6.40 6.92 7.43 7.94 8.45 8.96 9.47 

 
Posizionando  i  traversi  ad  un  interasse  non  superiore  a  1.5 metri,  la  lunghezza 
libera di  inflessione per gli elementi 15x15 è di 1.94 m, molto prossima a quella 
limite già determinata. Per tale motivo è possibile porre i traversi ad un interasse 
non superiore a 1.5 m. 

Analogamente si determinano gli interassi massimi tra i traversi per le altre sezioni 
utilizzabili, compatibili con la condizione di stabilità meccanica.  

In  Tabella  4.25  sono  riportati  i  risultati  dei  calcoli  per  tutte  le  configurazioni 
relative alle volte a botte.  
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Tabella 4.25  Tabella per il dimensionamento delle centine delle volte a botte (legno C16). 

Numero ritti  
per metro di 
profondità  

Luce  
Sezione ritti  
(cmxcm)  

Interasse massimo 
traversi “Tmax”  

3 

L ≤ 1.5 m 15x15  1.5 m 
L ≤1.5 m 18x18 2.5 m 
L ≤1.5 m 20x20 3.0 m 

1.5 m < L ≤ 2.0 m 18x18 1.5 m 
1.5 m < L ≤ 2.0 m 20x20 2.0 m 
2.0 m < L ≤ 3.0 m 20x20 1.0 m 

5 

3.0 m < L ≤ 4.5 m 18x18 1.5 m 
3.0 m < L ≤ 4.5 m 20x20 2.0 m 
4.5 m < L ≤ 6.0 m 18x18 1.0 m 
4.5 m < L ≤ 6.0 m 20x20 2.0 m 

7 
6.0 m < L ≤ 8.0 m 18x18 1.5 m 
6.0 m < L ≤ 8.0 m 20x20 2.0 m 

Verifica dei traversi 

La verifica dei traversi, costituiti da 2 tavoloni di dimensioni 5x20, viene effettuata 
nell’ipotesi  che  essi  funzionino  come  contrasto  dell’inflessione  derivante 
dall’instabilità dei ritti. Lo sforzo normale sui tavoloni (Fd), generato dall’azione di 
contrasto all’inflessione dei ritti da parte della coppia di traversi, è determinabile 
dalla seguente relazione, valida per legno massiccio: 

F =  Nd

80
    

dove Nd è lo sforzo normale sui ritti. 
A  titolo  cautelativo  si  assume  come  sforzo  normale  agente  sui  ritti  il  carico  di 
collasso di progetto dell’elemento 20x20 e  come  lunghezza  libera di  inflessione 
dei traversi il massimo interasse trasversale possibile tra i ritti pari a 1.5 m.  

Lo sforzo normale agente sul singolo traverso risulta: 

Fd,1=
1

2
·
Nb,0,d

80
=
1

2
·
249

80
 = 1.56 kN 

Lo  sforzo  normale  resistente  del  singolo  traverso  5x20  si  calcola  con  l’usuale 
procedura: 

σc,crit = 
π2 · E0.05 · J

A · L2
 = 

π2· 5400 · 200 · 50
3

12

50 ·200 · 15002
 = 4.94 N/mm2   tensione critica euleriana 

λrel,c = 
fc,0,k
σc,crit

 =  17.0

4.94
 = 1.85   snellezza relativa del traverso 

k = 
1

2
1+βc· λrel,c ‐ 0.3  + λrel,c2

 
 = ½ ·[1+0.2 · (1.85 – 0.3) + 1.852] = 2.37 

kcrit,c= 
1

k+  k2 ‐ λrel,c
2

= 
1

2.37 +  2.372 ‐ 1.85 2
 = 0.26     coefficiente di riduzione 

Nb,0,d = A · kcrit,c · fc,0,d= 
50 ·200 ·0.26 ·6.23

1000
 = 16.2 kN > Fd,1 = 1.56 kN  VERIFICATO 
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Dimensionamento dei ritti a sostegno degli archi 

Sia per gli archi di spessore fino a 0.5 m che per quelli spessi fino ad un metro, le 
sollecitazioni  agenti  sulle  centine  di  sostegno  risultano  al  più  pari  alla metà  di 
quelle calcolate per le volte (Tabella 4.26). 

Tabella 4.26   Massimo valore dello sforzo normale di progetto sui ritti a sostegno di volte. 

 
Dal confronto  tra  la Tabella 4.26 e  la Tabella 4.23  si evince  il dimensionamento 
delle centine per archi di spessore fino a mezzo metro (Tabella 4.27). 

Per  gli  archi  spessi  fino  ad  un metro,  sostenuti  da  almeno  due  centine,  si  fa 
affidamento  sulla  rigidezza dei  traversi. Pertanto, utilizzando  il procedimento di 
calcolo già descritto per le volte, si determinano gli interassi massimi tra i traversi 
tali da limitare opportunamente la lunghezza libera di inflessione dei ritti (Tabella 
4.28). 

Tabella 4.27   Tabella di dimensionamento centine per archi di spessore fino a 0.5 m. 

 
 

N
(kN)

Numero ritti per centina
3 5 7

Lmax (m)

1.5 58 ‐ ‐
2.0 72 ‐ ‐
3.0 115 ‐ ‐
4.5 ‐ 78 ‐
6.0 ‐ 87 ‐
8.0 ‐ ‐ 74

Numero ritti
Luce L
(m)

Sezione ritti
(cmxcm)

Altezza di imposta H
(m)

3

L ≤ 1.5 m 13x13 2.5 m
L ≤1.5 m 15x15 3.5 m
L ≤1.5 m 18x18 5.0 m
L ≤1.5 m 20x20 6.0 m

1.5 m < L ≤ 2.0 m 13x13 2.0 m
1.5 m < L ≤ 2.0 m 15x15 3.0 m
1.5 m < L ≤ 2.0 m 18x18 4.5 m
1.5 m < L ≤ 2.0 m 20x20 5.5 m
2.0 m < L ≤ 3.0 m 15x15 1.5 m
2.0 m < L ≤ 3.0 m 18x18 3.0 m
2.0 m < L ≤ 3.0 m 20x20 4.0 m

5

3.0 m < L ≤ 4.5 m 13x13 1.5 m
3.0 m < L ≤ 4.5 m 15x15 2.5 m
3.0 m < L ≤ 4.5 m 18x18 4.5 m
3.0 m < L ≤ 4.5 m 20x20 5.0 m
4.5 m < L ≤ 6.0 m 13x13 1.5 m
4.5 m < L ≤ 6.0 m 15x15 2.5 m
4.5 m < L ≤ 6.0 m 18x18 4.0 m
4.5 m < L ≤ 6.0 m 20x20 5.0 m

7

6.0 m < L ≤ 8.0 m 13x13 2.0 m
6.0 m < L ≤ 8.0 m 15x15 2.5 m
6.0 m < L ≤ 8.0 m 18x18 4.0 m
6.0 m < L ≤ 8.0 m 20x20 5.5 m
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Tabella 4.28   Tabella di dimensionamento centine per archi di spessore compreso tra 0.5 
e 1.0 m. 

 

Verifica di una centina a varco chiuso 

A titolo d’esempio si effettua  la verifica di una centina a 5 ritti a varco chiuso di 
luce pari a 4.5 m. Per una centina di  tali dimensioni  la scheda STOP‐SV prevede 
l’impiego di morali 20x20 bloccati da traversi 20x20 ad interasse di 2.0 m.  

Lo  sforzo  di  compressione  sulla  chiave  della  volta  (d  =  45  cm)  agente  su  uno 
spessore murario di un metro vale: 

C = 1/2⋅fbd⋅d⋅1000 = 0.5⋅1.0⋅450⋅1000 = 225 kN/m 

La componente verticale dello scarico alle reni risulta: 

P = C⋅tg(60°) = 225⋅1.732 = 390 kN/m 

Lo  sforzo normale di progetto agente  sui 5  ritti posti a  sostegno dello  spessore 
unitario di volta si calcola in: 

N = 2P/n = 2⋅390/5 = 156 kN  

Il momento di inerzia della coppia di traversi 5x20 vale:  

JT = 2 · b · H
3 / 12 = 2 · 5 · 203 / 12 = 6666.7 cm4 

Il momento di inerzia dei ritti 20x20 risulta: 

JC = b · H
3 / 12 = 20 · 203 / 12 = 13333.3 cm4 

 

Numero ritti
Luce L
(m)

Sezione ritti
(cmxcm)

Interasse tra i 
travesi T
(m)

3

L ≤ 1.5 m 13x13 2.0 m
L ≤1.5 m 15x15 3.0 m
L ≤1.5 m 18x18 4.0 m
L ≤1.5 m 20x20 4.5 m

1.5 m < L ≤ 2.0 m 13x13 1.5 m
1.5 m < L ≤ 2.0 m 15x15 2.5 m
1.5 m < L ≤ 2.0 m 18x18 3.5 m
1.5 m < L ≤ 2.0 m 20x20 4.0 m
2.0 m < L ≤ 3.0 m 15x15 1.0 m
2.0 m < L ≤ 3.0 m 18x18 2.0 m
2.0 m < L ≤ 3.0 m 20x20 2.5 m

5

3.0 m < L ≤ 4.5 m 13x13 1.0 m
3.0 m < L ≤ 4.5 m 15x15 2.0 m
3.0 m < L ≤ 4.5 m 18x18 3.5 m
3.0 m < L ≤ 4.5 m 20x20 3.5 m
4.5 m < L ≤ 6.0 m 13x13 1.0 m
4.5 m < L ≤ 6.0 m 15x15 2.0 m
4.5 m < L ≤ 6.0 m 18x18 3.0 m
4.5 m < L ≤ 6.0 m 20x20 3.5 m

7

6.0 m < L ≤ 8.0 m 13x13 1.5 m
6.0 m < L ≤ 8.0 m 15x15 2.0 m
6.0 m < L ≤ 8.0 m 18x18 3.0 m
6.0 m < L ≤ 8.0 m 20x20 4.0 m
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Si  calcola  la  lunghezza  libera  di  inflessione  dei  ritti  (Leff  =  k⋅T),  propedeutica  al 
calcolo  dello  sforzo  normale  resistente,  con  il metodo  delle  “alignment  charts” 
(§ 4.6.6.1): 

GA = GB = 
∑ γ

J
T C.A.

∑ γ
J
i T.A.

=2·
Jc 
T
·
i
JT
=2·

13333.3 
200

·
100

6666.7
=2.0  

 K = 
1.6 ·G2 + 8.0· G + 7.5

2G + 7.5    
1.6 ·2.02 + 8.0·2.0 + 7.5

2·2.0 + 7.5
 = 1.61 

Leff = k⋅T = 1.61⋅2.0 = 3.22 m 

La tensione critica euleriana dei ritti risulta: 

σc,crit= 
π2 · E0.05 · J

A · L2
= 

π2· 5400 · 
 204

12

202 · 3222
 = 17.13 N/mm2    

La snellezza relativa dei ritti vale: 

λrel,c= 
fc,0,k
σc,crit

= 
17.0

17.13
 = 0.99 snellezza relativa del traverso 

Il coefficiente ausiliario k è così calcolato: 

k = 
1

2
1+βc· λrel,c ‐ 0.3  + λrel,c

2
 
 = ½ ·[1+0.2 · (0.99 – 0.3) + 0.992] = 1.06 

 

Il coefficiente di riduzionedella resistenza plastica è: 

kcrit,c= 
1

k+  k2 ‐ λrel,c
2

= 
1

1.06 +  1.062 ‐ 0.99 2
 = 0.695 

Lo sforzo normale resistente, infine, si quantifica in: 

Nb,0,d = A · kcrit,c · fc,0,d= 200 · 200 · 0.695 · 6.23 = 173 kN > Fd,1 = 156.0 kN   

  VERIFICATO 
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4.6.6 Approfondimenti teorici 

4.6.6.1 Determinazione della lunghezza libera d’inflessione 

Una esemplificazione dello schema di calcolo da impiegare per la determinazione 
della  lunghezza  libera di  inflessione dei  ritti nel piano  longitudinale delle volte è 
riportata in Figura 4.64. 

