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П Р Е Д И С Л О В И Е

Необходимой и н еотъем лем ой  частью со в р ем ен н ы х  
горных предприятий и подзем ны х сооружений я в л я е т 
ся комплекс зданий и сооруж ени й  на п о вер х н о сти ,  
который включает н а д ш а х т н ы е  копры, бункера, э с т а 
кады , галереи, здан и я  обогатительны х фабрик, к о т е л ь 
ных, компрессорных и др . Некоторы е из них не и м е ю т  
прямых аналогов в други х  о тр асл я х  п ро м ы ш л ен н о го  
строительства, например, н ад ш ах тн ы е  копры, что т р е 
бует разработки специ альны х методов их п р о е к т и р о 
в ан и я  и строительства. Вместе  с тем с о в р ем ен н ы е  
методы проектирования строительных к он струк ц и й , 
регламентированные С троительны м и нормами и П р а 
вилами, и общ есою зная  с т ан д а р т и за ц и я  стр о и тел ьн ы х  
конструкций долж ны  с о с та в л я т ь  основу п р о ек тн ы х  
решений зданий и сооруж ени й  на поверхности г о р н ы х  
предприятий. Именно в р азум н ом  применении и н д и в и 
дуальн ы х и типовых проектны х решений, с п е ц и а л ь н ы х  
и нормативных методов р а с ч е т а  заклю чается  с п е ц и 
ф ика  строительного проек ти рован и я  горнотехнических 
зданий и сооружений.

Поверхностный и подзем ны й комплексы с о о р у ж е 
ний тесно связаны  единым технологическим, т р а н 
спортным и другими ф ункц иональн ы м и п р о ц е сс а м и ,  
поэтому строительство этих комплексов о с у щ е с т в л я е т 
ся, как  правило, п араллельн о .  Более того, многие п о 
стоянные здания и со о р у ж ен и я ,  такие, как  н а д ш а х т 
ные копры и др., ц елесо о бр азн о  использовать д л я  
обеспечения горнопроходческих работ  и не в о з в о д и т ь  
соответствующих временных. П ар ал лел ьн о е  с т р о и т е л ь 
ство подземного и н ад зем н ого  комплексов т р е б у е т  
строгой координации и' сп еци альны х  проектных р е ш е 
ний по производству работ , что составляет  сп е ц и ф и к у  
технологии строительства на поверхности горных п р е д 
приятий и подземных сооруж ени й.

Все специфические вопросы  строительного п р о е к 
тировани я  и производства  строительны х работ  не о т р а 
ж ен ы  в существующих учебн и ках  и учебных п о с о б и я х  
по промышленному строительству . Они в со четан и и  с 
общими вопросами пром ы ш ленного  с тр о и тел ьств а  
являю тся  предметом учебных дисциплин « П р о е к т и р о 
вание и строительство горнотехнических зд ан и й  и 
сооружений» и « П роектирован ие  и строительство п р о 



мыш ленных здан и й  и сооруж ений» в учебном плане 
подготовки горных инженеров-строителей по специаль- 
ности «Ш ахтное и подзем ное строительство».

Учебник я в л яется  первым изданием по этим дис- 
циплинам  и состоит из тр ех  отдельных книг («С трои
тельн ы е конструкции зд ан и й  и сооружений», «Горно
технические зд а н и я  и сооруж ени я» , «Технология стро
ительства  зданий и со о р у ж ен и й » ) ,  которые п оследова
тельн о  отр аж аю т  все этап ы  строительного проектиро
в а н и я  и технологии строительства .



1. ОСНОВЫ СТРОИТЕЛЬНОГО  
ПРОЕКТИРОВАНИЯ З Д А Н И Й  
И СООР УЖЕ НИЙ  ГОРНЫХ П Р Е Д П Р И Я Т И Й

1.1. ОБЪЕМНО-ПЛАНИРОВОЧНЫЕ И КОНСТРУКТИВНЫЕ  
РЕШЕНИЯ

Перед работникам и капитального с т р о и тел ьств а  поставлена з а 
дача  повышения эффективности к а п и та л ь н ы х  вложений за  счет  
улучшения планирования, проектирования и организации строи- 
Т“ м ппР ° и зводства> сокращ ения  инвестиционного ц и к л а  

инимум в 2 р а з а  как при реконструкции предприятий т а к  и 
при сооружении новых объектов [ 1] ’ И

Поверхностный комплекс, образую щ ий промышленную п л о 
щ адку горного предприятия, включает в с е б я  различны е з д а н и я  и 
сооружения вблизи шахтных стволов, обеспечиваю щ ие б ес п е р е 
бойную работу в подземных вы работках , а т а к ж е  технологичес
кие узлы и линии по обработке и погрузке  полезного и ск о п аем о 
го, сооружения складского  хозяйства и з д а н и я  адм и н и страти вн о
вспомогательного назначения. Х арактерн ы й  архитектурнострои- 
тельныи облик горных предприятий о п р ед ел яется  наличием т а к и х  
сооружении на поверхности, как стальн ы е укосные или ж е л е з о 
бетонные баш енные копры значительной высоты, эс т а к а д н ы е  
мосты, соединяющ ие здан и я  различного  н азн ачен и я ,  а к к у м у л и 
рующие и погрузочные бункеры, зд ан и я  подъем ны х машин и т д
ногти п т Т  ° т е м ’ что об„ъ екты горн одобы ваю щ ей  промыш лен- 

отличаю тся большой кап италоем костью  и требуют зн ач и -
Г о Г ' Хп Г ТеРИаЛЬНЫХ И труд0вых з а т Ра т - длительных ср о к о в  
проектирования и возведения, эф ф ективность  капитальны х в л о 
жении в строительство во многом о п р ед ел яется  соверш енством  
объемно-планировочных и конструктивных реш ений

РОеКТ1фОВа" Ие гоРнотехнических, к а к  и любых прои звод-  
т ^ н ^ НЫХ зд а н ? и’ начинается с со ставл ен и я  производственно- 
технологическои схемы, которая определяет  основные р азм ер ы  и

- НИГ ВГ У ?д а " ии’ Т’ е ' является  основой строительных проект-  
решении. П роизводственная тех н ологи ческ ая  схема о п р е 

д еляя  характер  и массу рабочего о б о р у д о в а н и я  и продукции 
является  реш аю щ им фактором при вы боре  этаж н ости  и д р у ги х  
параметров здания . П ри проектировании горнотехнических 
здании объемно-планировочные и кон структи вны е решения д о л 
жны обеспечивать высокий технический у р о в е н ь  их строитель-
^ т п 1 ^ йПРыЖДе ВСеГ0’ индУстРиальные м етоды  возведения к о н 
струкции. И ндустри ализация  строительства  предполагает  в ы с о 



кую степень з а в о д с к о й  готовности здан и я  и его конструктивных 
элементов.

При выборе основных строительных парам етров  необходимо 
стремиться к б л о к и р о в а н и ю  в одно здан ие  цехов  с однотипными 
санит арно-гигиеническим и усло ви я м и  и требованиями пож аро- 
и взры вобезопасности . Это позволяет снизить стоимость строи
тельства и р а с х о д ы  на эксплуатацию, уменьш ить площ адь з а 
стройки. Б л о к и р о в а н и ю  подлеж ат  как  основные производствен
ные, так  и вспом огательн ы е цеха, общецеховые склады, ш ахто
управления, б ы то в ы е  помещения, трансф орм аторны е подстанции, 
распредели тельны е устройства и т. д.

Принятые объемно-планировочны е решения здания  долж ны 
обеспечивать н а и л у ч ш и е  усло ви я  труда, организацию  рабочих 
мест и безо п асн о сть  работы. Безопасность и условия труда р егл а
ментируются п ротивоп ож арны м и [2] и санитарны ми [3] норм а
ми строительного проектирования. П ротивопож арны е требования 
к производственным, зданиям  обусловлены характером  р а зм е щ а е 
мого в них п р о и зво дства .  По пож арной опасности производства 
подразделяю т н а  пять  категорий: А, Б, В, Г, Д .  Угольные шахты 
относятся к катего р и и  В, рудники — к категории Д .  Д л я  обеспе
чения благо п р и ятн ы х  санитарно-гигиенических условий труда в 
производственных зд ан и ях  долж ны  быть необходимый уровень 
естественного и искусственного освещения рабочих мест, вентиля
ции и у дален и я  и зли ш ков  тепла и влаги, исключены воздействия 
на работаю щ их динамических нагрузок от вибрации технологи
ческого о б орудован и я .

О бъем н о-п лан и ровочн ая  композиция производственного з д а 
ния и его конструктивное  решение долж ны  удовлетворять требо
ваниям  экономичности. Ц елесообразность проектирования и 
экономическая эф ф ективность  строительства производственных 
зданий оп ред ел яю тся  следующими технико-экономическими пока- 
зателями, приведенны ми к единице развернутой производственной 
площ ади з д а н и я  и к единице его объема: сметной стоимостью 
строительства, з а т р а т а м и  труда или трудоемкостью общ естрои
тельных работ ;  развернутой  производственной и полезной пло
щ адью, общ им строительным объемом здания; показателями 
расхода основных строительных материалов; степенью уни ф и ка
ции сборных элем ентов , числом их марок и типоразмеров; экс
плуатационны м и расходам и на содерж ание здания.

Главной особенностью  проектирования и строительства горно
го предприятия я в л яется  большой удельный вес горнопроход
ческих работ. З а д а ч и  сокращ ения сроков строительства и ввода 
в действие новы х производственных мощностей требуют м акси
мально во зм о ж н о го  совмещения во времени проходческих и 
общ естроительны х работ, использования постоянных зданий и 
сооружений в процессе  строительства. В настоящ ее время в тех
нических п р о ек тах  строительства угольных и горнорудных пред



приятий обычно предусм атривается  знач ительны й объем постоян
ных зданий, п од леж ащ и х  строительству в подготовительный п е
риод. На период проходки стволов ц ел есообразн о  использовать 
следующие постоянные зд ан и я  и сооруж ени я: копры главного и 
вспомогательного стволов, резервуары за п а с о в  воды, насосную 
станцию, градирню, столовую, ч а е /ь  зданий б л о к а  вспом огатель
ного ствола, электроподстанцию  и 40— 50%  сан итарно-техничес
ких коммуникаций и дорог. !

Промышленные зд ан и я  классиф ицирую тся  по архитектурным 
и конструктивным признакам , назначению, капитальн ости , д о л го 
вечности и огнестойкости.

Из^ архитектурных призн а ко в  основными являю тся  число 
этаж ей  и пролетов, х арактер  располож ен ия  внутренних опор и 
застройки. По числу э таж ей  промышленные з д а н и я  п о д р азд ел я 
ются на одно- и многоэтажные. П реим ущ ественн ое  распростра-



Р ис. 1.2. К онструктивное р еш е
ние баш енного  копра с ж е л е зо 
бетонны м и несущ ими стенам и, 
возводим ы м и в скользящ ей  о п а 
лубке:
/  — несущие стены копра; 2  — м оноли т
ные железо бетонные  ба лки  перекрытий;
3 — маш инные залы  п од ъ ема ;  4 — ф у н 
д а м е н т н а я  плата  копра; 5 — зал  о т к л о 
н яю щих шкивов

нение получили о д н о этаж 
ные здания  с горизон
тальным технологическим 
процессом — на них при
ходится около 75 % всех 
сооруж аемы х производст
венных площадей. В по
верхностном комплексе 
горных предприятий— это 
технологические секции 
вспомогательного подъе
ма, котельные, компрес
сорные, вентиляторные, 
склады, механические м ас
терские, помещения. В к а 
честве примера о д н о эт а ж 
ного здания на рис. 1.1 
приведено проектное ре
шение надшахтного з д а 
ния главного наклонного 
ствола шахты «Никулин
ская»  №  1. М ногоэтажные 
горнотехнические здания  
предназначены для  произ
водств с вертикальным 
технологическим процес
сом либо для администра- 
тивно-бытовых ком бина
тов. Таковы, например, 
обогатительные фабрики, 
башенные копры, бункера. 
В качестве примера много
этаж н ого  здания на рис.
1.2 приведено конструк
тивное решение башенного 
копра с железобетонными 
несущими стенами.

В зави си м ости  от характера территории производственные 
здания  могут бы ть  сплошной и павильонной застройки (рис. 1.3).



- - 6 --------------------- 1

д а
У С

1 А 1

1--------------------- й -

, С | ^ 1

1 П  Г* 1 1 П  П  1 » П  П  1

! Т с

1 п  п  г

-(1--------- 11--------- 1

1

\--------- 1

Ч'
I----------0

- ( > -= — 11--------- 1) 11-------- 11----------1

1М\ЫЧКММ>1Л7И71

мооо
54000
60000

Рис. 1.3. О сновные виды кон структи вн ы х  реш ений о д н о э т а ж н ы х  п р о и зводствен 
ных зданий

З д ан и я  с п л о ш н о й  застройки (рис. 1.3, а, б, в ) отличаю т
ся значительными разм ерам и . Они проектирую тся  либо бесфо- 
нарными с искусственным освещением и принудительной  венти
ляцией, либо с устройством световых и а эр а ц и о н н ы х  фонарей, 
обеспечивающих естественное освещение и проветривани е .

З дания  п а в и л ь о н н о й  застройки (рис. 1.3, г)  имеют 
ограниченное число пролетов или один пролет с целью  обеспечить 
естественное освещение и аэрац и ю  через б о ко вы е  проемы и ф о н а
ри. З д ан и я  этого типа н аходят  применение при строительстве 
главных корпусов обогатительны х фабрик.

По расположению внут ренних опор  о д н о э т а ж н ы е  промы ш лен
ные здания подразделяю т на три типа: пролетны е , зальны е и 
ячейковые.

П р о л е т н ы й  тип (рис. 1.3, а) х а р актер и зу ется  преобла
данием пролета над ш агом  колонн.

Д л я  зданий з а л ь н о г о  типа (рис. 1.3, б)  х а р а к т е р н ы  боль
шие пролеты, требую щ ие специальных н есу щ и х  конструкций 
кровли с пролетом от 36 до 100 м. З д ан и я  т а к о г о  ти п а  применяют 
в случаях, когда необходимо иметь зн ачи тельн ы е  производствен
ные площади без внутренних опор. З д а н и я  за л ь н о го  типа не



являю тся  м ассовы м и , и поэтому их архитектурно-планировочные 
и кон структи вны е решения ж естко  не регламентируются.

З д а н и я  я ч е й к о в о г о  типа (рис. 1.3, в) имеют обычно 
квад ратн ую  сетку  колонн. Такие зд а н и я  легко допускаю т изме
нения ' в н а п р ав л е н и я х  производственных потоков. Поэтому их 
часто н а з ы в а ю т  т а к ж е  гибким или универсальным типом.

П рои зводствен н ы е  здания  классиф ицирую тся т а к ж е  по ко н 
структивным п ризн акам .  В этом отношении они подразделяю тся 
на карк асн ы е , бескаркасны е и с неполным каркасом.

В к а р к а с н ы х  зданиях  все вертикальные и горизонталь
ные н агрузки  воспринимают элем енты  каркаса, а стены (сам оне
сущие или навесны е) выполняют только  роль ограж дения . К а р 
к асн ая  ко н стр у к ти вн ая  схема обеспечивает редкую сетку колонн, 
свободную п лан и ровку  помещений, полную унификацию сборных 
конструкций и экономичное реш ение одно- и многоэтажных з д а 
ний.

К а р к а с  о д н о этаж н ы х  зданий  состоит из поперечных рам с 
защ ем л ен н ы м и  в ф ундам ентах  колоннами и опертыми на них 
конструкциям и  покрытия, чем достигается  независимая уни ф и ка
ция колонн, ф ерм  и кровельных балок . В многоэтажных к а р к а с 
ных з д а н и я х  применяют рам но-связевую  систему, при которой 
поперечная ж есткость  обеспечивается  рамами с жесткими у з л а 
ми, а п р о д о л ь н а я  — связями и лестничными клетками.

Б е с к а р к а с н ы е  зд ан и я  применяют редко — при неболь
ших п р о л етах  и высотах. В месте опирания стропильных кон
струкций н есущ и е  стены усиливаю т, как правило, пилястрами.

З д а н и я ,  им ею щ ие два  и более пролетов, иногда проектируют
ся с н е п о л н ы м  к а р к а с о м ,  при котором наруж ны е ряды 
колонн отсутствую т и заменены  несущими стенами (например, 
зд ан и я  А Б К  на ряде  ш ахт) .

На рис. 1.4 представлена о б щ а я  конструктивная структура 
ячейки в к а р к а с н о м  здании и его основные конструктивные эл е
менты: ф ун д ам ен ты , колонны, б ал к и  различного назначения, 
фермы, плиты  покрытия, стеновые панели ограж дения  и т. д.

П о ф у н к ц и о н а л ь н о м у  н а з н а ч е н и ю  здания  и сооруж ения на 
поверхности горных предприятий подразделяю тся на: производ
ственные, вспомогательны е, энергетические, транспортные, сани
тарно-технические .

По капитальности  промыш ленные здания  делятся  на три 
класса  в зави си м ости  от их н азн ачен и я  и значимости. Д л я  к а ж 
дого к л а с с а  у стан авли ваю тся  соответствующие эксплуатац ион
ные тр е б о в а н и я ,  определяемые разм ер ам и  помещений, техничес
кой оснащ ен н остью , удобством м о н т а ж а  технологического обору
д ован и я  и т. п., а т а к ж е  тр еб о в ан и я  по долговечности и огне
стойкости основн ы х конструктивных элементов здания. К I к л а с 
су о тн осятся  з д а н и я  и сооруж ени я , к которым предъявляю тся  
м акси м ал ьн ы е  требования. К ласс  здан и я  назначается  организа- 
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Рис. 1.4. К он структи вн ая  структура яч ей ки  о д н о эта ж н о го  кар к асн о го  з д а н и я  п р о 
летного ти п а и основны е строительны е конструкции :
Ш — шаг колонн; Т .Ш  — температу рн ый шов; Н и Н 2 —  высоты  прол ето в , L, ,  ¿ ¡ ,  ¿ з  — в е л и ч и н ы  про- 
летов ; / ,  2 — продольны е  и поперечные р а зб и в о ч н ы е  оси; 3 — колонны зд а н и я ;  4, 5  —  с т р о п и л ь н ы е  
фермы и балки ;  6 , 7  — подстропильные фермы и б а л к и ;  8  — свето аэ рационны й ф о н а р ь ;  9  — п о д к р а н о 
вые балки ; 1 0 —  с тал ьн о й  профилиро ванный н а с т ил  д л я  кровли;  / / — ж ел е зо б е т о н н ы е  п л и т ы  п о к р ы 
тия; 12 —  ф ун дам ен ты ;  ¡3  — фундаментные б а л к и ;  1 4 — стенов ые  панели о г р а ж д е н и я ;  ¡ 5 — ко л о н н ы  
то рц евог о  ф а х в е р к а ;  16 — окна; 1 7 — ворота ;  ¡ 8 — м о ст о во й  кран; 1 9 — подвесной  кран ;  2 0 — в с т а в к а

цией, вы даю щ ей задание на проектирование. З д а н и я  и с о о р у ж е 
ния основного производственного назн ачени я  на п оверхн ости  
горных предприятий, как правило, имеют II класс кап и тал ь н о сти .

По долговечности , которая  характери зуется  сроком с л у ж б ы  
основных строительных конструкций, промышленные з д а н и я  п о д 
р азделяю тся  на три степени: со сроком служ бы  не менее 100 л е т  — 
I степень; со сроком служ бы  не менее 50 и 20 лет  — с о о т в е т 
ственно II и III степени.

и



Т а б л и ц а  1.1

Кл а с с  к а п и  С т е п е н ь  д о л г о  Степень огн есто йкости
та льности в ечн ости

I Н е н и ж е  1 Не ниж е II
н Н е н и ж е  II Не ниж е III
in Н е н и ж е  III Не норм ируется

П о огнестойкости, к о т о р а я  характеризуется  степенью возго
р аем о сти  и пределом огнестойкости строительных м атериалов и 
конструкций, промыш ленные здания  п одразделяю тся  на пять 
степеней. При этом все строительные материалы  и конструкции 
д е л я т  на три группы возгораемости — н е с г о р а е м ы е ,  
т р у д н о с г о р а е м ы е  и с г о р а е м ы е ,  а под пределом 
огнестойкости понимают врем я  в часах до потери устойчивости 
или несущей способности данны м и конструкциями.

Группы возгораемости и минимальные пределы огнестойкости 
основны х строительных конструкций промышленных зданий уста
новлены  нормами [2]. Так , д л я  зданий I и II степени огнестой
кости  основные несущие конструкции долж ны  быть несгораемы
ми, предел их огнестойкости д о лж ен  быть не менее 2,5 и 2 ч соот
ветственно, а предел огнестойкости плит перекрытий — 1 и 0,75 ч. 
К  V степени огнестойкости относятся  здания из сгораемых м ате
ри ал о в .

Д л я  зданий того или иного класса  капитальности установлены 
соответствую щ ие им степени огнестойкости и долговечности 
(таб л .  1.1).

Выбор основных строительны х параметров зд ан и я ,  т. е. его 
основных размеров (ш ирин ы  пролетов, ш ага  колонн, высоты 
пом ещ ений и этаж н о сти ) ,  определяется в соответствии с требо
в а н и ям и  единой модульной системы и согласно унифицирован
ным габаритным схемам. Выбор ширины пролетов и ш ага  колонн 
о д н о этаж н о го  промыш ленного здания  определяется расстановкой 
оборудован и я ,  р азм ерам и  изготовляемой продукции и технико
экономическими расчетам и, в частности, возм ож ностью  изготов
л е н и я  стропильных б ал о к  или ферм принятой длины в районе 
строительства .

Высота одноэтаж ного  зд ан и я ,  т. е. расстояние от уровня чис
того  пола до низа несущ их конструкций покрытия, зависит от 
технологических, санитарно-гигиенических и экономических тре 
бован ий . П редвари тельное  определение высоты пролета произ
вод и тся  в результате  сум м и рован и я  следующих величин (рис. 1.5): 
Н\ — высоты наибольш его  технологического оборудования; Нч — 
р ас с то я н и я  от верха о борудован и я  до низа перемещ аемого  груза 
( ^ 0,5 м); Нз — высоты перемещ аемого  в транспортном полож е
нии груза ;  / д — расстоян и я  от верха до центра крю ка (^ 1  м); 
12



Рис. 1.5. С хем а к п редварительном у оп ределен и ю  вы соты  о д н о 
этаж н о го  производственного зд а н и я

/г5 — расстояния  от центра крю ка до  головки рельса (0,5— 4,8 м 
в зависимости от грузоподъемности к р а н а ) ; Лб — высоты к р а н а  
(0,5 5,9 м ) ;  /17 просвет м еж ду  верхом  кр ан а  и низом н е с у щ и х  
конструкций покрытия ( > 0,1 м ) .

Длину цеха определяют делением общ ей площ ади цеха, п о д 
считанной с учетом мощности п редприятия , на принятую ш и р и н у  
пролетов. Н аметив основные строительн ы е параметры  з д а н и й ,  
выбирают применительно к ним га б а р и тн ы е  схемы или у н и ф и ц и 
рованные типовые секции.

1.2. СПЕЦИФИКА СТРОИТЕЛЬНОГО ПРОЕКТИРОВАНИЯ  
С УЧЕТОМ ЭКОЛОГИЧЕСКИХ ОСОБЕННОСТЕЙ ГОРНОГО 
ПРОИЗВОДСТВА И ПОДЗЕМНОГО СТРОИТЕЛЬСТВА

Перед горнодобывающей пром ы ш ленностью  стоят за д а ч и  б о 
лее комплексного освоения м есторож дений полезных и ско п аем ы х , 
не допуская  их потерь при добыче и переработке , а т а к ж е  с о в е р 
шенствования технологических процессов  и т р а н с п о р т н ы х  
средств с целью сокращ ения вы бросов  вредных веществ в о к р у 
ж аю щ ую  среду. Претворение в ж и з н ь  этих важ н ы х  за д ач  н а х о 



д и т  отраж ение при проектировании современных горных пред
приятий.

Экологические з а д а ч и  и вопросы, связанны е с охраной окру
ж а ю щ е й  среды, при проектировании реш аю тся  в генеральном 
п л ан е  промыш ленного предприятия, для  которого необходимо 
соблю дать  требован и я  максимальной компактности.

И сходя из этого требовани я , расстояния м еж ду  зданиями 
принимаю т м иним ально  возмож ными с точки зрения  технологи
ческих, транспортных и других условий, однако  не менее тех, 
которые у с тан ав л и в аю тся  в соответствии с противопожарными и 
санитарно-гигиеническим и требованиями. О риентировка зданий 
относительно стран  св е та  и направления господствую щих ветров 
д о л ж н а  обеспечивать наилучш ее освещение и проветривание, 
д о лж н ы  быть учтены условия  задымления от соседних сооруж е
ний. С этой точки зр е н и я  нельзя  располагать  с наветренной сто
роны зданий устан овки  с производственными процессами, выде
ляю щ им и в атм осф еру  газ ,  дым, пыль, а т а к ж е  взрыво- и п о ж а
роопасные объекты. Р ассто я н и е  от открытых складов  пылящих 
м атери алов  до производственны х и бытовых зданий  долж но быть 
не менее 50 и 25 м соответственно.

Кроме того, д л я  предприятий с технологическими процессами, 
являю щ и м ися  источникам и производственных вредностей, норма
ми устан авли ваю тся  м иним альны е расстояния от предприятия до 
ж илой застройки — т а к  назы ваемы е санитарно-защ итны е зоны, 
которые в зависимости  от санитарной классификации предприятия 
колеблю тся от 100 до  500 м. В соответствии с этой классиф ика
цией угольные ш ахты  п ри н адл еж ат  к классу И (зона размером 
500 м),  ж елезорудн ы е  ш ахты  — к классу IV (зона размером 
100 м ) ,  обогатительны е ф абрики  — к классу III (зона размером 
300 м).  Разры вы  м е ж д у  зданиям и, освещ аемыми оконными про
емами, долж ны  п ри н и м аться  не менее наибольш ей из высот про
тивостоящ их зданий . Р а зр ы в ы  между открытыми технологичес
кими установками и зд ан и я м и  не нормируются и принимаются
по технологическим условиям .

П ротивопож арны е расстояни я  между зданиям и  и сооружения
ми зави сят  от их степени огнестойкости и класса  производства 
по пож арной опасности . Так, для  производства категории Г  и Д  
расстояние м еж ду  з д а н и я м и  I и II степени огнестойкости не 
нормируется, во всех остальн ы х  случаях оно колеблется от 9 до 
18 м.

Наименьш ие р а ссто ян и я  от зданий до открытых наземных 
расходных складов  у гл я ,  торф а, лесом атериалов  и легковоспла
меняю щ ихся или горю чих жидкостей колеблю тся от 6 до 36 м, 
до  наземных р е зе р в у а р о в  горючих жидкостей — 8 15 м, до г а з 
гольдеров — 21 — 30 м.

Д л я  электрических сетей напряжением до 1 кВ устан авли 
ваю тся  охранные зоны , в пределах которых зап рещ ается  осу



щ ествлять земляные, строительные или м онтаж ны е р а б о ты  без  
ведома соответствующих о р ганизац ий . М ин и м альн ая  вы сота  п о д 
вески неограж денны х оголенных токоведущ и х  частей в ш а х т н ы х  
электроподстанциях долж на с о с та в л я т ь  не менее 2,5 м п р и  н а 
пряж ениях 1 — 10 кВ и 2J 5 м Пр И н а п р яж е н и я х  10— 35 кВ.

Д л я  защ и ты  зданий от у в л а ж н е н и я  или обледенения у с т а н а в -  
ливаю тся наименьшие расстояни я  д о  водоохладителей р а з л и ч 
ного типа брызгальных бассейнов, баш енны х и вен ти ляторн ы х  
градирен (15— 42 м).  F

З д ан и я  шахтных вентиляционных установок долж ны  р а с п о 
л агаться  в чистой зоне, возле устья  герметически зак р ы ты х  в е н 
тиляционных стволов. С вязь  вентиляционны х установок со с т в о 
лом д о лж н а  осуществляться, как  прави ло , при помощи п о д з е м 
ных вентиляционных каналов, загл у бл ен н ы х  на 2__3 м.

Ш ахтны е отвалы  породы следует р асп о л агать  в черной з о н е  
М инимальное расстояние границы о т в а л а  до  поселков д о л ж н о  
составлять 700 м, до автомобильны х дорог  — 60 м, до л и н и и  
электропередач в зависимости от н а п р я ж е н и я — 100— 300 м д о  
вентиляционного ствола — 80 м и т. д.

Проектирование мероприятий по создан ию  наилучш их у с л о 
вий труда осуществляю т в соответствии с нормами естественного  
и искусственного освещения и вентиляции  [3] ,  т. е. н орм ам и  ми- 
нимальнои кратности воздухообмена в помещении в за в и с и м о с т и  
от производственных тепло- и влаговы делений  и наличия в р е д 
ных веществ в воздухе рабочей зоны  [3]. Так, в п ом ещ ен и ях  с 
постоянным пребыванием людей и без  производственных в ы д е 
лении м ин им альная  кратность воздухообм ена  в час р авна  т р е м  
высота производственных помещений от потолка по с а н и т а р н ы м  
нормам ^должна быть не менее 3,2 м, а до низа несущих к о н 
струкции не менее 2,6 м; объем производственного  п ом ещ ения  на  
каж дого  работаю щ его  долж ен с о с та в л я т ь  не менее 15 м3 а  п л о 
щ адь поперечного сечения не менее 4,5 м2.

Нормирую тся такж е  отопление, предельно допустимые к о н 
центрации вредных веществ, шум, у л ьтр азв у к ,  вибрации, р а з л и ч 
ные излучения и другие вредные ф акто р ы . Наконец, н о р м и р у ется  
проектирование различных вспом огательн ы х зданий и с о о р у ж е 
нии, вклю чая бытовые помещения и устройства  (т. е. г а р д е р о б 
ные, умывальные, душевые, туалеты , помещ ения для с у ш к и  
обеспыливания рабоч'ей одеж ды и т. п .) ,  помещ ения о б щ е с т в е н 
ного питания и здравоохранения, культурного  о б сл у ж и в а н и я  и 
просвещения, а так ж е  помещения адм инистративного  н а з н а ч е 
ния и общественных организаций.

Безопасность труда реглам ен ти руется  проти воп ож арн ы м и  и 
санитарными нормами строительного проектирования. Т ак , н а  
случаи возникновения п ож ара  д о л ж н а  быть обеспечена в о з м о ж 
ность безопасной эвакуации н а х о д я щ и х ся  в здании людей и ц е н 
ностей. Число эвакуационных вы ходов  д о л ж н о  быть не м е н е е



двух, при этом устанавливаю тся максимально допустимые рас
стояния от наиболее удаленного рабочего места до выхода, пре
дельная ширина проходов, коридоров, дверей, лестничных клеток 
и т. п. Технологическое оборудование, создаю щ ее вибрацию на 
рабочих местах, долж но быть изолировано, а температура нагре
тых поверхностей оборудования не должна превышать 45°С.

1.3. УНИФИКАЦИЯ ПАРАМЕТРОВ ЗДАНИЙ, СООРУЖЕНИЙ 
И ИХ КОНСТРУКТИВНЫХ ЭЛЕМЕНТОВ

Д л я  повыш ения у ровн я  индустриализации строительного 
производства  и д етал ей  осущ ествляется  типи зация  и унификация 
зданий , сооружений и их конструктивных элементов. Строитель
ство  на широкой ин дустриальной базе возм ож н о лиш ь в том 
случае, когда зд а н и я  и сооруж ени я  однотипны, а их конструктив
ные элементы ун и ф и ц и рован ы  и имеют ограниченное число типо
разм еров . „

Ц елью  унификации я в л яется  создание такой  объемно-плани
ровочной структуры зд ан и й , которая обеспечивала бы во зм о ж 
ность рентабельного заво д ск о го  производства строительных кон
струкций и изделий при полносборном строительстве, т. е. воз
м ож н ость  возведения зд ан и й  индустриальными методами. Унифи
к а ц и я  заклю чается  в приведении к единообразию основных стро
ительных парам етров  здан и й  (пролетов, ш ага  колонн, высоты 
и д р .) ,  что, в свою очередь, приводит к резкому сокращению 
числа типоразм еров  строительных конструкций (колонн, балок, 
плит, стеновых панелей  и т. п.) и номенклатуры изделий за в о д 
ского изготовления.

Основными принципам и унификации в промышленном строи
тельстве  являю тся:

установление ограниченного  числа габари тн ы х схем здании 
массового строительства , т. е. уменьшение числа типов промыш
ленных зданий и сооруж ений;

р азработк а  ун и версальн ы х  объемно-планировочных решении, 
удовлетворяю щ их технологическим требованиям  однородных 
производств;

сокращ ение числа ти поразм еров  сборных конструкции и дета 
лей  для  повыш ения их серийности (возможности массового их 
изготовления) и тем сам ы м  снижения стоимости,

рациональное расчленен ие  конструкций на отдельные м он таж 
ные единицы с последую щ ей  их стыковкой на монтаже;

создание лучш их условий для  использования прогрессивных
технических решений.

Унификация п о зво л яет  строить здания различного  назн аче
ния из одних и тех ж е  элементов. Обеспечение взаим озам ен яе
мости строительных элем ентов  производственных зданий во зм о ж 
но только при наличии координации разм еров  элементов с габа-
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ритами здания . Д л я  этого в строительном  проектировании у с т а 
новлена единая  модульная система координации р а з м е р о в  
(Е М С К ),  в основу которой полож ен принцип кратности всех  
размеров некоторой общей величине — модулю. Д л я  всех в е р 
тикальных и горизонтальных измерений основным модулем я в л я 
ется М (100 м м ).  В промышленном строительстве  наиболее р а с 
пространены следующие производные укрупненные м одули , 
кратные основному: 6М (600 м м ), 12М (1200 м м ), 15М (1500 мм) 
ЗОМ (3000 мм) и 60М (6000 мм).

Кратными модулями могут быть не то ль ко  основные п а р а м е т 
ры зданий, но и размеры балок, плит, проемы  окон, дверей, во р о т  
И т. д.

При назначении размеров объемно-планировочны х и к о н 
структивных элементов речь идет о ном инальны х размерах , т. е.
о расстоянии в осях. В отличие от ном и нальны х, конструктивны е 
размеры модулю не кратны и отли чаю тся  от номинальных на 
размер швов, стыков и зазоров  (рис. 1.6 ).

В соответствии с унифицированными габаритным и сх ем ам и  
ширину пролетов одноэтажных зданий н а зн а ч а ю т  кратной у к р у п 
ненному модулю 60М  и принимают р ав н о й  12, 18, 24, 30 м при 
отсутствии мостовых кранов и 12, 18, 24, 3 0 ,3 6  м при нали ч и и  
электрических мостовых кранов. В з д а н и я х  с ручными мостовыми 
кранами ширину пролета принимают р авн о й  9, 12 и 18 м. П р и  
этом ш аг колонн назн ачается  6— 12 м.

Высоты одноэтаж ны х каркасны х зд ан и й  от отметки чистого  
пола до низа несущих конструкций на опоре назн ачаю т  кр атн ы м и  
укрупненным модулям: 6М — при вы со тах  до 6 м; 12М —  при 
высотах более 6 м.

Унифицированные габариты схемы (т. е. рекомендуемые с о ч е 
тания унифицированных строительных п ар ам етр о в )  о д н оэтаж н ы х  
каркасных зданий межотраслевого прим енения приведены н а  
рис. 1.7.

Ш ирину пролетов многоэтажных з д а н и й  в диапазоне  6— 12 м 
назначаю т кратной укрупненному модулю  ЗОМ и далее  кратн ой  
укрупненному модулю 60М, а разм еры  ш аго в  колонн — к р а т н ы 
ми укрупненному модулю 60М (6 м м ) .  Высоту этаж ей  (от п о л а  
до пола) н азн ачаю т кратной укрупненному модулю 6М при в ы 
сотах до 4,8 м и кратной укрупненному модулю  12М при вы сотах  
более 4,8 м; высота этаж ей  вспомогательны х зданий при ним ается
3,3 м.

М аксимальное число этаж ей  при п р о л етах  6 м равно ш ести, 
а при пролетах 9 и 12 м — пяти. Д л я  зд ан и й  шириной 12 и 18 м 
возможно применение укрупненной сетки колонн в верхних э т а 
ж а х  с применением подъемно-транспортного оборудования. В ы 
сота этих этаж ей  в этом случае при н и м ается  равной 7,2— 10,8 м 
с шагом 1,2 м.

Р азраб отк а  унифицированных габ ар и тн ы х  схем зданий, при-
17
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веденных выше, позволила успешно о с у щ е с тв л я ть  типи зацию  
крупных производственных зданий м ассового  строительства, при 
котором возм ож н о многократное применение одних и тех ж е  
проектных решений и строительных конструкций.

Установленный перечень строительных объектов  поверхности, 
подлеж ащ их унификации, включает: блоки  главного  и в сп о м о га 
тельного ствола д л я  ш ахт мощностью 1,5— 6 млн. т / г о д  с одно- и 
многоканатными подъемными маш инам и, погрузочные бун кера ,  
склады угля закры того  и открытого типов, склады  крепежных и 
вспомогательных м атериалов , котельные, адм и нистративно-бы то- 
вые комбинаты.

Д о  разработки  типовых решений был определен перечень у ж е  
реализованных проектов, рекомендуемых к повторному п ри м ен е
нию. В этот перечень вошли блоки стволов  таких  ш ахт к а к  
« Ж д ан о в ская -К ап и тал ьн ая»  (Д о н г и п р о ш а х т ) , здан и я  п оверхн о
сти ш ахт-новостроек «Н икулинская» , « Б ел ьк о в ск ая»  и дру ги х  
Подмосковного угольного бассейна (Г и п р о ш а х т ) ,  типовые о т к р ы 
тые угольные склады  емкостью 50 и 20 тыс. т (У к р Н И И п р о е к т ) , 
типовые пункты погрузки угля производительностью  2 и 4 тыс. т / ч  
(У крН И И проект) ,  калориф ерная  в блоке с нагнетательной в е н 
тиляционной установкой ш ахты « Р а с п а д с к а я »  (С ибгипрош ахт)  
и др.