 
Figura 4.64   Sezione longitudinale della struttura di sostegno della volta. 

Come si evince dalla Figura 4.64, l’elemento vincolato più debolmente è il tratto di 
ritto di estremità compreso tra due traversi  intermedi. Denominati gli estremi di 
tale ritto con le lettere A e B, se ne determinano i parametri di rigidezza (GA e GB) 
attraverso le seguenti espressioni: 

GA=
∑ γ

E · J
T C.A.

∑ γ
E · J
i T.A.

= 
∑ γ

J
T C.A.

∑ γ
J
i T.A.

 

GB=
∑ γ

E · J
T C.B.

∑ γ
E · J
i T.B.

= 
∑ γ

J
T C.B.

∑ γ
J
i T.B.

 

dove i differenti pedici indicano: 

A  riferimento ai parametri caratteristici del nodo A; 

B  riferimento ai parametri caratteristici del nodo B; 

C.A.   riferimento alle colonne che convergono nel nodo A; 

C.B.   riferimento alle colonne che convergono nel nodo B; 

T.A.   riferimento alle travi che convergono nel nodo A; 

T.B.   riferimento alle travi che convergono nel nodo B; 

e dove: 

E  modulo di Young; 

A

B

A

B

Traverso:
n.2 5x20

i = 1 mi = 1 mi = 1 m

T
L   = K   Teff
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J  momento d’inerzia; 

T  interasse tra i traversi (Figura 4.64); 

i  interasse longitudinale tra i ritti (Figura 4.64); 

γ  coefficiente  pari  a  1.0  nel  caso  di  incastro  di  estremità,  0.75  nel  caso  di 
cerniera e 0.50 nel caso di estremo libero. 

Si noti che, in caso di travi a rigidezza nulla, si va verso il vincolo cerniera, in caso 
di  travi  infinitamente  rigide,  si  va  verso  il  vincolo  incastro.  Nel  primo  caso  la 
lunghezza  libera di  inflessione nel  telaio a nodi spostabili è  infinita, nel secondo 
caso è pari all’interasse tra i traversi. 

Esplicitando i coefficienti al nodo “A”, si ha: 

GA= 
∑ γ

J
T C.A.

∑ γ
J
i T.A.

2·
Jc 
T
·
i
JT
  

Per  il nodo  inferiore “B”, si assume cautelativamente che esso sia caratterizzato 
dallo stesso parametro di rigidezza del nodo “A” (GB=GA). Infatti, al ritto vincolato 
a terra, stante la condizione di incastro parziale, compete una lunghezza libera di 
inflessione certamente inferiore rispetto agli analoghi tratti intermedi. 

Il momento di inerzia dei traversi (JT), costituiti da coppie di tavoloni 5x20 (quindi 
con base b = 5 cm e altezza H = 20 cm) posti a coltello, vale: 

JT = 2·
bH3

12
 = 2· 5·20

3

12
 = 6666.7 cm3  

L’interasse longitudinale tra i ritti (i) è pari a 100 cm. 

In  Tabella  4.29  sono  riportati  i  valori  dei  coefficienti  GA  e  GB.  Si  noti  che  la 
condizione  più  sfavorevole  per  il  calcolo  della  lunghezza  libera  di  inflessione  è 
data dal caso di minore rapporto tra rigidezza dei traversi e ritti, cioè per montanti 
20x20 bloccati da traversi ad interasse di un metro. In tale caso i coefficienti GA e 
GB assumono valore pari a 4.0, cui corrisponde una lunghezza libera di inflessione 
pari a circa il doppio dell’interasse tra i traversi. 

Tabella 4.29   Coefficienti GA e GB (GA=GB) per ritti di estremità in posizione intermedia. 

SEZIONE 
(cm x cm) 

INTERASSE TRAVERSI 5X20 (T) IN m
1.0 1.5  2.0  2.5  3.0 3.5 4.0 4.5 5.0 5.5 6.0 6.5 7.0  7.5  8.0 

10x10  0.25 0.17 0.13 0.10 0.08 0.07 0.06 0.06 0.05 0.05 0.04 0.04 0.04 0.03 0.03 
13x13  0.71 0.48 0.36 0.29 0.24 0.20 0.18 0.16 0.14 0.13 0.12 0.11 0.10 0.10 0.09 
15x15  1.27 0.84 0.63 0.51 0.42 0.36 0.32 0.28 0.25 0.23 0.21 0.19 0.18 0.17 0.16 
18x18  2.62 1.75 1.31 1.05 0.87 0.75 0.66 0.58 0.52 0.48 0.44 0.40 0.37 0.35 0.33 
20x20  4.00 2.67 2.00 1.60 1.33 1.14 1.00 0.89 0.80 0.73 0.67 0.62 0.57 0.53 0.50 

 

Dalla  consultazione  della  “alignment  chart”  (Figura  4.65)  per  i  telai  a  nodi 
spostabili, oppure applicando una delle due relazioni ad essa equivalenti, si ricava 
la  lunghezza  libera  di  inflessione  del  ritto  di  estremità  posto  in  posizione 
intermedia per differenti condizioni di vincolo agli estremi: 
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GA · GB ·
π
K

2
‐ 36

6·  GA + GB
= 

π
K

tg
π
K  

 

da cui si ricava approssimativamente il valore del coefficiente di amplificazione (K) 
per  la determinazione della  lunghezza  libera d’inflessione dei ritti di estremità  in 
posizione intermedia: 

 K = 
1.6 · GA ·GB + 4.0 · GA + GB  + 7.5

GA + GB + 7.5
 

Nel  caso di uguaglianza  tra  le  condizioni di  vincolo  (GA = GB = G),  le precedenti 
relazioni diventano: 

G2 ·
π
K

2
‐ 36

12 · G
= 

π
K

tg
π
K  

 

e: 

 K = 
1.6 ·G2+8.0·G+ 7.5

2G+ 7.5
 

 

In Tabella 4.30 è  riportato  il valore del parametro K per differenti  condizioni di 
vincolo agli estremi del telaio. 

Ai  valori  del  coefficiente  K  riportati  in  Tabella  4.30  corrispondono  le  lunghezze 
libere di inflessione indicate in Tabella 4.31. 

 
Figura 4.65   Nomogramma  (“alignment  chart”)  per  telai  a  nodi  spostabili  (Ballio  e 

Mazzolani, 1987 e Dumonteil, 1992). 

 

Ritto di estremità 20x20 con 
traversi ad interasse di un metro 
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Tabella 4.30  Calcolo  del  coefficiente  di  amplificazione  K  per  la  determinazione  della 
lunghezza libera di inflessione dei ritti di estremità in posizione intermedia. 

Coefficiente di 
amplificazione K 

interasse traversi 5X20 (T) in m
1.0  1.5  2.0 2.5 3.0 3.5 4.0 4.5 5.0 5.5 6.0  6.5  7.0 

sezione 
(cm x cm) 

10x10  1.10  1.06  1.05 1.04 1.03 1.03 1.02 1.02 1.02 1.02 1.02  1.02  1.01 
13x13  1.25  1.18  1.13 1.11 1.09 1.08 1.07 1.06 1.06 1.05 1.05  1.04  1.04 
15x15  1.42  1.29  1.23 1.19 1.16 1.14 1.12 1.11 1.10 1.09 1.08  1.08  1.07 
18x18  1.76  1.55  1.43 1.36 1.30 1.26 1.23 1.21 1.19 1.18 1.16  1.15  1.14 
20x20  2.05  1.77  1.61 1.51 1.44 1.38 1.34 1.31 1.28 1.26 1.24  1.22  1.21 

 

Tabella 4.31   Lunghezza libera di inflessione (Leff) in metri dei ritti di estremità in posizione 
intermedia 

Lunghezza libera di 
inflessione Leff 

interasse traversi 5X20 (T) in m
1.0  1.5  2.0 2.5 3.0 3.5 4.0 4.5 5.0 5.5 6.0  6.5  7.0 

sezione 
(cm x cm) 

10x10  1.10  1.60  2.10 2.60 3.10 3.60 4.10 4.60 5.10 5.60 6.10  6.60  7.10 
13x13  1.25  1.76  2.27 2.77 3.27 3.77 4.28 4.78 5.28 5.78 6.28  6.78  7.28 
15x15  1.42  1.94  2.45 2.96 3.47 3.97 4.48 4.98 5.48 5.98 6.49  6.99  7.49 
18x18  1.76  2.32  2.86 3.39 3.91 4.43 4.94 5.45 5.96 6.47 6.97  7.48  7.98 
20x20  2.05  2.66  3.22 3.77 4.31 4.84 5.37 5.89 6.40 6.92 7.43  7.94  8.45 

 

4.6.6.2 Equivalenza tra schemi a centina aperta e schemi a centina chiusa 

I  sistemi  a  varco  aperto  sono  dimensionati  allo  stesso modo  di  quelli  a  varco 
chiuso. La scelta risulta cautelativa  in quanto sia  l’incremento di  lunghezza  libera 
di  inflessione  che  la meno  efficiente  trasmissione  dello  sforzo  normale  dovuti 
all’inclinazione delle saette sono compensati dalla riduzione di sforzo normale di 
progetto agente dovuta alla presenza di un maggior numero di aste (2 inclinate al 
posto di una verticale). 

Di seguito si riporta la dimostrazione di quanto affermato. 

  
Figura 4.66   Schema di calcolo delle saette per schemi a “passaggio aperto”. 

Con  riferimento  alla  Figura  4.66,  si  calcola  l’andamento  del  carico  di  rottura 
dell’asta compressa al variare della sola inclinazione. 

Si  rappresentano  senza  apice  le  grandezze  caratterizzanti  l’asta  in  posizione 
verticale e con  l’apice quelle relative all’asta  inclinata. Al variare dell’inclinazione 

N

Leff α
L'eff

NN'
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(α),  la  lunghezza  libera  di  inflessione  dell’asta  passa  da  Leff  a  L’eff  secondo  la 
relazione: 

Leff
' =

Leff
cos α

 

La tensione critica euleriana (σc,crit) si riduce pertanto a: 

σc,crit
' =

π2 · E0.05 · J

A · Leff
' 2 = σc,crit

   · cos2 α 

dove E0.05, J e A sono rispettivamente modulo elastico caratteristico (frattile 5%), il 
momento d’inerzia e l’area dell’asta. 

La snellezza relativa (λ’rel,c) risulta: 

 λrel,c' = 
fc,0,k
σc,crit
' = 

1
cos  α

λrel,c
   

e, di conseguenza: 

k'=
1
2

1+ βc ·   λrel,c
' ‐ 0.3 + λrel,c' = 

1
2

1+ βc ·   
1

cos  α
λrel,c
' ‐ 0.3 + 

1
cos  α

λrel,c
'  

kcrit,c
'  = 

1

k' +  k' 2‐ λrel,c
' 2

 

Il significato di ciascun simbolo è riportato in Tabella 4.20. 

Il rapporto “R” tra i coefficienti di riduzione della resistenza plastica vale: 

 R = 
kcrit,c
'

kcrit,c
  =

k  +  k2‐ λrel,c
2

k' +  k' 2‐ λrel,c
' 2

 

Nell’ipotesi  di  progettare  in  maniera  ottimale  i  ritti  inseriti  negli  schemi  a 
passaggio chiuso, si ha: 

NR,d = A · kcrit,c · fc,0,d  

quindi lo sforzo normale resistente di progetto (N’
R,d) in testa ai ritti inclinati negli 

schemi a passaggio aperto risulta: 

N’
R,d = A · k

’
crit,c · fc,0,d = A · R · kcrit,c · fc,0,d = R · NR,d 

Lo sforzo normale agente sulle aste  inclinate (N’
d) varia al crescere dell’angolo di 

inclinazione α, secondo la relazione:  

N’
d = Nd / (2 · cos α)  

Nell’ipotesi di progettazione ottimale dei ritti, si può porre:  

Nd = NR,d   e quindi, sostituendo, si ha: 

N’
R,d = R · NR,d = 2 · R · N

’
d · cos α 
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La condizione di collasso delle aste inclinate si raggiunge quando N’
R,d < N

’
d ossia: 

NR,d
'

Nd
' =2R ·  cos  α  

Nel  grafico  in  Figura  4.67  è  riportato  l’andamento  del  rapporto 
N’R,d / N’d = 2R·cosα al variare sia dell’angolo α che della snellezza relativa λrel,c.  

Il valore massimo del rapporto N’R,d / N’d è pari a 2 nel caso  limite di  inclinazione 
nulla della doppia saetta.  

 
Figura 4.67  Andamento grafico del rapporto N’R,d/N’d tra  lo sforzo normale resistente e 

quello agente di progetto per le saette al variare del parametro di snellezza. 

Come si vede dalla Figura 4.67, fino ad inclinazioni di 35° il dimensionamento delle 
saette risulta cautelativo, al di sopra dei 60° risulta sempre non verificato e tra 35° 
e  60°  la  verifica  dipende  dalla  snellezza  dell’asta  verticale:  più  essa  aumenta  e 
minore è l’inclinazione consentita. 

Assunto 35° quale angolo di inclinazione “sicuro” per le saette inserite in schemi a 
passaggio aperto, si  indica  la condizione geometrica di ammissibilità delle saette 
(essendo H l’altezza di imposta della centina e L la luce):  

H > 
L

2 ·tg α
 

Il  grafico  in  Figura  4.67 mostra  il  campo  di  geometrie  tali  da  ammettere  uno 
schema a passaggio aperto. 
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Figura 4.68  Individuazione delle altezze di imposta (H) compatibili con schemi di centina 

a “passaggio aperto”. 
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4.7 Tirantatura con funi in acciaio 

4.7.1 Descrizione e finalità dell’opera 
La  tirantatura  con  funi  in  acciaio è un presidio  atto  ad evitare per  trattenuta  il 
ribaltamento o lo spanciamento di pareti murarie fuori piano.  

Scopo dell’opera è impedire o contrastare: 

a) il  ribaltamento  della  facciata  a  seguito  della  compromissione 
dell’ammorsamento sui muri perimetrali o di spina (Figura 4.69.a); 

b) il  ribaltamento  della  facciata  a  seguito  della  fessurazione  sui muri 
perimetrali o di spina (Figura 4.69.b); 

c) lo spanciamento della parete verso l’esterno (Figura 4.69.c). 

 
Figura 4.69   Cinematismi da  contrastare.  a) Ribaltamento della  facciata  a  seguito della 

compromissione  dell’ammorsamento  sui  muri  perimetrali  o  di  spina.  b) 
Ribaltamento della facciata a seguito della fessurazione sui muri perimetrali 
o di spina. c) Spanciamento della parete verso l’esterno. 

L’obiettivo è  conseguito mediante un presidio avente  la  capacità di  contenere  i 
movimenti  relativi  di  porzioni  di  manufatti  in muratura;  tale  scopo  si  ottiene 
collegando  la  parete  da  presidiare  ad  altre  parti  della  struttura  (Figura  4.70  e 
Figura 4.71). 

 
Figura 4.70   Rappresentazione  del  presidio  che  deve  contrastare  i  cinematismi; 

individuazione dello schema base. 

È necessario che l’opera abbia la capacità di trasferire le azioni sismiche orizzontali 
della  parete  da  presidiare  alla  rimanente  parte  della  struttura,  ridistribuendole 
secondo componenti di trazione lungo i tiranti. 

ribaltamento fuori piano

a) b) c)

spanciamento
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Figura 4.71   Rappresentazione  schematica  del  presidio.  È  evidenziata  la  capacità  di 

trasferire  le  azioni  sismiche  orizzontali  della  parete  da  presidiare  alla 
rimanente  parte  della  struttura,  ridistribuendole  secondo  componenti  di 
trazione. 

4.7.2 Scelte progettuali 

4.7.2.1 Soluzioni progettuali 

Per le opere di tirantatura sono state individuate delle soluzioni basate sulle scelte 
progettuali riportate nel diagramma di flusso in Figura 4.72.  

Le configurazioni si distinguono  innanzitutto per  la presenza o meno di elementi 
rigidi disposti orizzontalmente (traversi). La scelta di utilizzare una configurazione 
con  traversi  è  legata  alla  possibilità  di  poter  disporre  gli  stessi  con  un  passo 
verticale maggiore  rispetto  a  quanto  avviene  con  i  soli  cavi.  Questa  soluzione 
consente di  installare un numero minore di ritegni, ma può presentare maggiori 
difficoltà operative legate alla posa in opera dei traversi. 

Si  distinguono  inoltre  le  opere  di  ritegno  poste  su  edifici  di  “buona”  fattura 
(murature  di  “buona”  qualità)  o  edifici  con murature  di mediocre  qualità.  Nel 
primo caso è possibile ancorare i cavi direttamente ai muri portanti ortogonali alla 
parete da presidiare; nel  secondo caso,  invece, è necessario coinvolgere  l’intera 
struttura (chiusura su facciata opposta), o una sua parte consistente (chiusura su 
muro di spina). 

Infine,  nel  caso  di  opera  di  ritegno  con  cavi  e  traversi  si  deve  verificare  quali 
elementi  strutturali  fanno  da  contrasto  all’azione  del  tirante;  è  necessario 
considerare due configurazioni differenti, a seconda che  il tiro sia contrastato da 
elementi strutturali orizzontali (solai) o elementi verticali (pareti).  

Con  le  specifiche  sopra  riportate  si  individuano  le  configurazioni  rappresentate 
nell’ultima riga della Figura 4.72. 
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Figura 4.72   Diagramma di flusso per la definizione delle configurazioni base degli schemi 

dei tiranti.  

Le specifiche per ogni configurazione sono riportate in Figura 4.73. 

 
Figura 4.73  Configurazioni individuate per le opere di tirantatura. 

4.7.2.2 Materiali 

Per  l’opera provvisionale  si utilizzano  cavi a  trefolo  con  i  rispettivi elementi per 
l’assemblaggio (ad esempio redancia, tenditore, grillo), profili in acciaio e morali in 
legno. 

Per le caratteristiche di tali materiali si veda il § 3.2.3. 

In  base  alle  ipotesi  riportate  nel  § 3.1.1,  si  è  stabilito  di  impiegare  elementi  in 
legno dalla sezione di forma quadrata. 
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Per  semplificare  la  fase  di  costruzione  dell’opera  e  il  computo  del materiale,  il 
dimensionamento  è  riferito  al  ritegno maggiormente  sollecitato  (cioè  quello  a 
quota maggiore) e i valori così ottenuti sono utilizzati anche per gli altri elementi, 
sebbene questi ultimi siano soggetti ad azioni inferiori. 

Si  prevede,  inoltre,  che  gli  elementi  lignei  siano  esposti  alle  intemperie  e, 
pertanto, per il dimensionamento si assumerà una classe di servizio 3. 

Il coefficiente parziale di sicurezza relativo al materiale γM è stato posto pari ad 1.5 
per gli elementi principali  (come ad es.  i diagonali compressi) e pari ad 1 per gli 
elementi secondari (si veda il § 3.2.3.1). 

4.7.2.3 Schema di calcolo 

Per  il calcolo dei traversi, qualora previsti, si utilizza uno schema statico di trave 
continua  su  2  o  più  appoggi,  in  base  alla  configurazione  adottata.  Gli  appoggi 
corrispondono ai  tiranti. La  trave è  soggetta ad un carico uniforme e distribuito 
che rappresenta la spinta della parete durante un sisma (Figura 4.74). 

Per  i  ritti  verticali,  utilizzati  per  trasferire  gli  sforzi  dalla   muratura  ai  cavi  o  ai 
traversi, si usa uno schema di trave continua su più appoggi ai quali corrispondono 
le intersezioni con i traversi. 

 
Figura 4.74  Schema statico per il dimensionamento dei traversi e dei ritti. 

4.7.3 Carichi e azioni 

4.7.3.1 Condizioni di carico 

Nel calcolo dell’opera provvisionale si considerano  le tipologie di carico riportate 
in Tabella 4.32. Nella  stessa  tabella  sono  riportate  anche  le  classi di durata dei 
carichi  (da  utilizzare  nelle  verifiche  degli  elementi  in  legno).  Trattandosi  di 
un’opera  provvisionale  si  assume  una  vita  nominale  non  superiore  a  10  anni 
(§ 2.4.1, NTC 2008). 

Tabella 4.32  Condizioni di carico utilizzate e durata dei carichi. 

Descrizione Classe di durata (durata)
Pesi strutturali (G1) Lunga (6 mesi – 10 anni)
Permanenti portati (G2) Lunga (6 mesi – 10 anni)
Variabili (Q)  Media (1 settimana – 6 mesi)
Azione sismica (E) Istantaneo

 
Per  la classe di servizio 3 e  la classe di durata  istantanea  (azione sismica), per  il 
legno massiccio, si ricava Kmod = 0.9 (§ 4.4.6, NTC 2008). 

q
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4.7.3.2 Carichi  

L’opera provvisionale è  soggetta all’azione derivante dal peso dei  solai e quello 
della parete in muratura. 

Le definizioni dei  carichi  e delle  azioni  sono  le  stesse utilizzate per  i puntelli di 
ritegno (§ 4.2.3). 

4.7.3.3 Scenari di carico 

Al fine di semplificare quanto più possibile le scelte progettuali e di standardizzare 
le soluzioni, si è deciso di definire degli scenari di carico di riferimento simili per 
ciascuna configurazione individuata. 

In particolare, sono state considerate pareti di spessore fino a 60 cm e da 60 a 100 
cm; tali valori si ritengono rappresentativi sia di costruzioni ordinarie che di opere 
monumentali. Per poter ridurre quanto più possibile  le sezioni da utilizzare nelle 
opere, si è scelto di prendere in considerazione più intervalli per lo spessore della 
muratura, ovvero fino a 40, 60, 80, 100 cm.  

Il dimensionamento  è  stato  effettuato  con  riferimento  ad un  edificio di 3 piani 
avente peso di piano ed interpiano costanti. 

L’azione  orizzontale  è  stata  calcolata  ipotizzando  che  a  ciascuna  tirantatura 
(insieme  di  traverso  e  cavi  di  ritenuta)  competa  una  porzione  di muratura  di 
altezza pari al passo verticale tra le tirantature (z) e di larghezza pari alla larghezza 
della  parete  da  presidiare  (L).  Inoltre,  per  ciascun  piano  si  è  considerata  una 
porzione di solaio di lunghezza pari a Lsolaio = 2.5 m il cui peso è stato considerato 
come distribuito sull’altezza d’interpiano (Figura 4.75). 

 
Figura 4.75  Rappresentazione  delle  aree  di  influenza  relative  al  ritegno  centrale.  Al 

ritegno è associata una quota parte della parete e parte del solaio gravante 
su di essa (evidenziate in grigio). 

In tali ipotesi si ha che il peso del piano  ‐mo (Wj) in combinazione sismica vale: 

Wj = W = 20
kN
m3 ·z ·sm ·L+ 2.6+3.0+0.3·2.0

kN
m2 ·2.5 m · L = 20·z·sm+15.5 ·L  kN 

dove sm è lo spessore della parete muraria (in m), L la lunghezza della facciata (in 
m), z il passo verticale (in m) tra ciascuna opera di tirantatura. 

z

L
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L’azione sismica ad ogni piano è calcolata in accordo al § 4.2.3.5 e tenendo conto 
delle accelerazioni definite per ogni classe prestazionale (Tabella 3.1). 