Д л я  клетевых подъемных установок реком ендуется  при ним ать  
два  типоразм ера  унифицированных б аш ен н ы х  копров (три п р о 
лета, три ш ага  несущих стен, возводимы х в скользящ ей о п а л у б 
ке) размером в плане: 18 X  18 м д ля  двух одноклетевых с п р о т и 
вовесами подъемов с многоканатными м аш и н ам и  типа МК.-3; 
1 8 X 2 1  м двух одноклетевых с противовесам и подъемов или д л я  
одного двухклетевого подъема с противовесам и  с м аш и н ам и  
М К - 4 Х 4 .  Д л я  скиповых подъемных у стан о во к  ш ахт пр о и зво ди 
тельностью 1,2— 2,4 млн. т / г о д  принимаю т единый тип б аш ен н ы х  
копров размером в плане 2 1 X 2 4  м.

Высоты этаж ей  башенных копров н а з н а ч а ю т  в соответствии с 
общесоюзной унификацией, как  правило, кратны м и укрупненно
му модулю 6М: например, 3,6 м д л я  секций технологического  
комплекса; 7,2 м д ля  первого э т а ж а  и э т а ж е й ,  расп олож ен н ы х  
выше технологического комплекса; 8,4 м д л я  этаж ей , на которы х 
расположены подъемные машины.

Д л я  блоков вспомогательных стволов, в состав  которых д о л ж 
ны вклю чаться помещ ения всех вспом огательны х служ б и р а с 
ходные склады всех основных м атери алов ,  рекомендуется п р и н и 
мать пролеты 18 и 24 м с высотой п ом ещ ения  до низа ферм 8,4 м.

Погрузочные бункеры рекомендуются трех  основных типов:
силосного типа диаметром 18 м и вместимостью ячей ки  

3,2 тыс. т с погрузкой ленточными кон вейерам и  п рои зводи тель
ностью по 1000 т / ч  (для  рядовых углей ш ахт  мощностью до
2,4 млн. т / г о д ) ;



силосного ти п а  диаметром  18 м, с вместимостью ячейки
5 тыс. т, с п огрузкой  высокопроизводительными погрузочными 
устройствами т и п а  П -М 4 производительностью 4000 т / ч  (для 
рядовых углей ш ах т  большей мощ ности);

специальной конструкции с ограниченной высотой ячеек и 
производительностью  до 1000 т / ч  (для  антрацитов  и других уг
лей, требую щ их предохранения от измельчения).

Унификация и типи зация  проектных решений зданий и соору
жений горных предприятий н ап равлена  на проведение единой 
технической политики в проектировании и строительстве с целью 
технического перевооруж ен и я  и дальн ейш его  развития горнодо
бываю щ ей промы ш ленности  С С С Р  на б азе  новейших достижений 
науки, техники и технологии.

Упрощение проектны х решений узлов и сопряжений, со кр ащ е
ние числа т и п о р азм ер о в  сборных элементов в значительной сте
пени зави сят  от п р и вязки  колонн, стен, ферм и других конструк
тивных элем ентов  к модульным разбивочным осям. П ривязка  
определяется расстояни ем  от модульной разбивочной оси до г р а 
ни или геометрической оси конструктивного элемента.

Разм еры  п р и вязк и  назн ачаю тся  так, чтобы исключить или 
свести к минимуму применение доборных элементов по закрытию 
промежутков м е ж д у  элементами заводского  изготовления.

Д л я  этого при установлении разм еров  привязки колонн к р ай 
них рядов к продольны м  разбивочным осям одноэтаж ных зданий 
применяют т а к  н азы ваем ую  нулевую привязку, при которой внут
ренняя грань продольной стены и н а р у ж н а я  грань колонны сов
падаю т с продольной разбивочной осью (рис. 1.8, а) .  Н улевая  
привязка  при ним ается  в каркасны х здан и ях  без мостовых кранов 
при шаге колонн 6 и 12 м, а т а к ж е  в зданиях , оборудованных 
мостовыми к р ан ам и  грузоподъемностью до 20 т, при шаге колонн
6 м и высоте не более  14,4 м. Д л я  торцевых стен одноэтажных 
зданий т а к ж е  при м ен яю т нулевую привязку. При грузоподъем
ности мостовых к р ан о в  30 т и более или ш аге  колонн 12 м в к р а 
новых пролетах н а р у ж н а я  грань колонны см ещ ается  наруж у на 
250 мм от продольной разбивочной оси (рис. 1.8, б ) .  Поперечные 
разбивочные оси совп адаю т  с осями во всех случаях, кроме то р 
цов здания  и тем п ературн ы х швов. Колонны средних рядов в 
зданиях  с разли чн ы м и  конструктивными решениями расп о л ага 
ются так, чтобы оси сечения нижней части колонны совпадали с 
разбивочными осям и  зданий (осевая  п р и в язк а ) .  В торцах зданий 
и в местах р асп о л о ж ен и я  поперечных температурных швов, кото
рые осущ ествляю тся, как  правило, на двух колоннах, колонны 
сдвигаю тся на 500  мм в сторону от внутренней грани торцовой 
стены и оси ш ва ,  совм ещ аем ого  с поперечной разбивочной осью 
(рис. 1.8, в ) .

Продольные ш вы  м еж ду  параллельны ми пролетами и швы в 
перепадах высот п арал л ель н ы х  пролетов (рис. 1.9, о ) ,  выполняе- 
20
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Рис. 1.8. С хем а п ри вязки  н аруж н ы х стен и колонн о д н о эт а ж н ы х  зданий к р а з-  
бивочным осям:
/  — продо льн ая  р а зб и в о ч н а я  ось; 2 — поперечная  р а зб и в о ч н а я  ос ь ;  3  — ф а х в е р к о в а я  колонна

мые на двух колоннах, осуществляю тся со  вставкам и м еж ду  
модульными разбивочными осями. Р азм ер ы  в ставо к  применяются 
500 мм при нулевой привязке колонн к собственным продольным 
осям и 1000 мм (рис. 1.9, б)  при ненулевой привязке. В местах 
примыкания взаимно перпендикулярных п ролетов  (рис. 1.9, в)  
швы так ж е  осущ ествляю тся со вставкам и  м еж ду  продольной



в

осью поперечного пролета  и поперечной осью продольного проле
та. Р азм еры  в став о к  назначаю тся  аналогично (рис. 1.9, г, д ) .

П ривязки  осей крановых рельсов к продольным разбивочным 
осям приним аю тся  в зависимости От типа и грузоподъемности 
мостовых кран ов .  При электрических мостовых кранах грузо
подъемностью до  50 т включительно эта привязка  принята 750 мм 
(рис. 1.10, а ) ,  а  при кран ах  грузоподъемностью более 5 0 т  — 
22



Рис. 1.9. П р и вя зк а  конструктивны х элем ентов в м естах  п е р е п а д а  высот и п р о 
дольны х тем пературны х ш вов:
I — продо льн ая  р а зб и в о чн а я  ось; 2 —  п о п е р еч н ая  р а зб и в о чн а я  ось

Рис. 1.10. С хем а привязки  осей  крановы х рельсов  к разб и вочн ы м  осям  ( L K 
пролет моста кран а)
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Рис. 1.11. С х ем а  п р и в я зк и  несущ их блочны х и кирпичны х стен к разбивочны м
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Рис. 1.12. С х е м а  п р и в я зк и  колонн м н о го этаж н ы х  зд ан и й  к разбивочны м  осям: 
/ ,  2 — пр о д о л ьн ая  и п о п е р е ч н а я  оси соотв етс тв енно



1000 мм и более (кратно 250 мм) при необходимости устройства 
проходов вдоль крановых путей (рис. 1. 10, б ) .

П ривязку  несущих стен к продольным р азб и в о ч н ы м  осям з д а 
ния осуществляют, соблю дая  следующие п р а в и л а .

При опирании плит п окры ти я  на стены их внутренн ие  поверх
ности смещ аю тся от разбивочн ой  оси на 150 мм — д ля  стен из 
блоков и на 130мм — д л я  стен из кирпича (рис. 1.11, а ) .

При опирании стропильных балок, ферм или прогонов на сте
ны их внутренние поверхности смещ аю тся на 100 мм, если пре
дусмотрены пилястры не менее 130 мм (рис. 1.11, б)  или на 
200 мм, если пилястры д л я  обеспечения устойчивости не требую т
ся (рис. 1.11, в ) .

В отдельно стоящих м ногоэтаж н ы х зд ан и ях  с перекрытиями 
балочного типа привязка колонн к крайним продольны м  р а зб и 
вочным осям, как правило, нулевая  (рис. 1. 12, а ) ,  к средним 
осям — осевая. В торцах зданий  оси колонн сдви гаю тся  на 
500 мм. Поперечные температурны е швы вы п олн яю тся  на парных 
колоннах со вставкой (рис. 1.12, б)  1000 мм или без нее (рис. 1.12, в) 
в зависимости от конструктивных решений перекрытий.

Разм ер  вставки м еж ду параллельны ми разб и во чн ы м и  осями 
одно- и многоэтажных зданий , пристраиваем ы х друг  к другу, 
назн ачаю т таким образом, чтобы в местах п ри м ы кан и я  стен 
могли быть установлены типовы е стеновые панели .

В зданиях с безбалочными перекрытиями геометрические оси 
колонн совмещают с разбивочны м и осями.

1.4. ОСНОВНЫЕ НОРМАТИВНЫЕ ПОЛОЖЕНИЯ ПО РАСЧЕТУ  
СТРОИТЕЛЬНЫХ КОНСТРУКЦИЙ

Основным этапом проектирования строительных конс/рукций 
является  их расчет, который вклю чает определение  внутренних 
усилий от нагрузок и силовых воздействий и п одбор  сечений по 
известным внутренним усилиям . В случае типового  проекти рова
ния подбор сечений сводится  к выбору типовых конструкций по 
существующим номенклатурам.

Проектирование строительных конструкций осущ ествляется  
на основании норм проектирования, которые и зл а га ю т с я  в соот
ветствующих Строительных нормах и прави лах  ( С Н и П ) .  В осно
ве норм проектирования л е ж и т  метод расчета  по предельным 
состояниям, который расп ростран яется  на несущ ие строительные 
конструкции из разных м атер и ало в  (бетонные и ж елезобетон ны е, 
каменные и армокаменные, стальные, деревянн ы е и т. д .)  и на 
основания всех видов зданий и сооружений.

П редельны е состояния — это такие  состояния , при которых 
конструкция, основание, зд ан и е  или сооруж ение в целом переста 
ют удовлетворять задан ны м  эксплуатационным тр ебо в ан и ям  или 
требованиям  при их возведении.



Н аступ лен и е  предельных состояний может быть заф и кси ро
вано по р азли ч н ы м  причинам. В зависимости от этих причин в 
д ей ствую щ и х  нормах р ассм атр и ваю тся  две группы предельных 
состояний.

П е р в а я  г р у п п а  включает предельны е состояния, наступающие 
в р е зу л ь т ат е  потери несущей способности (хрупкое, вязкое, у ста
лостное или иное разруш ение при силовом воздействии и с уче
том н еблагоп риятн ого  влияния  внешней среды, а т а к ж е  непри
годность к эксплуатац ии  в результате  текучести м атери ала , сдви
гов в соединениях, ползучести или чрезмерного раскры тия  тре 
щин; п о тер я  устойчивости ф орм ы  или положения, качественные 
изменения конфигурации, резонансны е колебания).

Вторая г р у п п а  включает предельные состояния, наступающ ие 
в р езу л ь тате  непригодности к нормальной эксплуатации по тех
нологическим или бытовым условиям  (появление недопустимых 
перем ещ ен ий в виде прогибов, осадок, углов поворота, а так ж е  
недопустимы х колебаний, трещ ин  и т. п .). При расчете по первой 
группе предельны х состояний структура нормативных расчетных 
формул имеет вид

S 2 ( P « i ,  У ц ,  г р , ) < Ф 2  (Я ш , F h  y wi, 1 h i ,  1 /У п ) ,  ( i - i )

по второй  группе предельных состояний

А < / ,  0 -2 )

где Pni — внеш ние нормативные нагрузки; S — внутренние уси
ли я  (и зги баю щ и е  моменты, нормальные, поперечные силы ), как 
функции нагрузок  и силовых воздействий; уц — коэффициенты 
н ад еж н о сти  по нагрузкам; i|>(- — коэффициент сочетаний нагру
зок; Ф — н есу щ ая  способность в виде предельно допустимых 
внутренних усилий как  функций сопротивлений материалов и 
геометрических характеристик сечений; R„i — нормативные со
противления  материалов; Fi — геометрические характеристики 
сечений; y wi —  коэффициенты условий работы; yt —  коэффициен
ты н ад еж н о сти  по м атериалу; у п — коэффициент надеж ности по 
назн ачен и ю  зд ан и я  или сооруж ени я; А — перемещения (прогибы, 
осадки, углы  поворота, колебания , раскрытия трещин и т. п.) как 
функции н агр у зо к  и воздействий, деформационных характеристик 
м атер и ало в  и геометрических характеристик сечений; f  — пре
дельные нормативны е величины перемещений [4 — 12]; 2  — знак
суммы по индексу /.

Р а сч ет  начинается  с определения левых частей неравенства 
(1.1) и (1 .2 ) ,  т. е. внутренних усилий S и перемещений А от з а 
дан ны х н а гр у зо к  и воздействий. К ак правило, это производится 
в такой  последовательности. В соответствии с планировочными и 
конструктивны ми решениями зд а н и я  или сооружения выбирается 
р асч етн ая  схем а  и производится  сбор нагрузки. Затем  методами



строительной механики или с привлечением сп ец и аль н ы х  методов 
теории сооружений определяю тся  внутренние усилия  5  и п ер ем е
щения А. Основные рекомендации по выбору р асчетн ы х  схем, 
сбору нагрузки и определению внутренних усилий и со о тветст 
вующие указан и я  на таб ули рован н ы е  решения р а с с м а т р и в а ю т с я  
в подразделе 1.5.

П равы е  части неравенств (1.1) и (1.2) оп ред ел яю тся  согласн о  
действующим СНиП, где п р и водятся  необходимые расчетны е 
формулы и числовые величины входящ их в них п а р а м е т р о в .

Формулы (1.1) и (1.2) вклю чаю т следую щие основн ы е р а с 
четные параметры: характеристики  строительных м атер и ало в ,  
нагрузки и воздействия, геометрические характер и сти к и  ко н 
струкций, дифференцированны е коэффициенты н ад еж н о сти . Р а с 
смотрим нормативные п о л о ж ен и я  и рекомендации по оп р ед ел е 
нию основных расчетных п арам етров .

Х а р а к т е р и с т и к и  с т р о и т е л ь н ы х  м а т е р и а 
л о в  включают: сопротивления материалов силовы м  в о зд ей 
ствиям, модуль упругости, коэффициенты трения , сцепления, 
характеристики ползучести, у садк и  и т. д., а т а к ж е  прочностные 
и деформационные характеристики  грунтов (угол внутреннего 
трения, удельное сцепление, модуль деф орм ации и д р . ) .

Основными значениями у казан н ы х  х ар актер и сти к  явл яю тся  
их нормативные значения  (напри м ер , нормативное сопротивлени е  
сж атию , нормативный коэф ф иц иент  трения, норм ати вн ы й  модуль 
деф орм ации и т. д .) ,  которые устан авли ваю тся  н о р м ам и  проекти
рования  строительных конструкций и оснований с учетом  с тати 
стической изменчивости характери сти к .  Контроль з а  н о р м ати в н ы 
ми значениями характеристик регламентируется  го су д ар ств ен н ы 
ми стан дартам и  и правилами испытаний.

Нормативные значения определяю тся  в р е зу л ь т ат е  м ассовых 
испытаний строительных м атер и ало в  и грунтов. П о с л е д у ю щ а я  
статистическая  обработка р езультатов  д ает  средн ее  значение  
характеристики , которое усл о вн о  обозначается  Н, и коэф ф иц иент  
ее вариации и, обычно не превы ш аю щ ий 0,2 д л я  строительны х 
материалов. Тогда норм ативное значение х а р актер и сти к и , обо
значенное /?л, находится по ф орм уле
Я„ =  Я ( 1 _ с ш ) ,  (1.3)
где а — коэффициент, за в и с я щ и й  от уровня обеспеченности: а  =  
=  1,96 при уровне 0,95, а  =  2 ,6 при уровне 0,99 и т. д.

Все строительные м атери алы  и тем более грунты неоднород
ны. П оэтому при больших о б ъ ем ах  строительных р а б о т  д а ж е  
высокий уровень обеспеченности нормативных зн ач ен и й  не мож ет 
гарантировать  от случайных отклонений х а р а к т е р и с т и к  при м е
няемых материалов в н еблагоп риятн ую  сторону. С этой целью 
вводятся  коэффициенты надежности по материалу  и грунту 7,- в 
качестве делителя к норм ативны м  значениям. В еличины  к о э ф ф и 



циентов надеж ности  по м а те р и а л у  у ^  1 и нормированы в зав и 
си м ости -от  свойств м атер и ало в  и грунтов.

В кач естве  примера приведем некоторые значения  коэффици
ентов н ад еж н ости  для  ш ироко применяемых строительных м ате
ри алов :

д л я  т я ж е л ы х  бетонов и бетонов на пористых заполнителях  
при с ж а т и и  7, =  у Ьс=  1,3, при растяж ении у , =  у ы =  1,3-=- 1,5 [5];

д л я  ар м ату р ы  ж елезобетон ны х конструкций в зависимости от 
ее к л а с с а  7 , = 7 5= 1 ,0 5 - ^  1,20 [5 ];

д л я  каменной кладки разн ы х  видов при сж атии  коэффициент 
н а д е ж н о с т и  равен 1,45— 1,60, при растяж ении и с р е з е — 1,55 [8];

д л я  грунтов у 1 = у ё =  1,1 — 1,5 в зависимости от их х ар ак те 
ристик  [ 10];

д л я  стальны х конструкций при разных классах  прочности 
стал и  по пределу текучести у 1 =  у т =  1,025-=-1,15 [6] и т. д.

Расчетными зн а чен и ям и  характеристик строительных м ате
р и ал о в  и грунтов (например, расчетное сопротивление р а с т я ж е 
нию, расчетны й угол внутреннего  трения и т. д .)  называю тся 
зн ач ен и я ,  получаемые делением  соответствующих нормативных 
зн ачен и й  на соответствующ ие коэффициенты надеж ности по м а 
териалу . Так , для  расчетных сопротивлений м атериалов  имеем 
соотнош ение
А ? = / ? п/у ;.  (1.4)

Х арактеристики  м атери алов  зависят  такж е  от р я д а  факторов, 
им ею щ и х систематическое влияние, но не о траж аем ы х  в расчетах 
прям ы м  путем. К ним относятся  следующие факторы: темп ера
тура , в л а ж н о с т ь  и агресси вность  окруж аю щ ей среды, длитель
ность и многократная  повторяем ость воздействий, приближ ен
ность расчетны х схем и предпосы лок, перераспределение силовых 
ф а к т о р о в  и деформаций и т. д. Они объединяются общим поня
тием условий  работы м атер и ало в ,  конструкций, оснований и со
о р у ж ен и й  в целом, а в р асчете  учитывается коэффициентами  
у с л о в и й  работы у а.

Ч и слен н ы е  значения коэффициентов условий работы норми
ро в ан ы  на основании экспериментальных и теоретических иссле
д о в ан и й  влияни я  перечисленных факторов. При благоприятном 
влияни и  1, при неблагоприятном  уш< 1 .  В расчет коэфф и
циент условий работы вводится  множителем к расчетным сопро
ти вл ен и ям  материалов или множ ителем  к правой части неравен
ств а  (1 .1 ) .  Например, д ля  ж елезобетонных элементов уда= у м -^ 
- ¡ -у ы 2=  0,45-=- 1,15 для  бетона и у ш =  7^  - = - =  0,2-=- 1 для  а р 
м атурн ой  стали  в зависи мости  от условий эксплуатации кон
струкци и , применяемого м а т е р и а л а  и характера  ее напряж енно- 
д еф о р м и р о в ан н о го  состояния  [5 ] ;  для  металлических конструк
ций у ш =  у с =  0 ,7 Н- 1,1 [6] и т. д. В расчет коэффициент у ш вво
д и т ся  м нож ителем  к расчетны м  сопротивлениям материалов.
28



З д ан и я  и сооружения имеют р азли чн ую  степень о т в е т с т в е н 
ности и капитальности, а следовательно , долж н ы  о б л ад ать  р а з 
личной надеж ностью  проектных реш ений, что у ч и ты вается  в 
расчетах коэффициентами надежности у п по  назначению.  К р о м е  
того, коэффициенты у п учитываю тся при недостаточной и з у ч е н 
ности рабочих и предельных состояний отдельных конструкций и 
оснований. Величины коэффициентов у п нормированы и п р и м е 
няются в качестве  делителя к предельны м значениям н е с у щ е й  
способности, расчетным сопротивлениям , предельным д е ф о р м а 
циям, величинам раскрытия трещин или в качестве м н о ж и т ел я  к 
величинам расчетных нагрузок, усилий или иных воздействий.

Рассмотрим х а р а к т е р и с т и к и  н а г р у з о к  и в о  з-  
д е й с  т в и й .  П од  воздействиями поним аю тся  смещения о п о р ,  
изменения температуры, усадка и д руги е  подобные я в л е н и я ,  
вызываю щ ие реактивные усилия в конструкциях и о сн о в ан и я х .  
Нагрузки и воздействия в зависи м ости  от длительности п р и л о 
жения подразделяю тся  [4] на постоянны е и временные ( д л и 
тельные, кратковременные и о с о б ы е ) .

П о с т о я н н ы е  нагрузки имеют место в течение всего с р о к а  
службы здан и я  или сооружения. К  ним относятся, н ап р и м ер ,  
нагрузки собственного веса конструкций, веса  грунта, л е ж а щ е г о  
на уступах фундамента, горного д ав л е н и я  на крепь п о д зем н ы х  
сооружений, остаточные усилия от предварительн ого  н а п р я ж е н и я  
в конструкциях.

В р е м е н н ы е  длительные н агрузки  и воздействия н а б л ю 
даю тся продолжительное время в период строительства и э к с п л у 
атации зд ан и я  или сооружения. К ним, например, о тн о с я тс я :  
нагрузки от веса стационарного обо р у до ван и я ,  нагрузки в с к л а д 
ских помещениях, книгохранилищах, д авл ен и е  жидких, г а з о о б 
разных и сыпучих продуктов на стены емкостей, воздействия  о т  
неравномерной деформации основани я , не со п р о в о ж д а ю щ и е с я  
коренным изменением структуры грунта , длительные т е м п е р а т у р 
ные воздействия стационарного о б о р у до ван и я  и т. д.

Сюда ж е  относятся и снеговые н агрузки  д ля  I I I— VI с н его в ы х  
районов с введением на их норм ативны е значения  к о э ф ф и ц и е н 
тов 0,3 — д ля  III ,  0,5 — для IV и 0,6 — д л я  V и VI районов.

К р а т к о в р е м е н н ы е  нагрузки  и воздействия н а б л ю 
даю тся непродолжительное время в период строительства  и 
эксплуатации. К ним, например, относятся :  нагрузки от веса л ю 
дей, мебели, временного оборудования, нагрузки  от п о д в и ж н о го  
подъемно-транспортного оборудования, м онтаж ны е н а гр у зк и ,  
снеговые с полным нормативным значением , ветровые, гололедн ы е  
и подобные атмосферные нагрузки, тем п ературн ы е  кли м ати чески е  
и технологические воздействия и т. д.

О с о б ы е  нагрузки и воздействия  имеют место в и с к л ю ч и 
тельных или аварийных ситуациях. Т аковы , например, с е й с м и 
ческие и взрывные воздействия, а в ар и й н ы е  нагрузки при р е зк о м



нарушении технологического  процесса (нагрузки  на шахтный 
копер при обрыве подъем ного  каната, нагрузки на конструкции 
гидротехнического с о о р у ж ен и я  при гидравлическом ударе, н а 
грузки при у д ар е  подви ж н ого  состава о п р егр ад у ) ,  аварийные 
воздействия от неравном ерн ой  деформации основания, сопровож 
д аю щ иеся  коренным изменением структуры грунта, от неравно
мерной деф орм аци и  поверхности под влиянием горных работ, 
от высоких тем п ератур  во время п ож ара  и т. д.

Основными х ар актер и сти кам и  нагрузок и воздействий я в л я 
ются их нормативные з н а ч е н и я  Рп, приведенные в нормах проек
тирования [4]. В ероятн ы е неблагоприятные отклонения от нор
мативных значений вследствие  изменчивости нагрузок и воздей
ствий учитываю тся коэффициентами надежности по нагрузкам  
у¡. Нагрузки и воздействи я , равные произведению нормативных 
значений на соответствую щ ие коэффициенты надежности у/, н а 
зы ваю тся  расчетными, т. е.

Р = Р п У 1 • (1-5)

Приведем реком ендаци и  по нормативным значениям часто 
встречающ ихся н а гр у зо к  и соответствующим коэффициентам н а 
деж ности 7/.

Д л я  постоянных н агрузок  нормативные значения рекомен
дуется  принимать по проектным разм ерам  конструкций и 
нормативным (среднестатистическим) значениям  удельного веса 
м атериалов и грунтов с учетом их влаж ности в условиях возве
дения и эксплуатац ии , а т а к ж е  фактических весов конструкций, 
указанны х заводам и-изготовителям и. Постоянным нагрузкам от 
веса конструкций и грунта соответствуют следую щ ие норматив
ные коэффициенты н адеж ности  по нагрузке: 7/ =  1,05 — для 
металлических конструкций; у ; =  1,1 — д ля  бетонных, ж елезобе
тонных, каменных, арм окам енны х и деревянны х конструкций; 
7; = 1,2 — д ля  конструкций из легких бетонов, изоляционных, 
вы равниваю щ их и отделочных элементов конструкций (рулоны, 
засыпки, стяж ки  и т. д . ) ,  выполняемых в заводских  условиях; 
У1 =  1,3 для  тех ж е  конструкций и элементов, выполняемых на 
строительной п л о щ адк е ;  7¡ =  1,1 — для грунта в природном з а л е 
гании и 7/ =  1,15 — д л я  насыпного грунта. В расчетах  на устой
чивость при опрокиды вании, скольжении и всплытии, когда 
уменьшение веса м о ж ет  привести к быстрейшему наступлению 
предельного состоян ия , д ля  тех ж е конструкций и грунтов реко
мендуется величина коэфф ициента надежности 7/ =  0,9.

Д л я  временных технологических (от оборудования, м атери а
лов, людей и т. д.) и монтаж ны х нагрузок нормативные значе
ния рекомендуется принимать, ориентируясь на их наибольшие 
значения в условиях  нормальной эксплуатации или строитель
ства. Принятые таки м  образом  нормативные значения равномер- 
зо



но распределенных нагрузок Р„ в производственных и с к л а д с к и х  
помещениях долж н ы  быть: на у ч астках  стационарного  о б о р у д о 
вания не менее 3 кПа; на участках  складировани я  м атер и ал о в  не 
менее 4 кП а ;  на участках об служ и ван и я  и ремонта, свободны х от 
оборудования и материалов, не менее 1,5 кП а; д ля  ч ер д ач н ы х  
помещений с учетом дополнительной нагрузки Р п =  0 ,7 к П а .  
В граж дан ски х  зданиях  нормативные значения равном ерно  р а с 
пределенных нагрузок принимают в зависимости от н а зн а ч е н и я  
здания. Например, в жилых помещ ениях ш кол-интернатов  и 
домов отды ха, палатах  лечебных заведен ий  рекомендуется Р п =  
=  1,5 кП а; в помещениях научных и административных у ч р е ж д е 
ний, бытовых помещениях промышленных предприятий, ч и т а л ь 
ных зал ах ,  классных помещениях Р п =  2 кП а; в ауди тори ях ,  
столовых, ресторанах , вестибюлях, коридорах, на л е с тн и ц а х  
Р п =  3 кП а ;  в книгохранилищах, архивах , на сценах зр ел и щ н ы х  
предприятий Р п =  5 кПа и т. д. П ри этом коэффициенты н а д е ж 
ности по нагрузке  следует принимать равными у/ =  1,3 при п о л 
ном нормативном значении временной нагрузки Р п^ 2  к П а  и 
У1 =  1,2 при Р п^ 2 кПа.

Д л я  динамических нагрузок от м аш и н  нормативные зн а ч е н и я  
рекомендуется принимать по среднестатистическим или п р о е к т 
ным значениям  расчетных парам етров  (масс, жесткости, с к о р о с 
ти, геометрических размеров и т. д . ) .

Н ормативные значения вертикальны х нагрузок, п ер ед аваем ы х  
колесами мостовых и подвесных кран ов  на балки кранового  пути, 
и другие необходимые для  расчета  данны е принимаются в с о о т 
ветствии с требованиями государственных стандартов в з а в и с и 
мости от группы режимов их работы , вида привода и сп о со б а  
подвеса груза. Нормативное значение  горизонтальной н агрузк и ,  
направленной поперек кранового пути и вызываемой т о р м о ж е 
нием тележ ки , принимается равным 0,05 суммы подъемной силы 
крана и веса тележ ки при гибком подвесе груза  и 0,1 этой ж е  
величины — при жестком подвесе. Э та  нагрузка  учиты вается  при 
расчете поперечных рам зданий и б ал о к  крановых путей. П ри  
этом принимается, что нагрузка  передается  на одну сторону  
(балку) кранового  пути и может быть н ап равлена  как внутрь , 
так  и н а р у ж у  кранового пути. К оэффициент надежности по н а 
грузке д л я  крановых нагрузок принимается  равным 7? = 1, 1. 
Кроме того, при расчете прочности и устойчивости балок к р а н о 
вого пути и их креплений к несущим конструкциям расчетн ы е  
значения вертикальных крановых нагрузок необходимо у м н о ж и ть  
на коэффициент динамичности, равны й 1 — 1,2 в зависи мости  от 
реж има работы  мостового крана.

Д л я  атмосферных нагрузок (ветровой, снеговой, гололедной, 
волновой, ледовой  и др.) и воздействий (температурных, в л а ж 
ностных и др.)  рекомендуется приним ать нормативные зн а ч е н и я  
на основе статистики многолетних наблюдений за  этими н а г р у з 



кам и  и воздействиями. Более подробно рассмотрим рекоменда
ции для  определения ветровой и снеговой нагрузок.

Ветровая н а гр узк а  условно разделяется  на статическую и 
динамическую  составляю щ ие. Статическая со ставл яю щ ая  з а 
висит от величины среднего давления при установивш емся  напо
ре ветра и учитывается  в расчетах всех промышленных и г р а ж 
дан ских  зданий. Д и н ам и ческ ая  составляю щ ая  зависи т  от интен
сивности пульсаций скоростного напора ветра  и учитывается в 
расчетах  высотных сооруж ений (дымовые трубы, башенные коп
ры, галереи, эстакады , мосты и т. д .) ,  а т а к ж е  в расчетах  много
э таж н ы х  зданий высотой более 40 м и одноэтаж ны х  однопролет
ных производственных здан и й  высотой более 36 м при отношении 
высоты к пролету свы ш е 1,5.

Нормативное зн ачение  средней статической составляющей 
ветровой нагрузки w m на высоте z над поверхностью земли, 
принимаемой норм альной к поверхности сооруж ени я  или его 
части, определяется из вы раж ени я

W m =  W 0kC,  ( 1 .6)

где wo — нормативное значение давления скоростного напора 
ветра  (кП а) д ля  высоты до 5 м над поверхностью земли [4]; 
k  — поправочный коэффициент, учитывающий возрастание  ско
ростного напора ветра д л я  высоты z  более 5 м, а т а к ж е  тип мест
ности района строительства  (А  — открытые местности — пусты
ни, степи, лесостепи, тундра, побережья морей, водохранилищ 
и т. д.; В  — городские территории, лесные массивы и местности с 
равномерно располож енны м и препятствиями высотой более 10 м; 
С  — городские районы с застройкой зданиям и  высотой более 
25 м ) ;  с — аэродинамический коэффициент.

Н а  осн ован и и  с т а т и с т и к и  м н о го л етн и х  наблю дений  
з а  скоростным напором ветра территория С С С Р  разделена на 
8 районов по величинам оу0: la ,  1—VII. При этом, для  района 1а 
величина составляет  0,17 кП а , а для  VII — 0,85 к П а .  Район опре
деляется  по карте «Р айон ировани е  территории С С С Р  по д ав л е 
нию ветра» [4]. Н апример, Подмосковный угольный бассейн, 
а т а к ж е  Солигорск относятся  к району I по давлению  ветра с 
w о =  0,23 кП а, Якутск, Соликамск, Березники, Аппатиты, Эстон- 
слан ец  — к району II с дао=0,30 кП а, Д онецкий и Кузнецкий 
бассейны, а т а к ж е  районы КАТЭКа, Кривбасса, Норильска, Д ж е з 
к а зга н а  и др., — к району  III с ш0 =  0,38 кП а ,  Печорский и К а 
рагандинский бассейны — к IV району с wq =  0,48 кП а и т. д.

В горных и м алоизуч ен ны х р а й о н а х  зн ач ен и е  w  о 
определяется  по данным метеорологических наблюдений в соот
ветствии с нормативными рекомендациями [4], а т а к ж е  резуль
татов  обследования районов  строительства с учетом опыта экс
плуатации сооружений.

Значения  поправочного коэффициента k  в зависимости от



Т а б л и ц а  1.2

Ко эффициент к при вы со те  н а д  по в е р х но с ть ю  земли 2 ,

местности
< 5 10 20 40 60 100 200 300

А 0,75 1,0 1,25 1,5 1,7 2 , 0 2,45 2,75
В 0,5 0,65 0,85 1,1 1,3 1,6 2,1 2,5
С 0,4 0,4 0,55 0 , 8 1 ,0 1,25 1,8 2 ,2

> 4 8 0

2.75
2.75
2.75

высоты здан и я  или сооружения г  и ти п а  местности приведены в 
табл. 1.2.

Аэродинамические коэффициенты с табу л и р о ван ы  в з а в и с и 
мости от конструктивной схемы поверхности зд ан и я  или с о о р у 
жения [4]. Например, рекомендуется д л я  вертикальны х п о в е р х 
ностей с наветренной стороны с =  + 0,8.. и с заветренной сторон ы  
с =  —0,6 (так  назы ваемы й ветровой о т с о с ) .

Коэффициент надежности у/ при определении расчетной в е т 
ровой нагрузки д ля  всех зданий и со оруж ен и й  принимается  р а в 
ным 1,4.

С неговая н а г р уз к а  определяется  м ощ ностью  снегового п о к р о 
ва по статистическим данным многолетних наблю дений и п р о ф и 
лем здания  или сооружения. В расчете  на 1 м2 гори зон тальн ой  
проекции покрытия нормативное зн ач ен и е  снеговой нагрузки  н а 
ходится из в ы р аж ен и я

5 =  50|А, ( I - 7 )

где яо — норм ати вн ая  равномерно р асп р е д ел е н н а я  н агрузка  с н е 
гового покрова на 1 м2 горизонтальной поверхности земли, о п р е 
деляем ая  согласно  [4] в зависимости  от р ай о н а  строи тельства ;  
ц — коэффициент, зависящ ий от п р о ф и л я  покрытия.

На основании многолетних наблю дений з а  снеговым по к р о во м  
территория С С С Р  разделена на ш есть  район ов  с изм енением  
значений яо =  0,5 кП а д ля  района 1 и $о =  2,5 к П а  д ля  р а й о н а  V I .  
Район определяется  по карте  « Р ай о н и р о в ан и е  территории по весу  
снегового покрова»  [4]. Н иж е приведены  зн ач ен и я  ¿о по р а й о н а м  
с указанием  некоторых регионов горнодобы ваю щ ей  п р о м ы ш л ен 
ности, при н адлеж ащ и х  этим районам :

I. Д онбасс , Кривбасс  — 0,5 кП а;
II. Солигорск, районы Э стон слан ца , Б ел го р о да ,  Д ж е з к а з г а 

на — 0,7 кП а;
III. Подмосковный и К араган ди н ски й  бассейны , районы К у р 

ска, Свердловской обл., Якутска — 1 к П а ;
IV. Кузнецкий бассейн, район К А Т Э К а  — 1,5 кП а;
V. Печорский бассейн, районы А пп ати тов , С оликамска , Н о 

рильска — 2 кП а ;



VI. П о б ер еж ь е  К ам чатского  полуострова, некоторые районы 
о. Сахалин — 2,5 кП а .

В горных р а й о н ах  значение  So устан авли вается  на основании 
метеорологических наблю дений в соответствии с нормативами.

К оэффициенты  ¡д, нормированы  в зависимости от профиля 
покрытия [4]. Т ак  д л я  одно- и двухскатны х плоских покрытий с 
углом наклона  а < 2 5 °  значение ц, =  1, а при а  = 6 0 °  рекомен
дуется  приним ать  jn =  0. В интервале 2 5 ° < а < 6 0 °  значение ц0 
определяю т по интерполяции.

Коэффициент надеж н ости  по нагрузке  y¡ при определении 
расчетной снеговой н агрузки  принимается равным 1,4. Однако, 
при расчете элем ентов  конструкций покрытий, для  которых 
P n/ s о < 0 , 8  уI следует  приним ать  равным 1,6, где Р п — норматив
ное значение р авн о м ер н о  распределенной нагрузки от собствен
ного веса покры ти я  с учетом веса подвесного стационарного 
оборудования.

Согласно [4] рекомендую т рассчиты вать основания, конструк
ции, их соединения, зд а н и я  или сооруж ения в целом с учетом 
вероятных н еб лагоп риятн ы х сочетаний усилий от нагрузок и во з 
действий. При этом сочетания  нагрузок и воздействий различаю т 
двух  видов: о с н о в н ы е  и о с о б ы е .  Вероятность сочетаний 
усилий учиты вается  нормированны ми коэффициентами сочетаний 
■ф,- в виде м нож ителей  к нагрузкам.

Основные со четан и я  вклю чаю т постоянные, временные д ли 
тельные и кратковрем ен н ы е  нагрузки. Если при расчете конструк
ций учитывается  на менее двух временных нагрузок , то их зн а ч е 
ния следует у м н о ж и ть  на коэффициент сочетаний ф,- =  г(?1 =  0,95 
д л я  длительных н агр у зо к  и г|з,='ф2= 0,9 д л я  кратковременных. 
В противном случае , т. е. при учете одной временной нагрузки 
(длительной или кратковрем енн ой),  коэффициенты л|7! =  г]̂ 2 =  1 - 
Временные н агрузки  с д вум я  нормативными значениями (напри
мер, снеговая) следует  вклю чать в сочетания как  длительные с 
учетом п о н и ж аю щ его  коэфф ициента, либо как  кратковременные с 
учетом полного норм ативного  значения.

Особые сочетан и я  н агрузок  включают постоянные, дли тель
ные, кратковрем енны е и одну из особых нагрузок . При этом д л и 
тельные нагрузки  д о л ж н ы  ум нож аться  на коэффициент сочета
ний г|)| =  0,95, кратковрем енн ы е — на г|)2 =  0,8, а особая н агруз
ка  принимается без сниж ения.

Расчет по первой  группе предельных состояний следует про
изводить на дей стви е  расчетных нагрузок и воздействий, а по 
второй группе п редельны х состояний, как правило, — на действие 
нормативных н а гр у зо к  и воздействий, т. е. при y¡ =  1 и y ¡ =  1.



1.5. РЕКОМЕНДАЦИИ ПО ВЫБОРУ РАСЧЕТНЫХ СХЕМ 
И ОПРЕДЕЛЕНИЮ ВНУТРЕННИХ УСИЛИЙ

Д л я  определения внутренних усилий (и зги б а ю щ и х  моментов, 
продольных и поперечных сил) в строительных конструкциях 
необходимо построить расчетн ую  схему зд а н и я  или сооружения, 
которая  о траж ает  реальны е геометрические р а з м е р ы  и формы, 
а т а к ж е  действующие н агр у зк и  и особенности р а б о т ы  сооруж е
ния, но вместе с тем я в л яе т с я  схематическим и зо б р аж ен и ем  з д а 
ния или сооружения. П ри этом следует р у ко в о д ств о в аться  нор
мативными рекомендациями о том, что расчетны е схемы должны 
о т р а ж а ть  реальные условия  с целесообразной степенью  точности 
и ориентировать на стан дар тн ы е  методы р а с ч е т а  и применение 
Э ВМ  при определении внутренних, усилий.

Рассмотрим общ ие п р и н ц и п ы  построения расчет ных схем  з д а 
ний и сооружений горных предприятий.

К ар кас  одноэтажных зд ан и й  принимается, к а к  правило, в 
виде рам, состоящих из защ ем ленн ы х внизу сто ек  (колонн) и 
ш арнирно связанных с ними ригелей (ферм или б а л о к ) .  Ш а р 
нирное опирание ферм или б ал о к  достигается  их креплением к 
колоннам с помощью двух  анкерных болтов, п оставлен ны х пер
пендикулярно к плоскости рам ы  и допускаю щ их поворот на опо
ре. Ш арнирное опирание несущ их конструкций п окры ти я  на ко
лонны обеспечивает ун и ф и каци ю  этих кон струкций  и во зм о ж 
ность их взаим озам еняем ости .

Ж есткое  защ емление стойки рамы в ф у н д ам ен те  достигается 
устройством ф ундамента стаканного  или пен ькового  типа для 
сборных железобетонных колонн или постановкой четырех анкер
ных болтов, не допускаю щ их взаимного п о в о р о та  стойки и ее 
ф ундамента, для  стальных колонн.

Н а рис. 1.13 в качестве  примера приведены поперечный р а з 
рез и соответствующая р а с ч е т н а я  схема з д а н и я  подъем ны х м а 
шин ш ахты «Бессергеневская»  П О  «Ростовуголь» . О дноэтаж ное  
однопролетное здание с сеткой  колонн 2 4 Х б м  о б орудован о  мо-
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Р ис. 1.13. З д а н и е  подъемны х м аш и н  на ш ахте « Б е с с е р ге н е в с к а я »  П О  «Ростов- 
уголь»:
а — поперечный р а зр е з ;  б — р асчетн ая  с х е м а



стовым к р ан о м  и выполнено из сборного ж елезобетона. К аркас  
зд ан и я  состои т  из ряда  рам , представляю щ их собой жестко 
защ ем л ен н ы е  в фундаменте сборн ы е железобетонные колонны и 
ш арн и рн о  опертые на них ж елезобетонны е фермы. П родольн ая  
ж есткость  зд а н и я  обеспечивается  сборными железобетонными 
крупнопан ельн ы м и плитами покры тия и крестообразными с в я 
зям и по колон нам  в середине здан и я .  Стеновое ограж ден и е  вы
полнено из легкобетонных навесны х панелей. Р асчетн ая  схема 
зд ан и я  в поперечном сечении п редставляет  собой однопролетную 
о д н аж д ы  статически  неопределимую раму с шарнирно-опертым 
ригелем, которы й рассчи ты вается  отдельно как ф ерм а на двух 
опорах.

П ри конструировании м ногоэтаж н ы х  зданий их кар к ас  при
нимается , к а к  правило, по р ам н о й  схеме с жесткими узлами. 
Обычно используется  см е ш а н н а я  рам но-связевая  конструктив
ная  схем а , т. е. рам ная  в поперечном и связевая  в продольном 
нап равлен и и . П ередача  ветровых и других горизонтальных н а 
грузок в продольном н ап равлени и  осуществляется на связи  или 
лестничны е и лифтовы е клетки с помощью жестких дисков пере
крытий, ш ар н и р н о  связанны х с ригелями.

На рис. 1.14 в качестве прим ера  изображ ены поперечный 
р азр ез  адм и нистрати вно-бы тового  комбината ш ахты «Бессерге- 
н евская»  и р асчетная  схема зд ан и я .  К аркас здания  состоит из 
р яда  плоски х  трехпролетных четы рехэтаж ны х рам с жесткими 
узлам и  и защ ем ленны м и в ф ундам ен тах  стойками, связанны х 
многопустотными настилами и стеновым ограждением из навес
ных легкобетонн ы х панелей. Степень статической неопредели
мости систем ы  — 36.

К ак  о тм еч ал о сь  выше, на расчетной схеме долж ны  быть по
казан ы  дей ствую щ и е нагрузки в виде сосредоточенных сил, мо-
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Р ис. 1.14. З д а н и е  ад м и н и стр ати вн о -б ы то в о го  ком бината на ш ахте  «Б ессергенев- 
с к ая »  П О  « Р о сто в у го л ь» :
а  — п о перечный р а з р е з ;  б  — р асчетн ая  схе ма



Рис. 1.15. Р асч етн ая  схема по сб о р у  н а гр у зк и  на д в у х эт аж н о е  п р о и зв о д с тв ен н о е  
зд ание:
а  — план м е ж д у э т а ж н о г о  перекрытия; б — п о п е р еч н ы й  р а зр е з ;  в — схема  н а г р у ж е н и я  ц е н т р а л ь н ы х  
колонн п ервого  э т а ж а ;  г — схема нагр у ж ени я  п р о д о л ь н ы х  несущих стен



ментов , распределенных усилий и т. п. Графическому и зо б р аж е
нию н а гр у зо к  на расчетной схем е  предшествует сбор  нагрузки.

Д л я  наглядности поясним это на конкретном примере сбора 
н а гр у зк и  д л я  двухэтаж ного  производственного зд ан и я ,  располо
ж ен н о го  на поверхности горного  предприятия в Свердловской 
обл. (рис. 1.15). Р а с с м а тр и в ае м о е  здание имеет продольные не
су щ и е  стены с пилястрами, на  которые опираются сборные пре
д в ар и те л ь н о  нап ряж енны е двухскатны е балки покрытия, распо
л о ж е н н ы е  с шагом 6 м. М еж д у этаж н о е  перекрытие выполнено 
монолитны м , ребристым с балочны ми плитами. Г лавны е балки 
п ер ек р ы ти я  опираются на н есущ ие стены и промежуточные опоры 
в виде  колонн. Здание  об орудовано  кран-балкой грузоподъем
ностью  5 т.

П р о и звед ем  сбор н агрузк и  на  1 м2 покрытия. Д л я  Свердлов
ской об ласти  согласно [4] принимаем нагрузку снегового покрова 
¿о =  1 к П а  и при уклоне верхнего  пояса балок  покрытия г =  
=  1 : 12 ( а < 2 0 ° )  находим коэффициент перехода ( х =  1. Отсюда 
н о р м а т и в н а я  снеговая н а г р у зк а  по формуле (1.7) составляет 
5 =  1 .1 =  1 кП а. Д а л ее  сбор равномерно распределенной н а
грузки  на  1 м2 покрытия при веден  в табл. 1.3.

Н а г р у з к у  на 1 м балки  покры ти я  собираем с грузовой площ а
ди ш ириной, равной ш агу  б а л о к  6 м. Отсюда расчетн ая  нагрузка, 
п е р е д а в а е м а я  плитами покры ти я , составляет 5 ,07-6  =  30,42 кН /м ; 
н о р м а т и в н а я  нагрузка — 4 ,2 - 6  =  25,2 кН /м . Н орм ати вн ая  н а 
гр у зк а  от собственного веса  типовых балок покрытия равна
3,4 к Н / м ,  расчетная н а гр у зк а  3 ,4 Х  1,1 =  3,74 к Н /м .  К рановая  
н о р м а т и в н а я  нагрузка  от кран -балки  по проекту (см. рис. 1.15)

Т а б л и ц а  1.3

Виды н агр у зк и
Н о р м а т и в 

ная  н а 
гр узка,  

кП а

К о э ф ф и 
циент н а 
д еж н о ст и  

по нагр узк е

Р асчетн ая
нагрузка,

кПа

П о с т о я н н а я
Г и д р о и зо л я ц и я  (три слоя р у б ер о и д а  или гидроизо- 0,18 1,2 0 ,2 2
л а  то л щ и н о й - 15 мм)
В ы р а в н и в а ю щ и й  слой (а с ф а л ь т о в а я  с тя ж к а  тол  0,36 1,2 0,43
щ иной  2 0  м м)
У теп л и тел ь  (кер ам зи т  толщ и н ой  150 м м) 0,9 1,2 1,08
П а р о и з о л я ц и я  (1 слой р уберои д а на битумной м ас 0,06 1,2 0,07
ти к е  или го р яч и й  битум за  д во й н о е  покры тие)

ПА-1У
Ж е л е зо б е т о н н ы е  плиты п окры ти я м а р к и   ̂ 5 ^ 5 " * 1,7 1,1 1,87

В р е м е н н а я
С нег 1 1,4 1,4

И т о г о 4,2 — 5,07



Т а б л и ц а  1.4.

Виды нагрузки
Н о р м а т и в н а я

н а г р у зк а ,
кН

К о э ффи ц и ент  
н ад еж н о сти  
по н а г р у зк е

Р а с ч е т н а я
н а г р у з к а ,

к Н

П о с т о я н н а я
Вес п ола (м ет л а х ск ая  плитка на це- 0,77 1,1 0 ,8 5
м ентно-песчаном  растворе)
Вес ж елезобетон н ой  монолитной п л и  2 1,1 2 , 2
ты перекры ти я толщ иной 80 мм 
И того п осто ян н ая  нагрузка 2,77 3 ,0 5

В р е м е н н а я 4 1,2 4, 8

В с е г о 6,77 — 7 ,8 5

равна 50 кН, расчетная н агр у зк а  5 0 -1 ,2  =  60 кН. Н о р м а т и в н а я  
нагрузка  от собственного веса тал и  и участка  подкрановой  б ал к и  
длиной 6 м составляет примерно 6 кН , соответствую щ ая р а с ч е т 
ная  н агрузка  6 -1,1 =  6,6 кН. Тогда опорн ая  р еакц и я  б а л к и  п о 
крытия на левой опоре от расчетны х н агрузок  в слу чае  р а с п о л о 
жения монорельса на расстоянии 3 м от опоры

Я, =  ( 3 0 ,4 2 +  3 ,7 4 ) - ^ - + ( 6 0  + 6,6) ^ = ^ - =  254,91 кН.

Д ан н ы е  о сборе равномерно распределенной нагрузки  на  1 м2 
плиты м еж дуэтаж ного  перекрытия 1 (см. рис. 1.15) при веден ы  в 
табл. 1.4.

Плиты перекрытия передают н агр у зк у  на второстепенные б а л 
ки 2. Н агрузку  на 1 м второстепенной балки перекры тия с о б и 
раем с грузовой площади шириной, равной пролету плиты 2 м, и 
сводим в табл . 1.5.

Второстепенные балки передаю т н агрузку  на главны е б а л к и  3  
перекрытия в виде реакций в м естах  опирания с грузовой п л о щ а -

Т а б л и ц а  1.5

Вид нагрузки
Н о р м а т и в н ая

нагр у зк а ,
кН /м

Коэ ффициент  
над еж н о с т и  
но нагрузке

Р а с ч е т н а я
н а г р у з к а ,

к Н / м

П о с т о я н н а я
вес пола и плиты 2 ,7 7 - 2 ,0 = 5 ,5 4 1,1 6 ,1
вес 1 м ж елезобетон н ой  второстепенной 2 1,1 2 , 2

балки  п л о щ ад ью  поперечного сечен и я
2 0 X 4 0  см =  800 см 2
И того п о сто я н н ая  н агрузка 7,54 — 8 ,3
В р е м е н н а я 4 - 2  =  8 1,2 9, 6

Всего 15,54 — 17,9



ди шириной, равной  пролету  второстепенных балок  6 м 
(см. рис. 1.15). В еличина т ак о й  сосредоточенной силы от расчет
ной нагрузки  =  1 7 , 9 - 6 =  107,4 кН включает составляю щ ие от 
постоянной нагрузки 8 ,3 -6  =  49,8 кН и от временной нагрузки 
9 ,6 - 6  =  57,6 кН. Кроме того, главная  балка  с площ адью  попе
речного  сечения 30 X  50 =  1500 см2 воспринимает распределен
ную нормативную  н агр у зк у  от собственного веса 25-0 ,15  =  
=  3 ,75 к Н /м ,  которой соответствует расчетная  н агрузка  3,75 X 
X  1,1 = 4 , 1 3  к Н /м .

Г лавн ы е  балки передаю т  нагрузку на продольные несущие 
стены  в виде сосредоточенны х сил

Я з =  Ю 7 , 4 - ^ | —(-4,13 - ^ т р - =  127,6 кН
0,00 х

и н а  колонны первого э т а ж а  в виде сосредоточенных сил 

^4 =  4 -107 ,4  +  4 ,1 3 -1 1 ,1 — 2 -1 2 7 ,6  =  220,1 кН.

Н а гр у зк а  на колонны первого э т а ж а  при лож ена  центрально и 
состоит из нагрузки от главны х балок перекрытия, нагрузки 
Я 2 от второстепенных б ал о к  перекрытия, проходящ их по оси 
колонн, и от веса колонн <3СВ.

Н а гр у зк а  на продольны е несущие стены с пилястрами прило
ж е н а  внецентренно и состоит из нагрузки /?| от б ал о к  покрытия, 
н агрузки  Из от главны х б ал о к  перекрытия и нагрузки  /?2 от вто
ростепенных балок  перекры тия . Кроме того/ стены воспринимают 
поперечную  ветровую н агр у зк у  и нагрузку от собственного ве 
с а  фев-

Колонны и стены передаю т  нагрузку на фундаменты, которые, 
в свою  очередь, вместе с нагрузкой от собственного веса пере
д а ю т  ее на основание.

Следую щим этапом проектирования после вы бора расчетной 
схем ы  и сбора нагрузки  я в л яется  статический расчет  здания или 
сооруж ен и я ,  т. е. определение внутренних усилий в конструкциях. 
П р и  проектировании к а р к а с о в  одно- и многоэтаж ны х зданий 
возни кает , как  правило, з а д а ч а  расчета рамны х многократно 
статически  неопределимых систем.

П ри  выполнении расчетов  рам следует использовать  электрон
ные вычислительные м аш ины . Применение ЭВ М  позволяет в з а 
висимости от типа используемой программы автоматизировать  
все или основные этапы  расчета .

Н аиболее  популярным из приближенных методов в инженер
ной практике является  метод распределения неуравновешенных 
моментов, предлож енный американским инженером X. Кроссом 
и в дальнейш ем  разви ты й  рядом  советских ученых (К. А. Чалы- 
шев, Н. М. Вернадский, К. Н. Карташев, Г. К. Клейн, С. А. Ро- 
г и ц к и й ) .

Р асчет  внутренних усилий в статически неопределимых ж ел е



зобетонных конструкциях, вы полняем ы й классическими м е т о д а 
ми строительной механики или приближ енны м и методами, п р е д 
полагает упругую работу конструкций. М е ж д у  тем известно, ч то  
ж елезобетон не обладает  идеально упругими свойствами. П р и  
достижении наиболее н ап ряж ен н ы м и  сечениями ко н стр у к ц и и  
момента исчерпания несущей способности в них р а з в и в а ю т с я  
трещины, неупругие деформации б етона  и текучесть а р м а т у р ы .  
Это может привести к появлению в конструкции п л асти ч еско го  
ш арнира, при котором происходит взаим н ы й поворот ч а с т е й  
изгибаемого элемента. Однако, если о б р азо ван и е  п л асти ч еск о го  
ш арнира в статически определимой системе будет о з н а ч а т ь  ее  
разрушение, то в статически неопределимой системе п л а с т и ч е с 
кий ш арнир приводит к уменьшению степени статической н е о п р е 
делимости и к существенному перераспределению  в н утрен н и х  
усилий без разруш ения. Если, наприм ер, в защ емленной ж е л е 
зобетонной б алк е  сечение опорной арм атуры  принять н е 
сколько меньше, а сечение пролетной ар м ату р ы  несколько б о л ь 
ше расчетных, то  текучесть ар м ату р ы  в опорном сечении п о з в о 
лит воспринять всю расчетную н агр у зк у  за  счет увеличения  н е 
сущей способности балки в пролете. Это означает, что б а л к а  
может рабо тать  при уменьшенных опорны х и увеличенных п р о 
летных моментах по сравнению с моментами, оп р ед ел яем ы м и  
расчетом по упругой схеме.

Опыты показывают, что в п ред елах  допустимого р а с к р ы т и я  
трещин (до 0,3 мм) наблю дается  уменьш ение р а з р у ш а ю щ и х  
опорных моментов до 30% за счет соответствую щ его у в е л и ч ен и я  
пролетного момента, т. е. происходит перераспределение и в ы 
равнивание моментов. Схема в ы р ав н и в ан и я  моментов п р е д с т а в 
лена на рис. 1.16 на примере за щ ем л ен н о й  ж ел езо б ето н н о й  
балки (рис. 1.16, а ) .  И згибаю щ ие опорные и пролетные м о м ен ты , 
определяемые в упругой системе (рис. 1.16, б ) :

|Моп| =  <7/712; М пр =  ^ 2/ 24,

после вы равниван ия  принимают зн ач ен и я  (рис. 1.16, в ):

1АС1 =  0,7 |МОП| «  <7/2/17 ;  Мп' р =  Мпр + 0 , 3 | М ОП| «  <7/*/15.

С ледовательно, за  расчетную эп ю ру в т ак и х  балк ах  и д р у г и х  
статически неопределимых ж елезобетон ны х  конструкциях м о ж н о  
принимать распределенную эпюру и зги баю щ и х  моментов, п о л у 
ченную с учетом вы равнивания изги баю щ и х  моментов от о б р а з о 
вания пластических шарниров. Р а з в и в а ю щ и е с я  неупругие д е ф о р 
мации даю т  возмож ность искусственно регулировать  у с и л и я  в 
статически неопределимых ж елезобетон н ы х  конструкциях д л я  
упрощения их арм ирования и сн и ж ен и я  расхода  м атери алов .

Действительно, размеры полученного сечения обычно п р о е к т и 
руются постоянными по длине балок  и определяю тся  при у п р у г о й
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работе системы опорными моментами, зн ачи тельн о  п р е в о с х о д я 
щими пролетные моменты. Таким о б р азо м , б ал к и  кон струи рую тся  
с существенным запасом  прочности в пролете . Что касается  р и 
гелей м еж дуэтаж н ы х  перекрытий м н о го этаж н ы х  каркасны х з д а 
ний, то их н есущ ая  способность в пролете  зн ачительно  выше, ч ем  
на опоре, так  как  в сж атую  зону бетона  вклю чаю тся  полки п л и т  
и расчетное поперечное сечение ригелей в пролете имеет т а в р о 
вую, а не прямоугольную форму, к а к  на  опоре. Расчет у к а з а н 
ных конструкций с учетом искусственного перераспределен ия  
усилий за  счет о б разован и я  пластических ш арн и ров ,  или, к а к  е г о  
называют, расчет по методу предельного равновесия , п о зв о л я е т  
повысить эффективность работы конструкций.

Этот метод расчета  заклю чается  в определении вы равн ен н ы х  
изгибающих моментов, действующих на конструкцию к м о м ен ту  
исчерпания ее несущей способности. П о д  выравненными п о н и м а 
ют изгибаю щие моменты, полученные из р а с ч е та  упругой с и с т е 
мы и уменьшенные или увеличенные с учетом возможного о б р а 
зования пластических шарниров. При этом во избеж ани е  р а н н ег о  
развития трещин перераспределение усилий ограничиваю т т а к и м  
образом, чтобы в основных расчетных сечениях конструкции 
количество растянутой  арматуры  не ум еньш илось  бы по с р а в н е 
нию с требуемым по расчету упругой системы более, чем на 3 0 % .

Д л я  равнопролетных неразрезных ж елезобетон ны х б ал о к  п ри  
действии равномерно распределенной н агрузки  ^ по методу п р е 
дельного равновесия  рекомендуется приним ать:

максимальный пролетный момент Л4"р в первом пролете  и 
опорный момент М°п над опорой 1:

М",р =  |МТ1 =  <7/„2, /1 1 ;  (1 .8)

максимальные пролетные моменты М "£ в средних п ролетах  и 
опорные моменты М°р над средними опорам и:

Мс"рР =  |Мс°рП| =  4/п2 е р / 1 6 .  ( 1 . 9 )

Д л я  неравнопролетных неразрезны х железобетонны х б а л о к  
данный метод рекомендуют начинать р асчет  с большего п р о л ета .  
Если больший пролет 1п\ крайний, то момент в нем при н и м ается  
в пределах:

<^2 , / 1 4 < А Г ! р < 9 / 2 , / 1 2 .  ( 1 . 1 0 )

Если больший пролет 1„ ср средний, то 

? /2ср/ 1 6 < М с"рр < ? / „ % / 1 4 .  (1 .11)

Значения опорных моментов д ля  больш его  пролета о п р е д е л я 
ют из условия, что полусумма опорных моментов, слож енн ы х с 
максимальным значением пролетного м ом ента, д о л ж н а  р а в н я т ь с я  
максимальному моменту в однопролетной б а л к е  (^ /п2/ 8). С вы п ол-
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нением этого ж е  у слови я  определяют пролетные и опорные мо
менты в остальны х пролетах  и на опорах неразрезных балок.

При действии на статически неопределимую изгибаемую ж е 
лезобетонную кон струкцию  временных н агрузок  необходимо р а с 
см атривать  их н аи бо л ее  неблагоприятное сочетание по пролетам, 
которое дает  м акси м ал ьн ы е  значения моментов и поперечных сил 
как  в пролетах, т а к  и на опорах.

В качестве иллю страци и  воспользуемся результатам и расчета 
рамы как упругой системы на вертикальную нагрузку (рис. 1.17, а ) 
и произведем в ы р ав н и в ан и е  изгибающих моментов для ригелей 
перекрытия. С хем а вы равнивания  моментов последовательно 
представлена на рис. 1.17, б, в. Результаты  показывают, что учет 
развития неупругих д еф орм аци й  позволяет уменьшить расчетные 
усилия и зап р о е к ти р о в а ть  конструкцию более экономично.

В общем сл у ч ае  д л я  расчета статически неопределимой си
стемы с учетом перераспределения  усилий следует сначала  р а с 
считать ее лю бым методом как упругую систему на действие 
расчетной постоянной нагрузки и различных случаев невыгодного 
располож ения врем енной  нагрузки. Затем  д л я  суммы эпюр уси
лий от постоянной нагрузки  и каж дого  из невыгодных располо
жений временной нагрузки  производится перераспределение уси
лий описанным вы ш е способом.

2. БЕ ТОН НЫ Е И Ж ЕЛ ЕЗ ОБЕТ ОН НЫ Е  
КО НСТ РУКЦИИ

2.1. ОБЩИЕ ПОЛОЖЕНИЯ ПО ПРОЕКТИРОВАНИЮ

Бетон относится к искусственным каменным материалам  и об 
ла д а е т  значительны м  сопротивлением сж атию . Путем подбора 
соответствую щ его со став а  и введения специальных добавок м о ж 
но создать  бетон с задан ны м и механическими свойствами. О дн а
ко прочность бетон а  на растяж ение  остается на порядок меньше, 
чем прочность на сж ати е .  Этот недостаток легко  устраняется  при 
армировании б етона  металлом, в результате  чего получается 
новый строительный м атериал  — железобетон.

Совместная р а б о т а  бетона и металла о казы вается  возможной 
вследствие

прочного сцеплени я  бетона с металлом, что обеспечивает их 
совместное д еф орм и рован и е  под нагрузкой;

близких по величине коэффициентов линейной температурной 
деф орм ации д л я  бетона ( а — 1 • 10-5 °С _ | ) и металла ( а =  
=  1,2• 10-5 °С _ | ) , что при изменении тем п ература  в пределах 
100 °С не приводит к появлению внутренних температурных н ап 
ряжений, н ар у ш аю щ и х  сцепление бетона с металлом;
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Рис. 2.1. С хема р аск л ад к и  арм ату р ы  ж елезобетонны х и зги б а е м ы х  (а ) и внецент- 
р енно-сж аты х элем ентов (б)

защ ищ енности металла, заклю ченного в бетон, от коррозии 
и непосредственного воздействия огня.

Н еармированны й бетон применяют в м асси вн ы х  элементах  
зданий и сооружений (фундаменты, подпорны е стенки и т . п . ) ,  
работаю щ их на сж атие. В дальнейш ем к бетонным конструк
циям  будем относить неармированные или сл аб о ар м и р о в ан н ы е  
конструкции, которые армирую тся м еталлом  б ез  соответствую щ е
го расчета, т. е. по конструктивным со о б р аж ен и я м .

Железобетон  широко используется д л я  изготовлен и я  ж елезо
бетонных конструкций, работаю щ их в усл о ви ях  изгиба, сж а ти я ,  
растяж ения, кручения (балки , плиты, колонны , фермы, арки, 
оболочки и т . д . ) .  Преимущ ественное р асп р о стр ан ен и е  ж е л е з о 
бетонных конструкций в современном строи тельстве  вы звано  
преж де всего их техническими и эконом ическим и преимущ ест
вами по сравнению с другими конструкциями. Вы сокая д о л го 
вечность, огнестойкость, сопротивляемость атм осф ерн ы м  во зд ей 
ствиям железобетонных конструкций при относительно  высокой 
прочности обеспечивают огромную эконом ию  дорогостоящ их 
стальных конструкций.

Арматура  в виде стальных стержней ( г и б к а я  а р м ату р а )  и 
реж е в виде прокатных профилей (ж естк ая  а р м а т у р а )  у с т а н а в 
ливается  (рис. 2. 1) , главным образом, д ля  во сп р и яти я  р а с т я г и 
вающ их напряж ений (рис. 2. 1, а ) ,  а т а к ж е  д л я  повыш ения несу
щей способности сж аты х  элементов кон струкций  (рис. 2. 1, 6 ). 
Т акая  арм атура н азы вается  рабочей ( / ,  3, 4 )  и ее сечение о п р е 
деляется  расчетом в отличие от монтажной (2)  арм атуры , кото 
р а я  устанавливается  для  м о н таж а  а р м ату р н о го  к а р к а с а  или по 
другим конструктивным соображ ениям . Р а б о ч а я  арм атура  п од
разделяется  на продольную / ,  восп ри н и м аю щ ую  нормальны е



н ап р яж ен и я  от изгибаю щих моментов, и поперечную в виде 
хомутов 3 и отгибов  4, воспринимающую поперечные силы.

П о м ере увеличен ия  нагрузки Р в растянутой зоне бетона 
п оявляю тся  поперечные трещ ины  5, показанные на рис. 2.1, а. 
П оэтому д л я  повы ш ения  трещинностойкости и снижения деформа- 
т и в н о с т и • конструкций наряду с ненапрягаемой используется 
н а п р яга е м а я  р а б о ч а я  арм атура  в предварительно-напряж енны х 
ж елезобетон ны х  конструкциях.

К предварит ельно-напряж енны м  относятся  такие ж ел езо б е 
тонные конструкции , в которых до прилож ения нагрузок в про
цессе и зго то вл ен и я  искусственно создаю тся  значительные с ж и 
маю щ ие н а п р я ж е н и я  в бетоне путем натяж ен и я  арматуры. Н а 
чальные с ж и м а ю щ и е  н ап ряж ен и я  создаю тся в тех зонах бетона, 
которые в д ал ьн ей ш ем  работаю т на растяж ен ие , б лагодаря  чему 
можно р а ц и о н а л ь н о  использовать высокопрочные бетоны и стали. 
В конечном итоге сниж аю тся  сечение и стоимость ж елезобетон
ных конструкций.

При изготовлении  предварительно-напряж енны х конструкции 
применяют д в а  способа создания предварительного напряж ения, 
на упоры и на  бетон. При натяж ени и  на упоры до бетонирова- 

ь ния конструкции арм атуру закл а д ы в а ю т  в форму, закр еп ля я  
один конец н а  упоре, а другой — н атяги вая  домкратом или д р у 
гим приспособлением до задан ного  контролируемого н а п р я ж е 
ния. П осле  приобретения  бетоном необходимой кубиковой проч
ности а р м а т у р у  отпускаю т с упоров. При восстановлении упру
гих д еф о р м ац и й  ар м ату р а  в условиях сцепления с бетоном о б ж и 
мает о к р у ж а ю щ и й  бетон.

При н а т я ж е н и и  на бетон сн ач ала  изготовляют бетонную или 
с л а б о ар м и р о в ан н у ю  конструкцию. При достижении бетоном не
обходимой прочности (не менее 80 %  кубиковой прочности) в 
нем созд аю т  предварительное сж и м аю щ ее  напряжение. Н а п р я 
гаемую а р м а т у р у  зав о д ят  в каналы  или пазы, оставляемые при 
бетонировании конструкции, и натягиваю т на бетон. К аналы  
создаю тся  путем  укладки  в бетон извлекаемых пустотообразова- 
телей или о став л яем ы х  гофрированных стальных трубок. Сцеп
ление а р м а т у р ы  с бетоном создается  после нагнетания в каналы  
цементного т е с т а  или раствора под давлением. Сам процесс н а т я 
ж ения  а р м а т у р ы  обычно осущ ествляется  одним из следующих 
способов: механическим, электротермическим или физико-хими
ческим.

Р аботосп особн ость  бетонных и железобетонных конструкции, 
в том числе п ред варительн о-напряж ен ны х, исследована достаточ
но детальн о ,  к а к  в экспериментальном, т а к  и в теоретическом 
плане. Р е з у л ь т а т ы  этих исследований отраж ены  в действующих 
нормах п р о ек ти р о в ан и я  [5, 15], где излагаю тся  расчеты бетон
ных и ж ел езо б ето н н ы х  конструкций по предельным состояниям 
первой и вто р о й  групп.



Основная особенность работы  ж елезобетон ны х  конструкций 
заклю чается  в том, что неупругие д еф орм ац и и  бетона  и п о явл е
ние трещин в растянутых зонах  оказы ваю т сущ ественное  влияние 
на напряж енно-деформ ированное  состояние и процесс р а зр у ш е 
ния конструкций. Теория расчета  ж елезобетон ны х  конструкций 
имею щ ая в своей основе опытные данные, исходит из предполо
ж ен ия  о последовательной смене стадий н ап ряж енно-деф орм и ро- 
ванного состояния при нагруж ении конструкций. В качестве 
примера рассмотрим последовательные стадии  н ап р яж ен н о -д е 
формированного состояния изгибаемого ж елезобетон н ого  эле- 
мента (см. рис. 2, I, а) в процессе его н агруж ен и я .

При увеличении внешней нагрузки Р, ко гд а  н ап р яж ен и я  в 
растянутой зоне бетона меньше предельных, м ож н о  считать 
справедливом гипотезу плоских сечений, а н ап р яж ен н о -д еф о р 
мированное состояние элемента  — упругим (с та д и я  I) По мере 
увеличения нагрузки р азви ваю тся  неупругие д еф о р м ац и и  в р а с 
тянутой зоне бетона в виде поперечных трещ и н  (стад и я  I I ) .  При 
этом в растянутой зоне почти все н ап р яж ен и я  передаю тся на 
арматуру, но еще не достигаю т предельных зн ач ен и й  д ля  а р м а 
туры. В сж атой зоне^ н ап р яж ен и я  в бетоне т а к ж е  меньше пре
дельных. Дальнейш ий рост нагрузки Р  п одни м ает  уровень р а с 
тягиваю щ их напряж ений в арм атуре  и с ж и м а ю щ и х  напряж ений 
в бетоне соответственно до  предельных значений  (стадия  III) 
что трактуется  действую щими нормативами как  предельное со
стояние первой группы. П редп олагается , что эп ю р а  напряж ений 
в сж атом  бетоне имеет прямоугольное очертани е  с ординатой 
равной расчетному сопротивлению бетона, в растянутом  бетоне 
н ап ряж ения  равны нулю, а нап ряж ен и я  в растян у то й  арм атуре 
равны  расчетному сопротивлению арматуры.

Изгибаемый железобетонны й элемент, арм и р о ван н ы й  предва
рительно напряж енной арм атурой , находится  в напряж енном 
состоянии еще до н ач ала  прилож ения  внешней нагрузки : нап ря
ж ения  в бетоне определяю тся  усилиями предвари тельн ого  о б ж а 
тия бетона, а в арматуре — усилиями п редварительн ого  н а т я ж е 
ния арматуры  с учетом всех потерь п редварительн ого  натяж ен и я  
Иными словами, на этой стадии в элементе н аб л ю д аю тся  уста 
новившиеся предварительные напряж ения. П о сл е  прилож ения 
внешней нагрузки н ап р яж ен и я  предварительного  о б ж а т и я  в р ас 
тянутой зоне бетона ум еньш аю тся  до нуля. Н а ч и н а я  с этого мо
ментами до разруш ения, р а б о т а  изгибаемых элем ентов  с н ап ря
гаемой и ненапрягаемой арм атурой  принципиально  ничем не 
отличается. Внутренние усилия  в статически неопределимых 
ж елезобетонных конструкциях от нагрузок и вы н уж ден н ы х  пере
мещении следует, как  правило , определять с учетом  неупругих 
деф орм ации бетона и арм атуры .

При проектировании конструкций качество бетона  з ад ается  
классом по прочности на с ж а т и е  В, классом по прочности на осе



вое р а с тя ж ен и е  В/, маркой по морозостойкости F, маркой по 
водонепроницаемости W, маркой по средней плотности D.

К ла сс  бетона по прочности на  сжатие В (М П а) указы вает  
гар ан ти р о ван н о е  с обеспеченностью 0,95 временное сопротивле
ние осевому сж а ти ю  бетонных кубиков с размером ребра 15 см, 
испытанных через  28 суток норм ального  твердения. Д л я  бетон
ных и ж елезобетон ны х конструкций установлены следующие 
классы  т я ж е л о г о  бетона В3,5; В5; В7,5; В10; В 12,5; В15, В20, 
В25; ВЗО; В35; В40; В45; В50; В55; В60. Д л я  железобетонных 
конструкций применение т яж е л ы х  бетонов классов по прочности 
на с ж ати е  н и ж е  В7,5 не допускается. К ласс бетона В выбирают 
в зависи м ости  от назначения  конструкции и условий ее эк сп луа
тации на  ’основании технико-экономических соображ ений. Н а 
пример, д л я  конструкций, работаю щ их  в условиях сильного с ж а 
тия (колонны нижних этаж ей  многоэтаж ны х зданий и колонны, 
несущие подкрановы е балки) рекомендуется класс бетона не 
ниже В25; д л я  конструкций, воспринимающих многократно 
повторяю щ иеся  нагрузки — не ни ж е В15; для  изгибаемых кон
струкций без  предварительного н ап ряж ен и я  — обычно В15; для  
предварительн о  напряж енны х конструкций — В 2 0 -f- В40 в з а в и 
симости от ви да  напрягаемой арматуры .

К ласс  б етона  по прочности на  осевое растяж ен ие  В/ (M ila )  
у казы в ает  гарантированное  (с обеспеченностью 0,95) временное 
сопротивление бетонных образц ов  осевому растяж ению . У станов- 
лены следую щ и е  классы бетона: В/ 0,8; В*1,2; В*1,6, В*2, В*2,4, 
В,2 8- В,3,2. В ряде сооружений, в частности гидротехнических, 
класс  б ето н а  В/ является  основной характеристикой прочно
сти б етона  при ее контролируемом значении на производ
стве. _

М а р к а  бетона по морозостойкости F н азн ачается  д л я  кон
струкций, которые подвергаются в увлажненном состоянии дейст
вию попеременного з а м о р а ж и в а н и я  и оттаивания, и х ар актер и 
зует п редельное  число таких  циклов зам о р аж и в ан и я  и о т та и в а 
ния. Д л я  т яж е л о го  бетона установлены  следующие марки: г 50;
F75; F100; F150.