4.7.4 Dimensionamento 

4.7.4.1 Dimensionamento degli elementi critici 

Il  dimensionamento  delle  opere  provvisionali  è  stato  effettuato  calcolando  gli 
elementi principali dell’opera (cavi, traversi, ecc.) e definendo, come conseguenza 
dei primi, la dimensione degli elementi per l’assemblaggio. 

La  fase  di  dimensionamento  ha  portato  a  raggruppare  le  soluzioni  progettuali 
(§ 4.7.2.1, Figura 4.73) in modo da definire i seguenti gruppi di dimensionamento: 

• cinturazioni con fune d’acciaio: configurazioni CE, CP e CV; 
• traverso con tirantatura laterale: configurazioni TL, TV; 
• tirantatura diffusa interna passante: configurazione TI. 

Di seguito si presentano i criteri di dimensionamento per ciascun gruppo. 

Cinturazioni con fune d’acciaio: configurazioni CE, CP e CV  

Le configurazioni CE, CP e CV sono schematizzate in Figura 4.76. 

 
Figura 4.76  Schema  configurazioni  CE,  CP  e  CV.  Il  presidio  della  parete  è  effettuato 

esclusivamente mediante cavi posti alle estremità della parete da presidiare. 
La diffusione degli sforzi è garantita da ritti verticali in legno 

I cavi sono dimensionati per contrastare l’azione derivante dal cinematismo fuori 
piano  della  parete  da  presidiare,  durante  un  evento  sismico.  Tale  azione  viene 
trasferita ai cavi mediante dei ritti in legno. 

Le  soluzioni  sono  state  pre‐progettate  considerando  due  valori  per  il  passo 
verticale  tra  i  cavi  (z = 1 e 2 m),  tre differenti altezze d’interpiano  (hint = 3, 4, e 
5 m),  tre differenti  larghezze della parete da presidiare  (L  =  5,  7  e  10 m)  e  tre 
differenti interassi tra i ritti verticali (i = 1, 1.5 e 2 m). 

L

i
f

z

z

funi

legno

Q
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Per  le configurazioni a cinturazione parziale  (CP e CV) è stata,  inoltre, definita  la 
distanza minima di  risvolto del  cavo, misurata a partire dal  cuneo di  rispetto. A 
causa della  ridotta  resistenza degli  ancoraggi,  è bene  evitare  la  realizzazione di 
cinturazioni parziali su edifici  in muratura  in pietrame disordinato (ciottoli, pietre 
ecc.) o muratura a conci sbozzati con malta di cattiva qualità. Se il cavo viene fatto 
passare attraverso un foro creato appositamente nella parete (foro passante) o se 
il cavo viene ancorato mediante piastra e tasselli, è necessario che  la porzione di 
parete su cui ci si ancora sia in calcestruzzo o in blocchi lapidei ben squadrati con 
buon ingranamento. 

Traverso con tirantatura laterale: configurazioni TL, TV  

Le configurazioni TL e TV sono schematizzate in Figura 4.77. 

 
Figura 4.77  Schema configurazioni TL e TV.  Il presidio della parete è affidato a traversi 

costituiti da profili  in acciaio o  travi  in  legno, vincolati a  loro volta da cavi 
posti alle estremità della parete stessa. La diffusione degli sforzi è garantita 
da ritti verticali in legno. 

I traversi sono costituiti da profili di tipo HEA in acciaio S275 (Tabella 3.9) che sono 
stati dimensionati per taglio e flessione tenendo in considerazione che risultano di 
classe 1 per flessione semplice (§ 4.2.4.1.2, NTC 2008). 

I cavi sono dimensionati per  trattenere  i  traversi e, dunque, contrastare  l’azione 
derivante  dal  cinematismo  fuori  piano  della  parete  da  presidiare  durante  un 
evento sismico.  

Le  soluzioni  sono  state  pre‐progettate  considerando  tre  valori  per  il  passo 
verticale  tra  i  cavi  (z  =  1.5,  3  e  4 m),  due  differenti  larghezze  della  parete  da 
presidiare (L = 5 e 7 m) e tre differenti interassi tra i ritti verticali (i = 1, 1.5 e 2 m). 

Per le configurazioni a tirantatura laterale vincolata (TV) è stata inoltre definita la 
distanza minima di risvolto del cavo, misurata a partire dal cuneo di rispetto. Dato 
che il cavo viene ancorato mediante piastra e tasselli, è necessario che la porzione 
di parete su cui ci si ancora sia  in calcestruzzo o  in blocchi  lapidei ben squadrati 
con buon ingranamento. 

traverso in acciaio

rante
passante [TL]
o vincolato [TV]
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Tirantatura diffusa interna passante: configurazione TI 

La configurazione TI è schematizzata in Figura 4.78. 

 
Figura 4.78  Schema configurazione TI.  Il presidio della parete è affidato ad un sistema 

diffuso di cavi. La distribuzione degli sforzi è garantita dalla presenza di un 
sistema di traversi (in acciaio o legno) e ritti in legno. 

I  traversi  sono  costituiti  da  due  profili  accoppiati  di  tipo  UPN  in  acciaio  S275 
dimensionati a taglio e flessione tenendo in considerazione che risultano di classe 
1 per flessione semplice (§ 4.2.4.1.2, NTC 2008). 

È proposta anche la soluzione con traversi in legno massiccio. 

I  tiranti  sono  dimensionati  per  trattenere  i  traversi  e  dunque  per  contrastare 
l’azione derivante dal cinematismo fuori piano della parete da presidiare durante 
un evento sismico. Essi vanno posizionati all’intradosso o all’estradosso dei solai in 
modo che  l’orizzontamento funga da contrasto al tiro dei cavi. Per tale motivo  il 
passo verticale tra i traversi è posto pari all’altezza interpiano. 

L’azione dovuta alla parete da presidiare è trasferita ai cavi dai ritti in legno. 

Le soluzioni sono pre‐progettate considerando tre valori per l’altezza d’interpiano 
(hint = 3, 4 e 5 m) e tre differenti interassi tra i ritti verticali (i = 1, 1.5 e 2 m). 

4.7.4.2 Dimensionamento degli elementi per l’assemblaggio e degli ancoraggi 

Gli elementi per l’assemblaggio dell’opera provvisionale sono stati dimensionati in 
base al tiro di esercizio di ciascun cavo. La corrispondenza tra cavi ed elementi di 
assemblaggio è riportata nella Tabella 4.33 e nella Tabella 4.34. 
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Tabella 4.33  Coordinamento cavi ed elementi di assemblaggio. 

 

Tabella 4.34  Coordinamento  degli  elementi  d’assemblaggio  per  la  realizzazione  degli 
ancoraggi. 

 

Gli ancoraggi dei cavi, quando effettuati con piastre, sono realizzati mediante un 
elemento  piano  in  acciaio  spesso  10 mm,  fissato  alla  parete  perpendicolare  a 
quella da presidiare  tramite  tasselli di  tipo meccanico.  Il dimensionamento della 
piastra è effettuato tenendo in considerazione sia gli interassi minimi tra i tasselli 
che  le condizioni operative.  In particolare, nel caso di piastra da ancorare ad un 
cordolo  in  c.a.,  è prevista un’altezza minima  dell’elemento pari  a  20  cm,  tipico 
spessore di un solaio in latero‐cemento 16+4 cm.  

Inoltre,  nel  caso  di  posizionamento  su  muratura  è  necessario  che  i  tasselli 
vengano  fissati  all’interno  di  un mattone  o  di  un  elemento  lapideo,  evitando 
quindi  il  posizionamento  in  corrispondenza  dei  giunti.  La  piastra  è  verificata  a 
rifollamento nei confronti del cavo e dei tasselli. Il numero di tasselli è definito in 
modo  da  resistere  alle  sollecitazioni  di  trazione  e  taglio  e  da  evitare  la  rottura 
locale  del  materiale  di  base.  Inoltre,  nei  casi  in  cui  risulti  necessario,  vanno 
verificate le saldature. 

Cavo di acciaio tipo
S10 Zn

Redancia 
zincata RL

Morsetto
tipo CAV

Tenditore 
tipo O-O

Tenditore 
tipo II B

Grillo omega per 
tenditore
tipo O-O

Grillo omega per 
tenditore 
tipo II - B

Diametro
(mm)

Portata
(t) (**)

(C.S. =  2.5)
Dimensioni Marcatura Filettatura 

ISO
Filettatura 

ISO
A 

(mm) WLL(*) A 
(mm) WLL(*)

φ 12 3.52 12 A18 marchiati 13 M22 A27 22 2.00T o 2 T 26 3.25T o 3 1/4T
φ 14 4.78 16 A23.5 marchiati 14 M24 A30 26 3.25T o 3 1/4T 31 4.75T o 4 3/4T
φ 16 6.24 16 A23.5 marchiati 16 M27 A33 26 3.25T o 3 1/4T 31 4.75T o 4 3/4T
φ 18 7.92 20 A29.5 marchiati 18 M33 A36 31 4.75T o 4 3/4T 36 6.50T o 6 1/2T
φ 20 9.76 20 A29.5 marchiati 19 M36 A39 36 6.50T o 6 1/2T 36 6.50T o 6 1/2T
φ 22 11.78 22 A32 marchiati 22 M39 A45 36 6.50T o 6 1/2T 43 8.50T o 8 1/2T
φ 24 14.02 24 A35 marchiati 26 - A52 - - 43 8.50T o 8 1/2T

(**) i dati riportati fanno riferimento al catalogo TECI ® 2009. È tuttavia sempre possibile impiegare funi ed accessori di altre case 
purchè di prestazioni non inferiori a quelle indicate in tabella.

(*) WWL è il codice stampigliato sugli elementi. Qualora non si disponga di elementi con WWL stampigliato uguale a quello riportato 
in tabella, è possibile usare elementi con WWL maggiore.

A A

particolari 6b e 9 particolare 6b 
cavo di acciaio 

tipo S10 ZN grillo golfare femmina barra piastra 
rettangolare tasselli angolare a

lati uguali

diametro (mm) A (mm) WLL (*) Filettatura 
ISO WLL (*) diametro dimensioni 

(cm x cm)
numero e diametro 

(mm)
Lunghezza L 

(cm)
φ 12 -14 A26 3.25T o 3 1/4T M30 3.6T φ 30 

50 x 35 5 φ 12 mm

15

φ 16 - 18 A31 4.75T o 4 3/4T M36 5.1T φ 36 15

φ 20 A36 6.50T o 6 1/2T M42 7.0T φ 42 20

(*) WWL è il codice stampigliato sugli elementi. Qualora non si disponga di elementi con WWL stampigliato uguale a quello 
riportato in tabella, è possibile usare elementi con WWL maggiore.

A
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4.7.5 Esempi di calcolo 
Si riporta, per ciascuna delle soluzioni tipo  individuate nel paragrafo precedente, 
un esempio di dimensionamento degli elementi strutturali e degli ancoraggi. 

In particolare, per tutti gli esempi che seguono, si considererà: 

• classe prestazionale A (Sa = 0.504); 
• spessore parete muraria: sm = 60 cm; 
• larghezza della facciata: L = 7 m; 
• interasse tra i ritti: i = 1.5 m; 
• numero di piani: N=3; 
• fascia di solaio gravante: Lsolaio = 2.5 m; 
• peso specifico della muratura: γm=20 kN/m

3; 
• altezza d’interpiano: hint = 3.0 m. 

Il peso dei solai (Ps) in combinazione sismica risulta: 

Ps = 2.6 + 3.0 + 0.3 · 2.0 =6.2 kN/m
2 

4.7.5.1 Esempio per cinturazioni con fune d’acciaio: configurazioni CE, CP e CV  

Si considera un passo verticale tra i cavi z = 2.0 m. 