М а р к а  бетона по водопроницаемости  W н азн ачается  для 
конструкций, к которым п ред ъ являю тся  требования ограничения 
водопроницаемости, и характеризует  предельное давление воды, 
ещ е не в ы зы ваю щ ее  ее просачивание через бетонные образцы. 
У становлены  следую щие марки: W2; W4; W 8; W10; W12. М арки 
бетона F  и W  принимаются в зависимости от реж и м а эк сп луата
ции конструкций и значений расчетных зимних температур  н а 
руж н ого  воздуха .

М а р к а  бетона по средней плотности D указы вает  нашего сред
нюю плотность  (к г /м 3) и н азн ачается  для  конструкций, к кото
рым кром е  требования  прочности предъявляю тся  требования 
теп л о и зо л яц и и  (конструкции из легкого, ячеистого и поризован-



ного бето н а ) .  Д л я  таких бетонов  установлена м а р к а  от Э 800  до 
02000 .

Нормативные сопротивления бетона д и ф ф е р е н ц и р у ю тс я  в 
зависимости от вида н ап р яж ен н о го  состояния: Яьп —  н о р м ати в 
ное сопротивление осевому с ж а т и ю  призм (п р и зм е н н а я  проч
ность) ; Яып — нормативное сопротивление осевому р астяж ен и ю . 
Эти характеристики оп ределяю тся  в зависимости от к л а с с а  бе
тона по прочности при обеспеченности 0,95:

ЯЬп= В  ( 0 , 7 7 - 0 , 00125В), (2.1)
но не менее 0,72В;
при отсутствии контроля к л а с с а  бетона по прочности на осевое 
растяж ен ие

Яып =  0 , 5 к ^ В т, (2.2)

где £ =  0,8 — для  бетона к л а с с а  В35 и ниже; & =  0,7 д л я  бетонов 
класса  В40 и выше; при кон троле  класса  бетона по прочности  на 
осевое растяж ен ие

Яы п= В,.  (2.3)

Соответствующие расчетные сопротивления бетона  д л я  пре
дельных состояний первой группы Яь и Яы р авн ы  ч астн ом у  от 
деления нормативных сопротивлений на соответствую щ ие коэф 
фициенты надежности по бетону:

Яь =  Яьп/уьс, (2.4) 

где д ля  тяж елого  бетона уьс =  1,3;

Яы =  Яьш/уы, (2.5)

где д л я  тяж елого  бетона при назначении класса  б ето н а  по проч
ности на сж ати е  уы =  1,5, а по прочности на р а с т я ж е н и е  уы =  1,3.

В табл . 2.1 приведены зн ач ен и я  расчетных со п роти влен и й  Яь 
и Яы д л я  тяж елы х бетонов в зависимости от к л а с с а  прочности 
на сж атие , а т акж е  значения  начальны х модулей упругости  Еь, 
численно равных отношению нормальных н а п р я ж е н и й  в бетоне 
к его относительным д еф о р м ац и ям  при уровне 0 ,2Яьп-

В соответствии с норм ативны м и реком ендаци ям и  расчетны е

Т а б л и ц а  2.1

П о к а за т е л и ,
М П а

Класс  бетона

В7,5 В12 .5 В15 В20 В25 в з о В35 В40 В45

/?» 4,5 7, 5 8, 5 11,5 14,5 17,0 19,5 2 2 , 0 25,0
0,48 0 , 6 6 0 ,75 0,90 1,05 1 ,2 0 1,30 1,40 1,45

£ » - 1 0 ~ 3 16,0 2 1 , 0 2 3 ,0 27,0 30,0 32,5 3 4 ,5 36,0 37,5
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с о п роти влен и я  Rb и Rbt у м н о ж аю тс я  на коэффициенты у сло ви й  
работы уы, которые у читы ваю т особенности свойств бетона, д ли 
тельн о сть  и повторяемость нагрузки , характер работы  и разм е
ры сечен и я  конструкции, способ  ее изготовления.

Р а с ч е т н ы е  сопротивления бетона для предельных состояний 
второй  группы Rb,ser и Rbt,ser о п р е д е л яе тс я  по тем ж е  формулам 
(2.4 ) и (2 .5) ,  но при коэф ф и ц и ен тах  надежности по бетону уьс=  1 
и y bt= \ r т. е. принимаю тся равны м и соответствующим норма
тивны м  сопротивлениям Rbn и Rbtn- При этом коэффициенты усло
вий р а б о т ы  уы =  1, за  исклю чением расчета железобетонны х кон
струкци й  по образованию  т р е щ и н  при многократно повторяю 
щ ей ся  н агрузке .

А рм ат ура  железобетонны х конструкций п одразделяется  и 
м а р к и р у е т с я  следующим о б разом :

1) а р м а т у р а  стерж невая  го р ячекатан ая  гл ад к ая  (класс A -I ) ,  
периодического  профиля (кл ассы  А-И, А-III, A-IV, A-V, A-VI), 
терм и ческ и  упрочненная периодического профиля (классы  А т-Ш , 
Ат-IV, А т -V, Ат-VI);

2 ) а р м а т у р а  проволочная из холоднотянутой проволоки обык
новенной периодического п р о ф и л я  (класс Вр-I) ,  высокопрочной 
гл адк о й  (класс  B-II) и периодического профиля (В р -П ) ,  из а р 
м ату р н ы х  кан атов  сем ипроволочных (класс К-7) и девятнадцати  
п роволоч н ы х  (класс К - 19).

А р м атурн ую  сталь д л я  железобетонных конструкций выби
раю т при проектировании с учетом назначения конструкций, 
условий  изготовления к а р к а с о в  (сварка, вязка  и т . д . ) ,  условий 
э к с п л у а та ц и и  конструкций.

В кач еств е  основной р абоч ей  ненапрягаемой арм атуры  сле
дует  преимущ ественно п ри м ен ять  арматуру класса  Á-III  и допус
к ается  п ри м ен ять  арм атуру  к л а с с а  A-II и А -I, но главным об р а
зом д л я  поперечного ар м и р о в ан и я .

В к ач еств е  напрягаемой ар м ату р ы  при ее длине до 12 м вклю 
чительно  следует преимущ ественно применять арм атуру  классов 
А т-VI и А т -V, а при ее д ли н е  свыше 12 м — арм атуру  классов 
B -II ,  B r - I I ,  К-7, К -19.

Нормат ивны е сопрот ивления арматуры R sn принимаю тся р а в 
ными наи мен ьш ем у контролируемому значению: физического или 
условн ого  (соответствующ его напряж ению  при остаточном отно
сительном  удлинении 0,2 % )  предела текучести д л я  стержневой 
а р м а т у р ы ,  высокопрочной проволоки и арм атурны х канатов; 
н а п р я ж е н и я ,  равного 0,75 временного сопротивления разрыву, 
д л я  обы кновенной арм атурн ой проволоки. В соответствии с госу
д ар ств ен н ы м и  стан дартам и  данны е характеристики долж ны 
иметь у р о в ен ь  обеспеченности не менее 0,95.

Расчетные сопротивления арматуры  растяж ен ию  R s опреде
л я ю т с я  по формуле
Rs =  R s n /y s (2-6)
50



Т а б л и ц а  2.2

К л а с с  а р матуры  
(д иам етр ,  мм)

Р а с ч е т н ы е  х арактери сти ки  а р м а т у р ы . М П а

Я, Я,. Я., £,■ 1 0 - '

А-1 225 175 225 21
А-Н 280 225 280 21
А -Ш
(6-8) 355 285 355
(10-40) 365 290 365 20
А-1У 510 405 400 19

’ А-У 680 545 400 19
А-У1 815 650 400 19
В-П  (3 — 8) 1240— 915 9 9 0 — 730 400 20

Вр-1 (3— 5) 375— 360 2 7 0 — 260 375— 360 17
В р-П  (3-8) 1215— 850 9 7 0 — 680 400 20

К-7 (6 -15) 1210— 1080 965— 865 400 18
К -19 (14) 1175 940 400 18

с учетом нормированных коэф ф иц иентов  н адеж ности  по а р м а ту р е  
7®, которые принимаются равны м и в зависимости от к л а с с а  а р м а 
туры в интервале от 1,05 до 1,2 д л я  предельных состоян ий  первой 
группы и равными 1 для  предельны х состояний второй  группы.

Расчетны е сопротивления ар м ату р ы  сж атию  /?5С д л я  п р ед ел ь 
ных состояний первой группы при наличии сцеп лен и я  ар м ату р ы  
с бетоном принимаются равн ы м и  соответствующим з н а ч е н и я м  /?5, 
но не более 400 М Па.

В табл . 2.2. приведены расчетны е сопротивления а р м а ту р ы  /?5 
и Р 5с д ля  предельных состояний первой группы, а т а к ж е  р а с ч е т 
ные сопротивления поперечной арм атуры  /?5Ш при р а сч ете  н а к л о н 
ных сечений и модули упругости арматуры  £* в зав и си м о сти  от 
класса  арматуры.

В случаях , установленных нормами [5], р асчетны е соп роти в
ления арм атуры  /?,, д л я  предельных состоян ий  первой 
группы умнож аю тся на коэфф ициенты  условий р а б о ты  7«, учи
ты ваю щ ие опасность усталостного  разруш ения, н еравн ом ерн ое  
распределение напряж ений в сечении, условия ан к ети ровки ,  и з
менения свойств стали при особых условиях изготовлен и я .  Р а с 
четные сопротивления а р м а ту р ы  д ля  предельных состоян и й  вто
рой группы используются в расчетах с коэф ф иц иентом  усло
вий работы  7ж =  1 -

2.2. РАСЧЕТ ЭЛЕМЕНТОВ БЕТОННЫХ И ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ  
КОНСТРУКЦИЙ ПО ПРЕДЕЛЬНЫМ СОСТОЯНИЯМ ПЕРВОЙ  
ГРУППЫ

Рассмотрим расчеты элем ентов  бетонных и ж ел езо б ето н н ы х  
конструкций по предельным состояниям  первой группы  из усло
вия их прочности.



Р и с . 2.2. Р а с ч е т  норм альны х сечений бетонны х элементов:
а  —  и з г и б а е м ы х  и вн ецен тр ен н о -сж аты х  при б о л ь ш и х  эксцентр исите тах; 6  — внеце нтренно-с ж аты х  
при м ал ы х  эк сц е н т р и с и т е т ах

Бетонные конструкции  проектируются главным образом  для 
в о сп р и яти я  усилий от с ж а т и я ,  а так ж е  небольших усилий от из
гиба, если их разруш ение не представляет опасности для  жизни 
лю дей и сохранности оборудовани я. Класс бетона не долж ен 
бы ть  вы ш е В40. А рм атура  стави тся  по конструктивным сооб
р а ж е н и я м  в местах резкого  изменения размеров сечения, высоты 
стен, в элементах, п одвергаю щ и хся  воздействию динамических 
нагрузок .  В зависимости от ви да  напряженного состояния эле
менты бетонных конструкций рассчитываются на изгиб, сж атие 
(рис. 2 .2) и местное смятие. Н и ж е  рассматривается  расчет эле
ментов из тяж елого  бетона.

П ри  расчете  изгибаемых элементов (рис. 2.2, а)  поперечные 
сечения, нормальные к продольной  оси, предполагаются плоски
ми с эп ю рам и  нормальных н ап ряж ений  в виде прямоугольника 
с о р д и н ато й  Яы в растянутой  зоне  и в виде треугольника в с ж а 
той зон е  с максимальной ординатой 2Яых/{Ь — х) (/г — высота 
сечения, х  — координата нейтральной оси относительно сж атой 
грани  сечен и я ) .  Предельное состояние характеризуется  появле
нием неупругих деф орм аций и образованием трещ ин в растян у
той зон е  бетона, т. е. расчет  производится с учетом сопротивле
ния б етона  растянутой зоны. Д л я  рассматриваемого поперечного 
сечен ия  составляется  у равн ен и е  моментов всех внешних и внут
ренних сил относительно нейтральной оси, которое затем  преоб
р а з у е т с я  в расчетное предельное неравенство

М ^ Я ы \ Р Р1, (2.7)

где М  —  изгибаю щий момент от внешних расчетных нагрузок; 
ЧРР 1 —  упругопластический момент сопротивления д л я  растянутой 
грани  сечения;



при произвольном очертании сечения

К р1= - ^ + 5 Ь1; (2 .8)

в частном случае  прямоугольного сечения с д о статочн ой  ст е 
пенью точности

Г р/= № 2/ 3,5. (2.9)

Координата  х  определяется в ы раж ен и ем , которое п о л у ч а ет с я  из 
уравнения проекций всех сил на продольную ось эл ем ен та :

/г — х = 2  Бьо/Аы. (2 .10)

Формулы (2 .8) ,  (2.9) и (2.10) вклю чаю т следую щ ие г е о м е тр и 
ческие характеристики: ] Ьо, 5*о — соответственно момент и н ерции  
и статический момент сж атой  части  сечения относительно н е й т 
ральной оси; Бы, Аы  — соответственно статический момент о т н о 
сительно нейтральной оси и п л о щ а д ь  растянутой части  сечен и я ; 
Ь — ш ирина прямоугольного сечения.

Такие ж е  предпосылки (см. рис. 2.2, а) з а к л а д ы в а ю т с я  в р а с 
чет внецентренно сжатых элем ентов , когда эксцентриситет  р а с 
четной продольной силы N  с учетом прогибов вол при основн ом  
сочетании нагрузок больше 0,9у, при особом — больш е 0,95г/ и 
при любом — больше ( у — 1) см, где у  — расстояние  от ц е н тр а  
тяж ести всего сечения (ц. т. А  на рис. 2.2, 6) до н аи более  с ж а т о 
го волокна бетона. Это так  н азы в аем ы й  первый случай  р а с ч е т а  
внецентренно сж аты х бетонных элементов (бо льш и е  эк сц ен т р и 
ситеты). П рочность сечения п роверяется  по ф орм уле

------]— ^ Я ы № р1, (2 . 11)
е0ц  — ц>д-

где е0 — эксцентриситет продольной силы относительно ц е н тр а  
тяж ести приведенного сечения, который в элементах  стати ч еск и  
неопределимых конструкций при ним ается  равным еор, но не  б о 
лее еа, а в элементах статически определимых кон струкций  — 
равным (еор-\-еа)\ еор — эксцентриситет  из условий стати ч еско го  
расчета конструкций; еа — случайн ы й эксцентриситет, п р и н и м а е 
мый не менее 1/600 свободной дли ны  элемента и (1 /3 0 ) /г ;  т] — 
коэффициент, учитывающий влияни е  прогиба элем ента  на з н а ч е 
ние эксцентриситета во, или коэф ф иц иент  продольного и зги б а ,  
принимаемый при гибкости / о / / ^ 1 4  равным 1 и при гибкости  
/ о / г > 1 4  по формуле

г' = 1- 1 / ы „  : ( 2 Л 2 )

/о — расчетная  длина внецентренно сж ато го  элем ента (стены  или 
столба) ,  р а в н а я  его высоте Я  при опирании на н ес м е щ ае м ы е

53



опоры  в виде перекрытий, (1 ,2 5 —1,50)// при опирании на упруго 
с м е щ а е м ы е  опоры и 2Н  — д л я  свободно стоящ его  элемента; г — 
р а д и у с  инерции сечения относительно его центра тяж ести ; — 
у с л о в н а я  критическая  си ла ;  ср — коэффициент, который согласно 
норм ативны м  реком ендаци ям  [5] находится в интервале 0 , 7 ^

1 и в больш инстве с л у чаев  может быть принят равным 0,8; 
ур — момент сопротивления д л я  растянутой грани сечения при 
упругом  деф орм ировании бетона; А  — площ адь нормального се
чен и я  элемента.

У словн ая  критическая  сила:

^ = ^ ( о Т Т г г + 0’1) '  (2|3)

где  /  — центральный момент инерции сечения; <р/ — коэффи
циент, учитывающий, каки м  образом на ж есткость  элемента 
вл и я е т  длительность дей стви я  нагрузки

ф , =  1 + 4 т - ,  но не болеее  2,0, (214)
-г' А1

М[ и М  — моменты относительно менее нап ряж енной  грани сече
ния соответственно от дли тельн о  действующей части нагрузки 
(сум м ы  постоянной и д ли тельн ой  нагрузки) и от полной нагруз
ки; бе — коэффициент, принимаемый равным во/Н, но не менее

6е =  0,5 — 0,01 — 0,011?ь, (2-15)

Яь в ф орм уле (2.15) п р и ним ается  в мегапаскалях .
Д л я  элементов прям оугольного  сечения р асчетн ая  формула 

(2. 11) упрощ ается

(2.16)
6е0г|
-Ц— ф

Второй случай расчета  внецентренно сж аты х  элементов, когда 
эксцентриситеты  меньш е у казан н ы х  величин (м алы е эксцентриси
теты) , характери зуется  наступлением предельного состояния 
(р азруш ен и ем )  сж а то го  бетона , т. е. при этом не учитывается 
сопротивление бетона р астян утой  зоны. К ак п оказано  на рис. 
2 .2, б, учитывается  то л ь ко  сопротивление сж ато го  бетона, где 
эп ю р а  нап ряж ений  при н и м ается  прямоугольной с ординатой Нь. 
И з  уравнени я  проекций всех сил на продольную ось элемента 
получаем  условие прочности

(2.17)

где Аь — п лощ адь  с ж а т о й  зоны бетона, определяем ая  для произ
вольного  сечения таким  об р азо м , чтобы р асчетн ая  продольная



Рис. 2.3. Расчетные схемы передачи опорных нагрузок на бетонные элементы 
при определении расчетного сопротивления бетона при местном смятии

сила N проходила через ее центр тяжести (ц.т. Аь на рис. 2.2, б ) ,  
например, для прямоугольного сечения по формуле
А ь=  Ь(Н — 2е0ц).

Рассчитываемые по формуле (2.17) внецентренно сжатые эле
менты, в которых появление трещин в растянутой зоне недопус
тимо по условиям эксплуатации, должны быть также проверены 
по формулам (2.11) или (2.16).

При местном сжатии (смятии) бетонных элементов под оп ор 
ными частями балок, колонн, анкерных плит и других конструк
ций или оборудования, прочность бетона проверяется по формуле

N ̂ у1рЯь,1осА1ОС1' (2.18)

где N — расчетная нагрузка на площади смятия; г|)=1 при рав
номерном распределении нагрузки и г))=0,75 при неравномерном 
распределнии нагрузки (например, под концами балок, прого
нов, перемычек) на площади смятия А /ос|, которая на рис. 2.3 
обозначена двойной штриховкой. Расчетное сопротивление б е т о 
на (при местном смятии) Яь.ьс принимается больше и нахо
дится из выражения

Я ь , 1 о с [  = =  ОСф ь Я ь ,



где а =  1 для бетона классов ниже В25 и а =  13,5Rbt/Rb для бето
на классов В25 и выше;
ф& =  л ] A loe?  / A io c ¡  i

но не более 2,5 для бетона классов выше В7,5 и не более 1,5 для 
бетонов классов В7,5; В5; В3,5 при опирании, показанном на 
рис. 2.3, и не более 1 при опирании на край элемента независимо 
от класса бетона; A i0C2 — расчетная площадь сечения, опреде
ляемая по рис. 2.3 и равная A¡0Cl при краевом опирании.

Ж елезобет онные конструкции проектируются для восприятия 
усилий от изгиба, сжатия и растяжения. В соответствии с нор
мативными указаниями [5] по предельным состояниям первой 
группы производится расчет всех железобетонных конструкций 
на усилия внешних нагрузок (в стадии эксплуатации), а пред
варительно напряженных конструкций, кроме того, на усилия 
предварительного обжатия (в стадии изготовления).

Расчет по предельным состояниям первой группы, т. е. по 
несущей способности , включает расчет железобетонных элемен
тов из условия прочности нормальных и наклонных сечений. 
Прочность нормальных сечений проверяется в изгибаемых, сж а 
тых и растянутых элементах; наклонных сечений — главным о б 
разом в изгибаемых элементах. Рассмотрим о б щ и е  принци
пиальные п о л о ж е н и я  р а с ч е т а  п р о ч н о с т и  н о р 
м а л ь н ы х  с е ч е н и й ,  справедливые для изгибаемых, сжатых 
и растянутых элементов с напрягаемой и ненапрягаемой арма
турой.

Для расчета прочности нормального сечения произвольного 
очертания (рис. 2.4) в самом общем случае косого изгиба, вне- 
центренного сж атия и растяжения элемента используются усло
вия статического равновесия. Составляется уравнение моментов 
(2 М  =  0) внешних и внутренних сил, действующих в рассмат-

Рис. 2.4. Общий случай расчета прочности нормальных сечений железобетонных 
конструкций



риваемом сечении (рис. 2.4, а ) ,  которое затем представляется 
в виде предельного неравенства

где в сжатых и растянутых элементах М = Ы е. Кроме того, со с 
тавляется уравнение проекций (2Л^ =  0) внешних и внутренних 
сил на продольную ось элемента

которое используется для определения высоты условной сжатой 
зоны сечения х.

В формулах (2.19) и (2.20) принято следующее правило зна
ков перед круглыми скобками: плюс — в изгибаемых и сжатых 
элементах; минус — в растянутых элементах. Введены условные 
обозначения (см. поперечное сечение элемента произвольного 
очертания, показанное на рис. 2 .4 ,6 ) :  М — в изгибаемых эле
ментах проекция момента внешних сил на плоскость /  — I, пер
пендикулярную к прямой z  — z, ограничивающей условную сж а 
тую зону сечения (заштрихованную на рисунке) с равномерно 
распределенными напряжениями Rb; N — в сжатых и растянутых 
элементах внешняя продольная сила; Аь — площ адь условной 
сжатой зоны сечения, имеющая высоту х\ A si —  площадь г'-го 
стержня арматуры; Sb — статический момент площади Аь отно
сительно оси II — II, параллельной ограничивающей прямой z  — z 
и проходящей при сжатии и изгибе через центр тяж ести  наибо
лее растянутого или наименее сж атого  стержня арматуры, а при 
растяжении через точку в сж атой зоне, которая наиболее уда
лена от ограничивающей прямой z — z\ Ss¡ — статический момент 
площади Л« относительно той же оси; е  — эксцентриситет про
дольной силы N относительно той же оси; ho¡ —  расстояние от 
сжатой точки сечения, наиболее удаленной от ограничивающей 
прямой z  — z, до оси, проходящей через центр тяж ести  сечения 
г-го стержня и параллельной ограничивающей прямой.

Напряжения as¡ в i-м стержне продольной арматуры при 
растяжении принимаются положительными и не более расчет
ного сопротивления Rs¡; а при сжатии — отрицательными и по 
абсолютной величине не более RSCi (расчетные сопротивления RSi 
и Rsd в необходимых случаях умножаются на коэффициенты у с 
ловий работы). В напрягаемой арматуре, расположенной в зоне, 
сжатой от внешней нагрузки, напряжения as¡ принимаются не 
менее взятых с обратным знаком напряжений:
Osci== GsC'U YspGspi, МПэ, (2.21)

где Ose,и —  предельное напряжение в арматуре сж а той  зоны, при
нимаемое равным 400 М П а при использовании коэффициента 
условной работы бетона у& 2^1, равным 500 М П а при у * 2 < 1  и 
равным 330 МПа при расчете в стадии предварительного о б ж а 

М  йС dz(RbSb — 2 OsiSsi), (2.19)

N =  áz(RbAb — 2  as(i4s(), (2 .20)



тия; сг̂ р, —  предварительное напряжение (МПа) ¿-го стержня 
рассматриваемой арматуры с учетом потерь в зависимости от 
стадии работы элемента; у $Р —- коэффициент точности предва
рительного напряжения рассматриваемой арматуры, который при 
механическом способе натяжения арматуры и неблагоприятном 
влиянии предварительного напряжения принимается равным 1,1, 
при благоприятном — 0,9, а при определении потерь предвари
тельного напряжения арматуры, при расчете по раскрытию тре
щин и по деформациям — равным нулю.

Действительное напряжение в продольной арматуре

где м —  характеристика деформационных свойств бетона, опре
деляемая для тяжелых бетонов по формуле

где —  в мегапаскалях; —  относительная высота условной 
сж атой зоны бетона для г-го стержня, равная

0spi _  предварительное напряжение (МПа) г-го стержня в рас
сматриваемой стадии эксплуатации, принимаемое при коэффи
циенте y sp, назначаемом в зависимости от расположения стержня.

Остановимся более подробно на определении asp, так как это 
представляет особенность расчета предварительно напряженных 
конструкций. Предварительное напряжение o sp в напрягаемой 
стерж невой и проволочной арматуре должно приниматься с уче
том допустимых отклонений р из условий:

Osp-\- P ^ R s.ser, (2.25)
Osp —  Р  R s .se r .

где при механическом способе  натяжения арматуры p — 0,05asp, 
а при электротермическом и электротермомеханическом

р = 3 0  +  ̂ -  (здесь р в мегапаскалях) (2.26)

/ —  длина напрягаемого стержня арматуры, м.
Величина o sp вводится в расчет с указанным выше коэффи

циентом точности натяжения арматуры ysp, который при электро
термическом способе натяжения принимается по формуле

где пр —  число напрягаемых стержней.
При расчете предварительно напряженных железобетонных

ш =  0,85 — 0,008Rb, (2.23)

li =  x/hor, (2.24)



конструкций должны учитываться неизбежные потери стп п р е д 
варительного напряжения арматуры, которые нормированы и 
в любом случае принимаются не менее 100 МПа. Полные потери 
напряжений ст„ (М П а) представляются в виде суммы ап==(Тп1 +  
+  а„2, где (тП1 —  первые потери, т. е. до  окончания обжатия б е т о 
на; ап2 — вторые потери, т. е. после обж атия бетона. Рассмотрим 
нормативные рекомендации по определению  первых потерь стП1.

Потери напряжений от релаксации напряжений арматуры 
определяются только при натяжении на упоры: для стержневой 
арматуры при механическом натяжении

для проволочной арматуры при механическом натяжении

при электротермическом 
at =  0,05osp,

где o sp — принимается без учета потерь в мегапаскалях.
Потери напряжений за счет разности температур At ( ° С )  

арматуры и упоров, которые определяются только при натяжении 
на упоры:

для бетона классов В 15— В40

Потери напряжений вследствие деформаций анкерных у с т 
ройств, обжатия шайб или прокладок в сплошных конструк
циях:

где А/1 — деформации в анкерном устройстве за счет обж а ти я  
шайб или прокладок, принимаемые равными 1 мм при натяжении 
на бетон и 2 мм при натяжении на упоры, а также за счет с м е 
щения стержней в инвентарных зажимах при натяжении на 
упоры, определяемые по формуле А/) =  1,25 +  0,1 Ъй (й —  д и а 
метр стержня, мм); Л/г — деформации за счет податливости 
анкеров в расчете 1 мм на каждый анкер при натяжении на 
бетон и равные нулю при натяжении на упоры; / — длина н ап ря 

ai =  0 ,losP — 20, (2 .27)

при электротермическом 
0i =  O,O3asp; (2.28)

(2.29)

02=  1,25Л/,

для бетона классов В45 и выше 
ст2— 1,0А/. (2 .3 0 ')

(2 .30)

a3 =  (A/i + Д /2)-у-, (2 .31)



гаемой арматуры, мм; Е 3 —  модуль упругости напрягаемой арма
туры; при электротермическом способе натяжения аз =  0.

Потери напряжений за счет трения арматуры о стенки кана
лов при натяжении на бетон и об огибающие приспособления 
при натяжении на упоры

где ш — коэффициент, учитывающий отклонение канала от его 
проектного положения в расчете на 1 м длины и принимаемый 
равным 0,003 для каналов с металлической поверхностью; 
0,0015 — для каналов с бетонной поверхностью при гибком 
каналообразователе и 0 —  при жестком каналообразователе; 
при натяжении на упоры ш =  0; х — длина (м) участка канала от 
натяжного устройства до расчетного сечения; 5 — коэффициент, 
принимаемый равным 0,25 при натяжении на упоры и принимае
мый при натяжении на бетон для каналов с металлической по
верхностью равным 0,35 в случае прядевой арматуры и 0,4 в слу
чае стержневой арматуры периодического профиля, а для кана
лов с бетонной поверхностью равным соответственно 0,55 и 0,65;
О —  суммарный угол поворота оси арматуры; а5р — принимается 
без учета потерь.

Потери напряжений от деформации стальной формы, которые 
определяются только при натяжении на упоры

где п — число группы стержней, натягиваемых одновременно; 
k — коэффициент, принимаемый равным 2 при натяжении с по
мощью домкратов и 4 при натяжении намоточной машиной; Д/ — 
расчетное сближение упоров формы; / — расстояние между на
ружными гранями упоров; при электротермическом способе на
тяжения СТ5 =  0.

Потери от быстронатекающей ползучести а6, определяемые 
только при натяжении на упоры, вычисляются в зависимости от 
отношения r\ =  Obp/Rbp, где оьР — напряжения в бетоне на уровне 
напрягаемой арматуры от усилия предварительного обжатия, 
вычисленные с учетом потерь ai, 02, аз, в4 и as; RbP — передаточ
ная прочность бетона, т. е. прочность бетона к моменту его обж а
тия, которая назначается не менее 11 МПа, при напрягаемой 
арматуре классов A-VI, К.-7, К-19 — не менее 15,5 МПа и, кроме 
того, не менее 50 %  принятого класса бетона.

Потери а6 для бетона естественного твердения:
a6 =  40ri при T i< a ,  (2 34)
a6 =  4 0 a + 8 5 p (r i  — а) при r i > a ,

(2.32)

(2.33)

где а = 0 ,2 5  +  0,025#бР, но не более 0,8; р =  5,25 — 0,185/?(,р, но 
60



Т а б л и ц а  2.3

С п о со б  натяжения арматуры и условия 
твердения бетона

<7в Для класса  бетона В, М П а

< 3 5 40 > 4 5

На упоры и естественном твердении бетона 40 50 60
На упоры и пропаренном бетоне 35 40 50На бетон 30 35 40

не более 2,5 и не менее 1,1; для бетона, подвергнутого тепловой 
обработке, вычисленные таким образом потери (Тб следует умень
шить на 15 %.

Рассмотрим нормативные рекомендации по определению вто
рых потерь ап2, т. е. после обжатия бетона. Потери от релаксации 
напряжений о 7, которые в этом случае определяются только при 
натяжении на бетон, следует вычислять для стержневой арма
туры по формуле (2.27), а для проволочной —  по формуле (2.29).

Потери напряжений от усадки бетона о 8 назначаются в зави
симости от класса, условий твердения бетона и способа натяже
ния арматуры и для тяжелого бетона приведены в табл. 2.3.

Потери от ползучести бетона ад вычисляются независимо от 
способа натяжения арматуры и для тяж елого бетона естествен
ного твердения составляют:
а9=150т1 при Т1<0,75, (2 35)
а9 =  300(т1 — 0,375) при т ]> 0 ,75 , (2.36)

где аЬр — напряжения в бетоне на уровне напрягаемой арматуры 
от усилий предварительного обжатия, вычисленные с учетом пер
вых потерь стП]. При тепловой обработке бетона потери Оо умень
шаются на 15 % .

Потери напряжений вследствие смятия бетона под витками 
кольцевой напрягаемой на бетон арматуры (например, в кон
струкциях труб и резервуаров) при диаметре конструкций д о  
3 М!
огю =  70 — 0,22йех1,

где йех1 —  наружный диаметр конструкции, см. При больших д и а 
метрах конструкций ст)0 =  0.

Потери напряжений от деформаций обжатия стыков между эле
ментами составных конструкций при натяжении на бетон определя
ются по формуле

м0-ц =  п — Е~Гк"  (2.37)

где п число стыков между элементами на участке длины натяги
вания арматуры I ( м м ) ; М  —  деформация в стыке, равная 0,5 мм



Рис. 2.5. Схема расчета прочности нормальных сечений предварительно напря
женных железобетонных элементов

на каждый стык при сухом контакте между элементами и 0,3 мм — 
при наличии раствора или бетона в стыке.

Напряжения в бетоне аЬр, входящие в формулы (2.34), (2.35) и 
(2.36), определяются из условия внецентренного обжатия приве
денного сечения элемента продольной силой Р, представляющей 
равнодействующую усилий во всей продольной арматуре (рис. 2.5, 
а) и имеющей эксцентриситет вор относительно центра тяжести 
площади Агел приведенного сечения:

Jred — момент инерции приведенного сечения относительно его 
центра тяжести; у  —  расстояние от центра тяжести приведенного 
сечения до  волокна, в котором определяется напряжение оьР\ 
А зр< д з _  площади сечения соответственно напрягаемой и ненапря- 
гаемой продольной арматуры в наиболее обжатой зоне сечения 
(в центрально сжатых и растянутых элементах имеется в виду вся 
площадь сечения арматуры); A'sp, A's —  площади сечения соответ
ственно напрягаемой и ненапрягаемой продольной арматуры в 
менее обж атой зоне сечения; o sp, o'Sp —  напряжения соответственно 
в напрягаемой арматуре A sp и A'sp, определяемые в стадии о б ж а 
тия бетона с учетом первых потерь ct„i и в стадии эксплуатации с

(2.38)

где
Р — o spA sp - | -  OspA'sp —  a sA s о 5Л 5; 
Peap =  OsPAsPy sp — o'spA'spy'sp —  o sA sys +  a'sA'sys\

(2.39)
(2.40)

(2.41)Ared == A  I g (A sp-{-Asp-\-As-\-As),



учетом первых аП1 и вторых потерь а„2, а также с учетом коэффици
ента точности натяжения арматуры у$р, о 3, о'$ —  напряжения соот
ветственно в ненапрягаемой арматуре А $ и А'$, которые в стадии 
эксплуатации принимаются равными потерям напряжений от 
усадки и ползучести бетона (ов+ав+стд), а в стадии обжатия 
бетона — потерям от быстронатекающей ползучести бетона а6; 
У*р, У*Р, У в, у'з — расстояния от оси, нормальной к плоскости изги
ба и проходящей через центр тяжести приведенного сечения, до 
точек приложения равнодействующих усилий соответственно в 
арматуре А $р, А'зр, /45, Л4'; А  — площадь поперечного сечения бето
на с учетом ослаблений каналами, пазами и у. п.

Как следует из изложенного выше, при определении напряже
ний в бетоне и арматуре предварительно напряженных конструк
ций приходится учитывать потери напряжений д о  окончания о б 
жатия оП1 и после обжатия а„2 бетона. В зависимости от способа 
натяжения арматуры они имеют следующие значения: 

при натяжении на упоры
°п1 =  сг 1 “ Ь  СТ2 -|- 03 4- СТ4 -)- СТ5 СТ6,
о„2 =  а8 +  а9; (2.42)

при натяжении на бетон
оп: =  а3 +  а4, (2.43)
аП2 =  а? —|— ав —(— сгэ —|— Ою -(- оц .

Тогда контролируемое натяжение арматуры на бетон равно: 
для арматуры А зр

где o sp и a'sp — определены без учета потерь предварительного 
напряжения; Р, е0р — должны быть вычислены по формулам
(2.39) и (2.40) после проявления потерь a„i. Контролируемое на
тяжение арматуры на упоры равно: 

для арматуры A sp 
Omni == ®sp аз — а4, (2.44')

для арматуры A'sp 
Oconi =  o sp — а з — a4. (2.45')

При этом установившееся предварительное напряжение арма
туры независимо от способа натяжения равно: 

для арматуры A sp

(2.44)

для арматуры А'$р

(2.45)

(2.46)



o'sp =  (стп1 +  an2) J ^ r )  ’ 2̂ '47^

где P  —  вычислено по формуле (2.39) после проявления потерь 
а„1 и а„2-

На основании вышеизложенного, проанализируем формулу 
(2.22). Если определяемое по формуле (2.22) напряжение o s¡ в 
арматуре классов A-IV, A-V, A-VI, B-II, Bp-II, К-7 и К -19 нахо
дится в интервале $RS¡ <  crsl- <  Rs¡, рекомендуется пользоваться 
формулой

о „  =  [  ß +  ( i - P ) ¿ E ¿ - ]  я *  {2-48)

где |r¡, i«« —  относительные высоты условной сжатой зоны бето
на, отвечающ ие достижению в ¿-м стержне соответственно напря
жений Rsi и ß/?si, которые определяются по формуле

Ы т  = --------------^ ------- — , (2.49)
, , g». Rijeti)( I ___ “

"+" Osc.u V 1,1/ 

где o s,rî =  Rsi “h 400 — o sp¡ A oSpi, МПа;
Os,eu =  VRsi — Ospi, МПа; (2.50)
Ose,и —  определяется по рекомендациям формулы (2 .21) ;  при ме
ханическом и автоматизированных электротермическом и элект- 
ротермомеханическом способах натяжения арматуры классов 
A-IV, A-V, A -V I

A ösp i=  1 5 0 0 ^ -  1200 >  0; ß =  0,5 +  0,4 >  0,8; (2.51)
A s i  A sí

при других способах натяжения указанной арматуры и любых 
способах натяжения арматуры B-II, Bp-II, К-7, К -19
д Ospi =  0, ß =  0,8; (2.52)

o Spi определяется с учетом потерь <тз, о 4, cts при ysp <  1.
В общ ем  случае косого изгиба (см. рис. 2.4, б) при определе

нии границы сжатой зоны долж но соблюдаться условие парал
лельности плоскостей действия внешних и внутренних моментов, 
а в случае косого  внецентренного сжатия и растяжения —  усло
вие расположения на одной прямой (прямая III— III) точек при
ложения внешней продольной силы и равнодействующих сжима
ющих и растягивающих внутренних усилий.

В частном случае плоского изгиба, сжатия и растяжения, ког
да внешняя сила действует в плоскости оси симметрии сечения 
и арматура сосредоточена у перпендикулярных указанной плос
кости граней элемента, эти условия всегда удовлетворяются и
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расчеты значительно упрощаются. В этом случае относительная 
высота сжатой зоны сечения £«, при которой предельное со сто я 
ние элемента наступает одновременно с достижением в растяну
той арматуре напряжения, равного расчетному сопротивлению, 
определяется из общего выражения (2.49), которое преобразует
ся к виду

где —  напряжение в стержнях арматуры (М П а ) ,  определяе
мое по формуле (2.50), которая преобразуется к виду

Rs — расчетное сопротивление арматуры растяжению с учетом 
коэффициентов условий работы у кроме коэффициента условий 
работы высокопрочной арматуры yse\ asp определяется по реко
мендациям формулы (2.49); A o sp определяется в зависимости от 
класса арматуры: A-I, A-II, А-111, A-IIIB, B p -I— A o sp=  
=  400 М П а; A-IV, A-V, A-VI —  A asp > 0  и определяется по пер
вой формуле (2.51); B-II, Bp-II, К-7, К-19 — A osp =  0; asc,u — 
определяется по рекомендациям формулы (2.21).

Величина имеет первостепенное значение в расчете нор
мальных сечений железобетонных конструкций, которое заключа
ется в следующем. В нормально армированных изгибаемых эле
ментах и в сжатых элементах с большими эксцентриситетами 
разрушение начинается с растянутой арматуры, где напряжения 
o Si достигают расчетных сопротивлений, что будем классифици
ровать как первый случай расчета нормальных сечений. В переар- 
мированных изгибаемых элементах и сжатых элементах с малы
ми эксцентриситетами потеря несущей способности обычно насту
пает в результате разрушения бетона сжатой зоны, в то  время 
как уровень напряжений в арматуре o si меньше величины расчет
ных сопротивлений. В дальнейшем это будем классифицировать 
как второй расчетный случай. Эти два расчетных случая разгра
ничены величиной |я,-.

При Ь ^  Iri будем иметь первый расчетный случай и соответ 
ствующие напряжения cts¡, входящие в основные расчетные 
формулы (2.19) и (2.20), следует положить равными Rs¡ или 
Rsci в зависимости от их знака, а при будем иметь второй
расчетный случай, когда соответствующ ие напряжения as¡ н еоб 
ходимо определять по формулам (2.22) и (2.48).

Эти общие положения справедливы для расчета ж елезобетон 
ных элементов с ненапрягаемой и напрягаемой арматурой. Кроме 
того, при расчете предварительно напряженных элементов напря
жения в напрягаемой арматуре A'sp следует положить равными 
Стк,- по формуле (2.21), независимо от расчетного случая, а на-

Ir .
0)

(2.53)

OsR =  Rs +  400 — asp — A Osp\ (2.54)



h

г —

Рис. 2.6. Схема к расчету прочности нормальных сечений тавровых железобетон
ных конструкций

пряжения в напрягаемой арматуре A sp, не имеющей физического 
предела текучести, при необходимо положить равными
Rsiys6, где 7S6 — коэффициент условий работы высокопрочной ар
матуры, определяемый по формуле

где г] =  1,10 для арматуры класса A-VI, т] =  1,15 для арматуры 
классов A-V, В-11, Вр-И, К-7, К-19 и т) =  1,2 для арматуры класса 
A-IV.

Рассмотрим более подробно случай плоского деформирования 
сечений, имеющих хотя бы одну ось симметрии, когда два ука
занных расчетных случая разграничиваются величиной оп
ределяемой по формуле (2 .53 ) .  Вначале рассмотрим прочность 
нормальных сечений железобетонных элементов с ненапрягаемой 
арматурой (рис. 2.6), работаю щ их в условиях изгиба, сжатия и 
растяжения. Расчет нормальных сечений изгибаемых элементов 
проанализируем на примере тавровых сечений с полкой в сжатой 
зоне (рис. 2.6, а ), которые характерны для сборных железобетон
ных балок и для элементов монолитных железобетонных пере
крытий. Кроме того, расчетные формулы для различных вариан
тов прямоугольного сечения получаются как частный случай из 
формул для таврового сечения. Другие распространенные формы 
сечений изгибаемых элементов в процессе расчета приводятся к 
прямоугольному или тавровому сечению. При расчете таврового 
сечения с полкой в растянутой зоне свесы полки не учитываются 
(сопротивление бетона растяжению принимается равным нулю) 
и сечение рассчитывается как прямоугольное с сохранением рас
тянутой арматуры в ребре. П о тем же соображениям не учиты
вается бетон свесов полки в растянутой зоне при расчете двутав
рового сечения. Коробчатое сечение приводится к эквивалентно- 
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му тавровому с полкой в сжатой зоне, имеющей ту же ширину и 
высоту, и стенкой, ширина которой равна сумме толщин ребер  
коробчатого сечения, а вся растянутая арматура сосредоточена в 
стенке при сохранении той же рабочей высоты сечения.

При этом вводимая в расчет ширина свеса сжатой полки в 
каждую сторону от продольного ребра 0,5 (У/— Ь) не д ол ж н а  
превышать 1 / 6 пролета рассчитываемого элемента и зависит от  
конструкции элемента: при наличии поперечных ребер и в ы соте  
полки 0,1/г, где /г — высота сечения, эта ширина д ол ж н а  
быть не более ' / г  расстояния в свету между продольными р е б р а 
ми; при отсутствии поперечных ребер или при расстояниях м е ж 
ду ними, превышающих расстояния между продольными р е б р а 
ми, и при Щ <  0,1/г — не более 6/г/; при консольных свесах полки 
и при Щ >  0,1/г — не более 6/г/, при 0,05/г <  /г/ <  0, /г —  не бол ее  
ЪЩ, при Щ <  0,05/г — свесы полки не учитываются в расчете.

При расчете нормально армированного (первый расчетный 
случай) таврового сечения прежде всего определяется полож ение 
границы условной сжатой зоны. Если граница сжатой зоны п р о 
ходит в пределах полки, т. е. х  ^  к'/, сечение рассчитывается как 
прямоугольное с шириной Ь =  Щ. Когда граница проходит в 
стенке ( х > Щ ) ,  сжатая зона имеет тавровое сечение (см . 
рис. 2.6, б ) .  Необходимые расчетные формулы получим из (2 .19)  
и (2.20), положив N =  0, ст5 =  /?* для растянутой арматуры А 3 и
о 5 =  — Язе для сжатой арматуры сохранив знак плюс перед 
круглыми скобками и вычислив моменты внутренних сил о т н о с и 
тельно оси, проходящей через центр тяжести растянутой а р м а 
туры:

М  <  Я ь Ь х( к о -  у )  +  Я М  -  Ь ) ц ( к о -  - | )  +  -  а ') ;
(2 .56 )

Л И . =  ЯьЬх +  Я ь Щ -Ь )Щ + ^ сА 1  (2 .57)

где й0 =  /г — а — рабочая высота сечения; а — расстояние от  
равнодействующей усилий в растянутой арматуре до растянутой 
грани; а' —  расстояние от равнодействующей усилий в сж а т о й  
арматуре до сжатой грани балки. Записав правые части ф ормул
(2.56) и (2.57) для положения границы сжатой зоны по ниж нем у 
краю полки, т. е. отбросив первый член и положив во в тор ом  
члене 6 =  0, получим условие положения границы в полке:

М ^  /?(>6//г/ ^ /го------ ЛвсАв (ко — а '), (2 .58 )

или
ДЛ* <  ИьЩЩ +  (2.59)

Если это условие не соблюдается, граница сжатой зоны п роходи т  
в стенке.



Из формул (2.56) и (2.57), положив второй член в правых 
частях равным нулю, получим, как частный случай, расчетные 
формулы для прямоугольного сечения с растянутой и сжатой 
арматурой (Л5 и /Ц ):

а положив равными нулю второй и третий члены в правых час
тях  (2.56) и (2.57), —  расчетные формулы для прямоугольного 
сечения с растянутой арматурой (Л5):

При проектировании железобетонных конструкций чаще всего 
встречаются задачи двух типов: проверка несущей способности 
при известных размерах сечения элемента (Н0, а ', а, Ь, Ь{, /г/), 
сечениях продольной арматуры (А5, А'з) и характеристиках мате
риалов (Яь, Я$, /?5С); подбор  сечения растянутой арматуры А$ при 
известных характеристиках материалов, размерах сечения элемен
та  и сечении сжатой арматуры А'3, которая в большинстве слу
чаев ставится по конструктивным соображениям.

Для выполнения таких расчетов целесообразно ввести допол
нительные обозначения, связанные, главным образом, с вычис
лением высоты условной сжатой зоны х, и переписать общие 
формулы (2.56) и (2.57) следующим образом:

М  <  А 0ЬН1 Яь +  Яь (Щ — Ь) Щ (А0 -  0,5 Щ +  Язе А ' ( Н о -а ' ) , (2.64)

Для практических расчетов коэффициенты А 0 и у  табулирова
ны (табл. 2.4) в зависимости от величины относительной высоты 
сж атой зоны

Тогда при проверке несущей способности элемента уравне
ние (2.65) решается относительно |. Затем по табл. 2.4 опреде
ляется соответствующий коэффициент А 0 и подставляется в усло
вие (2.64), выполнение которого указывает на достаточную несу
щ ую  способность элемента по нормальному сечению. В против
ном случае необходимо изменить конструктивные параметры 
элемента.

При определении сечения растянутой арматуры А $ условие
(2.64) рассматривается как уравнение и решается относительно

М  <  Яь Ьх(  ̂Н0 ----- ^  +  Язс А'б (Но — а'),

=  ЯьЬх -(- Яве Аз,

(2.60)

(2.61)

(2.62)

(2.63)=  ЯьЬх.

1*з Аз =  1ЬН0Яь +  Яь (И -  Ь) Щ +  ЯзсА'з, (2.65)
где
Ао =  1у, 1 =  х/Н0, 7 = 1  — 0,5 (2.66)



Т а б л и ц а  2.4

1 т Ао 1 т Ао

0,01 0,995 0,01 0,36 0,82 0,295
0 ,0 2 0,99 0 ,0 2 0,37 0,815 0,301
0,03 0,985 0,03 0,38 0,81 0,308
0,04 0,98 0,039 0,39 0,805 0,314
0,05 0,975 0,049 0,4 0 ,8 0,32
0,06 0,97 0,058 0,41 0,795 0,326
0,07 0,965 0,067 0,42 0,79 0,332
0,08 0,96 0,077 0,43 0,785 0,337
0,09 0,955 0,086 0,44 0,78 0,343
0,1 0,95 0,095 0,45 0,775 0,349
0,11 0,945 0,104 0,46 0,77 0,354
0 ,1 2 0,94 0,113 0,47 0,765 0,359
0,13 0,935 0 ,121 0,48 0,76 0,365
0,14 0,93 0,13 0,49. 0,755 0,37
0,15 0,925 0,139 0,5 0,75 0,375
0,16 0,92 0,147 0,51 0,745 0,38
0,17 0,915 0,155 0,52 0,74 0,385
0,18 0,91 0,164 0,53 0,735 0,39
0,19 0,905 0,172 0,54 0,73 0,394
0 ,2 0 0,9 0,18 0,55 0,725 0,4
0,21 0,895 0,188 0,56 0,72 0,403
0 ,2 2 0,89 0,196 0,57 0,715 0,408
0,23 0,885 0,203 0,58 0,71 0,412
0,24 0 ,8 8 0 ,211 0,59 0,705 0,416
0,25 0,875 0,219 0 ,6 0,7 0,42
0,26 0,87 0,226 0,61 0,695 0,424
0,27 0,865 0,234 0,62 0,69 0,428
0,28 0 ,8 6 0,241 0,63 0,685 0,432
0,29 0,855 0,248 0,64 0 ,6 8 0,435
0,3 0,85 0,255 0,65 0,675 0,439
0,31 0,845 0,262 0 ,6 6 0,672 0,442
0,32 0,84 0,269 0,67 0,665 0,446
0,33 0,835 0,275 0 ,6 8 0 ,6 6 0,449
0,34 0,83 0,282 0,69 0,665 0,452
0,35 0,825 0,289 0,7 0,65 0,455

коэффициента Ао. Далее по табл. 2.4 находят соответствующ ее 
значение |, подставляют в уравнение (2.65) и решают его о т н о 
сительно Расчет прямоугольных сечений отличается лиш ь 
неучетом второго и третьего членов в правых частях (2.64) и
(2.65), как указывалось выше.

В процессе определения Ао из условия (2.64) может п ол у 
читься
Л0> А я = £ / г (  1— 0,5|«), (2 .67)

что указывает на возможность потери несущей способности э л е 
мента вследствие разрушения бетона сжатой зоны, т. е. сечение 
переармировано и следует рассматривать второй расчетный с л у 
чай. Тогда целесообразно увеличить сечение сжатой арматуры, а



в элементах, имеющих только растянутую арматуру —  высоту 
сечения элемента, чтобы соблюдалось условие А о ^  Аоя, и затем 
вычислить необходимое сечение растянутой арматуры. Предель
ные значения ^  и А т вычисляются соответственно по формулам
(2.53) и (2.67).

Если решить уравнение (2.65) относительно | для изгибае
мых прямоугольного сечения элементов, имеющих только растя
нутую арматуру ИЬ, получим

и называется коэффициентом армирования элемента растянутой 
арматурой. Подставив в левую часть (2.68) I  =  получим 
значение максимального или предельного коэффициента армиро
вания |Хтах> выше которого сечение следует считать переарми- 
рованным. Предельные коэффициенты армирования увеличива
ются с повышением класса бетона и уменьшаются с повышением 
класса арматуры. С другой стороны, существует минимальный 
коэффициент армирования ^¡п изгибаемых элементов растяну
той арматурой, ниже которого элементы следует рассматривать 
как бетонные неармированные. Для изгибаемых элементов пря
моугольного сечения ^ ¡ п =  0,0005. Так как одинаковая несущая 
способность изгибаемых элементов может быть получена при 
различных размерах сечения и коэффициентах армирования, оче
видно, существует оптимальное конструктивное решение, обеспе
чивающее минимальную стоимость конструкции. Например, для 
балок прямоугольного сечения с растянутой арматурой такое ре
шение будет при \ — 0,3 -г- 0,4 и р, =  0,01 -г- 0,02, для плит — при 
I  =  0,1 -г- 0,15 и ц =  0,003 -г- 0,006.

Наряду с рассмотренной раньше гибкой арматурой при ар
мировании изгибаемых элементов (например, монолитной желе
зобетонной крепи горных выработок), применяется жесткая или 
несущая арматура в виде прокатных профилей (рис. 2.7).

При расчете изгибаемых элементов с жесткой арматурой 
должно выполняться условие £<|уг, соответствующее первому 
расчетному случаю, но возможны два варианта положения гра
ницы сжатой зоны.

Если граница сж атой зоны расположена выше профиля жест
кой арматуры и не пересекает его (рис. 2.7, а ) ,  прочность нор
мальных сечений проверяется из условий, где уравнение момен
тов составляется относительно границы сжатой зоны:

(2 .68)

где

ц, =  А 5/Ыг о (2.69)

М ^ Я ь Ь  - £ -  +  Л И *  ( / г .  -  * )  +  ЯргА Рг ( Л 2 -  х), (2.58')



Рис. 2.7. Схема к расчету железобетонных конструкций с жесткой 
арматурой

R.A, +  RprApr =  Rbbx, (2 .59 ')

где Rpr — расчетное сопротивление жесткой арматуры; Арг —  
площадь сечения жесткой арматуры; h\ и /г2 — расстояния от 
сжатой грани сечения до центра тяжести соответственно гибкой 
и жесткой арматуры.

Если граница сжатой зоны пересекает профиль жесткой ар 
матуры (рис. 2 .7 ,6 ) ,  прочность нормальных сечений проверяется 
из аналогичных условий, но с учетом пластического момента 
сопротивления жесткой арматуры относительно центральной оси 
профиля:

М  <  R b b ^ - + R s A s( h l - x ) + R pr[ S pi+ ( h 2- x ) 2t], 

RsAs-\-2Rpr(h2— x ) t = R b b x ,

(2 .58")

(2 .59" )

где Spi =  1,17И?' ( W — момент сопротивления жесткой арматуры 
в упругой стадии ее работы); t —  толщина стенки профиля 
жесткой арматуры.

Расчет переармированных изгибаемых элементов, т. е. о тн о 
сящихся ко второму расчетному случаю, производится по тем ж е 
формулам (2.56) и (2.57) с заменой расчетных сопротивлений 
растянутой арматуры Rs на соответствующие напряжения os в 
растянутой арматуре, определяемые по формуле 

_  (0,2+ Щ .
s 0,2 +  i ' (2.70)

Расчет изгибаемых элементов из бетона класса ВЗО и ниже 
с арматурой классов A-I, A-II, А-III и В р-I допускается произ
водить по формуле (2.56) при х = ^ Н 0.

Найденное по расчету сечение продольной рабочей арматуры



и ее распределение в изгибаемых элементах должно удовлетво
рять конструктивным и технологическим требованиям, изложен
ным в нормах проектирования [5]. Армирование балок осущест
вляют сварными и вязаными каркасами. Рекомендуемый ди
аметр продольных рабочих стержней ¡1 ^  40 мм для тяжелого 
бетона класса В25 и ниже, для легкого и поризованного клас
сов В7,5 — В25— ¿ ^ 2 5  мм, классов ВЗО и в ы ш е — ¿ ^ 4 0  мм. 
Диаметр монтажных стержней (хомутов) в изгибаемых кон
струкциях определяется, исходя из расчета на поперечную силу 
или конструктивно. Для армирования плит и панелей обычно 
применяют сварные сетки и каркасы с рабочей арматурой 5 м м <  
^  ^ 5^ 12 мм и монтажной — 4 мм ^ ¿ ^ 8  мм.

Защитный слой бетона а и а', необходимый для обеспечения 
совместной работы арматуры с бетоном на всех стадиях эксплу
атации конструкции, а также защиты арматуры от коррозии, 
должен быть не менее максимального диаметра рабочей армату
ры или каната и не менее: для плит и стенок толщиной ^  
^  100 мм —  10 мм, свыше 100 мм — 15 мм; для балок и ребер 
высотой <  250 мм —  15 мм, равной и выше —  20 мм.

При расположении рабочих стержней в сечении конструкции 
необходимо учитывать удобство укладки и уплотнения бетонной 
смеси. Для предварительно напряженных конструкций также 
учитывается степень местного обжатия бетона и габариты на
тяжного оборудования. С этой точки зрения расстояние в свету 
между стержнями продольной обычной или напрягаемой арма
туры, а также между продольными стержнями смежных плос
ких сварных каркасов должно быть не менее наибольшего ди
аметра стержней и не менее 25 мм для нижней и 30 мм для верх
ней арматуры при бетонировании конструкции в горизонтальном 
или наклонном положении. При расположении нижней арматуры 
более чем в два ряда по высоте сечения расстояние между стерж
нями в горизонтальном направлении должно быть не менее 50 мм. 
Это же расстояние принимается при бетонировании конструкции 
в вертикальном положении.

Вместе с тем расстояния между осями рабочих стержней в 
средней части пролета плиты и над опорой должны быть не 
более 200 мм при ее толщине / г < 1 5 0 м м  и не более 1,5/г 
при /г ^  150 мм.

Минимальные размеры сечений изгибаемых конструкций, оп 
ределяемые из расчета, назначаются с учетом экономических 
требований. Однако размеры сечения конструкций необходимо 
принимать такими, чтобы соблюдались требования по соблюде
нию толщины защитного слоя, расстоянию между стержнями 
арматуры и т. д. С этих позиций толщина монолитных плит для 
покрытий принимается не менее 40 мм, междуэтажных перекры
тий общественных зданий — 50 мм, перекрытий производствен
ных зданий —  60 мм. Минимальная толщина сборных плит оп- 
72



Рис. 2.8. Схема к расчету 
прочности нормальных се
чений внецентренно-сжа- 
тых железобетонных эле
ментов в случае больших 
и малых эксцентриситетов
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ределяется из условия обеспечения требуемой толщины защитно
го слоя бетона и вышеизложенных условий расположения ар 
матуры по толщине плиты.

Рассмотрим расчет нормальных сечений внецентренно сжатых 
элементов, используя общие расчетные условия (2.19) и (2.20). 
В левую часть (2.19) надо подставить М  =  Ые, а условие (2.20) 
следует использовать для определения границы сжатой зоны.

Так же, как и при расчете изгибаемых элементов, различают 
два расчетных случая (рис. 2 .8): при | ^  £# разрушение элемен
та начинается с растянутой арматуры (случай больших эксцен
триситетов, показанный на рис. 2.8, а ) ; при разрушение 
элемента начинается со стороны сжатой зоны бетона (случай 
малых эксцентриситетов, показанный на рис. 2 .8 ,6 ) .

В первом расчетном случае, т. е. в случае больших эксцент
риситетов, напряжения а„-, входящие в расчетные условия (2 .19),
(2.20) и (2.71), следует заменить соответствующими расчетными 
сопротивлениями арматуры /?5 и /?5С. Для прямоугольных сечений 
с растянутой А8 и сжатой А'5 арматурой расчетные формулы с 
учетом обозначений (2.66) записываются достаточно просто:
Ме <  АоЬН%Яь +  /? „А '(А 0 - а ' ) ,  (2 .71 )



N =  IbhoRb “ Ь  RscA's —  RsAs, (2.72)

где А 0 =  |( 1 — 0,5£), I =  х/ко.
При этом значение | находится из уравнения (2.72) и под: 

ставляется в (2.71) или по табл. 2.4 в зависимости от | опреде
ляется Ао и подставляется в (2.71). Указанный порядок расчета 
рекомендуется при проверке несущей способности сжатых эле
ментов.

Если сечение сжатой арматуры А[ известно, например задано 
по конструктивным соображениям, и требуется найти сечение 
растянутой арматуры Аь, условие (2.71) рассматривается как 
уравнение, которое решается относительно Ао, а затем по 
табл. 2.4 определяется соответствующее значение £. После под
становки | в условие (2.72) находится сечение растянутой арма
туры А8.

Чаще всего при проектировании сжатых элементов известны 
размеры сечения (/г0, а', а, Ь ), характеристики материалов (/?<,, 
/?*, ^ с )  и требуется найти сечение сжатой и растянутой ар
матуры. Для этого  условия (2.71) и (2.72) рассматриваются как 
система уравнений, откуда соответственно получаются такие рас
четные формулы:

ляется по формуле (2.53).
В случае применения симметричного армирования, что целе

сообразно при изгибающих моментах разного знака и почти рав
ных по абсолютной величине или при минимальном армирова
нии, необходимую расчетную формулу получим, положив Ав =  
=  А[, ^  и решая совместно (2.73) и (2.74):

Во втором расчетном случае, т. е. в случае малых эксцентри
ситетов, когда арматура As слабо растянута или слабо сжата 
(см. рис. 2 .8 , 6 ) ,  будем иметь то же расчетное условие (2.71), 
где высота сж атой  зоны для элементов из бетона класса ВЗО и 
ниже с ненапрягаемой арматурой классов A-I, A-II, А-III опреде
ляется из условия (2.72) с подстановкой вместо Rs напряжения

а для элементов из бетона класса выше ВЗО — из условия (2.20) 
с учетом формул (2.22) или (2.48). Такой порядок расчетов ре- 
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Ne  -  ApbhlRb  
Rst{ho —  а ' )  ’

(2.73)

Дs As As
где Ао =  A 0r и  определяется по формуле (2.67), £ =  £« и опреде-

А (2.75)
RJiho —  а')

(2.76)



комендуется при проверке несущей способности сж аты х элемен
тов.

Если требуется определить сечение арматуры А $ и Л/, можно 
предварительно произвести расчеты по формулам (2.73) и (2.74), 
положив £ =  £# и Ло =  Ло/?, затем скорректировать полученные 
значения А5 и А'„ на основании условий (2.71) и (2.72) или
(2.20) с учетом приведенных выше рекомендаций в зависимости 
от классов бетона и арматуры.

В любом случае (большие или малые эксцентриситеты) коэф
фициент армирования сж атого  элемента по растянутой ц, и сж а 
той |х' арматуре должен быть: не менее 0,0005 при гибкости 
элемента (/0/ « ) < 1 7 ;  0,001 — при 17 ^  (/оД) ^  35; 0,002 —  при 
3 5 < ( / о / г ) ^ 8 3  и 0,0025 —  при (/0/ / ) >  83, где /0 —  расчетная 
длина внецентренно сжатых элементов, определяемая по нор
мативным рекомендациям [5] в зависимости от конструктивных 
характеристик элементов; г —  радиус инерции сечения элемента 
относительно его центра тяжести.

Так же, как и при расчете бетонных элементов, расчет вне
центренно сжатых железобетонных элементов рекомендуется про
изводить с учетом случайного эксцентриситета еа, т. е. эксцент
риситет е0 продольной силы N относительно центра тяжести 
приведенного сечения следует определять с учетом случайного 
эксцентриситета еа.

Рекомендуется также учитывать влияние прогиба сжатых 
элементов на их несущую способность, что, как правило, обе
спечивается расчетом сжатых элементов по деформированной 
схеме. При этом допускается производить расчеты по недефор- 
мированной схеме нагружения, умножая эксцентриситет е0 на 
коэффициент г|, который при гибкости элементов ( /0/ / ) ^ 1 4  при
нимается равным 1, а при гибкости (/0/ / ) > 1 4  определяется по 
формуле (2.12), где критическая сила

где Еь, Е8 — соответственно начальный модуль упругости бето
на и модуль упругости арматуры; 6е — коэффициент, принимае
мый по рекомендациям формулы (2.13); ф; —  коэффициент, оп
ределяемый по формуле (2.14) при воздействии тех же нагрузок, 
но с учетом того, что моменты М  и М/ определяются относитель
но оси, параллельной линии, ограничивающей сж атую  зону и 
проходящей через центр наиболее растянутого (см. рис. 2.8 , а) 
или наименее сжатого арматурного стержня; —  момент инер
ции площади сечения арматуры относительно центра тяжести 
сечения элемента, определяемый по формуле

(2.77)

(2.78)



Сечение и распределение продольной рабочей арматуры, уста
новленное расчетом для сж атого  элемента, должно удовлетво
рять конструктивным требованиям [5].

Армирование сжатых железобетонных конструкций (колонн, 
стоек, крепей горных выработок и т. д.) обычно выполняют свар
ными или вязаными каркасами с соблюдением минимальных 
зазоров в свету между стержнями рабочей продольной армату
ры, как и для изгибаемых конструкций. Вместе с тем, расстоя
ние между осями стержней продольной арматуры для этих 
конструкций не должно превышать 500 мм в направлении плос
кости изгиба и 400 мм — перпендикулярном плоскости из
гиба.

Для продольного армирования рекомендуется применять пре
имущественно арматуру классов A-III и A-II диаметром не ме
нее 12 мм. Толщина защитного слоя при этом должна быть не 
менее диаметра продольной арматуры и не менее 20 мм. П о
перечное армирование в виде поперечных стержней в сварных 
каркасах и в виде хомутов в вязаных осуществляют по кон
структивным соображениям с целью предотвращения бокового 
выпучивания продольных стержней. Поперечную арматуру при
нимают из стали класса А -I диаметром не менее 5 мм и не ме
нее 'Д  наибольшего диаметра продольных стержней. Ш аг уста
новки поперечной арматуры для внецентренно сжатых конструк
ций должен быть не более 500 мм и не более 15d в вязаных и 20d 
в сварных каркасах при /?sĉ 4 0 0  МПа; при Rsĉ 450 МПа это 
расстояние соответственно должно составлять не более 400 мм 
и не более 12d в вязаных и \bd в сварных каркасах ( d — на
именьший диаметр рабочего продольного стержня).

При проектировании внецентренно сжатых железобетонных 
конструкций их размеры должны приниматься из условия пре
дельно допустимой гибкости (lo/i), не превышающей: для ж е
лезобетонных элементов из тяжелого мелкозернистого и легкого 
бетонов —  200; для колонн зданий — 120; для бетонных кон
струкций —  90. Минимальная площадь сечения продольной ар
матуры As и A i зависит от гибкости конструкций и должна при
ниматься не менее: при (lo/ i)C  17— 5- 10~4; 1 7 < ( /0/ « ) < 3 5 — 
Ы 0 “ 3; 3 5 < ( / о/ 0 < 8 3 - 2 - 1 О - *  и при ( /0/ г ) > 8 3 — 2 ,5 - 10“ 3 от 
площади сечения бетона.

Во внецентренно сжатых конструкциях, несущая способ
ность которых при расчетном эксцентриситете используется 
менее чем на 50 % , минимальный коэффициент армирова
ния принимается равным 0,0005 независимо от гибкости эле
ментов.

Расчет нормальных сечений растянутых элементов подраз
деляется на два расчетных случая в зависимости от положения 
продольной растягивающей силы N (рис. 2.9). Если сила при
ложена м еж ду равнодействующими усилий в арматуре (A¡) и 
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Рис. 2.9. Схема к 
расчету прочности 
нормальных сече
ний внецентренно- 
растянутых железо
бетонных элементов
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{Аз),  т. е. сечение является полностью растянутым (рис. 2.9, а) ,  
сечение арматуры Л5 и А[ определяется из условий:
Ы е^ Я з А ’цЕа, Ые' <  Я4Л Да, (2.79)

где е и е' — соответственно расстояние до центров тяжести ар
матуры Аз и А'з от продольного усилия 2 а= ( / г 0— а ')  — рас
стояние между этими центрами тяжести. В частном случае 
центрального растяжения общ ее сечение арматуры (Л5 -(- Аз) 
находится из условия
N <  Яз(А3 +  А').  (2.80)

Если^ сила N приложена за пределами расстояния между 
равнодействующими усилий в арматуре Л5 и А'з (рис. 2 .9 ,6 ) ,  
расчет производится^ так же, как и для внецентренно-сжатых 
элементов из условий (2.19) и (2.20), а для прямоугольных сече
ний из условий (2.71) и (2.72) с учетом направления внут
ренних усилий и внешней силы N. При величине £, вычисленной 
из уравнения (2.72) и удовлетворяющей условию £ > £ # ,  расчет 
производится также из условия (2.71), но при 1 = 1 К, где ^  оп
ределяется по формуле (2.53). Армировать растянутые элементы 
рекомендуется стержнями малого диаметра с равномерным их



распределением по сечению при минимальном коэффициенте 
армирования 0,0005.

Прочность нормальных сечений предварительно напряженных 
железобетонных элементов проверяется, исходя из общих усло
вий (2.19) и (2.20), но с учетом указанных выше особенностей, 
касающ ихся, главным образом, определения напряжений в на
прягаемой арматуре. Кроме того, расчет производится дважды: 
в стадии эксплуатации и в стадии изготовления (в стадии о б 
жатия бетона).

В стадии эксплуатации расчет производится на воздействие 
внешних нагрузок в сочетании с предварительным обжатием. 
Например, для тавровых сечений при I <  Ir будем иметь 
(см. рис. 2.5, б) :
M ^ R b b x (h o— 0,5x)+ R b(b f— b)h i(h o-0 ,5h i) +  (2.81 )
-\-RscA's{ho— о,') -|- OscA'sp(h0 üp),
RSAS ysëRsAsp =  Rbbx Rb(bj (2.82)
— b)h[ -(- RscAs -\- Ose Asp,
где Ose —  напряжение, которое определяется по формуле (2.21) 
при уsp но должно быть не более RSc \ коэффициент
условий работы, вычисляемый по формуле (2.55) при
ар __расстояние от равнодействующей усилий в арматуре ASj
до растянутой грани сечения; а'р — расстояние от равнодей
ствующей усилий в арматуре A'sp до сжатой грани сечения; h0 — 
расстояние от равнодействующей усилий в арматуре As и Asp до 
сж атой грани сечения.

Таким образом, усложнение этого расчета по сравнению с 
расчетом ненапрягаемых элементов состоит в определении osc 
с учетом потерь предварительного напряжения. В остальном 
последовательность расчетов по формулам (2.81) и (2.82) прин
ципиально ничем не отличается от расчетов по формулам (2.56) 
и (2 .57 ) .

Если проверка несущей способности производится по
тем же условиям (2.81) и (2 .82), но при замене расчетных со 
противлений Rs{yS6 =  1) в арматуре As и A's на соответствующие 
напряжения crsl, определяемые по формуле (2.22) или^ (2.48).

В стадии изготовления прочность нормальных сечений прове
ряется на воздействие усилий предварительного обжатия бетона 
с учетом собственного веса конструкций и монтажных нагрузок. 
При этом усилие предварительного обжатия Р  допускается оп
ределять по формуле (2.39) только от напрягаемой арматуры, 
расположенной в зоне, наиболее обжатой в стадии изготовления, 
т. е. от  арматуры Asp. Продольное усилие Р рассматривается как 
внешняя нагрузка на элемент и далее расчет производится по 
приведенным выше формулам, где напряжения osc рекомендуется 
определять по формуле (2 .21) , где следует положить osc,u 
=  330 М П а.



Рис. 2.10. Схема к расче
ту прочности наклонных 
сечений изгибаемых желе
зобетонных конструкций
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Рассмотрим основные полож ения расчета железобетонных 
элементов из условия прочности наклонных сечений. Экспери
ментальные исследования показывают, что разрушение изгибае
мых элементов может произойти в результате образования на
клонных трещин (рис. 2 .10). Такие трещины образую тся , как 
правило, вблизи опор, где по наклонным сечениям действуют 
максимальные главные напряжения, и несущая способность  
элементов должна проверяться из условий прочности наклонных 
сечений по изгибающему моменту и поперечной силе.

Расчет наклонных сечений на действие поперечной силы  (  
которая определяется от внешней нагрузки, приложенной по од 
ну сторону от сечения (см. рис. 2 .10), предусматривает проверку 
прочности железобетонного элемента по наклонной сж атой  поло
се между наклонными трещинами, между грузом и опорой при 
расчете коротких консолей и по наклонной трещине. Р а ссм от 
рим расчет железобетонных элементов из тяжелого бетона.

При расчете по наклонной сжатой полосе проверяется проч
ность бетона вблизи между наклонными трещинами с учетом 
влияния поперечной арматуры в виде хомутов:

Е5, Еь —  модули упругости соответственно арматуры и бетона; 
А,ш —  площадь сечения всех ветвей хомутов, лежащ их в одной 
нормальной к продольной оси элемента плоскости, пересекающей

( ? < 0 , З фю,(1 - 0 , 0 1  /?6)/?6Ь/г0, (2.83)

Е в А
(2.84)



рассматриваемое наклонное сечение; я — расстояние между ука
занными плоскостями хомутов; Яь — в мегапаскалях.

При расчете коротких консолей проверяется прочность сж а 
той полосы между грузом и опорой, наклоненной под углом 0  к го
ризонтали и имеющей ширину 4 =  15ир (1$ир — длина площадки 
вдоль вылета консоли, по которой передается нагрузка). В этом 
случае условие прочности (2.83) преобразуется к виду
< 2 < О ,8 ф Ю1Я „ П 5 т 0 .  (2.831)

Д ля расчета по наклонной трещине составляется уравнение 
проекции всех сил, действующих в наиболее опасном наклонном 
сечении, на нормаль к продольной оси элемента и записывается 
в виде предельного неравенства:
<3 +  Qsw 4“ т о  (2.85)
где С}ь —  поперечное усилие, воспринимаемое бетоном, которое 
определяется по формуле

Qf, = ~ (  1+ 9/4 " Ц>п)ЯыЬНо <  0,6( 1 —|— сру — <рц)ЯыЬИ.о, (2.86)

(1 +  ср/ +  ср„) <  1,5, (2.86')

Ф/ =  0,75 <0,5 (2.87)

и принимается только для тавровых и двутавровых элементов 
с шириной сжатой полки Ь (^ (Ь -\ -  ЗА/) и поперечной арматурой, 
заанкеренной в полке; <р„ —  коэффициент, учитывающий влияние 
продольной силы

при действии сжимающей силы

ф" =  1 п £ - < 0 ’5 ; (2-88)НыОпо

при действии растягивающей силы

<2-89>
а в случае предварительно напряженных элементов вместо силы 
N  принимается усилие предварительного обжатия Р\ с — длина 
проекции на продольную ось  элемента наиболее опасного наклон
ного сечения, в качестве кототого следует также рассматривать 
сечение на участке между хомутами, между отгибами и между 
опорой и отгибом; —  сумма проекций на нормаль к продоль
ной оси элемента предельных усилий в хомутах, которые пересе
кают рассматриваемое наклонное сечение:
<Э5Ш =  Е & аА а, =  д5тс, (2.90)

—  усилие в хомутах, отнесенное к единице длины элемен
та, т. е. равное 
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Чзи> — (2.91)

а при расстановке хомутов с постоянным шагом 5

(2.91 ‘ )

С}з.ыс — сумма проекций на нормаль к продольной оси элемента 
предельных усилий в отгибах, которые пересекают рассматривае
мое наклонное сечение:

а  — угол наклона отгибов к продольной оси элемента.
С увеличением длины проекции с наклонного сечения правая 

часть неравенства (2.85), представляющая несущую способность  
наклонного сечения по поперечной силе, изменяется: первый 
член уменьшается, а второй и третий члены увеличиваются. 
Очевидно, существует минимальное значение несущей с п о с о б 
ности, которому и соответствует длина проекции с наиболее о п а с 
ного наклонного сечения, которую согласно нормативным р ек о 
мендациям следует принимать не более 2к0. При расчете изги
баемых элементов, армированных поперечной арматурой в виде 
хомутов с постоянным шагом 5, длина проекции с наиболее 
опасного наклонного сечения определяется по формуле

Если поперечная арматура ставится только по конструктив
ным соображениям и поперечная сила воспринимается только 
бетоном изгибаемого элемента, величина С}ь =  С} и определяется 
следующим образом:

При расчете наклонных сечений на действие изгибаю щ его  
момента М  составляется уравнение моментов всех сил о тн о си 
тельно оси, проходящей через точку приложения равнодействую
щую усилий в сжатой зоне, высота которой определяется из 
условий равенства проекций внутренних усилий, показанных на 
рис. 2.10, на продольную ось элемента:

где М — изгибающий момент от всех внешних сил, дей ствую 
щих по одну сторону от рассматриваемого наклонного сечения;

(2.92)

*7 «И»

где величина должна удовлетворять условию 
^  0,3( 1 -)- ($ +  фп)11ыЬ.