Dalla  tabella  1  della  scheda  STOP‐TA  del  Vademecum  STOP,  si  ottengono  le 
seguenti indicazioni: 

• diametro della fune: 20 mm; 

• D min = 2.7 m. 

Di seguito si presentano le verifiche che hanno portato a tali risultati. 

Verifica del cavo 

Wj = W = γm · hint · sm · L + Ps · Lsolaio · L = 360.5 kN peso di piano 

γ3 = 1.5 coefficiente di distribuzione dell’azione sismica 

T = ½ · Sa · γ3 · z · W / hint = 90.9 kN tiro sul cavo maggiormente sollecitato 

Si adotta quindi un cavo: Ф = 20 mm avente Qes = 95.74 kN > T  VERIFICATO 

Verifica dei ritti di distribuzione 

Per i ritti di distribuzione si utilizza legno C16 (Tabella 3.4). Si considerano inoltre 
le seguenti classi: 

  classe di servizio: 3 

  classe durata dei carichi: istantanea 

Poiché  i  ritti  hanno  funzione  di  ripartizione  del  carico,  si  considerano  come 
elementi secondari e pertanto si pone γM = 1.00.  
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Ai fini del dimensionamento si assumono, pertanto, i seguenti valori: 

  fm,k = 16 MPa 

  fv,k = 1.8 MPa 

  Kmod = 0.90 

  fm,d = Kmod · fm,k / γM = 14.4 MPa 

  fv,d = Kmod · fv,k / γM = 1.62 MPa 

Si assume per il ritto una sezione 15x15 con le seguenti caratteristiche: 

  A = 225 cm2 area  

  Wx=Wy=W= 563 cm3 modulo resistente 

  MR = W · fm,d = 8.1 kN·m momento resistente 

  VR = A · fv,d / 1.5 = 24.3 kN taglio resistente 

Carico sui ritti di distribuzione:  

  q = Sa · γ3 · i · W / (L · hint) = 19.47 kN/m 

Momento flettente sul ritto:  

per  tener  conto della  cedevolezza degli appoggi e della  riduzione del momento 
negativo  rispetto all’asse dello  schema di calcolo  (troncamento della cuspide)  si 
assume un momento negativo massimo pari a q·z2/10 

  Mritto = q · z
2 / 10 = 7.8 kN m < MR = 8.1 kN·m   VERIFICATO 

Taglio sul ritto: 

  Vritto = 1.2 · q · z / 2 = 23.7 kN < TR = 24.3 kN  VERIFICATO 

Verifica della distanza ancoraggio sulla muratura Dmin  

Si assume muratura con  le  seguenti caratteristiche  (muratura  in pietre a  spacco 
con buona tessitura, § C.B.8, NTC 2008): 

  τ0 = 0.08 MPa resistenza media a taglio della muratura 

  γM = 2.00 coefficiente di sicurezza parziale in caso di sisma 

  τ0,d = 0.7 · τ0 / γM = 0.028 MPa resistenza di progetto a taglio della muratura 

Si assume,  inoltre, che  il tiro della fune si distribuisca  lungo due superfici di area 
Dmin·sm; si ricava quindi: 

  Dmin = T / (2 · sm · τ0,d) = (90.85·1000) / (2·60·10·0.028) ≈ 2700 mm = 270 cm 

Verifica del prolungamento massimo ritti fmax  

Il prolungamento massimo dei ritti fmax oltre l’ultimo appoggio è calcolato con uno 
schema a mensola. Se MR e VR sono il momento ed il taglio resistente si ha che: 

  MR = ½ · q · fmax
2  
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  VR = q · fmax 

da  cui,  considerando  un  opportuno  coefficiente  di  sicurezza  che  tenga  conto 
dell’eventuale spinta della copertura (γq=1.5) e arrotondando ai 10 cm inferiori, si 
ha che 

  fmax=
1

γ
q

min
VR
q
;

2MR

q
 = 0.5 m 

Verifica della piastra di ancoraggio (§ 4.2.8, NTC 2008) 

Di  seguito  si  illustrano  le  verifiche  che  hanno  portato  alla  compilazione  della 
tabella  7  della  scheda  TA  del  Vademecum  STOP,  riferita  al  particolare  5a  del 
Vademecum e riportato in Figura 4.79. 

 
Figura 4.79  Fune passante  in  foro: particolare della deviazione del  cavo  attraverso un 

foro nella muratura e relativa piastra di rinforzo.  

Verifica del rifollamento della piastra ad opera del cavo (§ 4.2.8, NTC 2008) 

  Fb,Rd = k · α · ftk · Ф · t / γM2 = 172 kN > T  VERIFICATO 

dove si pone: 

  α = 1 coefficiente che tiene conto della distanza dal bordo, nella direzione del 
carico applicato 

  k = 2.5 coefficiente che  tiene conto della distanza dal bordo, nella direzione 
perpendicolare al carico applicato 

  ftk = 430 MPa resistenza a rottura del materiale della piastra 

  Ф=2 cm diametro cavo 

  t = 1 cm spessore piastra 

  γM2 = 1.25 coefficiente di sicurezza parziale per la verifica delle unioni 

Verifica dei tasselli 

Si utilizzano 6 tasselli M12 le cui caratteristiche sono riportate nel § 3.2.3.8 (Figura 
4.79). 

Taglio agente su ciascun tassello: 

morsettigrillo fune
(max φ 20)

tend itore redancia

tassello

muratura in
blocchi lapidei

squadrati o
ben ing ranati

mezzo tubo in acciao
saldato sulla piastra piastra
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  Fv,Ed = T/6 = 15.2 kN < Fv,Rd = 24.5 kN  VERIFICATO  

Sforzo normale massimo su ciascun tassello: 

  Fv,Ed = 5 kN < Fv,Rd = 12.3 kN  VERIFICATO 

4.7.5.2 Esempio per traverso con tirantatura laterale: configurazioni TL, TV 

Si  considera  un passo  verticale  tra  i  cavi  corrispondente  all’altezza d’interpiano 
pari a  z = hint = 3.0 m. 

Dalla  tabella  3  della  scheda  STOP‐TA  del  Vademecum  STOP,  si  ottengono 
(utilizzando i valori definiti precedentemente) le seguenti indicazioni: 

• diametro della fune: 24 mm; 

• traverso: HEA260; 

• D min = 3.1 m. 

Di seguito si presentano le verifiche che hanno portato a tali risultati. 

Verifica del cavo 

Wj = W = γm · hint · sm · L + Ps · Lsolaio · L = 360.5 kN peso di piano 

γ3 = 1.5 coefficiente di distribuzione dell’azione sismica 

T = Sa · γ3 · W / 2 = 136.3 kN tiro sul cavo maggiormente sollecitato 

Si adotta un cavo: Ф = 24 mm avente Qes = 137.3 kN > T  VERIFICATO 

Verifica del traverso 

Il traverso è realizzato in acciaio S275, mediante un profilo HEA260. Si riportano di 
seguito le caratteristiche necessarie per le verifiche: 

caratteristiche materiale: 

  fy,k = 275 MPa 

  γM = 1.05  

  fy,d = fy,k / γM = 261.9 MPa 

caratteristiche sezione: 

  Av = A‐2·b·tf+(tw+2r)·tf =     area resistente a taglio (§4.2.4.1.2 NTC 2008) 

          =86.8–2·26·1.25+(0.75+2·2.4)·1.25=28.7 cm
3      

  Wpl = 919.8 cm
3 modulo resistente 

  MR,pl = Wpl · fy,d = 240.9 kN·m momento resistente 

  TR = Av · fy,d / 1.73 = 434 kN taglio resistente 

Carico sul traverso: p = Sa · γ3 · W / L = 38.94 kN 

Momento flettente sul traverso: 
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  Mtraverso = p·(L‐sm)
2/8 = 200 kN < MR,pl  VERIFICATO 

Taglio sul traverso:  

  Vtraverso = q·(L‐sm)/2 = 125 kN < TR  VERIFICATO 

 

Le verifiche dei  ritti di distribuzioni e del  relativo prolungamento massimo oltre 
l’ultimo  appoggio  (fmax),  come  pure  la  minima  distanza  di  ancoraggio  sulla 
muratura  (Dmin)  necessaria  per  vincolare  i  cavi,  si  effettuano  come  nel  caso 
trattato nell’esempio precedente. 

4.7.5.3 Esempio per tirantatura diffusa interna passante: configurazione TI 

Si  considera  un passo  verticale  tra  i  cavi  corrispondente  all’altezza d’interpiano 
pari a  z = hint = 4.0 m. 

Dalla  tabella  5  della  scheda  STOP‐TA  del  Vademecum  STOP,  si  ottengono 
(utilizzando i valori definiti precedentemente) le seguenti indicazioni: 

• diametro della fune: 18 mm; 

• traverso in legno: 2 18x18; 

• traverso in acciaio: 2 UPN 160; 

• sezione ritto: 20x20;  

• fmax = 1.1 m. 

Di seguito si presentano le verifiche che hanno portato a tali risultati. 

Verifica del cavo 

Wj=W= 445.5 kN peso di piano 

γ3 = 1.5 coefficiente di distribuzione dell’azione sismica 

T = Sa · γ3 · W * (i / L) = 72.0 kN tiro sul cavo maggiormente sollecitato 

Si adotta quindi un cavo: Ф = 18 mm avente Qes = 79.2 kN > T  VERIFICATO 

Verifica del traverso 

I traversi possono essere o  in  legno (sezione quadrata) o  in acciaio (2 profili UPN 
accoppiati).  Nella  configurazione  TI  i  traversi  hanno  puramente  funzione  di 
diffusione dei carichi e pertanto sono considerati come elementi secondari (γM = 
1.00). 

Dato che il tiro della fune agisce in prossimità del punto di appoggio del traverso 
sul  ritto,  il  momento  flettente  agente  diviene  trascurabile.  Inoltre  si  può 
trascurare  la  forza del  tiro ai  fini del calcolo del  taglio  (§ 4.4.8.1.9, NTC 2008). A 
favore  di  sicurezza,  per  tener  conto  di  eventuali  errori  in  fase  realizzativa,  si  è 
comunque tenuto conto di un taglio pari a ¾ del tiro della fune. 
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Si effettua di seguito  la verifica per un traverso  in  legno C16, a sezione quadrata 
2 18x18. 

Ai fini del dimensionamento si assumono i seguenti parametri: 

  fm,k = 16 MPa 

  fv,k = 1.8 MPa 

  Kmod = 0.90 

  γM = 1.00 

  fm,d = Kmod · fm,k / γM = 14.4 MPa 

  fv,d = Kmod · fv,k / γM = 1.62 MPa 

  A = 684 cm2 area 

  VR = A · fv,d /1.5 = 70.0 kN taglio resistente 

Vtraverso = T · 3 / 4 = 54.0 kN < TR = 70.0 kN  VERIFICATO 

 

La  verifica  dei  ritti  di  distribuzione  e  della  relativa  sporgenza  massima  fmax  si 
effettua come nei casi precedenti. 
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4.8 Cerchiatura di confinamento pilastri e colonne 

4.8.1 Descrizione e finalità dell’opera 

La cerchiatura di confinamento di pilastri e colonne consiste nella fasciatura di tali 
elementi  portanti  con  brache  in  poliestere  ed  è  finalizzata  ad  incrementarne 
resistenza e duttilità a seguito di un dissesto evidente.  

Tipici  segni  dello  schiacciamento  delle  colonne  sono  le  lesioni  ad  andamento 
verticale  o  “a  ragnatela”,  presenti  soprattutto  nella  parte  bassa  del  fusto  o  in 
corrispondenza di brusche  riseghe,  segno di manifesta  scarsità di  resistenza del 
materiale  nei  confronti  dei  fenomeni  compressivi.  In  Figura  4.80  sono 
schematicamente rappresentate le lesioni da schiacciamento su una colonna. 