(2 .93)

(2.94)

1,5^1 +  ф„)/?(,,г?/1о <  2,5/1ыЫго. (2 .95)с

18,1ПС (2 .96 )



Мх — изгибающий момент от внутренних растягивающих усилий 
в продольной арматуре, определяемый по формуле
М, =  Ц А ,^ ,  (2-97)

— расстояние между равнодействующей сжимающих усилий 
в сечении и равнодействующей растягивающих усилий в про
дольной арматуре; М5Ш — изгибающий момент от внутренних 
усилий в хомутах, пересекающих растянутую зону наклонного 
сечения, который при равномерном распределении хомутов с 
шагом я определяется по формуле:

М1и (2.98)

М^пс — изгибающий момент от внутренних усилий в отгибах, 
пересекающих растянутую зону наклонного сечения.

При этом расчетные наклонные сечения рассматриваются в 
местах обрыва или отгиба продольной арматуры, в приопорной 
зоне изгибаемых элементов, у свободного конца консолей, в мес
тах резкого изменения конфигурации элемента.

Прочность наклонных сечений по изгибающему моменту 
обычно соблюдается, если обеспечена прочность нормальных се 
чений и выполняются следующие конструктивные требования. 
Рабочая поперечная арматура в виде поперечных стержней в 
сварных каркасах и в виде хомутов в вязанных каркасах назна
чается диаметром 5— 8 мм. Хомуты устанавливаются в балках 
и ребрах с высотой /г > 1 5 0  мм, а при /г < 1 5 0  мм поперечная 
арматура может не устанавливаться. Поперечная арматура раз
мещается на приопорных участках длиной не менее 1/4 пролета. 
При этом расстояние между хомутами при /г ^  450 мм должно 
быть не более (1 /2 )  /г  и не более 150 мм, а при / г > 4 5 0  мм — 
не более (1 /3 )  /г и не более 500 мм. На остальных участках 
элемента при высоте его сечения /г > 3 0 0  мм поперечная армату
ра размещается с шагом не более (3 /4 )  Н и не более 500 мм.

Угол наклона поперечных стержней в виде отгибов обычно 
рекомендуется равным 45°, при к >  800 мм — 45° ^  60°, 
а в низких балках и плитах — 3 0 ° ^  а  <С45°.

Для поперечной распределительной и конструктивной армату
ры толщина защитного слоя должна приниматься не менее 10 мм 
при /г <  250 мм и не менее 15 мм при /г ^  250 мм.

Расчет наклонных сечений железобетонных элементов с на
прягаемой продольной и поперечной арматурой производится 
по той же схеме, что и для элементов с ненапрягаемой армату
рой. Так, в предельные неравенства (2.85) и (2.96) достаточно 
включить члены, определяющие внутренние усилия в напрягае
мых отгибах, хомутах и продольной арматуре. У концов пред
варительно напряженных элементов с арматурой, не имеющей 
анкеров, должна устанавливаться дополнительная поперечная 
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арматура на длине участков не менее 20 см и не менее 0,6 от  
длины зоны передачи напряжений, которая определяется по 
нормативным рекомендациям [5]. При наличии анкерных у с т 
ройств дополнительная поперечная арматура устанавливается 
на участках, равных удвоенной длине этих устройств.

2.3. РАСЧЕТ ЭЛЕМЕНТОВ ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ 
КОНСТРУКЦИЙ ПО ПРЕДЕЛЬНЫМ СОСТОЯНИЯМ 
ВТОРОЙ ГРУППЫ

Расчет элементов железобетонных конструкций по предель
ным состояниям второй группы включает расчет по трещиностой- 
кости и по деформациям и является общ им для элементов как 
с напрягаемой, так и без напрягаемой арматуры.

По трещиностойкости к железобетонным конструкциям 
предъявляются три категории требований.

П е р в а я  — не допускается образование трещин, нормальных 
и наклонных к продольной оси элемента; образование трещин 
проверяется на воздействие постоянных, длительных и кратко
временных расчетных нагрузок.

В т о р а я  — допускается ограниченное по ширине непродол
жительное раскрытие нормальных и наклонных трещин аСГс\ при 
условии обеспечения их последующего закрытия; возможность 
образования трещин проверяется на воздействие постоянных, 
длительных и кратковременных расчетных нагрузок, величина 
раскрытия оценивается по воздействию постоянных, длительных 
и кратковременных нормативных нагрузок, а закрытие проверя
ется также по нормативным нагрузкам, но исключая кратковре
менные нагрузки.

Т р е т ь я  — допускается ограниченное по ширине непродол
жительное асгсI и продолжительное аСГс2  раскрытие нормальных 
и наклонных трещин; при этом возможность образования трещин 
и величина их непродолжительного раскрытия оценивается 
по воздействию постоянных, длительных и кратковременных 
нормативных нагрузок, а величина продолжительного раскры
тия — по воздействию тех же нормативных нагрузок, но без 
учета кратковременных нагрузок.

Согласно нормативным рекомендациям [5] категория т р е б о 
ваний по трещиностойкости и предельные величины раскрытия 
трещин аСГс1 и аСГс2 назначаются из условий коррозийной стойкос
ти арматуры и ограничения проницаемости конструкций. В з а 
висимости от условий работы и вида арматуры принимаются; 
при второй категории асгс\ не более 0,1— 0,2 мм; при третьей 
категории асгс\ не более 0,2— 0,4 а „ с2 не более 0 ,1— 0,3 мм.

Таким образом, расчет по трещиностойкости включает р а с 
четы по образованию, раскрытию и закрытию трещин. Р ассм от
рим расчет п о  о б р а з о в а н и ю  трещин, и в первую очередь



т р е щ и н ,  н о р м а л ь н ы х  к п р о д о л ь н о й  о с и  э л е 
м е н т а  (рис. 2 .11).

При этом будем полагать (рис. 2.11, в ) ,  что справедлива 
гипотеза плоских сечений, напряжения в бетоне растянутой зоны 
равны расчетному сопротивлению бетона осевому растяжению 
для предельных состояний второй группы Яы,*ег и распределяют
ся равномерно, наибольшая относительная деформация крайнего 
растянутого слоя бетона равна 2Яы,зег/Еь, напряжения в бетоне 
сжатой зоны определяются с учетом упругих и неупругих дефор
маций, напряжения в ненапрягаемой арматуре определяются 
приращениями деформаций окружающего бетона, его усадкой 
и ползучестью, напряжения в напрягаемой арматуре опреде
ляются приращениями деформаций окружающего бетона и пред
варительными напряжениями с учетом всех потерь.

Расчет центрально растянутых элементов при осевом пред
варительном обжатии (е0р =  0) производится по формуле
ЛГ^ЛГсгс, (2.99)
где N —  осевая продольная сила от внешних нагрузок; Ысгс — 
продольная сила, вызывающая образование трещин,

Мсгс =  Яы, А ~\- 2 "£^5^ Р ,
где А и А$ —  площади поперечного сечения соответственно бето
на и арматуры; Р  —  усилие предварительного обжатия.

Расчет изгибаемых, внецентренно сжатых и растянутых эле
ментов, а такж е центрально растянутых элементов при внецент- 
ренном предварительном обжатии силой Р  (см. рис. 2.11) произ
водится по сп особ у  ядровых моментов из условия;

(2.100)

где М г —  момент внешних сил, расположенных по одну сторону 
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от рассматриваемого нормального сечения (рис. 2.11, а ) ,  относи
тельно оси, нормальной к плоскости изгиба и проходящей через 
ядровую точку с координатой г (относительно центра тяжести при
веденного сечения), наиболее удаленную от зоны сечения, трещи- 
нообразование которой проверяется (для изгибаемых элементов 
этот момент равен изгибающему моменту М , для внецентренно 
сжатых моменту N (e0-\-r), где N — внецентренная продольная 
сила ,̂ £?о —  эксцентриситет этой си л ы ) ; М сгс —  момент, воспринима
емый нормальным сечением при образовании трещин.

Момент М сгс определяется, исходя из указанных выше условий: 
до погашения предварительных напряжений обж атия бетон рабо
тает в упругой стадии, а в момент, предшествующий образова 
нию трещин, в бетонном сечении развиваются неупругие деформа
ции и устанавливается эпюра напряжений, показанная на 
рис. 2.11, в. Для определения М сгс в сечениях с постоянной шириной 
на уровне нейтральной оси рекомендуются выражения, построен
ные по аналогии с выражениями (2.7) и (2.10):
Mere =  Rbt.serWpi +  М гр

| 2[У(,0 +  -p~(Js0-\-J's0)] .
=  R b t . s e ^  h — X ---------------------- 1”  —  Р ( е ° Р  ±  Г )>

где

h — х  =  2[Stn +  Ш №  — S'»

(2.101)

(2.102)

№ Р 1 упругопластический момент сопротивления приве
денного сечения по растянутой зоне, определяемый в предполо
жении отсутствия усилий N  и Р; ] ьо, Бьо, Аы и Бы —  имеют те же 
значения, что и в формулах (2.8) и ( 2 .1 0 ) ; / 8о, /£о —  моменты инер
ции площадей сечения арматуры, расположенной соответственно 
в растянутой и сжатой зонах сечения (ненапрягаемой и напряга
емой), относительно нейтральной оси; 5$о, 5£о —  статические мо
менты площадей сечения арматуры, расположенной соответствен
но в растянутой и сжатой зонах сечения (ненапрягаемой и напряга
емой), относительно нейтральной оси; М гр — момент, определя
емый внецентренным усилием предварительного обж атия Р, 
знак перед которым зависит от его направления по сравнению с 
внешним моментом М г (знак «плю с», если эти моменты противо
положны, и знак «минус», если эти моменты одного направления); 
воР эксцентриситет усилия предварительного обж ати я  Р  отно
сительно центра тяжести приведенного сечения, определяемый 
по формуле (2.40); знак перед координатой г принимается следу
ющим образом: «плюс» — при расчете по образованию трещин в 
зоне сечения, которая растянута от внешних нагрузок, но сжата 
от действия усилия Р  (см. рис. 2.11, а ) ;  «минус» —  при расче



те по образованию  трещин в зоне сечения, которая растянута от 
действия усилия Р.

Координата г определяется в зависимости от вида силового 
воздействия (рис. 2.11, б ) . В случае изгиба, внецентренного сж а 
тия, а такж е внецентренного растяжения при условии N <  Р,

Агес1, УРгей —  площадь приведенного сечения и момент сопротивле- 
ния’приведенного сечения для крайнего растянутого слоя, опреде
ляемые по рекомендациям (2 .38 ) ;  ср= 1 для изгибаемых элементов 
без предварительного напряжения арматуры, а во всех остальных 
случаях ф находится из выражения

0ь —  максимальное напряжение в сжатом бетоне, определяемое по 
приведенному сечению для упругой стадии работы; Рь.вег расчет
ное сопротивление бетона осевому сжатию для предельных состоя
ний второй группы.

В случае внецентренного растяжения при условии N >  Р

где А  —  площадь сечения бетона; (Л5-|-Ж) —  площадь сече
ния всей ненапрягаемой и напрягаемой арматуры.

Величину р а с к р ы т и я  т р е щ и н  (мм), н о р м а л ь 
н ы х  к п р о д о л ь н о й  о с и  э л е м е н т а ,  на уровне 
центра тяжести растянутой арматуры рекомендуется определять 
по формуле

где б —  коэффициент, рекомендуемый для изгибаемых и сжатых 
элементов равным 1, для растянутых — 1,2; б0 — коэффициент, 

.учитывающий влияние на величину асгс толщины защитного слоя 
бетона со  стороны наиболее растянутой арматуры при условии 
аг >  0 ,2/г, и определяемый выражением
6а =  (20а 2 — /г)/3/1 при условии 1 <  ба <  3; (2.107)

а2 _  расстояние от наиболее растянутой грани сечения до центра 
тяжести крайнего ряда арматуры; ср/ — коэффициент,^учитываю
щий длительность действия нагрузки и рекомендуемый при крат
ковременном действии нагрузки — 1, при длительном для тяже
лых бетонов —  1,5; т] — коэффициент, учитывающий вид растя
нутой арматуры и рекомендуемый равным 1 (стержни периоди- 
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(2.103)

(2.104)

г = (2.105)
А +  2— +  А,)

(2.106)



ческого профиля), 1,3 (гладкие стержни), 1,2 (арматурная п ро 
волока периодического профиля и канаты), 1,4 (арматурная п ро
волока гладкая); (х — коэффициент армирования сечения по р а с 
тянутой арматуре, принимаемый не более 0,02; d —  диаметр 
арматуры, мм.

Величина as характеризует напряжения в растянутой а р м а 
туре или превышение предварительного напряжения д ей ств у ю 
щим напряжением в растянутой арматуре и определяется сл е 
дующим образом:

для центрально растянутых элементов
cts =  (N — Р)/А,\ (2.108)

для изгибаемых элементов

° s =  — -^ 7  ~  2) i (2.109)
для внецентренно растянутых при е0,ш  >  0,8h0 и внецентренно 

сжатых элементов
« ' . ± * + ^ - 4 ' (2  И 0 )

где es и e sp —  расстояния от центра тяжести растянутой арм ату
ры до точек приложения соответственно внешней продольной 
силы N и усилия обжатия Р; z  —  плечо внутренней пары, методи
ка определения которого излагается ниже при расчете элементов 
по деформациям; — площадь сечения растянутой арматуры; 
в формуле (2.110) знак «плюс» принимается при внецентренном 
растяжении, а знак «минус» —  при внецентренном сжатии; для 
внецентренно растянутых элементов при е0,ш <  0,8Л0 величина г 
принимается равной расстоянию между центрами тяж ести а рм а
туры S и s' .

При совместном действии кратковременных и длительных на
грузок величину асгс рекомендуется вычислять по формуле
Clcrc == Clcrc dcrc —(“  CLcrcy ( 2 .  I l l )

где а'сгс — раскрытие трещин при кратковременном воздействии 
всей нагрузки; а"'с — раскрытие трещин при кратковременном 
воздействии длительно действующей части нагрузки; а"гс —  р ас
крытие трещин при длительном воздействии длительно д ейству
ющей части нагрузки.

З а к р ы т и е  т р е щ и н ,  н о р м а л ь н ы х  к п р о д о л ь 
н о й  оси элемента, будет обеспечено, если в продольной напря
гаемой арматуре s при полной нагрузке не возникает н еоб 
ратимых деформаций, что выполняется при условии

Osp +  ü s <  0 ,8 R s ,se r ,  ( 2 . 1 1 2 )

где Os определяется по формулам (2.108) — (2.110), и напря



жения сжатия на растягиваемой внешними постоянными и дли
тельными нагрузками грани элемента достигают величины не 
менее 0,5 МПа.

Р а с ч е т  п о  о б р а з о в а н и ю  т р е щ и н ,  н а к л о н 
н ы х  к продольной оси элемента, производится из условия 
ограниченности по наклонным площадкам величин главных рас
тягивающ их напряжений o mt, которые определяются с учетом 
главных сжимающих напряжения апс в наиболее опасных местах 
по длине пролета, а по высоте сечения — на уровне центра тя
жести приведенного сечения и в местах резкого изменения шири
ны сечения. Расчетные условия для тяжелых бетонов имеют вид:

о
О  т с

^  Rbt.ser — О тс ^  | (2.113)
Omt Q 2 +  т в

где о тс принимается по абсолютному значению; В —  класс бето
на по прочности на сжатие, МПа.

Главные напряжения:_______________

‘ }  =  +  + х 2ху, (2.114)

где о х, о у, тхУ — соответственно нормальные напряжения (растя
гивающие со знаком «п л ю с» и сжимающие со знаком «минус») 
по площадкам, перпендикулярным и параллельным продольной 
оси элемента, и касательное напряжение в бетоне от внешней 
нагрузки и усилий предварительного обжатия.

Р а с к р ы т и е  т р е щ и н ,  н а к л о н н ы х  к п р о д о л ь 
н о й  о с и  э л е м е н т а ,  армированного хомутами, рекоменду
ется определять по формуле

й с г с  =  ф/Л --- ------------------------- -------- (2.115)
+  0,15£„ +  0,3Es\i,wh о

где ф/, г) определяются по рекомендациям формулы (2.106); 
Osm —  напряжение в хомутах, равное

0sw =  R ^ J h L .s^ R s,ser, (2.116)
/isa» Ло

Q, Qb 1 —  действующая поперечная сила и поперечная сила, вос
принимаемая элементом без поперечной арматуры; Asw — пло
щадь поперечного сечения одной плоскости хомутов; s — шаг 
хомутов; йш — диаметр хомутов; |лш =  A sw/(bs) —  коэффициент 
армирования хомутами.

З а к р ы т и е  т р е щ и н ,  н а к л о н н ы х  к продольной оси 
изгибаемого элемента, будет обеспечено, если главные напряже
ния Omt и Отс на уровне центра тяжести приведенного сечения 
являются сжимающими и составляют не менее 0,5 МПа.



Р а с ч е т  п о  д е ф о р м а ц и я м  железобетонных конструк
ций производится обычно из условия ограниченности прогибов
/ « < < / « » ,  (2 .117)

ГДе flim предельный допустимый прогиб, нормированный по 
конструктивным, технологическим и эстетическим соображениям 
(например, для элементов перекрытий с плоским потолком и п о 
крытий, имеющих пролет / < 6  м, рекомендуется ftim= l / 200, 
имеющих пролет 6 м <  / <  7,5 м, fUm =  3 см, имеющих / >  7,5 м, 
ftim =  / /250 ; для подкрановых балок при ручных кранах fum =  
=  //500, при электрических — /« т =  / /6 0 0 ) .

Расчетный прогиб ft0t определяется от нормативных нагрузок 
по формулам строительной механики как сумма прогиба, вы зван 
ного действием изгибающего момента fm, и прогиба, вызванного 
действием поперечной силы fq. При этом необходимость в учете 
fq возникает только для высоких элементов, имеющих h/l >  0,1, 
где / — пролет элемента. Для большинства железобетонных э л е 
ментов f =  fm.

Величина fm определяется по известной формуле строительной 
механики

где М(х)  — изгибающий момент в сечении х  от действия единич
ной силы по направлению искомого перемещения, приложенной 
в месте, где определяется прогиб; М(х)  —  изгибающий момент в 
сечении от внешней нормативной нагрузки; В(х) —  изгибная 
жесткость элемента в сечении х. Расчеты по формуле (2.118) при 
известной жесткости элемента принципиальных затруднений не 
вызывают и для большинства схем загружения табулированы. 
Например, при загружении равномерно распределенной нагруз
кой q однопролетной свободно опертой балки будем иметь:
f _  5 ql4
l m  — 384 В

Сложность расчетов железобетонных конструкций по д еф орм а 
циям заключается в определении изгибной жесткости В. В н о р 
мативных документах формула (2.118) записывается в виде

I
! т  =  \м(х)(\ /г)хйх, (2 .119)

о

где (1 /г)х — кривизна элемента в сечении х, к определению к о т о 
рой сводится расчет. Причем в элементах с постоянным сечением 
допускается определять кривизну \/г в точках с экстремальным 
значением изгибающего момента, а в остальных точках по длине



элемента можно принимать \/г пропорционально изменению 
момента.

Таким образом, расчет сводится к определению кривизны 
(1 /г )  в фиксированных точках по длине элемента. Подход к оп
ределению (1 / г ) зависит от наличия нормальных трещин на рас
четных участках в растянутой зоне элемента.

При отсутствии трещин в стадии эксплуатации для элементов 
из тяжелого бетона
1 _  Муь2 (2.120)
г 0,85Еь1геа ’

где М — изгибающий момент от нормативных внешних нагрузок; 
Ф*2 —  коэффициент, учитывающий влияние длительной ползуче
сти бетона и равный 1 при кратковременном действии нагрузки, 
а при длительном действии нагрузки равный 2 при относительной 
влажности воздуха № > 4 0 %  и 3 — при № 40 % ; 3гел мо
мент инерции приведенного сечения, определяемый по рекомен
дациям (2.38).

Полная величина кривизны

где (1 /г )  1 и (1 / г ) 2 —  кривизны, определяемые по формуле 
(2.120), соответственно от кратковременного и длительного дей
ствия нагрузки; (1 /г)з  —  кривизна при выгибе от предваритель
ного обжатия элемента,

Рвор — определяется по формуле (2.40); оь —  напряжения в бе
тоне на уровне центра тяжести растянутой арматуры, принима
емые равными потерям предварительного напряжения от усадки 
и ползучести бетона; о'ь —  напряжения в бетоне на уровне сж ато
го волокна, возникающие по тем же причинам.

При наличии трещин в стадии эксплуатации изгибаемых, вне- 
центренно сжатых и внецентренно растянутых (при во >  0,8/го) 
элементов прямоугольного, таврового и двутаврового (коробча
того) сечения из тяжелого бетона кривизна определяется выра
жением
1   м г ч1', ,_______ У» 1 (2.123)
г й0г |_ Е;А8 Еьч(ф/ +  1)Ьк0 J Е!А5Ь0

где М  — момент от внешних усилий (включая предварительное 
обж атие), приложенных по одну сторону сечения, вычисленный 
относительно оси, нормальной плоскости изгиба и проходящей 
через центр тяжести арматуры растянутой зоны, так называемый 
заменяющий момент, равный (см. рис. 2 .11):

1/г =  (1/г), + (1/л )2 +  (1/г)3> (2.121)

(2.122)

М  =  М* +  (Р  ±  ЛОе*; (2.124)



М* — внешний изгибающий момент; N — внешняя продольная 
сила (знак определяется ее направлением); Р  —  продольное у си 
лие обжатия, определенное с учетом всех потерь; е* — эксцентри
ситет суммарной продольной силы (Л/(0( =  Р  ±  М) относительно 
центра тяжести арматуры растянутой зоны; г  —  плечо внутрен
ней пары, т. е. расстояние от центра тяжести всей арматуры 
растянутой зоны до точки приложения равнодействующей усилий 
в сжатой зоне над трещиной, равное

А о - * ? + , г ; <2 1 2 5 >2(Ф/ +  I)

(Ь', -  ьщ  +  (2.126)
Ыг п

1,5 +  Ф> < 1 ;  (2.127)
1,8+ 1 + 5<С + 1> П ,5 ^ ± 5  

. о *

б =  <2 1 2 8 > 
X =  ф/(1 -  А^/2А0); (2.129)
е , . « и =  \ М / ( Р ±  Л01; (2.130)

верхние знаки в формулах (2.127) и (2.130) принимаются при 
сжимающей силе /V, нижние знаки —  при растягивающей силе 
/V; — коэффициент, учитывающий работу растянутого бетона 
на участке между трещинами и равный

=  1,25 — ф(5фт ------------1 ~  --------, но не более 1, (2.131)
( 3 , 5 -  1,8фт) ^

ф/5 — коэффициент, характеризующий профиль арматурных 
стержней и длительность приложения нагрузки, принимаемый 
для тяжелого бетона класса выше В7,5 равным 0,8 при длитель
ном воздействии нагрузки независимо от вида арматуры, р а в 
ным 1 — для гладкой стержневой и проволочной арматуры и
1,1 — для арматуры периодического профиля при кратковремен
ном действии нагрузки;

ч - -=  |± « ' ; ± < | ;  (2|32)
№р1 — упруго-пластический момент сопротивления, определяемый 
выражением, стоящим в фигурных скобках в первом члене ф о р 
мулы (2.101); М г, М гр — моменты, определяемые по рекоменда
циям формул (2.100) и (2.101): знаки «п л ю с» в формуле
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(2.132) принимаются для моментов, растягивающих растянутую 
грань сечения: в формуле (2.132) следует принимать

> 1 , 2 / ф / , ;  (2.133)

Ч'ь — коэффициент, учитывающий неравномерность распределе
ния деформаций сжатой грани сечения на участке между трещи
нами и принимаемый для тяжелого бетона равным 0,9 независи
мо от длительности нагрузки; V —  отношение упругой- части де
формаций сж атой  грани сечения к полным деформациям, прини
маемое для тяж елого  бетона равным 0,45 при кратковременном 
действии нагрузки, а при длительном действии нагрузки равным 
0,15 при относительной влажности воздуха № > 4 0 %  и 0,10 
при № < 4 0 % .

Полная кривизна элемента при наличии трещин

1 / г  =  ( 1 / г ) .  -  ( 1 / 0 2  +  ( 1 / 0 з  -  О / О ч ,  ( 2 - 1 3 4 )

где (1 /0 1  —  кривизна от кратковременного воздействия всей 
нагрузки, определяемая по формуле (2.123) при и V, соответ
ствующих кратковременному действию нагрузки; ( 1 / 0 г — кри
визна от кратковременного воздействия длительно действующей 
части нагрузки, определяемая по формуле (2.123) при 4% и V , 
соответствующих кратковременному действию нагрузки; ( 1 /0 з  — 
кривизна при продолжительном воздействии длительно действу
ющей части нагрузки, определяемая по формуле (2.123) при 
4%, V, соответствующ их длительному действию нагрузки; (1 /0 4  — 
кривизна при выгибе от усадки и ползучести бетона при его о б 
жатии, равная второму члену в формуле (2.122), т. е.

( - 7 - ) .  =  Т * Г -  < 2 | 3 5 >

Значения кривизны ( 1 / 0  г и ( 1 /0 з  приравниваются нулю в фор
муле (2.134), если в результате расчета они принимают отри
цательные значения.

2.4. КОНСТРУКТИВНЫЕ РЕШЕНИЯ БЕТОННЫХ 
И ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ ЭЛЕМЕНТОВ ЗДАНИЙ И СООРУЖЕНИЙ

В современном промышленном строительстве наибольшее 
распространение имеют железобетонные каркасы зданий из сбор 
ного или сборно-монолитного железобетона. Сборный железо
бетонный несущий каркас состоит из колонн, установленных на 
фундаментах, и несущих конструкций покрытия (балки, фермы). 
Поперечные рамы, образованные ими, связываются в продоль
ном направлении фундаментными обвязочными или подкрано
выми балками. Продольная устойчивость каркаса обеспечи
вается путем использования жесткого диска покрытия, состоящего
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из стропильных конструкций с приваренными к ним кровельными 
плитами, и установкой вертикальных связей по покрытию (или 
плоской кровле) и по колоннам. Свыше двух третей производ
ственных зданий и инженерных сооружений в С СС Р возводят 
с преимущественным использованием типовых железобетонных 
конструкций заводского изготовления. Рассмотрим основные 
конструктивные элементы железобетонных каркасов горнотех
нических и производственных зданий.

В системе конструкций производственного здания покрытие 
занимает ответственное место и определяет долговечность, ха
рактер внутреннего пространства и внешний обдик здания. По 
характеру работы под нагрузкой покрытия делятся на плоские 
и пространственные. В массовом промышленном строительстве 
наибольшее распространение получили плоские покрытия вслед
ствие простоты изготовления и монтажа таких конструкций. 
Плоские покрытия проектируются по беспрогонной системе, когда 
плиты покрытия опираются непосредственно на горизонтальные 
элементы каркаса или стены здания, и по прогонной системе, 
когда более мелкие плиты покрытия укладываются на специаль
ные прогоны, опирающиеся на ригели каркаса или стены.

Плоское покрытие состоит из балок или ферм, по которым 
укладываются плиты покрытия, паро- и теплоизоляция, вырав
нивающий слой и кровля, защищающие помещения от темпера
турных, атмосферных и других воздействий.

Сборные железобетонные стропильные балки  применяют при 
шаге колонны 6 м для зданий пролетом 6, 9, 12 и 18 м. По про
филю поперечного сечения покрытия делят на о д н о -  и д в у 
с к а т н ы е  (трапециевидного очертания). На рис. 2.12 пред
ставлен сортамент типовых сборных железобетонных стропильных 
балок для покрытий зданий со скатной кровлей с сеткой колонн 
площадью 6 X 6 ,  6 X 9 ,  6 Х  12, 6 Х  18 м.

Балки пролетами 6 и 9 м односкатные (рис. 2 .12 ,а) и дву
скатные (рис. 2. 12,6) с ненапрягаемой арматурой из сварных 
каркасов и из бетона класса В25 предназначены преимущест
венно для однопролетных зданий и пристроек с расчетной нагруз
кой от покрытия от 4,6 до 8,3 кН/м .

Двускатные балки для пролетов 12 и 18 м (рис. 2.12, в, г) 
предусмотрены в трех вариантах: с применением арматуры из 
стержней класса А-1У и высокопрочной проволоки периодичес
кого профиля класса Вр-П. Для изготовления применяют бетон 
классов В25-В40. Балки запроектированы под нагрузки 3,5, 4,5 и
5,5 кН/м от покрытия и от подвесного транспорта грузоподъем
ностью до 5 т включительно. По опалубочным размерам и 
поперечному сечению это балки двух типов —  двутавровые 
(рис. 2 .12,в) и так называемые решетчатые (рис. 2 .12 ,г ) .  У пос
ледних сечение прямоугольное с постоянной шириной по всей' 
длине балки и отверстиями трапециевидного очертания. Пред-
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Рис. 2.12. Сборные железобетонные стропильные балки покрытий

варительно напряженные балки с параллельными полками 
(рис. 2.12, д )  применяют для зданий с плоской кровлей. Масса 
двутавровых балок пролетом 18 м составляет 9,1 т, решетчатых — 
в пределах 8 ,5— 12,1 т в зависимости от вертикальной нагрузки.

На верхнем поясе балок предусмотрены закладные части для 
крепления плит покрытия с шагом 1,5 или 3 м, на нижнем поя
се — закладные детали для крепления путей подвесного транс-
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Рис. 2.13. Детали крепления стропильных 
балок:
а - -  крепление балок к колон н ам ;  6 —  деталь креп 
ления кранового  пути к ба л ке :
/  — колонна; 2 — ба л к а  покрытия ;  3 — закладной 
элемент колонны; 4 —  о п о р н ы й  лист  балки; 5 —  з а 
кладные детали в б а л к е  дл я  крепления плит пок ры
тия; 6 — монорельс

Рис. 2.14. Примеры армирования железобетонной двускатной балки покрытия:
I отверстия диаметром 50 мм; 2 —  ста льной опорный лист

порта, а в опорных частях —  стальные листы с вырезами для 
крепления балок к колоннам на болтах (рис. 2 .13 ).

Балки рассчитывают как изгибаемые конструкции по прочнос
ти нормальных и наклонных сечений. По величине изгибающего



момента определяют площадь продольной рабочей арматуры; из 
расчета прочности наклонных сечений определяют площадь по
перечной арматуры. Кроме расчета по прочности производят 
проверочный расчет по трещиностойкости и жесткости. 
На рис. 2.14 приведены примеры армирования двускатной балки 
покрытия различными видами арматурной стали (напрягаемой 
проволочной (рис. 2.14, а ) ,  стержневой (рис. 2 .14,6) и канатной 
(рис. 2.14, в ) .

Для балок  покрытий наиболее экономичным сечением явля
ется двутавровое со стенкой толщиной 60— 100 мм [15]. Этот 
размер устанавливается в основном из условий удобства разме
щения арматурных каркасов, а также обеспечения прочности и 
трещиностойкости конструкции. Высота сечения балок в середине 
пролета принимается равной (1 /1 0 — 1/15) пролета. Ширина 
верхней сж атой  полки балок принимается (1 /5 0 — 1/60) пролета, 
исходя из обеспечения устойчивости при транспортировании и 
монтаже. Ширину нижней полки для удобного расположения 
продольной растянутой арматуры принимают равной 180— 300 мм.

Сборные железобетонные предварительно-напряженные стро
пильные фермы предназначаются для покрытий производственных 
зданий пролетами 18, 24 и 30 м с кровлей из рулонных материалов. 
При пролетах 36 м и более применяют металлические фермы. Для 
зданий со  скатными покрытиями применяют фермы двух типов — 
раскосные сегментные (с верхним поясом ломаного очертания) и 
безраскосные арочные очертания (рис. 2.15). По виду напрягаемой 
арматуры и способу  натяжения различают фермы со стержневой, 
проволочной прядевой и канатной арматурой, натягиваемой 
на упоры механическим способом (домкратами), и со стержневой

Рис. 2.15. Сборные железобетонные фермы покрытий: 
а  —  сегментные; б  — арочные



арматурой, натягиваемой электротермическим способом. Д ля и з 
готовления используется бетон класса В25-В40. Решетка ферм 
позволяет опирать плиты шириной 1,5 и 3 м с учетом, чтобы н а 
грузка от плит покрытия передавалась в узлы ферм во избежании 
местного изгиба. Для плит покрытия в верхнем поясе ферм п р е 
дусмотрены закладные детали. Ш аг ферм принимается 6 и 12 м. 
Фермы запроектированы под равномерно распределенные н агр у з 
ки 4,5— 6,5 Па. Их высота в середине пролета принимается, как 
правило, равной (1,7— 1/9) пролета.

Масса типовых сегментных раскосных ферм пролетом 18 м с о с 
тавляет 4,5— 6 т при шаге колонн 6 м и 7,8— 9,4 т при шаге 12 м. 
При пролете фермы 24 м эти величины соответственно равны:
9,2 т и 14,9— 18,6 т.

Масса безраскосных ферм при их пролете 18 м равна 6,5 т  при 
шаге колонн 6 м и 9,2— 10,5 т при шаге 12 м, а при пролете 24 м —  
9,2н-Ю,5 и 14,2-^18,2 т соответственно.

Усилия в элементах железобетонных ферм определяют м етод а 
ми строительной механики в предположении шарнирности узлов. 
Нагрузки от покрытия и собственной массы ферм передаются 
в виде сосредоточенных сил, действующих на узлы верхнего п о я 
са, а от подвесного транспортного оборудования — на узлы н и ж 
него пояса. При наличии на поясах фермы неузловой нагрузки 
в них определяют изгибающие моменты. В этом случае верхний 
пояс фермы рассматривают как неразрезную балку с размерами 
пролетов, равными расстоянию между узлами. После определения 
усилий подбирают сечения элементов фермы в зависимости от вида 
их напряженно-деформированного состояния.

Сборные железобетонные крупнопанельные плиты покрытий 
изображены на рис. 2.16. Крупнопанельные плиты, предназначен
ные для беспрогонных покрытий, имеют преимущественно р а сп р о 
странение в промышленном строительстве. По материалу панели 
различают железобетонные, легкобетонные и комплексные. В н о 
менклатуру типовых конструкций горнотехнических и п рои звод 
ственных зданий входят железобетонные ребристые плиты 
размером 1,5 X  6, 1,5 X  12, 3 X  6, 3 X  12 м. Плиты шириной 1,5 м 
используют как доборные элементы в местах повышенных сн е г о 
вых отложений (в перепадах высот, у световых и аэрационных 
фонарей), поскольку расход бетона и арматуры на них, а та к ж е  
трудозатраты на монтаж выше, чем на плиты шириной 3 м. Плиты 
воспринимают нагрузку от кровли, снега, вентиляционных и 
других устройств и рассчитаны под равномерно распределенную 
нагрузку 3,2— 7,1 Па для плит площадью 3 X 6  м, З Х  12 м и 
7,2— 13,1 Па для плит площадью 1,5 X  6 м.

Ребристые плиты 3 X 1 2  м, принятые в качестве типовых, 
имеют продольные ребра сечением 100 X  450 мм, поперечные ребра  
сечением 40 X  150 мм, полку толщиной 25 мм, уширения в углах —  
вуты, которые обеспечивают надежность работы от горизонталь-



Рис. 2.16. Сборные железобетонные крупнопанельные плиты покрытий:
а,  б,  в,  г — размерами с о о т в е т с т в е н н о  3 X 6 ;  1 ,5 X 5 ,0 ;  3 X 1 2  и 1 ,5 X 1 2  м; д -• деталь крепления плит 
к стропильным конструкциям:
/  —  закладная деталь стропильной  конструкц ии



ных усилий, возникающих при торможении мостового крана. 
Масса ребристых плит размером 3 X 1 2  м составляет 6,8 т;
1,5 X  12 м — 3,2т; 3 X  6м  — 2,38 т и 1,5 X  6 м —  1,5 т.

Плиты выполняют также функции горизонтальных связей, 
обеспечивая пространственную работу каркаса при воздействии 
на него крановых, ветровых и других горизонтальных нагрузок. 
Для того, чтобы покрытие в целом работало как жесткий диск, 
опорные детали плит приваривают не менее чем в трех точках к 
закладным деталям 1 в стропильных конструкциях (рис. 2.16, д ) . 
Зазоры между плитами заполняют цементным раствором.

Все плиты заармированы вдоль продольных ребер предвари
тельно-напряженной арматурой в следующих вариантах: стерж 
невая арматура классов А -Ш , А-1У, А-У; термически упрочненная 
стержневая арматура классов Ат-1У, Ат-У, Ат-У1; высокопрочная 
проволока класса Вр-П диаметром 5 мм. Опалубочные размеры 
плит не зависят от вида напрягаемой арматуры. Применяемый 
бетон имеет класс прочности В15-В30.

Панели-оболочки «на пролет» (рис. 2.17) предназначены для 
покрытия одноэтажных одно- и многопролетных промышленных 
зданий, оборудованных подвесным краном грузоподъемностью 
до 5 т или мостовыми кранами грузоподъемностью до  30 т, а также 
для зданий без кранового оборудования.

Основная идея конструктивного решения панели-оболочки зак
лючается в использовании пространственного эффекта при наи
более простой геометрической форме конструкции. Панели-оболочки 
изготавливаются пролетом 18 и 24 м, шириной 3 м и представ
ляют собой короткую цилиндрическую пологую предварительно
напряженную оболочку, укладываемую непосредственно поперек 
пролетов без стропильных конструкций. Верхняя поверхность 
оболочки в продольном направлении описывается по параболе, 
а в поперечном —  плоская. Панель-оболочка состоит из тонкого 
поля оболочки толщиной 30 мм, армированного сеткой, про
дольных ребер-диафрагм сегментного сечения и поперечных 
ребер-диафрагм, образующих кессоны и армированных пред- 
напряженной стержневой арматурой из стали класса А-1У. 
Панели-оболочки изготовляют из бетона классов В25-В30, их 
масса составляет 10,9 т при пролете 18 м.