 
Figura 4.80   Tipico quadro fessurativo di colonne schiacciate: si individuano le lesioni ad 

andamento pressoché verticale o “a ragnatela” alla base e  l’espulsione del 
materiale a seguito dello schiacciamento. 

Scopo  dell’opera  è  ripristinare  la  capacità  portante  del’elemento mediante  un 
sistema di fasciatura realizzato con  l’apposizione di nastri  in poliestere avvolti su 
ripartitori  longitudinali.  Lo  stato di  coazione  impresso  (“cerchiatura”)  conferisce 
alle colonne un apprezzabile incremento di resistenza e di capacità deformativa in 
campo plastico. L’entità del beneficio offerto dall’intervento è  funzione, come si 
vedrà  nei  paragrafi  successivi,  sia  dello  stato  di  danneggiamento  dell’elemento 
strutturale che del passo delle fasce. 

Un tipico esempio di esecuzione dell’intervento è rappresentato in Figura 4.81. 

La  scheda  STOP  CP  è  pensata  esclusivamente  per  interventi  su  elementi  in 
muratura  di  dimensioni  contenute  (diametro  o  lato  minore  della  sezione 
rettangolare  fino  a  90  cm)  e  sezioni  compatte  (rapporto  tra  i  lati  di  colonne 
rettangolari non superiore a 2). Eventuali necessità di applicazioni su altri  tipi di 
sezione devono essere valutate caso per caso.  
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Figura 4.81   Esempio di fasciatura di colonne circolari o rettangolari con  indicazione del 

corretto posizionamento e messa in opera delle fasce. 

4.8.2 Scelte progettuali 

4.8.2.1 Soluzioni progettuali 

Per  le opere di cerchiatura sono state  individuate differenti soluzioni progettuali 
in base alla  forma e alla dimensione delle colonne.  In particolare si considerano 
(Figura 4.82): 

• colonne murarie circolari di diametro non superiore a 90 cm; 

• colonne  murarie  rettangolari  aventi  il  lato  minore  di  lunghezza  non 
superiore a 90 cm e rapporto tra i lati non superiore a 2. 

L’esigenza di  tale  limitazione al campo di  impiego dell’intervento è dettata dalla 
ridotta  efficacia  dello  stesso  in  caso  di  sezioni  troppo  allungate  o  di  diametro 
eccessivo.  La  dimensione  del  nucleo  confinato  dalle  fasce,  infatti,  risulta 
notevolmente influenzata da tali parametri.  

 
Figura 4.82   Configurazioni ammissibili per l’impiego della scheda STOP CP. 

Al fine di semplificare quanto più possibile le scelte progettuali e di standardizzare 
le  soluzioni,  è  possibile  descrivere  in  forma  qualitativa  l’entità  del  dissesto 
caratterizzante gli elementi strutturali da rinforzare come mostrato in Figura 4.83. 

SCHEMI COSTRUTTIVI

1

2

43

Sequenza corretta di posizionamento 
dei cricchetti su fasce consecutive

(1, 2, 3, 4)
pf

Cricchetto

Fascia in poliestere 
(sp. min 2 mm)

pf

4 angolari in acciaio 
preferibilmente a spigolo 
smussato su tavolame in 
legno di sp. min. di 2.5 cm

4 ferri piatti in acciaio
su tavolame in legno di sp. 

minimo di 2.5 cm 

dmin

3

dmin

2

4

1

L

2

3

1

4

dmin

Sezione circolare
dmin

L
Sezione rettangolare
L/d min ≤ 2
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Figura 4.83   Esemplificazione del grado di danno delle colonne murarie (STOP CP). 

L’operatore  presente  sul  posto  ha  dunque  il  solo  compito  di  valutare 
qualitativamente  il  grado  di  danno  dell’elemento  strutturale,  di  misurare  le 
dimensioni geometriche dell’elemento (colonna o pilastro) e scegliere se utilizzare 
fasce di altezza 50 o 75 mm. 

4.8.2.2 Materiali 

Per  le  caratteristiche  dei  materiali  ci  si  riferisce  alle  indicazioni  fornite  in 
bibliografia e in particolare si assume: 

ν = 0.7  modulo  di  Poisson  per  materiale  fessurato  (Borri  e  Grazini, 
2004); 

Ec = 10000 MPa  modulo di Young delle fasce  in poliestere, tratto da Dolce et al. 
(2006); 

km = 4  coefficiente  moltiplicativo  della  pressione  laterale  di 
confinamento. Valore tratto da Dolce et al. (2006); 

Em = 2000 MPa  modulo di Young per la muratura (valore medio di cui alla tabella 
C8A.2.1  della  circolare  esplicativa  delle  NTC  2008  n.  617  del 
02/02/‘09); 

n = 20  rapporto di omogeneizzazione tra il modulo di Young delle fasce 
(km · Ec) e quello della muratura (Em) (n = km · Ec / Em).  

4.8.2.3 Schema di calcolo 

L’ipotesi  di  calcolo  dell’intervento  di  cerchiatura  è  legata  all’incremento  di 
resistenza  delle  colonne  per  effetto  di  un  confinamento  efficace.  La  relazione 
fondamentale  (CNR DT 200/2004) che esprime  il beneficio della cerchiatura è  la 
seguente: 

 

Evidenze di fessurazioni verticali

Passando con la mano sulla faccia
laterale non si riscontrano gradini
percepibili al tatto

Evidenze di fessurazioni verticali e
orizzontali e/o dislocazione laterale
di conci

Passando con la mano sulla faccia
laterale si riscontrano gradini
dell’ordine di alcuni millimetri

Evidenze di fessurazioni verticali e
orizzontali e/o significative
dislocazioni laterali di conci con 
rottura e caduta di parti superficiali
dei conci

Sulla faccia laterale sono evidenti, 
anche a vista, espulsioni che
formano gradini dell’ordine dei
centimetri e/o presenza di
frammenti lapidei a terra

I grado II grado III grado

GRADO DI DANNO
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Nu = N + ΔN = A · ( fm,d,0 + k1 · f’1) 

essendo  il prodotto N = A · fm,d,0  la  resistenza a  compressione della  sezione non 
cerchiata e ΔN = A · k1 · f’1 l’incremento di resistenza dovuto alla cerchiatura.  

4.8.3 Dimensionamento 

Il modello di calcolo si basa sull’ipotesi di progettare un sistema di confinamento 
tale  da  ripristinare  per  quanto  possibile  la  resistenza  originaria  della  colonna 
(NR,0), supponendo inoltre che la rottura avvenga per crisi dell’elemento murario e 
non delle fasce in poliestere. 

L’espressione fondamentale del carico di collasso (Nu) di una colonna cerchiata è 
la seguente (Borri e Grazini, 2004): 

Nu = N + ΔN 

con il seguente significato dei simboli: 

N  sforzo normale resistente valutato in assenza di cerchiatura; 

ΔN  incremento di sforzo normale resistente dovuto all’effetto cerchiante. 

In seguito alla cerchiatura della colonna deve risultare Nu = NR,0. 

È  necessario,  innanzitutto,  valutare  il  grado  di  danneggiamento  del  pilastro 
murario con la metodologia semplificata di Figura 4.83. A ciascun grado di danno 
è associata una stima della perdita di capacità portante così quantificata: 

• al  I grado di danno  si attribuisce una  riduzione della  resistenza  tale  che 
NR,0 / N = 1.10; 

• al  II grado di danno si attribuisce una  riduzione della  resistenza  tale che 
NR,0 / N = 1.15; 

• al  III grado di danno si attribuisce una riduzione della resistenza tale che 
NR,0 / N = 1.25. 

Stabilita la geometria dell’elemento da presidiare, il grado di danneggiamento e la 
tipologia di  fascia  in poliestere da  impiegare  (da 50 o 75 mm di altezza),  se ne 
determina  il passo a partire dall’espressione seguente di cui risulta noto  il primo 
membro: 

Nu = N + ΔN = A · ( fmd0 + k1 · f’1)   

I  parametri  da  determinare  per  la  progettazione  dell’intervento  compaiono  in 
forma esplicita nell’espressione generale e sono: 

A  area della sezione trasversale della colonna; 

fmd0  resistenza a compressione del materiale non cerchiato; 

k1  coefficiente  di  incremento  della  resistenza  a  compressione  per  effetto 
della cerchiatura: k1 = 2.4 · (f’1 / fmd0)

‐0.17; 

f’1  pressione efficace di confinamento (Borri e Grazini, 2004): f’1 = kh · kv · f1. 
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Per calcolare k1 e f’1 è necessario determinare i seguenti fattori: 

kh  coefficiente  di  efficienza  orizzontale.  Esprime  il  rapporto  tra  l’area 
efficacemente confinata e  l’area geometrica della sezione. Come si vede 
dalla  Tabella  4.35,  il  valore  del  coefficiente  kh  è  legato  alla  forma  della 
sezione ed al rapporto tra  i  lati: a sezioni compatte ed a spigoli smussati 
corrispondono  le efficienze maggiori.  Le  figure nella  tabella evidenziano 
con  una  campitura  la  porzione  di  sezione  trasversale  che  risente 
dell’effetto  della  cerchiatura;  la  sezione  circolare  fornisce  la  risposta 
ottimale; 

Tabella 4.35   Coefficiente  di  efficienza  in  funzione  del  rapporto  tra  i  lati  “rf”  (Borri  e 
Grazini, 2004). 

 
 

kv  coefficiente  di  efficienza  verticale  (pari  a  1.0  per  fasciatura  continua) 
(Borri e Grazini, 2004). Il valore di kv si calcola come: 

kv=  1 ‐ 
pf  ‐ bf
2 · dmin

2

 

dove  dmin  è  la  minima  dimensione  trasversale  nel  caso  di  sezione 
rettangolare  o  il  diametro  nel  caso  di  sezione  circolare.  La  Figura  4.84 
esplicita il significato dei simboli. 
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Figura 4.84   Effetto di cerchiatura in direzione verticale: sono individuati i parametri che 

concorrono  a  definire  il  coefficiente  di  efficienza  verticale  (modificato  da 
CNR‐DT 200:2004). 

f1  pressione  di  confinamento  (Borri  e  Grazini,  2004).  Rappresenta  la 
pressione  esercitata  dal  presidio  sulla  zona  confinata  (Figura  4.85). 
L’espressione della pressione di confinamento è la seguente: 

f1 = 2 · ν · ρr · n · fmd0   tratto da Dolce et al. (2006) 

in cui, oltre ai valori riportati nel § 4.8.2.2, si definiscono: 

ρr   rapporto  tra  lo  spessore  dell’elemento  confinante  (t)  e  minima 
dimensione trasversale: ρr = t / dmin; 

 
Figura 4.85  Rappresentazione della pressione di confinamento f1.  

Al fine di dimensionare il sistema di confinamento in funzione del grado di danno 
stimato,  si  semplifica  l’espressione  fondamentale  dell’incremento  di  resistenza 
delle colonne compresse nel modo seguente: 

Nu  = A · (fmd0 + k1 · f’1) = A ·  fmd0+ 2.4 ·
f1
'

fmd0

‐0.17

· f1
'  = 

  = A · fmd0 · [ 1 + 2.4 · ( kh · kv · 2 · ν · ρr · n)
0.83 ] 

quindi:   
Nu

N
 =  Nu

A · fmd0
 = [ 1 + 2.4 · ( kh · kv · 2 · ν · ρr · n)

0.83 ] 

         

Il vantaggio di aver messo al primo membro  il rapporto Nu / N consiste nel  fatto 
che, per ciascun grado di danno  ipotizzabile, se ne conosce a priori  il valore. Ciò 

bf

dmin

dmin ‐ pf'/2

pfpf'

materiale
confinato

materiale non
confinato

fi

Fn Fn

d=b
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consente  di  poter  ragionare  in  termini  relativi,  prescindendo  dalla  resistenza  a 
compressione della muratura. 

Nel  caso  di  colonne  circolari  (kh = 1),  stabilito  il  grado  di  danneggiamento 
dell’elemento  strutturale  (e quindi  il  valore da  assegnare  al  rapporto Nu  / N),  si 
calcola il coefficiente kv e, successivamente, dalla sua espressione si ricava il passo 
tra le fasce, una volta fissata l’altezza della fascia bf.  

Nel  caso di  colonne  rettangolari  si  segue  il medesimo  ragionamento  sviluppato 
per quelle  tonde, salvo porre kh pari a 0.574, valore valido per  sezioni a spigolo 
smussato con rapporto tra i lati pari a 2 (da cui la limitazione imposta sulla scheda 
STOP CP). La presenza di angolari posti su tavoloni in corrispondenza degli spigoli 
(prescritta  dalla  scheda  STOP  CP)  consente  di  ampliare  la  zona  cerchiata  e  di 
ricondurre  la  trattazione  al  caso  di  spigoli  arrotondati.  La  limitazione  sulla 
massima dimensione caratteristica dell’elemento strutturale, posta pari a 90 cm, 
deriva dall’accertata  inefficacia del presidio per dimensioni  superiori,  così  come 
evidenziato nel documento CNR DT 200/2004 al punto 5.6.3.  

Non  si  considerano  le  soluzioni  per  le  quali  risulti  necessario  accavallare  le 
fasciature;  in  tali  casi  occorre  dunque  limitare  la  dimensione  dmin  presidiabile, 
rimandando i casi rimanenti ad interventi di altro tipo. 

Effetto della temperatura 

L’esposizione prolungata all’irraggiamento solare potrebbe danneggiare le fasce in 
poliestere, soprattutto a causa del fatto che le stesse devono essere posizionate al 
di sopra di profilati metallici aventi la funzione di ripartire adeguatamente l’azione 
cerchiante. Dalla  lettura della norma di riferimento per  le fasce  in poliestere UNI 
EN 1492‐1:2002 risulta, infatti, che la temperatura massima di esercizio non deve 
eccedere i 100 °C. 

Nella  sezione  4.8.4  si  riporta  il  calcolo  della massima  temperatura  di  equilibrio 
raggiungibile da un profilato di acciaio esposto all’irraggiamento solare. 

Inoltre, a conferma dell’attendibilità dei dati calcolati,  in data 28/7/2009 è stata 
effettuata,  in  una  giornata  particolarmente  assolata,  una  misurazione  con 
termocamera  delle massime  temperature  raggiunte,  a  seguito  di  irraggiamento 
solare,  da  parte  di  alcune  superfici  metalliche  nell’area  sperimentale  VVF  di 
Capannelle (Roma).  

Il picco di temperatura è stato registrato sulla lamiera di un’autovettura di colore 
nero  (circa 87 °C).  Il termometro ambientale,  impiegato per  la misurazione della 
temperatura dell’aria, è stato poggiato sulla copertura del laboratorio di Macchine 
della Area VII della Direzione Centrale per  la Prevenzione e  la Sicurezza Tecnica 
dei  VVF  e,  viste  le  elevate  temperature  registrate,  probabilmente  ha  risentito, 
nella lettura, anche del calore trasmesso per conduzione ed irraggiamento. 

In Tabella 4.36 e in Figura 4.86 si riportano i valori delle temperature misurate. È 
possibile verificare che le temperature non hanno mai superato i 100 °C. 
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Tabella 4.36   Valori misurati delle temperature. 

Data  Luogo  Ora  Tambiente 
Lamiera 
riflettente 
su terrazzo 

Lamiera 
autovettura 

nera 

Lamiera 
autovettura 

bianca 

Guaina 
bituminosa 
su terrazzo 

28/07/2009 
Capannelle 
(Roma) 

09  38 °C 31 °C 63 °C 45 °C 35 °C 
10  45 °C 33 °C 66 °C 50 °C 43 °C 
11  47 °C 40 °C 78 °C 52 °C 60 °C 
12  51 °C 42 °C 87 °C 53 °C 66 °C 
13  52 °C 44 °C 85 °C 50 °C 67 °C 
14  53 °C 50 °C 82 °C 48 °C 66 °C 
15  50 °C 48 °C 75 °C 47 °C 60 °C 

 

 
Figura 4.86   Andamento delle temperature nel corso della giornata. 

4.8.4 Esempio di calcolo 

Fasce per colonne circolari 

Per una colonna a sezione circolare, la relazione fondamentale diventa:  
Nu

N
 =  Nu

A · fmd0
 = [ 1 + 2.4 · (kv · 2 · ν · ρr · n)

0.83 ] 

Nell’ipotesi di colonne di diametro variabile da 30 a 90 cm e di fasce in poliestere 
di spessore da 2 mm, con il procedimento descritto al § 4.8.3 si calcolano  i valori 
del coefficiente di efficienza verticale kv tali da garantire l’incremento di resistenza 
delle colonne richiesto (Tabella 4.37).  

 
Andamento delle temperature misurate in data 28/07/2009 in assenza di vento. 
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Tabella 4.37   Valori  del  coefficiente  kv,  per  colonne  con  sezione  circolare  e  i  seguenti 
valori: altezza fasce bf = 5 cm; spessore fasce t = 2 mm; kh = 1.0. 

kv 

dmin (cm)
(rr=t/dmin) (%) 

30  40  50 60 70 80 90 
(0.67)  (0.50)  (0.40) (0.33) (0.29) (0.25)  (0.22) 

grado I  0.116  0.155  0.194 0.233 0.272 0.310  0.349 
grado II  0.190  0.253  0.316 0.380 0.443 0.506  0.569 
grado III  0.351  0.468  0.585 0.702 0.819 0.936  1.053 

 
Noto  il  valore del  coefficiente di  efficienza  verticale  kv, dalla  sua  espressione  si 
ricava  il  passo minimo  tra  le  fasce  compatibile  con  l’incremento  di  resistenza 
richiesto (Tabella 4.38 e Tabella 4.39).  

In Tabella 4.38 e Tabella 4.39 sono evidenziati i minimi valori del passo tra le fasce 
per ciascun grado di danneggiamento. 

Tabella 4.38   Passo minimo pf (in cm) tra le fasce da 50 mm applicate su sezioni circolari. 

pf (cm) 
dmin (cm)

30  40  50 60 70 80 90 
grado I  45  53  61 67 72 76 79 
grado II  39  45  49 51 52 51 49 
grado III  29  30  29 24 18 n.c. n.c. 

 

Tabella 4.39   Passo minimo pf (in cm) tra le fasce da 75 mm applicate su sezioni circolari.  

pf (cm) 
dmin (cm)

30  40  50 60 70 80 90 
grado I  47  56  63 70 75 78 81 
grado II  41  47  51 54 54 54 52 
grado III  32  33  31 27 21 13 3 

 

A  titolo  esplicativo,  si  effettua  il  calcolo  del  sistema  di  confinamento  di  una 
colonna  circolare  in  muratura  di  diametro  pari  a  70  cm  caratterizzata  da  un 
dissesto di secondo grado, mediante fasce alte 50 mm da 2 mm di spessore. 

Dalla tabella 2 della scheda STOP‐CP, per una colonna con le caratteristiche sopra 
descritte, si ottiene l’indicazione, per il passo delle fasce, di un valore massimo di 
40  cm  (per  colonne  con  diametro  inferiore  a  90  cm).  Di  seguito  si  verifica  la 
validità del risultato per il caso in esame.   

Dalla relazione fondamentale si ha: 
Nu

N
 =  Nu

A · fmd0
 = [ 1 + 2.4 · (kv · 2 · ν · ρr · n)

0.83 ] = 1.15 
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Essendo:   

 ν = 0.7 
   n = 20 
  ρr = t / dmin = 2 / 700 = 0.00286   

si ha: 

kv = 

Nu/N‐1
2.4

0.83

2· ν ·n ·ρr
 = 

1.15 ‐ 1
2.4

0.83

2 · 0.7 · 20 · 0.00286 
 = 0.443 

Dalla definizione del coefficiente di efficienza verticale kv si ricava il passo minimo 
delle fasce: 

kv=  1 ‐ 
pf  ‐ bf
2 · dmin

2

 

ossia: 

pf = 2 · dmin · (1 – kv
½) + bf = 2 · 700 · (1 – 0.443

½) + 50 = 518 mm  

Fasce per colonne rettangolari 

Per una colonna a sezione rettangolare, con rapporto massimo tra i lati pari a 2, la 
relazione fondamentale è:  
Nu

N
 =  Nu

A · fmd0
 = [ 1 + 2.4 · ( kh · kv · 2 · ν · ρr · n)

0.83 ] 

in cui si assume kh = 0.574. 

Nella Tabella 4.40 e nella Tabella 4.41 sono riportati i passi minimi delle fasce alte 
rispettivamente 50 mm e 75 mm. Tali valori sono desunti a partire dalla Tabella 
4.37, valida anche per colonne rettangolari purché al coefficiente kv si sostituisca il 
prodotto kh · kv = 0.574 · kv. 

Noto  il  valore del  coefficiente di  efficienza  verticale  kv, dalla  sua  espressione  si 
ricava il passo minimo tra le fase compatibile con il grado di danno stimato.  

Tabella 4.40  Passo  minimo  pf  (in  cm)  tra  le  fasce  da  50  mm  applicate  su  sezioni 
rettangolari.  

pf  (cm) 
dmin (cm)

30  40  50 60 70 80 90 
grado I  38  43  47 49 49 47 45 
grado II  31  32  31 27 22 15 n.c. 
grado III  18  13  n.c. n.c. n.c. n.c. n.c. 
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Tabella 4.41   Passo  minimo  pf  (in  cm)  tra  le  fasce  da  75  mm  applicate  su  sezioni 
rettangolari. 

pf  (cm) 
dmin (cm)

30  40  50 60 70 80 90 
grado I  40  46  49 51 51 50 47 
grado II  33  34  33 30 25 17 8 
grado III  21  15  n.c. n.c. n.c. n.c. n.c. 

 
In Tabella 4.40 e Tabella 4.41 sono evidenziati i valori minimi del passo tra le fasce 
per ciascun grado di danneggiamento. 

Razionalizzazione dei passi delle fasce 

In  Tabella  4.42  e  Tabella  4.43  sono  riportati  i  valori  uniformati  dei  passi  delle 
fasce, così come indicati nella scheda STOP CP. 

Tabella 4.42  Razionalizzazione dei passi per fasce da 50 mm di altezza (STOP CP). 

 

Tabella 4.43   Razionalizzazione dei passi per fasce da 75 mm di altezza (STOP CP). 

 

Calcolo della massima temperatura delle fasce  

Al fine di verificare le condizioni di impiego del sistema di confinamento, si calcola 
la  massima  temperatura  di  equilibrio  raggiungibile  da  un  profilato  di  acciaio 
esposto all’irraggiamento solare nelle seguenti ipotesi semplificative: 

• assenza di trasmissione; 

Fasce da 50 mm di altezza
(spessore 2 mm)

Grado di danno

Passo fasce  pf (cm)
(dimensione massima dmin compatibile con l’intervento)

Sezione circolare Sezione rettangolare
L/d ≤ 2

I 45 (dmin ≤ 90 cm) 40 (dmin ≤ 90 cm)

II 40 (dmin ≤ 90 cm) 20 (dmin ≤ 70 cm)

III 15 (dmin ≤ 70 cm) 15 (dmin ≤ 30 cm)

dmin
dmin

L

Fasce da 75 mm di altezza
(spessore 2 mm)

Grado di danno

Passo fasce pf (cm)
(dimensione massima dmin compatibile con l’intervento)

Sezione circolare Sezione rettangolare
L/dmin ≤ 2

I 45 (dmin ≤ 90 cm) 40 (dmin ≤ 90 cm)

II 40 (dmin ≤ 90 cm) 25 (dmin ≤ 70 cm)

III 20 (dmin ≤ 70 cm) 15 (dmin ≤ 40 cm)

dmin
dmin

L
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• aria in quiete a temperatura di 40 °C (h = 8 W/m2K); 

• massimo irraggiamento solare diretto pari a 1000 W/m2; 

• superfici verniciate per assorbire la massima radiazione solare (α = 0.81; 
ε = 0.17) 

 
Figura 4.87   Schema esplicativo del bilancio termico. 