Железобетонные плиты покрытий «на пролет» (рис. 2.18) 
предназначены для покрытий одноэтажных промышленных зда 
ний при сетке колонн 6 X 1 8  и 1 2 X 1 8  м. Эти малоуклонные 
покрытия изготавливаются из тяжелого и легкого бетона клас
сов В25-В40. Плиты разработаны двух типов: с полкой перемен
ной толщины и с поперечными ребрами. Толщина полки в плитах 
первого типа 30— 100 мм, второго — 30 мм при шаге ребер 
1500 мм. Продольное ребро представляет диаф рагму сегментного 
сечения шириной 80 мм переменной высоты о т  600 мм на опоре 
до 900 мм в середине пролета. К продольным ребрам плит
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Рис. 2.17. Ж елезобетонные панели — оболочки покрытий 
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Рис. 2.18. Ж елезобетонные плиты покрытий 
«на пролет»
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возможна подвеска коммуникаций и кранов грузоподъемностью 
до 5 т. М асса  таких плит составляет 12,9 т.

М елкоразм ерные железобетонные плиты для покрытий с про
гонами разработаны размерами 3 X 0 , 5  и 1,5 X  0,5 м (ребрис
тые) и 0,75 X  0,5 и 0,6 X  0,4 м (плоские). Плоские плиты исполь
зуются как доборные элементы у парапетов при ненулевой 
привязке колонн. Их номенклатура приведена на рис. 2.19.

Перекрытия многоэтажных горнотехнических зданий выпол-



Рис. 2.19. Сборные желе
зобетонные мелкоразмер
ные плиты покрытий:
а —  ребри сты е; б -  плоские

1490; 2990

А-А

600,750

7*
40

Б -Б

няют монолитными (ребристыми) с балочными плитами, сб о р 
ными панельными, либо безбалочными.

Ребристые железобетонные перекрытия (рис. 2 .20 ),  применяе
мые для междуэтажных перекрытий башенных копров, зданий 
бункеров и т. д., состоят из плит, работающих по короткому 
направлению, второстепенных и главных балок. Все элементы 
перекрытия связаны между собой  и выполняются из бетона 
классов В15-В25. Сущность такой конструкции заключается 
в том, что бетон в целях экономии удален из растянутой зоны 
при сохранении ребер, в которых сконцентрирована растянутая 
арматура. Плита перекрытия работает на местный изгиб по 
пролету, равному расстоянию между второстепенными балками. 
Второстепенные балки опираются на жестко связанные с ними 
главные балки. Последние в свою  очередь, опираются на колонны 
или наружные несущие стены.

Главные балки располагают как в продольном, так и в попе
речном направлениях здания. Второстепенные балки размещ ают 
таким образом, чтобы ось одной из балок совпала с осью  ко
лонны (рис. 2.20). Толщину плиты по экономическим со о б р а ж е 
ниям принимают возможно меньшей. Ее минимальные значения 
составляют 6 см для междуэтажных перекрытий промышленных 
зданий и 5 см — для гражданских. Особенности проектирова
ния монолитных ребристых перекрытий рассмотрены в п. 2.5.

Сборные железобетонные панельные перекрытия (см. рис. 2.20) 
состоят из ригелей /  и плит перекрытия 2.

Типовые ригели перекрытий многоэтажных зданий  (рис. 2.21) 
в зависимости от перекрытия имеют два сечения —  тавровое 
(перекрытие первого типа с опиранием плит на полки ригелей) 
и прямоугольное (перекрытие второго типа с опиранием плит на 
ригели прямоугольного сечения). Размеры сечений ригелей оп 



Рис. 2.20. Поперечный разрез над
шахтного здания шахты «Ю жная» 
№ 2 ПО «Ростовуголь»

Рис. 2.21. Сборные железобетонные 
ригели междуэтажных перекры
тий:
а — монтажная схема ригелей; 6 —  конструк
ции сопряжений ригелей с колоннами: /  — 
ригель перекрытия пер вого типа; 2 —  ригель 
перекрытия второго  типа ; 3 — выпуск  арм а
туры из ригелей; 4  —  арматурны е стержни, 
пропускаемые через отверстия  в колонне; 
5 —  сварка закладных деталей на монтаже

ределяются, исходя из расчета на внешние нагрузки в зависи
мости от их пролетов, применяемых материалов и условий 
сопряжения ригелей с колоннами.

Для изготовления ригелей применяют бетон классов по проч
ности В15-В30. Арматуру для пролета 6 м применяют ненапря-



Рис. 2.22. Сборные железобетонные плиты междуэтажных перекрытий:
а —  монтажная схем а  плит перекрытия; б —  н омен к л атура  типоразмеров  плит: 1 , 2  —  плиты о с н о в н ы е  
для перекрытий первого  и второго типов со о т в е т с т в е н н о ;  3 —  плита до бо р н ая ;  4 —  плита м е ж к о л о н -  
ная для перекрытий вто р о го  типа

гаемую, из стали класса А -Ш ;  арматура для пролета 9 м —  
предварительно-напряженная, стержневая, периодического п ро 
филя, из стали классов А-1У и Ат-1У.

Сборные железобетонные плиты междуэтажных перекрытий 
(рис. 2.22) имеют ребристую конструкцию с продольными попе
речными ребрами. По ширине они приняты двух типоразмеров:

юз



Рис. 2.23. Вариант компоновки многоэтажного здания со связевым каркасом:
1 —  колонны, 2  —  продольные и поперечные диафрагм ы  жесткости ; 3 —  ригели; 4, 5 —  соответственно 
?л ? л Т/е.НпН̂  И Рядовые плиты перекрыти я; 6  —  стеновые панели ограждения ;  Д — длина вставки 
1040 (1 2 0 0 )  мм в температур ном шве



основная плита шириной 1,5 м и доборная — 0,75 м. Д обор н ы е  
плиты укладываются у крайних колонн поперечной рамы в п ере
крытиях обоих типов. Межколонные плиты, укладываемые вдоль 
средних рядов колонн, в перекрытиях второго типа имеют вы р е 
зы с торцов для прохода колонн. Все плиты имеют закладные 
детали для крепления к ригелям перекрытий, а доборны е и 
межколонные —  дополнительно для их крепления между со б о й  
поверху. Плиты изготовляются без напрягаемой арматуры из 
бетонов класса В15-В25 и предварительно напряженными из 
бетонов класса В25-В30.

Для строительства многоэтажных горнотехнических и п р о 
мышленных зданий вспомогательного или административного 
назначения (типа административно-бытовых комбинатов) ш и
роко используют унифицированные железобетонные конструкции, 
применяемые в общественных и жилых зданиях.

В практике строительства вспомогательных многоэтаж ных 
зданий наиболее широкое распространение получили двух- или 
трехпролетные здания (см. рис. 1.19), например, 6 X  6, 6 X  3 X  6, 
6 X  6 X  6 м с шагом колонн 6 м и высотами этажей 3,3; 3,6 или
4,2 м. На рис. 2.23 представлен вариант компоновки м н ого 
этажного здания со связевым каркасом. В отличие от других 
зданий все колонны рассматриваемого каркаса совм ещ аю тся  
геометрическими осями с сеткой разбивочных осей зданий, п о
скольку такая привязка сокращает число типоразмеров ж е л е зо 
бетонных элементов. Однако при этом возникает необходимость  
в доборных угловых панелях стен, навешиваемых в торцах 
здания.

В качестве плит перекрытия в таких многоэтажных зданиях 
применяют многопустотные панели. Панели изготовляют длиной
6 м с пустотами овальной (рис. 2.24, а) и круглой формы
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Рис. 2.24. Многопустотные плиты перекрытий для административно-бытовых 
зданий



(рис. 2 .24 ,6 ) .  Экономичность панелей оценивают по приведенной 
толщине бетона, полученной делением объема бетона панели 
на ее площадь, и по расходу арматурной стали. Наиболее эконо
мичны панели с овальными пустотами [15]. Однако при их 
изготовлении возникают технологические трудности, связанные 
с  тем, что при извлечении пустотообразователей стенки каналов 
свежеотформованной конструкции иногда разрушаются. Поэтому 
в качестве типовых приняты сварные панели с круглыми пусто
тами.

Элементы сборных железобетонных перекрытий рассчитыва
ю тся  как изгибаемые конструкции. Ригель многопролетного 
перекрытия рассчитывается как неразрезная балка с учетом 
перераспределения усилий в конструкции. Для предварительного 
определения размеров поперечного сечения ригеля его высоту 
принимают в пределах 1 /10 — 1/15 пролета, ширину ригеля — 
0 ,3— 0,4 высоты.

При расчете плит и панелей их пролет принимают равным 
расстоянию между осями опор. Высота сечения плит и панелей 
долж на быть определена таким образом, чтобы наряду с усло
виями прочности были удовлетворены требования жесткости 
(предельных прогибов). Высоту сечения предварительно-напря
женных плит и панелей назначают в пределах 1 /20— 1/30 рас
четного пролета. При расчете прочности по изгибающему моменту 
сечение плит и панелей рассматривают как тавровое с полкой 
в сж атой зоне и с шириной ребра, равной суммарной ширине 
всех ребер плит или панелей. Расчетная ширина сжатой полки 
принимается равной полной ширине конструкции.

Армируют плиты и панели сварными каркасами и сетками. 
Продольную рабочую арматуру располагают по всей ширине 
нижней полки сечения пустотных панелей и в ребрах плит. 
В многопустотных панелях расстояние между продольными 
стержнями должно быть не более 400 мм. Поперечные стержни 
объединяют с продольной арматурой в плоские сварные каркасы, 
которые размещают в ребрах.

Многоэтажные здания с безбалочными перекрытиями (рис. 2.25) 
предназначены для производств, где предпочтительны перекрытия 
с  гладкими потолками. Такие здания обычно имеют квадратную 
сетку колонн 6 X  6 м и унифицированные высоты этажей 3,6; 4,8 
или 6 м. Габаритные схемы многоэтажных зданий с безбалоч
ными перекрытиями предусматривают совмещение продольных 
и поперечных осей зданий с геометрическими осями колонн. 
Привязка внутренней грани наружных стен назначается 1570 мм, 
расстояние между разбивочными осями у температурного шва — 
3140 мм, исходя из габаритов капителей. Расстояние между 
температурными швами принимается не более 60 м. Конструк
ция кровли проектируется плоской.

Безбалочные каркасы состоят из пяти основных конструктив-



Рис. 2.25. Безбалочные перекрытия многоэтажных зданий:

/  — колонна; 2 — капитель; 3  — надколонная плита; 4 — пр олетная плита; 5 — бетон з а м о н о л и ч и в а -  
ния; 6 — сварка  выпуск ов  арматуры из надколонных плит с  закладными деталями капителей

ных элементов: фундаментов, колонн, капителей, надколонных 
и пролетных плит. Основное конструктивное назначение капи
телей в том, чтобы обеспечить ж есткое сопряжение перекрытия 
с колоннами, уменьшить размер расчетных пролетов плит и с о з 



дать для них опору. Преимущество таких перекрытий по сравнению 
с балочными заключается в лучшем использовании объема по
мещений, благодаря отсутствию выступающих ребер, облегчению 
прокладки различных коммуникаций.

Конструктивная схема зданий из типовых конструкций при
нята в виде сборно-монолитного железобетонного каркаса 
с навесными панельными стенами. Каркас, запроектированный 
рамным в обоих направлениях, состоит из колонн квадратного 
сечения размерами 400 X  400 мм, 500 X  500 мм и 600 X  600 мм 
в зависимости от нагрузок на перекрытие, капителей размером 
в плане 2700 X  2700 мм и высотой 600 мм, надколонных плит 
постоянного сечения толщиной 180 мм и размерами в плане 
3100 X  3540 мм и пролетных плит толщиной 150 мм и размерами 
в плане 3080 X  3080 мм. Сечение колонн принимается в зави
симости от числа этажей и нагрузок на перекрытия. Все эле
менты выполнены из бетона класса В15-В40 и стержневой арма
туры периодического профиля класса A-II1.

На колоннах предусмотрены четырехсторонние консоли для 
опирания капителей. Над консолями по граням колонн имеются 
горизонтальные пазы, такие же как и на внутренней поверхности 
капителей. Это позволяет создать шпоночное соединение эле
ментов после замоноличивания узла бетоном. Стыковка колонн 
выполняется сваркой стальных оголовков колонн. Надколонные 
плиты имеют выпуски арматуры, которые привариваются к за
кладным деталям капителей, и закладные части для приварки 
выпусков арматуры для пролетных плит. Эти выпуски устраива
ют в двух местах по каждой стороне плиты. Существенным 
недостатком конструкции перекрытия является трудоемкость ее 
возведения из-за значительного объема монолитных участков 
у всех капителей по периметру здания, а также наличия «мокрых» 
стыков (ручной сварки) при соединении конструкций.

Элементы безбалочного перекрытия проектируются как изги
баемые железобетонные конструкции. Пролетный и опорный 
моменты квадратных плит перекрытия определяют с учетом пе
рераспределения усилий по методу предельного равновесия. При 
этом расчетный пролет надколонных плит принимают равным 
расстоянию в свету между краями капители, умноженному на 
коэффициент надежности 1,05.

Капители рассчитывают в продольном и поперечном направ
лениях на нагрузку от опорных давлений и моментов надколон
ных плит. Расчетную арматуру располагают поверху капители, 
стенки капителей армируют конструктивно.

Колонны каркаса рассчитывают на действие продольной силы 
от нагрузки на вышележащих этажах и на действие изгибаю
щего момента от односторонней временной нагрузки на пере
крытие.

Навесные железобетонные стены представляют основной вид
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Рис. 2.26. Сборные легкобетонные стеновые панели для отапливаемых зданий:
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наружных ограждений. Такие стены передают свой вес на колон
ны каркаса через опорные столики, за исключением цокольной 
части, опирающейся на фундаментную балку. Стеновые панели 
для отапливаемых зданий (рис. 2.26), входящие в номенклатуру 
типовых конструкций, представляют собой  плоскую однослойную 
конструкцию и спроектированы из ячеистых автоклавных бетонов 
класса В2,5 и из легких бетонов на пористых заполнителях 
(керамзитобетон, перлитобетон, аглопористобетон) с внутренним 
и наружным фактурным слоями из цементно-песчаного раствора 1. 

В соответствии с шагом крайних колонн 6 м подразделяют



панели на рядовые длиной 6,0 м, угловые длиной 6,1 и 6,35 м и 
простеночные длиной 3 м. Их номинальные высоты 0,9, 1,2, 
1,5; 1,8 м. П о назначению в стене здания панели разделяются 
на рядовые, парапетные, карнизные и панели простенков. Они 
армируются пространственными каркасами, рассчитаны на нор
мативную ветровую нагрузку 0,55— 0,9 к Н /м 2 и изготовляются 
толщиной 160— 300 мм.

В случае применения панелей в зданиях с агрессивной средой 
и при относительной влажности 60 %  предусматриваются меры 
антикоррозийной защиты панелей и креплений.

Навесные панели 2 (см. рис. 2.26) крепят к закладным дета
лям в железобетонных колоннах 3 стальным прутком 4 диамет
ром 14 мм с шайбой, фиксирующей внутреннюю грань стены на 
расстоянии 30 мм от наружной колонны. В остальных колоннах 3 
двутаврового сечения необходимая для крепления плоскость о б 
разуется приваренными к полкам уголками 7. Гибкость прутка 4 
допускает небольшие вертикальные перемещения панелей. В зда
ниях с улучшенной отделкой помещения могут применяться 
скрытые крепления панелей, размещаемые в зазоре между па
нелью и колонной. Такое крепление состоит из скобы 8, прива
ренной к колонне, и крюка 9, приваренного к панели. Штырь 10, 
приваренный к верхней и нижней панелям, замыкает крепление.

Заполнение швов панельных стен осуществляется упругими 
синтетическими прокладками 5 из пороизола, гернита и других 
материалов и герметизирующей мистикой 6 УМС-50. Заполнение 
швов цементно-песчаным раствором возможно только в виде 
исключения.

Ж елезобет онные стеновые панели для неотапливаемых про
мышленных зданий  (рис. 2.27) разработаны как типовые из 
бетона классов В25 и ВЗО и напрягаемой арматуры. Панели 
представляют собой  ребристые плиты длиной 12 м и высотой 1,2,
1,8 и 2,4 м. Высота продольных ребер 300 м, толшина 30 мм. 
Крепление панелей 1 к каркасу 2 производится при помощи 
двух коротышей из уголков 4, привариваемых к закладным де
талям 3 и 5 соответственно в панелях и колонне. Панели над 
оконными проемами устанавливают на стальные опорные столики. 
Для заполнения швов рекомендуется применять упругие прок
ладки и в виде исключения цементный раствор.

Сборные железобетонные предварительно-напряженные п од
крановые балки совместно с рельсами образуют пути движения 
мостовых кранов. Прочно соединяясь с колоннами, они придают 
каркасу здания дополнительную пространственную жесткость. 
Железобетонные подкрановые балки длиной 6 и 12 м применяют 
для кранов грузоподъемностью 10— 30 т. Они имеют тавровое 
(рис. 2.28, а) или двутавровое (рис. 2.28, б) сечение. Развитая 
в ширину полка балок обеспечивает усиление сжатой зоны, 
воспринимает поперечные горизонтальные нагрузки, а также
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Рис. 2.28. Железобетонные подкрановые балки



упрощает крепление крановых рельсов. Для крепления последних 
в подкрановых балках предусматриваются отверстия 1 диамет
ром 20 мм и с шагом 150 мм по длине балки. К колоннам балки 
крепят сваркой закладных элементов и анкерными болтами 
(рис. 2.28, в ) .

Рассчитываются подкрановые балки как изгибаемые железо-

вао * 400
а 300 д Л

| &
О

¿г ------- 1 400*400

600*500 £00*500 •
4-

400*4-00 <
д. ¡8» 1

500*500 1

«а
%
1 800*400

/  »
800*400

I *
*| 1 800*500 * 800*500

± 0,00^ 1
£ О М

]006\ ! 1 .

А -А Б-Б

Рис. 2.29. Типовые железобетонные колонны одноэтажных промышленных зданий 
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бетонные конструкции на нагрузки, передаваемые мостовым 
краном. Расчетные нагрузки от мостового крана при расчете на 
прочность определяют с коэффициентом надежности по нагрузке 
V/ =  1,2 и коэффициентом динамичности, равным 1,1. Высоту 
сечения подкрановых балок назначают в пределах ( 1 / 8 — 1/10) 
ее пролета, толщину верхней полки —  (1 /7 — 1/8) высоты балки, 
ширину верхней полки — (1 /1 0 — 1/20) пролета. А рм ирую т под
крановые балки высокопрочной проволокой, стержневой арм ату
рой, арматурными канатами класса К-7. В связи с динамичес
кими воздействиями на балку арматурные каркасы выполняют 
вязанными. Для подкрановых балок применяют бетон классов 
В30-В45. Масса подкрановых балок пролетом 12 м составляет 
10— 12 т.

Сборные железобетонные колонны  являются одним из о сн о в 
ных несущих элементов каркаса здания. Для одноэтажных 
горнотехнических и промышленных зданий наиболее широко 
применяют следующие типовые колонны:

прямоугольного сечения для зданий без кранового о б о р у д о 
вания, но с возможностью устройства подвесного транспорта 
грузоподъемностью до 5 т включительно, с высотой здания от 
3,6 до 9,6 м, пролетами 12, 18 и 24 м, шагом колонн (Ш К ) 
6 или 12 м. Их номенклатура представлена на рис. 2.29, а;

прямоугольного сечения для зданий с мостовыми кранами 
грузоподъемностью до 20/5 т включительно, с высотой здания 
8,4; 9,6 и 10,8 м, пролетами 12, 18 и 24 м, шагом колонн 6 или 
12 м. Их номенклатура показана на рис. 2.29, б;

сквозные двухветвенные для зданий, оборудованных м о сто 
выми электрическими кранами грузоподъемностью до  5 0 /2 0  т 
включительно, с высотой зданий от 10,8 до 18 м, пролетами 18, 
24 и 30 м, шагом колонн 6 или 12 м. Ветви колонн сквозного  
сечения связаны горизонтальными распорками —  ригелями через
1.8 м. Номенклатура двухветвенных колонн представлена на 
рис. 2.29, в.

В колоннах имеются закладные детали для крепления стр о 
пильных конструкций, стеновых панелей, подкрановых балок  и 
вертикальных связей. Для изготовления колонн используют б е 
тон классов В15-В30 и ненапрягаемую арматуру из стали 
класса А -Ш .

Железобетонные колонны для многоэтажных зданий  
(рис. 2.30) в целях сокращения монтажных единиц и повышения 
надежности приняты двухэтажной разрезки. Для зданий с не
четным числом этажей предусмотрены дополнительные колонны 
верхнего этажа. Сечения колонн приняты площадью 400 X  400 мм 
и 600 X  400 мм и одинаковыми на всю высоту здания. На 
рис. 2.30 приведены типоразмеры колонн для высот этаж ей 3,6;
4.8 и 6 м для перекрытий с опиранием плит по верху ригелей. 
Колонны изготовляют из бетона классов В15-В35 и стерж невой



Рис. 2.30. Сборные 
железобетонные ко
лонны многоэтаж
ных промышленных 
зданий:
а —  конструктив ная сх е 
ма колонн  для зданий с 
четным числом этажей;  
б —  дополнительные ко 
лонны для зданий с не
четным числом этажей

горячекатаной арматуры периодического профиля из стали клас
са А -Ш . Для среднего ряда колонн предусматриваются спе
циальные консоли 1. Стыки колонн расположены на одной вы
соте от плит перекрытий и решаются в виде «сухого»  стыка, при 
котором стальные оголовки колонн свариваются на монтаже с



помощью стержней арматуры. После этого стык оборачивается  
стальной сеткой и бетонируется.

Определение внутренних усилий в колоннах от нагрузок , 
передаваемых покрытием, подкрановой балкой и стеновыми п ан е
лями ограждений, производится методами строительной м ехан и
ки в зависимости от конструктивной схемы каркаса здания. 
Сечение колонны и необходимое количество арматуры о п р е д е 
ляются в результате расчета колонны как внецентренно-сжатого 
элемента с учетом влияния прогиба на эксцентриситет п р од ол ь 
ной силы. Расчетная длина /о сборных железобетонных колонн 
зданий с мостовыми кранами в плоскости поперечной рамы для 
подкрановой части принимается равной \,ЪН2 (см. рис. 1 .24 ) ,  
для надкрановой части 10= 2 Н \  [5 ]. Без учета крановой н а гр у з 
ки расчетная длина /о =  1,5Н2 и 1,2Н 2 —  в подкрановой части с о 
ответственно для одно- и многопролетных зданий и /о =  2 ,5Н\ —  
для надкрановой части колонны.

При расчете колонн из плоскости поперечной рамы /о о п р е 
деляется на основании [5] и составляет /о =  0,8Н2 и /о =  1,2Н 2 
при наличии вертикальных связей в здании или их отсутствии 
соответственно. Аналогично для надкрановой части /0 =  1,5Н\ 
и /о =  2Н\.

Расчетная длина сборных железобетонных колонн для о д н о 
пролетных зданий без мостовых кранов составляет /о =  1 ,5 # ,  
а для многопролетных — /о =  1,2Н.

Пример армирования внецентренно-сжатой колонны п ред ста в 
лен на рис. 2.31. Колонна запроектирована с симметричным 
армированием по сжатой и растянутой зонам. В качестве р а б о 
чей продольной арматуры принята арматура класса А - Ш  
диаметром 20 мм, поперечная —  класса А-1 диаметром 6 мм и 
с шагом 300 м. Консоли, поддерживающие подкрановые балки, 
заармированы хомутами и отгибами, воспринимающими усилие 
от мостового крана.

В последнее время в качестве колонн одноэтажных п р о и з 
водственных зданий без мостовых кранов используются ж е л е з о 
бетонные центрифугированные колонны кольцевого сечения 
(рис. 2.32). Эти колонны могут быть также использованы для 
опор эстакад под технологические трубопроводы, опор т р а н сп ор т 
ных и пешеходных галерей.

Колонны изготавливаются из бетона классов В25-В60, а р м и 
руются сталью класса А-П. Высота центрифугированных колонн Н  
составляет 3,6— 19,2 м, наружный диаметр —  300— 1000 мм, т о л 
щина стенки —  50— 120 мм. Применение колонн кольцевого  
сечения позволяет сократить расход бетона на 40— 50 % , а р м а 
турной стали —  до 30 %, цемента —  на 25— 30 % , а также и сп о л ь 
зовать высокопрочные бетоны.

В течение ряда лет в Н И И Ж Б Госстроя СССР проводятся  
исследования работы предварительно напряженных колонн с р аз -
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Рис. 2.32. Центри
фугированная ко
лонна кольцевого 
сечения

Рис. 2.31. Пример армирования колонны одноэтажного промышленного здания, 
оборудованного мостовым краном

личными гибкостями и различными параметрами, характеризую
щими влияние предварительного напряжения. Исследованиями 
установлено, что предварительное напряжение продольной арма
туры положительно влияет не только на трещиностойкость и 
жесткость колонн, но также на устойчивость и прочность гибких 
колонн по сравнению с обычными с ненапрягаемой арматурой. 
Предварительное напряжение железобетонных колонн позволяет 
снизить расход бетона на 25 % , арматурной стали на 30— 40 %.

Основным направлением строительного проектирования желе
зобетонных конструкций является снижение их материалоемкости. 
На 1000 м3 железобетона расходуется свыше 80 т проката метал
лов, а на армирование сборных и монолитных конструкций всех 
видов в СССР ежегодно расходуется более 12 млн. т стали. Это 
составляет около 30 %  металлопродукции, выделяемой на нужды 
капитального строительства и почти в 2 раза превышает потреб
ление стали на строительные стальные конструкции. Поэтому 
снижение материалоемкости железобетонных конструкций в усло-
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виях массового капитального строительства является важ ной 
народнохозяйственной задачей. Ее реализация может быть о б е с п е 
чена по следующим трем основным направлениям:

расширение применения в железобетонных конструкциях м а 
териалов с улучшенными характеристиками: высокопрочной а р 
матуры и бетонов высоких классов, а также бетонов с пониженной 
объемной массой для ограждающих конструкций;

совершенствование решений железобетонных конструкций, 
включая создание новых, менее металлоемких конструкций и 
изделий с минимальными расходами конструктивной арматуры и 
закладных деталей на базе разработки новых и корректировки 
существующих методов расчета с более полным учетом неупругих 
свойств железобетона, изменчивости исходных материалов, у с л о 
вий прочности и особенностей деформирования железобетона при 
сложном напряженном состоянии, в том числе с применением 
методов оптимального проектирования;

совершенствование технологических процессов, опалубочных 
форм, оснастки и оборудования для изготовления конструкций.

Планомерная работа в указанных направлениях ведется г о 
ловной организацией НИИЖБ Госстроя С С С Р в течение ряда лет  
и реализуется через нормы проектирования, типовое и экспери
ментальное проектирование, стандарты на изделия и исходные 
материалы, экспериментальное строительство, плановое внедре
ние и т. д.

2.5. ПРИМЕРЫ ПРОЕКТИРОВАНИЯ ИЗГИБАЕМЫХ 
ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ КОНСТРУКЦИЙ

Железобетонные конструкции, работающ ие в условиях п оп е 
речного изгиба, представлены главным образом грузонесущими 
элементами покрытий и междуэтажных перекрытий. В настоящ ее 
время железобетонные перекрытия являются основными видами 
перекрытий в промышленном и гражданском строительстве.

Конструктивные особенности и монтажное исполнение о с н о в 
ных железобетонных перекрытий рассмотрены в п. 2.4.

Более подробно рассмотрим конструктивные особенности и 
пример расчета монолитных ребристых перекрытий с балочными 
плитами (см. рис. 1.20). Грузонесущими элементами таких п ере 
крытий являются плита, работающая по короткому направлению, 
второстепенные и главные балки.

Особенность конструкции монолитного ребристого перекрытия 
заключается в том, что бетон в целях экономии удален из р а с т я 
нутой зоны сечений, где сохранены лишь ребра. В р ебра х  
сконцентрирована растянутая арматура, а полка ребер-плита р а 
ботает на изгиб по пролету, равному расстоянию между в т о р о 
степенными балками. Второстепенные балки опираются на



монолитно связанные с ними главные балки. Последние опирают
ся на колонны или на несущие наружные стены.

Толщину плиты по экономическим соображениям принимают 
как можно меньшей. Минимальные значения толщины плиты 
составляют 6 см для междуэтажных перекрытий промышленных 
зданий и 5 см для гражданских зданий. При значительных 
временных нагрузках (свыше 8 к Н /м 2), что характерно для 
горнотехнических зданий, толщину плиты увеличивают до 8— 
10 см, исходя из условия экономичного армирования.

Второстепенные балки размещают таким образом, чтобы ось 
одной из балок совпала с осью колонны (см. рис. 1.20). Их шаг, 
а следовательно, и пролет плит рекомендуется принимать в пре
делах 1,7— 2,7 м. Главные балки обычно располагают по двум 
схемам:' продольной и поперечной относительно направления 
осей здания.

Расположение главных балок вдоль поперечной оси здания 
увеличивает его жесткость, обеспечивает передачу основной на
грузки только на простенки, которые в этом случае усиливаются 
пилястрами, но ухудшает условия освещенности помещения.
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Рис. 2.33. Схема к расчету плиты монолитного ребристого пере
крытия



Расположение главных балок вдоль продольной оси здания с о з 
дает благоприятные условия для освещенности, но перегружает 
продольные стены здания.

Ширина второстепенных и главных балок рекомендуется р а в 
ной (0,3— 0,6 ) /г, где /г — высота балок, которая для второстепен
ных балок назначается равной (1 /1 2 — 1/20) пролета, а для гл ав 
ных б а л о к — ( 1 /Ю — 1/15) пролета.

Произведем расчет и конструирование монолитного ребристо
го перекрытия с балочными плитами, показанного на рис. 1.15. 
Материал перекрытия: бетон класса В 12,5 ( /?*= 7 ,5  М П а ; 
% ы = 0,66 МПа; £'(,=2,1 • 104 МПа по табл. 2.1) арматура 
класса А-1 (Я *= 225  МПа, /?5Ш= 1 7 5  М П а; £ , = 2 , 1 -104 М П а )  
и А-П (/?5= 2 8 0  МПа, Я5Ш= 2 2 5  М П а, £ , = 2 , Ы 0 5 М П а по 
табл. 2.2). Основные конструктивные размеры и сбор нагрузки 
на элементы перекрытия (балочную плиту, второстепенные балки 
и главные балки) были приведены ранее в п. 1.5.

Для расчета балочной плиты вырезаем в направлении, н ор 
мальном к второстепенным балкам, полосу шириной 1 м и р а с 
сматриваем ее как шестипролетную неразрезную балку (рис. 2 .33 ) ,  
основные конструктивные размеры которой показаны на 
рис. 2.33, а. Расчетные изгибающие моменты в наиболее харак 
терных сечениях плиты находим с учетом перераспределения 
усилий, суммируя моменты от равномерно распределенной по 
всем пролетам постоянной нагрузки ¿7 =  3,05 Па и моменты от  
наиболее невыгодного загружения пролетов временной нагруз
кой р =  4,8 Па.

Расчетный момент в первом пролете (рис. 2.33, б)

М 7  =  ЛГ,»(<7) +  М ?(р ) = ^ ~  +  ОЛрИ =

-  3.05-1,8» +  0 ; 1 - 4 , 8 - 1,82 =  2,45 кН -м ;

расчетный момент на первой опоре (рис. 2.33, в)

МГ =  М Г (< 7 )+  М°\(р) =  - 3 & , -  0,12р/„ =

=  -3 .0 5 -1,82 _  о ,1 2 -4 ,8 -1,82 =  - 2 , 7 6  кН -м ;

расчетный момент во втором и во всех остальных пролетах 
(рис. 2.33, г)

мт =  МЩд) +  Л 4В Д  =  - ^ / п2 +  0,079р/п =

=  3,05' 1,82 +  0 ,0 7 9 -4 ,8 -1,82 =  1,85 кН -м ;10
расчетный момент на второй и на всех остальных средних 

опорах (рис. 2.33, д)



М°2 =  № "(q) +  M°2 (q) =  -  ^  — O-П  l P [- =

=  ( -  1 /1 6 ) -3 ,0 5 -1 ,82 — 0,111 - 4 ,8-1,82 =  -  2,34 kH-m.

Рабочую арматуру плиты подбираем, рассматривая площадь 
прямоугольного сечения плиты b • h — 100 X  8 см и полагая тол
щину защитного слоя а =  1,5 см, т. е. h0 =  h„ — а =  6,5 см.

Для первого (крайнего) пролета вычисляем параметр Ао по 
формуле (2 .64), положив в ней второй и третий члены правой 
части равными нулю, так как рассматривается прямоугольное 
сечение с одиночной арматурой:

Ло =  -Щ -—  -  --------- 2’45;  ‘ °3------- --- =  0,077.
bhlRt 1,0 • 0,0652 • 7,5 • 106

Вычислив по формуле (2.23)
и =  0,85 -  0,008 • 7,5 =  0,786

и по формуле (2.49)
t 0,786 п С77

i ,  225 / 0,786 ч 
+  400 \ 1,1 )

находим предельное значение параметра Ао по формуле (2.67) 
,40^=0,677(1— 0 ,5 -0 ,6 7 7 )= 0 ,448 и убеждаемся, что расчетный 
параметр A q< A 0R. Далее по табл. 2.4 для Л0= 0 ,0 7 7  опреде
ляем £ = 0 , 0 8  и на основании формулы (2.65), положив второй 
и третий члены правой части равными нулю, вычисляем необхо
димое сечение рабочей арматуры

=  \bho - j -  =  0,08 - 100 • 6,5 • =  1,73 см2/м , 

что обеспечивает коэффициент армирования

^ ж  =  ш ^  =  ° ’0027 > ^  =  5 - 10~ 4-

Принимаем пять стержней диаметром 7A-I* с шагом 250 мм 
и с A s =  1,92 см 2/м .

Для сечений над первой опорой производим вычисления в 
аналогичной последовательности:

Л0 = --------- 2’76;  103------- -  =  0,087 <  0,448; | =  0,081;
1,0 • 0,065 • 7,5 • 106

A s =  0,081 • 100 • 6,5 - == 1,76 см2/м ;
225

* В примерах расчета приводится сокращенная запись «диаметром 7A-I» 
вместо полной записи «диаметром 7 мм из стали класса A-I».



И =  1 о Й ^ =  ° ’0027 >  Ип,ш =  5 • 1 0 -4

и принимаем пять стержней диаметром 7А-1 с шагом 250 мм. 
Для средних пролетов определяем:

Л" “  ! .о . о д а ? .  л Г . ' . У  -  “ •°58 <  ° -448’ Е =  ° -06 ’

Аз =  0,06 • 100 • 6,5 • - ^ - =  1,3 см2/м ;

Р =  -100 ¿5 =  ° -002 >  Мп.!п =  5 ■ 1 0 -4

и принимаем пять стержней диаметром 6А-1 с шагом 250 мм и с 
=  1,42 см2/м.

Для сечений над средними опорами определяем:

А° =  =  ° . ° 74 <  О’448 ' I  =  0 .0 П ;

А $ =  0,073 • 100 • 6,5 • - ^ - =  1,58 см2/м ;

1
I* =  —100-6,5 =  ° ’00243 >  =  5 • 1 0 -

и принимаем пять стержней диаметром 7А-1 с шагом 250 мм.
Стержни рабочей арматуры размещаются в растянутой зоне 

соответствующих сечений плиты перпендикулярно к направлению 
второстепенных балок и соединяются распределительной арма
турой, которая размещается вдоль второстепенных балок с ша
гом 350 мм. Арматурный чертеж плиты показан на рис. 2.34.
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Рис. 2.34. Арматурный каркас плиты монолитного ребристого перекрытия:
1- 3 — соответственно рабочая продольная арматура крайнего и среднего пролетов; 2 — рабочая 
арматура над опорами; 4 — конструктивная продольная арматура над крайними опорами; 5 — распре
делительная арматура



Рис. 2.35. Конструктивная схема к расчету второстепенных балок монолитного 
ребристого перекрытия

На чертеже не показана арматура, которая укладывается в мес
тах сопряжения плиты с главными балками перпендикулярно 
к их направлению в виде стержней или сеток площадью не менее 
1 /3  площади сечения рабочей арматуры соответствующего проле
та с выпусками за грани ребер главной балки на длину не менее 
1/4 /„.

Второстепенные балки перекрытия приняты площадью сече
ния Ь • Н =  20 X  40 см и представляют собой пятипролетные 
конструкции, основные размеры которых показаны на рис. 2.35.

расчетный момент во втором и всех остальных средних про- 
пределения усилий от равномерно-распределенной постоянной 
нагрузки q —  8,3 кН /м  и наиболее невыгодного распределения 
временной нагрузки р =  9,6 кН /м  (см. рис. 2.33).

Расчетный момент в первом пролете

щ Р =  ^ ¡ _  +  0,1 р/|, =  8’3 ;-5—  +  0,1 • 9,6 • 5,22 =  46,36 кНм,

расчетный момент на первой опоре

0,12/7/1, =  -  8,3 ;45’-—  =  - 0 , 1 2  • 9,6 X

X  5,22 =  — 47,18 кНм,
Расчетный момент во втором и всех остальных средних про

летах

М\р =  +  0,079 pH =  8’3 , .5'7' -  +  0,079 • 9,6 • 5,72 =1Ь 1о

=  41,49 кНм,

расчетный момент на второй и на всех остальных средних 
опорах

Л*2° = ---------------- 0,11 р Ц =  -  8'3 \Ь/  -  0,111 • 9,6 . 5,72 =
16 16

=  — 51,48 кНм. 
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Используя методы строительной механики вычисляем расчет
ные поперечные силы: по грани левой опоры в первом про
лете
Q0 =  0,4 (q +  р) k . =  0,4 (8,3 +  9,6) • 5,2 =  37,23 кН; 

по грани правой опоры в первом пролете 
Qi =  — 0,6 (q -f- р) ki =  — 0,6 (8,3 -f- 9,6) • 5,2 =  55,85 кН; 

по граням опор в средних пролетах
Q =  ± 0 ,5  (q +  р) k =  ± 0 , 5  (8,3 +  9,6) • 5,7 =  ± 5 1 , 0 2  кН.