L’equazione di bilancio termico sul profilato è: 

α⋅q = ε ⋅ σ ⋅ T 

4
acciaio + h ⋅ (Tacciaio‐Taria)   ossia:      

α⋅1000 = ε ⋅ 5.67 ⋅ 10‐8 ⋅ (T 

4
acciaio + 273) + 8 ⋅ (Tacciaio – 40) 

I  dati  relativi  alle  proprietà  di  irraggiamento  dell’acciaio  sono  estremamente 
variabili  in  letteratura.  Di  seguito  si  fa  riferimento  a  Lienhard  IV  e  Lienhard  V 
(2008). 

La scelta di utilizzare un alto coefficiente di assorbimento (α = 0.81) ed una bassa 
remissività  (ε  =  0.17)  fa  sì  che  gran  parte  dell’energia  termica  sia  assorbita  dal 
materiale ed una scarsa aliquota sia ceduta per irraggiamento. 

Dalla risoluzione dell’equazione di bilancio termico si ha: 

0.81 · 1000 = 0.17 · 5.67 · 10‐8 · (T4acciaio + 273) + 8 · (Tacciaio – 40)   

da cui: Tacciaio = 114 °C 

La  conservatività  delle  ipotesi  formulate  lascia  ritenere  che  il  posizionamento 
diretto delle  fasce a ridosso dei profilati di acciaio non sia dannoso per  le stesse 
nemmeno  all’aperto.  Si  ritiene  comunque  necessario  posizionare  degli 
spessoramenti in legno per assorbire le asperità della superficie di appoggio.  

Nell’ipotesi di verniciare  i profilati metallici con materiali riflettenti  (quali pitture 
acriliche di colore chiaro), è possibile ipotizzare i seguenti valori per i parametri di 
irraggiamento: 

α = 0.26 · e · ε = 0.90 

Dalla risoluzione dell’equazione di bilancio termico si ha: 

0.26 · 1000 = 0.90 · 5.67 · 10‐8 · (T4acciaio + 273) + 8 · (Tacciaio – 40) 

Tacciaio = 23 °C 

 

Taria=40°C
Tacciaio (°C)

q = 1000 W/m2
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In  ultimo,  se  si  ipotizza  per  l’acciaio  un  comportamento  da  superficie  grigia, 
(ε = α = 0.80) si ha: 

0.80 · 1000 = 0.80 · 5.67 · 10‐8 · (T4acciaio + 273) + 8 · (Tacciaio – 40) 

Tacciaio = 65 °C 

I  valori  teorici  sono  in  buon  accordo  con  i  valori misurati  riportati  al  § 4.8.3  e 
confortano  sull’impiego  di  fasce  applicate  direttamente  su  profilati metallici  a 
patto che questi ultimi siano verniciati con colori chiari riflettenti.   
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4.9 Incamiciatura di pareti in muratura 

4.9.1 Descrizione e finalità dell’opera 

L’incamiciatura delle pareti  in muratura  consiste  in un  sistema di  confinamento 
(“incamiciatura”) di pareti in muratura dissestate, realizzato mediante due graticci 
in legno vincolati tra loro da tiranti in acciaio passanti attraverso la parete.  

L’intervento  è particolarmente  indicato nei  casi di pannelli murari  spanciati per 
effetto di carichi eccessivi o  in caso di separazione dei due paramenti costituenti 
l’involucro della muratura cosiddetta “a sacco”. In Figura 4.88 è schematicamente 
rappresentata la condizione di dissesto descritta. 

 
Figura 4.88   Tipico dissesto di pareti “a sacco” sovraccaricate. 

Scopo dell’opera provvisionale, le cui fasi esecutive sono illustrate in Figura 4.89, è 
quello di migliorare le caratteristiche resistenti della muratura mediante azione di 
confinamento. 

La  scheda  STOP  IP  è  pensata  esclusivamente  per  interventi  su  elementi  in 
muratura di spessore non superiore a 80 cm, attesa  la difficoltà esecutiva di  fori 
(spesso  in  quota)  su  pareti  più  spesse.  Eventuali  estensioni  del  campo  di 
applicazione della scheda dovranno essere valutate caso per caso. 
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Figura 4.89   Descrizione sintetica delle fasi esecutive dell’incamiciatura di pareti. 

4.9.2 Scelte progettuali 

4.9.2.1 Soluzioni progettuali 

Per le opere di incamiciatura è individuata la soluzione progettuale rappresentata 
in Figura 4.90. 

 
Figura 4.90  Soluzione progettuale per l’incamiciatura. L’opera consiste in due graticci in 

legno vincolati tra loro da tiranti in acciaio passanti attraverso la parete.  
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4.9.2.2 Schema di calcolo 

La condizione di dissesto sopra descritta può essere schematizzata come in Figura 
4.91,  in cui si  ipotizza uno spanciamento  (e)  fuori piano della parete, equilibrato 
dai  tiranti  diffusi  la  cui  azione,  per  effetto  dei  morali  ripartitori,  si  può 
approssimare come un carico distribuito q. 

 
Figura 4.91  Schema di calcolo per la determinazione dell’azione sui tiranti di cucitura. 

4.9.2.3 Materiali 

Per i tiranti di cucitura si ipotizza l’impiego di barre FeB44k (fyd = 374 N/mm2). 

Si assume che la muratura sia costituita da elementi naturali caratterizzati da una 
scarsa  resistenza  a  compressione  e  da  malta  di  pessime  caratteristiche 
meccaniche con una resistenza a compressione fbd pari a 1.8 N/mm2. 

4.9.3 Dimensionamento 

Per il dimensionamento dell’incamiciatura si prendono a riferimento le indicazioni 
riportate in Furiozzi et al. (2007) per la cucitura di pareti con chiodi metallici, in cui 
si suggerisce l’impiego di 4 barre Ø6 o Ø8 ogni metro quadrato circa. 

La verifica del sistema di cucitura viene effettuata adottando lo schema di calcolo 
presentato al § 4.9.2.2. 

Si  ipotizza uno  spanciamento  (e) massimo ammissibile di 3  cm per un’altezza h 
della parete pari a 2.5 m. Tale spanciamento corrisponde ad un rapporto e/h pari 
a 1.2%.  

L’azione normale agente sulla parete si suppone pari al massimo carico verticale 
che  la  stessa  può  sopportare  in  condizioni  deformate;  tale  valore  si  determina 
ipotizzando  che  la  parete  sia  composta  da  due  paramenti  murari  di  uguale 
spessore. 

In riferimento alla Figura 4.92 si può calcolare l’azione normale N come: 

N = fbd · sm · ih · φ  

con: 

fbd  resistenza a compressione di progetto della muratura; 

sm  spessore della muratura (Figura 4.92); 

eh

N
q
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ih  interasse orizzontale tra i tiranti di cucitura (Figura 4.92); 

φ   coefficiente di  riduzione della  resistenza del materiale,  come definito  al 
§ 4.5.6.2 delle NTC 2008. 

 
Figura 4.92  Posizionamento dei tiranti di cucitura e loro interassi. 

Con riferimento alla Figura 4.91, imponendo l’equilibrio alla rotazione rispetto alla 
mezzeria  della  configurazione  deformata  del  paramento  murario,  si  ottiene 
l’espressione del carico stabilizzante q: 

N · e ‐ q · h2 / 4 + q · h2 / 8 = 0    si ha: 

q = 8 · e · N / h2 

Come si può notare, il carico stabilizzante (q) che il sistema di incamiciatura deve 
fornire,  decresce  al  crescere  dell’altezza  (h)  del  paramento,  essendo  fissata 
l’eccentricità (e).  

Ipotizzando uno schema statico a trave continua su 5 appoggi (corrispondenti alle 
barre di cucitura posizionate con interasse verticale iv = 0.5 m, su una parete alta 
2.5 m), il tiro Tmax sulla barra di cucitura maggiormente sollecitata, è pari a: 

 Tmax = 1.143 · q · iv  

Il valore del tiro sulla barra viene utilizzato per dimensionare quest’ultima. 

Per la verifica dei 2 morali affiancati ai tiranti si considera uno schema a trave su 
più appoggi caricata con il carico distribuito (q) precedentemente definito. 

La verifica dei morali viene quindi effettuata a flessione e a taglio. 

4.9.4 Esempio di calcolo 

Di  seguito  si  riporta  la  verifica  a  trazione  del  tirante  in  acciaio maggiormente 
sollecitato  e  le  verifiche  a  flessione  e  taglio  dei morali  di  ripartizione,  per  una 
parete muraria  di  spessore  sm = 60 cm  costituita  da  due  paramenti  di  spessore 
sp = 30 cm (pari a metà dello spessore del muro). 

La  Tabella  1  della  scheda  STOP  IP  del  Vademecum  STOP  propone,  per  una 
muratura con  le caratteristiche sopra descritte, delle barre con diametro minimo 
pari a 8 mm. 

 

ih

sm

iv

ih

iv
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Calcolo delle azioni 

λ = h / sp = 250 / 30 = 8.3 

m = 6 · e / sp = 0.6 

φ = 0.58 (per interpolazione, da Tabella 4.44) 

Tabella 4.44  Valori del coefficiente φ con l’ipotesi della articolazione a cerniera (tratto da 
tabella 4.5.III delle NTC 2008). 

 
Nmax = fbd · sm · ih · φ = (1.8 · 0.6 · 0.6 · 0.58) · 1000 = 376 kN 

q = 8 · e · N / h2 = 14.4 kN/m 

Tmax = 1.143 · q · iv = 8.3 kN 

Verifica tiranti di cucitura (Øtirante = 8 mm): 

σtiranti = Tmax / (π · Øtirante
2 / 4) = 165 MPa < fyd = 373 MPa  VERIFICATO 

Verifica dei morali 

La diffusione del tiro della barra è garantita da due morali ripartitori 10x10 con le 
seguenti caratteristiche minime: 

  fm,k = 16 MPa 

  fv,k = 1.8 MPa 

  Kmod = 0.55 

  γM = 1 

  fm,d = Kmod · fm,k / γM = 8.8 MPa 

  fv,d = Kmod · fv,k / γM = 0.99 MPa 

  A = 2 · 100 cm2 area 

  Wx = Wy = W = 2 · 167 cm3 modulo resistente 

  MR = W · fm,d = 2.93 kN·m momento resistente 

  TR = A · fv,d /1.5 = 13.3 kN taglio resistente 

 

Snellezza
λ 

Coefficiente di eccentricità m = 6 e/t

0 0.5 1.0 1.5 2.0

0 1.00 0.74 0.59 0.44 0.33

5 0.97 0.71 0.55 0.39 0.27

10 0.86 0.61 0.45 0.27 0.16

15 0.69 0.48 0.32 0.17 ‐‐‐

20 0.53 0.36 0.23 ‐‐‐ ‐‐‐
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Dalla risoluzione dello schema statico di trave continua su 5 appoggi si ottengono 
le seguenti caratteristiche della sollecitazione massima. 

M = q · iv
2 / 9.34 = 0.39 kN·m < MR = 2.93 kN m   VERIFICATO 

V = 0.607 · q · iv = 4.37 kN < TR = 13.3 kN   VERIFICATO 

 