Рабочую продольную арматуру второстепенной балки в про
летах принимаем класса A-II и подбираем, рассматривая тав
ровое сечение, имеющее высоту h =  40 см, ширину стенки b =  
=  20 см, высоту полки hf = 8  см и ширину полки bf =  200 см 
(рис. 1.20, 2.33), равную расстоянию между второстепенными 
балками, так как hf/h =  8 /4 0  =  0,2 >  0,1. Толщину защитного 
слоя принимаем а =  3 см. Тогда h0 =  40 — 3 =  37 см.

Для первого пролета вначале по формуле (2 .6 4 ) ,  как для пря
моугольного сечения с шириной b =  b'f =  200 см, вычисляем 
параметр
Л 46,36 • 103 ^

Л ° =  2 • 0,37* • 7,5 • КГ =  ° ’ ° 2 6 6

и находим по табл. 2.4 \ =  0,0226.
Далее убеждаемся, что | =  0,0226 <  hf/h =  0,2, что свиде

тельствует о прохождении нейтральной оси в пределах полки и 
расчет арматуры таврового сечения выполняем как для прямо
угольного сечения шириной bf =  200 см на основании (2.65). 
В результате определяем

Л5 =  0,0226 • 200 • 37 • =  4,48 см2,

что обеспечивает коэффициент армирования при ширине стенки 
b =  20 см

И =  J g L .  =  0,006 >  M̂ in =  5 • 1 0 -4,

и принимаем три стержня диаметром 14А-П (Л, — 4,62 см2, 
поз. /  на рис. 2.36).

Для средних пролетов вычисляем аналогичным образом:

Лп = -------- 41 ' 49 ' 103 - —  =  0,0202; £ =  0,0202;
0 2 • 0,372 • 7,5 • 10е Ь

А , =  0,0202 • 200 • 37 • - Ц -  =  4,0 см2 
и принимаем также три стержня диаметром 14А-П.
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Рис. 2.36. Арматурный каркас второстепенной балки монолитного ребристого 
перекрытия

Над опорами рабочую продольную арматуру второстепенной 
балки подбираем, рассматривая площадь сечения конструкции 
как прямоугольное размерами Ь X  Л =  20 X  40 см, т. к. тавровое 
сечение в данном случае находится в растянутой зоне. Принима
ем защитный слой а' =  5 см, т. е. /г0 =  40 — 5 =  35 см.

Для сечений над первой опорой вычисляем
47,18 • 103Ло =

0,2 • 0,352 • 7,5 • 106
0,257; I =  0,302.

По формуле (2.49) для арматуры класса А-П и бетона В 12,5 
находим предельное значение

0,786
1 , 280 /  ] 0,786 \ 

400 \ 1,1 /

=  0,655 >  £ =  0,302.

400 \ 1,1

Вычисляем необходимую площадь рабочей арматуры на осно
вании формулы (2.65)
А $ =  0,302 - 2 0 - 3 5  (7,5/280) =  5,66 см2
и принимаем два стержня диаметром 20А-П (Ав =  6,28 см2, см. 
рис. 2.36, поз. 2, 3).
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Для сечений второстепенной балки над средними опорами 
вычисляем аналогичным образом: 

л ° = = 0 ’279 ' ^ = ° ’зз5;

=  0,335 • 20 • 35 • =  6,28 см2¿OÜ

и также принимаем два стержня диаметром 20A-II.
Рабочую продольную арматуру над опорами устанавливаем 

на расстоянии длиной 4 / 4  в сторону каждого пролета (см. 
рис. 2.36, поз. 2, 3 ) и соединяем ее монтажной продольной 
арматурой из стержней диаметром 10A-I (см. рис. 2.36, поз. 4 ).

Определяем сечение рабочей поперечной арматуры второсте
пенной балки. Расчет производим на максимальное значение по
перечной силы Qmax =  | Qi I =  55,87 кН, рассматривая сечение 
над опорами как прямоугольное размерами b X  h0 =  20 X  
X  35 см на основании вышеуказанного [<pf по (2.87) равно ну
лю] . Прежде всего проверяем условие (2.95) при ф„ =  0, т. к. 
нормальная сила в данном случае равна нулю:

Qmax =  55,87 кН >  0,6 (1 +  ф„) Rbtbho =  0,6 • 0,66 • 103 • 0,2 X  
X  0,35 =  27,72 кН,

что свидетельствует о необходимости установки поперечной ар 
матуры по расчету.

Рабочую поперечную арматуру проектируем в виде хомутов

из стали класса А -I (Rsw =  175 МПа, £ s =  2,l • 105 МПа).
Расстояние s между хомутами для приопорных участков дли

ной /б/4  должно быть не более h/2 =  40/2 =  20 см при h <  45 см 
и для средней части пролета при h >  30 см с шагом не выше 
(3 /4 )  h =  (3 /4 )  40 =  30 см. Принимаем двухсрезные хомуты 
(двухветьевые) с шагом s =  20 см на приопорных участках и 
s =  30 см в средней части пролетов. Предварительную площадь 
поперечного сечения хомута A sw определяем исходя из условия, 
что диаметр стержня хомута dsw должен быть не менее 1 / 4  наи
большего диаметра рабочей продольной арматуры и не менее 
5 мм, т. е. dsw^z2 0 / 4 = 5  мм. Принимаем для хом утов  стержни 
диаметром 6 мм с площадью поперечного сечения 0,283 см 2 
для одной ветви и с A sw =  2 • 0,283 =  0,566 см 2 для принятого 
двухсрезного хомута. Вычисляя по (2 .9Г)

qsw =  175 • 103 • 0,566 • 104/0 ,2  =  49,52 кН/м,

убеждаемся в выполнении условия (2.94) при q>¡ =  0: а„„ =  
=  49,52 кН /м  >  0,3 • 0,66 • 103 • 0,2 =  39,6 кН /м .

Проверяем условие прочности (2.83) на действие поперечной



силы на наклонной полосе между наклонными трещинами, пред
варительно вычисляя по формуле (2.84):

1 1 с  2,1 • 105 0,566 __  ] п т  _____• 1
Ф»1 =  1 +  5 • 2Л . 104 • 2о"7"20" ~  1,071 <  1,3‘

Тогда
С}тах =  55,87 кН <  0,3 • 1,071 (1 -  0,01 • 7,5) • 7,5 • 103 • 0,2 X  
X  0,35 =  156,03 кН,

что свидетельствует о достаточной несущей способности по этому 
условию.

Далее проверяем прочность сечения по наклонной трещине 
по условию (2.85) при <3*. шС= 0 ,  т. к. поперечное армирование 
осуществляется только хомутами. По (2.93) вычисляем длину 
проекции с наиболее опасного наклонного сечения

/ 2 • 1 • 0,66 • Ю3 • 0,2 • 0,352 n QnQ „
С =  V  ----------- 49̂ 52------------=  0,808 М

и убеждаемся, что с =  0,808 м >  2h0 =  2 • 0,35 =  0,7 м. При
нимаем длину проекции с — 2ho =  0,7 м и по (2.86) определяем 
усилие Qb, воспринимаемое бетоном,

Qb =  2 • 0,66 • 103 • 0,2 • 0,352/0 ,7  =  46,2 кН >  0,6 • 1 • 0,66 X  
X  Ю3 • 0,2 • 0,35 =  27,72 кН.

На основании условия (2.86) принимаем величину Qb =  
=  27,72 кН. Тогда с учетом (2.90) условие (2.85) сводится к 
следующему
Qmax =  55,87 кН <  27,72 +  49,52 • 0,7 =  62,38 кН,

т. е. несущая способность по наклонной трещине для наиболее 
опасного сечения обеспечена. Окончательно принимаем рабочую 
поперечную арматуру для второстепенной балки в виде двух
срезных хомутов диаметром 6A-I с шагом s =  20 см на приопор- 
ных участках (см. рис. 2.36, поз. 5) и с s =  30 см — в пролете 
балки (см. рис. 2.36, поз. б ) .  Арматурный каркас второстепен
ной балки монолитного ребристого перекрытия представлен на 
рис. 2.36.

Главные балки монолитного ребристого перекрытия приняты 
сечением b X  h =  30 X  50 (см. рис. 2.35) и представляют собой 
двухпролетные неразрезные конструкции, показанные на рис. 2.37. 
Главные балки воспринимают постоянную равномерно-распре- 
деленную нагрузку от собственного веса g  =  4,13 кН /м  при 
плотности материала балки 2,5 т /м 3, постоянную сосредоточен
ную G =  49,8 кН и временную сосредоточенную Р =  57,6 кН 
нагрузки, передаваемые второстепенными балками.

Расчетные изгибающие моменты определяем для наиболее



Рис. 2.37. Расчетные схемы сочетания по
стоянных и временных нагрузок на глав
ную балку монолитного ребристого пере
крытия

Рис. 2.38. Арматурный каркас главной 
балки монолитного ребристого перекры
тия:
1 , 2  —  со о т в е тст ве н н о  рабочая продольная арм ат у ра  
в пролетах и над опорами, 3 — продольная м о н т а ж 
ная (в  пр олета х ) или конструктивная (на крайних 
о пор а х ) арм атура ;  4 , 5  —  рабочая поперечная а р м а 
тура на пр иопорных участк ах  и в пролетах с о о т в е т 
ственно
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невыгодных распределении временной сосредоточенной нагрузки 
по пролетам с учетом перераспределения усилий.

Предварительно, используя данные [18], находим пролетные 
и опорные моменты для упругой стадии работы материала. 
В пролете при условии загружения временной нагрузкой Р  
только одного пролета (рис. 2.37, а)



М\а* =  0,222 С 4 +  0,07 gl?  +  0,278 Р1Г =  0,222 • 49,8 • 5,55 +  
+  0,07 • 4,13 • 5,552 +  0,278 • 57,6 • 5,55 =  159,1 кН • м,

на опоре при условии загружения временной нагрузкой Р  двух 
пролетов (рис. 2.37, б)

М\оп =  - 0 , 3 3 3  0 / г -  0,125 я  /г2 -  0,333 Р1Г =  0,333 • 49,8 X  
X  5,55 — 0,125 • 4,13 • 5.553 -  0,333 • 57,6 • 5,55 =  — 214,4 кН-м.

Учитывая перераспределение усилий, получаем расчетный 
опорный момент
ЛИ" =  0,7 М\оп =  — 0,7 • 214,4 =  — 150,1 кН-м, 

и расчетный пролетный момент
М 7  =  М ?  +  1 /2 (1  -  0,7) | М 'Г  I =  159,1 +  0,15 X  214,4 =
=  191,3 кН • м.

Расчетное значение поперечной силы у грани средней опоры 
будет максимальным и, согласно работе [18], принимается рав
ным
<?тах =  0,625 +  1,334 (Р  +  в )  =  0,625 • 4,13 • 5,55 +
+  1,334 (57,6 +  49,8) =  157,6 кН.

П лощ адь сечения продольной арматуры класса А-Н в пролете 
определяем, рассматривая тавровое сечение главной балки 
(рис. 2.38) с шириной свесов полки (Ь{ — Ь) / 2 не более 1/6 про
лета, так как / г / / / г = 8 /5 0 = 0 ,1 6 > 0 ,1 ,  т. е. с шириной полки 
Ь'{ =  2 • 1 / 6 - 4 4 - 6  =  2 -  1 /6  • 555 +  30 =  215 см.

Соответственно высота полки Л/ =  8 см, ширина стенки Ь =  
=  30 см, высота сечения /г =  50 см, толщина защитного слоя 
а =  4 см, и ко == Л — а =  46 см. По формуле (2.64), принимая в 
первом члене 6 =  6/ и полагая второй и третий члены равными 
нулю, вычисляем параметр
А 191,3 • 103 п А г С
А ‘  =  2.15 ■ 0,46- . 7,5 ■ 1 »  =  ° ' 0 5 6

и находим по табл. 2.4 | =  0,057 <  Щ/к =  0,16, т. е. нейтральная 
ось  проходит в пределах полки. Таким образом, рассмотрим 
прямоугольное сечение шириной Ь\=  215 см на основании (2.65) 
и получим

А в =  0,056 • 215 • 46 • 14,84 см2..¿ои

Принимаем четыре стержня диаметром 22А-П (Л5= 1 5 ,2  см2, 
см. рис. 2.38, поз. 1 ). Арматуру располагаем по всей длине 
балки.

Размер сечения рабочей продольной арматуры над средней 
опорой определяем, рассматривая площадь прямоугольного се- 
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чения Ь X  к =  30 X  50 см и принимая защитный слой равны м  
5 см, т. е. к0 =  45 см. По формуле (2.64) вычисляем парам етр

А 0 = ------150’ '2 ’ 103— г  -  0,329
0,3 ■ 0,45 • 7,5 • 10

и по табл. 2.4 находим £ =  0,415 С  =  0,655. Тогда по (2 .6 5 )  
определяем

Ац =  0,415 • 30 • 45 • - Ц -  =  15,01 см 22о0

и также принимаем четыре стержня диаметром 22А-Н (Л 5=  
=  15,2 см2, рис. 2.38, поз. 2) на участке длиной /г/4  в к а ж д у ю  
сторону от граней средней опоры, а далее устанавливаем м о н 
тажную арматуру из четырех стержней диаметром 12А-1 (см . 
рис. 2.38, поз. 3 ).

Подбор сечения рабочей поперечной арматуры главной балки 
производится в аналогичной последовательности, как и для в т о 
ростепенной балки на максимальную поперечную силу С?тах =  
=  157,6 кН. Для главной балки приняты четырехсрезные хом уты  
диаметром 6 мм (см. рис. 2.38, поз. 4, 5) из стали класса А-1, 
что удовлетворяет конструктивным требованиям и условиям  
прочности (2.83) и (2.85). На приопорных участках длиной не 
менее /г/4  шаг хомутов « принят 15 см (см. рис. 2.38, поз. 4 ) ,  
что удовлетворяет условиям з < 5 0  см и 5 < / г / 3 = 5 0 / 3 =  
=  16,67 см при /г> 45  см. В средней части пролета шаг х о м у 
тов принимаем 15 см (см. рис. 2.38, поз. 5 ) ,  так как в пролетах 
главной балки действуют сосредоточенные силы С и  Р. Р а б о ч у ю  
и монтажную арматуру размещаем по длине и в сечении главной 
балки согласно опалубно-арматурному чертежу.

2.6. ПРИМЕР ПРОЕКТИРОВАНИЯ С Ж А ТЫ Х  ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ 
КОНСТРУКЦИЙ

В условиях сжатия работают различные по назначению ж е л е 
зобетонные конструкции: колонны; стойки; элементы стен, рам, 
ферм и арок покрытия; фундаменты; сваи и другие конструкции.

Железобетонные колонны промышленных и гражданских з д а 
ний при центральном сжатии и малых эксцентриситетах п р о д о л ь 
ной силы проектируются квадратного сечения, при бол ьш и х 
эксцентриситетах — прямоугольного или более сложного сечения. 
Поскольку бетон эффективно работает на сжатие, целесообразно 
применять в колоннах бетоны классов по прочности на сж а ти е  
не ниже В 15, а в сильно нагруженных колоннах — не ниже В25. 
Продольную рабочую арматуру рекомендуется выполнять п реи 
мущественно из горячекатаной арматурной стали класса А - Ш  
диаметром 12— 40 мм, а поперечную —  из арматурной стали 
класса В-1, А-1.



В качестве примера произведем расчет и конструирование 
внецентренно сжатой колонны одноэтажного двухпролетного зда
ния без мостового крана. Сечение колонны квадратное b X  h =  
= 4 0 X 4 0  см, высота Я = 6 м, класс бетона ВЗО ( /?*=  17 МПа, 
£ e= 0 , 3 2 5 - 105 М П а по табл. 2.1), арматура класса A-III 
( R s =  R sc =  365 МПа, E s =  2,0 • 106 МПа по табл. 2.2). Внутрен
ние усилия в колонне от расчетной нагрузки: центральная про
дольная сила N =  600 кН, в том числе от длительно действую
щей части нагрузки УУДЛ =  400 кН, от кратковремено действую
щей части нагрузки NK =  200 кН; изгибающий момент М =  
=  6 • 103 кН • см, в том числе Л1дл =  5 • 103 кН • см, Мк =  103 кН- 
• см; соотношение нагрузок на колонну таково, что коэффици
ент условий работы для R b  равен 1.

Определяем расчетную длину колонны /0, которая согласно 
нормативам для одноэтажных двухпролетных зданий без мосто
вого  крана равна
/0 =  1,2 Н =  1,2 ■ 600 =  720 см.
Вычисляем начальный расчетный эксцентриситет из условий ста
тического расчета
е 0р =  M /N  =  6 • 103/6 0 0  =  10 см; 

случайный эксцентриситет
е а =  h/30 =  40 /30  =  1,33 см >  /0/600 =  720/600 =  1,2 см

и начальный эксцентриситет
=  вор -| - ва =  Ю  -f-  1,33 =  11,33 см .

Так как гибкость lo/i =  720 • -\/Т2/40 =  62,3 >  14, вычисляем 
коэффициент г) по формуле (2.12), где Ncr определяем по форму
ле (2.77). Предварительно находим значения всех параметров, 
входящих в (2.77):
J =  bh3/ 12 =  404/ 12 =  2 1 3000 см4; /0= 7 2 0  см.

При lo/i =  62,3 задаемся коэффициентом симметричного армиро
вания ц, =  (A s)/(bh) =  0,002 при A s =  A's. Вычисляем коэффици
ент приведения Es/Ee =  2 ,0 - 105/0 ,325-105=  6,1. Принимаем 
размеры защитного слоя бетона по сжатой и растянутой армату
ре равными а' =  а =  3 см, откуда /г0 =  h —■ а =  40 — 3 =  37 см.

Определяем эксцентриситет продольной силы N относительно 
центра тяжести арматуры A s
е  =  е0 +  0,5 (йо -  а') =  11,33 +  0,5 (37 -  3) =  28,33 см 
и продольной силы Л̂дл относительно того же центра тяжести

едл =  -ÍÍ52- +  ба +  0,5 (h0 -  а ') =  +  1 -3 3 +  17,0 =
/V дд 4 • 1U

- 30,83 см.
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По формуле (2.14) вычисляем коэффициент
! | Л̂ дл̂ дл . , . п 4 • 10 ■ 30,83 .

* Р '=  1 +  ~ ¡ ^ “  =  1 +  1’°  6  • 102 • 28,33 -  ‘ ’ 7 3 -

Находим коэффициент 6е = е 0/ Ь =  11,33/4 =  0,284, который 
должен быть не менее значения, вычисленного по формуле 
(2.15)

Ье =  0,5 -  0,01 • -  0,01 • 17 =  0,15 <  0,284.

По формуле (2г78) при а =  а' вычисляем момент инерции а р 
матуры

=  2 4 ^  Ьк (  4 г  ~  о ) 2 =  2 • 0,002 • 402 • (20 -  З)2 =  1850 см 4.ЬИ \ 2 /  '

После подстановки всех найденных параметров в формулу (2 .77) 
будем иметь

6,4 • 0,325 • 105 • 10~‘ Г 213 ■ 103

Ncr (7 ,2)2 • 104 L 1,73

+  6,1 • 1850] =  2,352 • 103 кН

и по формуле (2.12) определим коэффициент продольного изгиба
1 1,34.

2,352 • 10J

Эксцентриситет с учетом продольного изгиба 
£?0т1 =  11,33 • 1,34 =  15,2 см.

Чтобы выяснить соотношение между характеристикой вы соты  
сжатой зоны | и ее предельным значением |/?, вычислим по ф о р 
муле (2.72), имея в виду, что A's =  A s и Rs =  Rsc,
y __ N __  600 • 103 __  ^ o q q
ë —  bhnRb ~  0,4 • 0 37 • 17 • 106 —  ’
и по формуле (2.53) при osr =  Rs =  365 МПа, asc, и — 400 М П а , 
m =  0,85 -  0,008 Rb =  0,85 -  0,008 • 17 =  0,714 
t ___________ 0,714______________  о 54
Ь  , _,__ЗЁЁ_. / ,  __0Z1±4 ’ ’

^  400 V  1,1 /

т. е. l <  Ir и будем иметь случай больших эксцентриситетов.
Принимаем симметричное армирование колонны, и сечение 

арматуры определяем по формуле (2 .75). Входящий в эту ф о р 
мулу эксцентриситет е будет равен
е =  е0л +  0,5 (А0 -  а') =  15,2 +  0,5 (37 -  3) =  32,2 см.



Тогда

Л  —  А '  —  6  • 102 <3 2 ’ 2  -  37 +  6  • 102/2  • 17 • 1 0 -' -4 0 )  0  

5 365 • К Г 1 (37 — 3) '

Поэтому принимаем минимальный коэффициент армирования 
й =  0,002 и находим необходимое сечение растянутой и сжатой 
арматуры
А 8 =  А ' =  0,002 • 40 • 37 =  2,96 см2.

Окончательно, армируем колонну четырьмя стержнями диамет
ром 14 А -Ш  (Л5 -|- А^ =  6,16 см2) по углам. Хомуты принимаем из 
арматурной проволоки класса В-1 диаметром 5 мм и с шагом 
200 мм по высоте колонны.

3. КАМ ЕННЫЕ И АРМ ОК АМ ЕН НЫЕ
к о н с т р у к ц и и

3.1. ОБЩИЕ ПОЛОЖЕНИЯ ПО ПРОЕКТИРОВАНИЮ

Конструкции в виде кладки из природных и искусственных 
камней называются каменными. Для увеличения несущей спо
собности, особенно в области растягивающих напряжений, их 
армируют продольными стальными стержнями (продольное ар
мирование— рис. 3.1, а) или поперечными стальными сетками 
(сетчатое армирование —  рис. 3.1, б), т. е. применяют так назы
ваемые армокаменные конструкции. В случае армирования ка
менной кладки железобетонными элементами конструкции назы
ваются комплексными.

Материалами для каменных конструкций являются природные 
камни (известняки, граниты, песчаники и др .),  применяемые 
главным образом для облицовки и кладки фундаментов, искус
ственные камни (кирпич всех видов, керамические камни, бетон
ные камни и др.), блоки из бетонов, кирпича и других камней.

Марки камней устанавливаются по временному сопротивле
нию сжатию, а для кирпичей также и изгибу — 4, 7, 10, 15, 25, 
35, 50, 75, 100, 125, 200, 250, 300, 400, 600, 800 и 1000. По моро
зостойкости применяют марки каменных материалов МРЗ: 10, 
15, 25, 35, 50, 75, 100, 150, 200, 300. Марки растворов устанавли
ваются по временному сопротивлению сжатию —  4 10 25 50 75 
100, 150, 200. ’ ’ ’

Неармированные кладки в зависимости от марок камня и 
раствора, а также от вида кладки подразделяются на четыре 
группы. Частично эти нормативные данные приведены в 
табл. 3.1.

Для армирования каменных конструкций рекомендуется при-
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Рис. 3.1. Армирование каменных конструкций 

Т а б л и ц а  3.1

Вид кладки
Группы кладки

I II III IV

Сплошная из кирпича или 
камней правильной формы 
марки:

50 и выше На раство На раство-

35 и 25

ре марки 
10 и выше

ре
4
На

марки

раство- На раство

15, 10, 7

ре
10

марки 
и выше

ре марки 4 

На любом На любом

4 — —
растворе растворе



Марка R (М П а )  при

ИЛИ
камня марке раствора прочности р а ст в о 

ра на сж атие

200 150 100 75 50 25 10 4 0,2 МП а нулевой

300 3,9 3,6 3,3 3,0 2 ,8 2,5 2 ,2 1,8 1,7 1,5
250 3,6 3,3 3,0 2 ,8 2,5 2 ,2 1,9 1,6 1,5 1,3
2 0 0 3,2 3,0 2,7 2,5 2 ,2 1,8 1,6 1,4 1,3 1,0
150 2 ,6 2,4 2 ,2 2 ,0 1,8 1,5 1,3 1,2 1,0 0 ,8
125 — 2 ,2 2 ,0 1,9 1,7 1,4 1,2 1,1 0,9 0 ,6
100 — 2 ,0 1 ,8 1,7 1,5 1,3 1,0 0,9 0 ,8 0 ,6
75 — — 1,5 1,4 1,3 1,1 0,9 0,7 0 ,6 0,5
50 — — — 1,1 1,0 0,9 0,7 0 ,6 0,5 0,5
35 — — — 0,9 0 ,8 0,7 0 ,6 0,45 0,4 0,25

менять арматурную сталь классов A-I, A-II, Вр-I. В качестве 
закладных деталей и соединительных накладок рекомендуется 
полосовая, листовая и фасонная сталь.

Механические (прочностные и деформационные) свойства 
каменных кладок нормированы в зависимости от вида кладки, 
марки камня и раствора и приведены в соответствующих нор
мах проектирования [8]. Прочностные свойства оцениваются 
расчетными сопротивлениями кладки при осевом сжатии, осевом 
растяжении, при изгибе и срезе. В качестве примера (табл. 3.2) 
приведены расчетные сопротивления R сжатию кладки из кирпи
ча всех видов и керамических камней со щелевидными верти
кальными пустотами шириной до 12 мм при высоте ряда кладки 
50— 150 мм на тяжелых растворах.

Расчетные сопротивления в необходимых случаях рекоменду
ется умножать на нормированные коэффициенты. Например, рас
четные сопротивления, указанные в табл. 3.2, следует умножить 
на коэффициенты условий работы ус- 0 ,8 5 — для кладки из сили
катного кирпича на растворах с добавками поташа; 0,8 — при 
проверке прочности столбов и простенков площадью поперечного 
сечения 0,3 м2 и менее.

Расчетные сопротивления Rs применяемой арматуры, анкеров 
и связей рекомендуется принимать в зависимости от вида арми
рования и класса арматурной стали [5]. В табл. 3.3 приведены 
коэффициенты условий работы y cs, на которые умножаются расчет
ные сопротивления арматуры соответствующих классов.

Расчетной характеристикой деформационных свойств кладки 
является начальный модуль деформации Е0:

для неармированной кладки Е0 =  <xRu, (3.1)
для кладки с продольным армированием Е0 =  aRsku, (3.2)



Вид армирования 
конструкции

Ус, для а рм атурн ой  стали класс ов

A-I A-II В-1

Сетчатое 0,75 0 ,6
Продольное в кладке и комплексных кон
струкциях:

продольная арматура 1 1 1
растянутая
сжатая 0,85 0,7 0 ,6
отогнутая арматура и хомуты 0 ,8 0 ,8 0 ,6

Т а б л и ц а  3.4

Вид кладки
а  при марках ра створ а

2 0 0 — 25 10 4

Из тяжелых природных и бетонных камней, а так
же из крупных блоков, изготовленных из тяжелого 
бетона и тяжелого природного камня

1500 1 000 750

Из глиняного кирпича, легких бетонных и природ
ных камней; из крупных блоков, изготовленных из 
легкого бетона и легкого природного камня

1 0 0 0 750 500

Из силикатного кирпича 750 500 350

для кладки с поперечным армированием Ео равен Е0 неар- 
мированной кладки, где а  — упругая характеристика кладки, 
принимаемая в зависимости от вида кладки и марки раствора 
(табл. 3.4); Ru — средний предел прочности сжатию кладки,
Ru =  kR, (3.3)

k — коэффициент, равный 2,25 для кладки из крупных и мелких 
блоков из ячеистых бетонов и 2 для всех остальных видов клад
ки; R — расчетное сопротивление кладки осевому сжатию, прини
маемое по нормам проектирования с учетом необходимых к о эф 
фициентов; упругую характеристику кладки с продольным а р 
мированием рекомендуется принимать как для неармированной 
кладки.

Упругая характеристика кладки при сетчатом поперечном 
армировании
otsfe == a  (Ru/Rsku), (3.4)

Rsku — средний предел прочности сжатию армированной кладки 
из кирпича или керамических камней при высоте ряда не более 
150 мм, входящий также в формулу (3.2) и определяемый для 
кладки:



с продольной арматурой
R s k u  =  kR +  R s n n / 100, (3.5)

с сетчатой арматурой
Rsku =  kR +  2Rsn |ы/100, (3.6)

Rsn — нормативные сопротивления арматуры, принимаемые сог
ласно [5], причем для арматуры класса В р -I с коэффициентом 
условий работ 0,6; ц, —  доля армирования кладки, % , равная 
для кладки с продольной арматурой
|л =  A s/Ak 100, (3.7)

для кладки с сетчатой арматурой 
H = y s/ ^ 1 0 0 ,  (3.8)

а в случае сетки с прямоугольными ячейками

ц =  (С'. +  С21.̂ 1  ЮО; (3 .9 )
C\C2S

A s и Ак — площадь сечения соответственно арматуры и кладки; 
Vs и VK — объемы соответственно арматуры и кладки; С\ и с2 — 
размеры сторон ячейки арматурной сетки; A st — поперечное се 
чение одного арматурного стержня; s —  расстояние между сет
ками по высоте элемента (см. рис. 3.1, б ).

Коэффициенты линейного расширения а  при изменении тем
пературы: кладки из глиняного 0,000005; из силикатного кирпича 
0,00001, из природных камней 0,000008.

Коэффициенты трения f кладки при сухом состоянии ее по
верхности: по песку 0,6; по суглинку 0,55; по глине 0,5; при влаж
ном состоянии ее поверхности соответственно 0,5; 0,4; 0,3.

3.2. РАСЧЕТ ЭЛЕМЕНТОВ КАМЕННЫХ И АРМОКАМЕННЫХ 
КОНСТРУКЦИЙ

Расчет элементов каменных и армокаменных конструкций 
выполняется по предельным состояниям первой (по несущей 
способности) и второй группы (по деформациям и по образо
ванию и раскрытию трещин). Рассмотрим расчеты по предель
ным состояниям первой группы.

Несущая способность  центрально-сжатых элементов камен
ных конструкций
Л / < т дф/М, (3.10)
где N — расчетная продольная сила; т д —  коэффициент, учиты
вающий снижение несущей способности от наличия прогиба сж а
тых элементов при длительно действующей нагрузке и равный
1 для элементов прямоугольного поперечного сечения с меньшим 
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Коэффициен т  т| для кладки при сечен ии  пр одольного 
армирования  ( % )

и h
из глиняного кирпича, природ
ных камней и крупных блоков 

из тяжелого бетона

из силикатного кирпича, камней 
и крупных блоков из легкого 

бетона

<0,1 > 0 , 3 < 0 , 1 > 0 , 3

< 1 0 < 3 5 0 0 0 0
12 42 0,04 0 ,03 0 ,0 5 0 ,03
14 49 0 ,08 0 ,07 0 ,0 9 0 ,08
16 56 0 ,12 0 ,09 0 ,1 4 0 , 1 1
18 63 0 ,1 5 0 ,13 0 ,1 9 0 ,15
20 70 0 ,2 0 0 ,16 0 ,2 4 0 ,19

радиусом инерции сечения i ^ 8 ,7  см или с меньшим размером 
сечения h ^  30 см, а в остальных случаях
тл =  1 -  л (Л/д/JV); (3.11)
УУД — расчетная продольная сила от длительно действующих 
нагрузок; т] — коэффициент, принимаемый по табл. 3.5 в зависи
мости от гибкости элементов (kh = l 0/h или А,,-= / „ / / ) ;  для 
неармированной кладки, как для кладки с армированием 0,1 % 
и менее; /0 — расчетная длина элемента, зависящ ая от условий 
его опирания: при опирании на горизонтальные опоры /0 ^  0,8 Н 
для конструкций с частично защемленными опорами, /0 =  Н для 
конструкций с неподвижными шарнирными опорами; /0 =  2Н 
для свободно стоящих конструкций; Н —  геометрическая длина 
конструкции или расстояние между перекрытиями; i —  наимень
ший радиус инерции сечения элемента; А — площадь поперечно
го сечения элемента; ср — коэффициент продольного изгиба, оп
ределяемый в зависимости от гибкости элемента и упругой 
характеристики кладки по табл. 3.6.

Т а б л и ц а  3.6

Г ибкость К оэффицие нт  ф при упругой х а р а к т е р и с ти к е  кладки а

kh h 1500 1000 750 500 3 50 200 100

4 14 1 1 1 0 ,98 0 ,9 4 0 ,90 0,82
10 35 0 ,92 0,88 0 ,84 0 ,79 0 ,7 2 0 ,6 0 0,43
14 49 0,85 0,79 0 ,73 0,66 0 ,5 7 0 ,4 3 0 ,28
18 63 0,77 0,70 0 ,6 3 0 ,53 0 ,4 5 0 ,3 2 _
26 90 0,61 0,52 0 ,4 5 0 ,36 0 ,2 9 0 ,2 0 —
34 118 0,44 0,38 0 ,3 2 0 ,26 0,21 0 ,14 —
42 146 0,29 0,25 0,21 0 ,17 0 ,1 4 0 ,09 —
54 187 0,13 0,12 0 ,10 0 ,08 0 ,0 6 0,04 —



Центрально-сжатые элементы армокаменных конструкций с 
сетчатым армированием рассчитываются по формуле
N  <  m ^ R s k A ,  (3.12)

где ф —  находится из табл. 3.6 в зависимости от гибкости с заме
ной а  на ask, определяемую по формуле (3.4); RSk —  расчетное 
сопротивление осевому сжатию армированной кладки, которое 
для кладки из кирпича всех видов и керамических камней со 
щелевидными вертикальными пустотами принимается равным

=  R  +  ^ щ -  < 2 / ? ;  (313)

при проверке прочности кладки в процессе ее возведения, если 
кладка осуществляется на растворе марки менее 25

(3.14)

если кладка осуществляется на растворе марки более 25, следует 
принять / ? | /# 25= 1; /?25 — расчетное сопротивление осевому 
сжатию неармированной кладки на растворе марки 25; R \ — 
расчетное сопротивление осевому сжатию неармированной клад
ки в рассматриваемый срок твердения раствора.

Центрально-сжатые армокаменные элементы с продольным 
армированием можно рассчитать по формуле
N <  ф ( 0 ,8 5 т д Я Л +  /?5СЛ'), (3.15)

где Rsc —  расчетное сопротивление сжатой продольной арматуры, 
принимаемое с учетом коэффициентов y Cs по табл. 3.3; A's — 
площадь сечения продольной сжатой арматуры.

Несущая способность внецентренно-сжатых элементов камен
ных конструкций (рис. 3.2) произвольного сечения проверяется 
по формуле
N ^ .  mA(f\R A c(ú, (3.16)

где

т, =  х - л ± -  ( 1 + - ^ - ) ;  (3.17)

еод —  эксцентриситет от длительно действующих нагрузок отно
сительно центра тяжести сечения; h —  высота сечения в направ
лении действия изгибающего момента (рис. 3.2, а) ;

ф! =  0,5 (ф +  фс) ; (3.18)
Ф — коэффициент продольного изгиба для всего сечения в плос
кости действия изгибающего момента, который определяется по 
табл. 3.6 по расчетной длине элемента /о; ф; — коэффициент 
продольного изгиба для сжатой части сечения в плоскости дей-
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Рис. 3.2. Расчет внецентренно-сжатых каменных элементов

ствия изгибающего момента, который определяется по табл. 3.6 
по фактической длине элемента Н при гибкости khc =  H/hc или 
Хк =  Я / 4 ;  Лс — высота сжатой части сечения в плоскости дей
ствия изгибающего момента (рис. 3.2, б ) ,  которая для прямо
угольного сечения равна (h — 2ео), для таврового  сечения 
(рис. 3.2, 6) при е0 >  0,45у  приближенно равна 2 (у  — во); е0 — 
эксцентриситет продольной силы N относительно центра тяжести 
сечения; Ас — площадь сжатой части сечения элемента 
(рис. 3.2, б ) ,  имеющего общ ую  площадь А, которая определяет
ся в предположении прямоугольной эпюры напряжений сжатия, 
имеет центр тяжести в точке приложения силы N  и границу, по
строенную из условия равенства нулю статического момента 
этой площади относительно ее центра тяжести; в случае прямо
угольного сечения
А, =  А(\ — 2е0/ й ) ;  (3.19)

со — коэффициент, который принимается равным 1 для кладки 
из камней и крупных блоков, изготовленных из ячеистых и круп
нопористых бетонов, и кладки из природных камней, а во всех 
остальных случаях по формуле
и ь= 1 +  е0/2у <  1,45; (3.20)

у  — расстояние от центра тяжести до края сечения в сторону 
эксцентриситета (см. рис. 3 .2) ,  которое при у  <  0,5/г и в случае 
прямоугольных сечений следует принимать равным 0,5h.

При этом для внецентренно-сжатых элементов каменных кон
струкций без продольной арматуры в растянутой зоне наиболь
шая величина эксцентриситета во не должна превышать 0,9у  для 
основных сочетаний нагрузок, 0,95у  для особы х сочетаний нагру
зок, а в стенах толщиной 25 см и менее с учетом случайного эк с 
центриситета — соответственно 0,8у  и 0,85г/. Рекомендуемая ве-
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личина случайного эксцентриситета для несущих стен указанной 
толщины составляет 2 см, а для самонесущих стен — 1 см.

Внецентренно-сжатые элементы каменных конструкций, арми
рованных сетками, при малых эксцентриситетах, не выходящих 
за пределы ядра сечения (для прямоугольного сечения 
г^О, 17/г), рассчитываются по аналогичной формуле
N <  т дф1/?5*ИсШ, (3.21)

где тл —  вычисляется по формуле (3.17); ф| — по формуле (3.18) 
при ф, найденном с учетом а И м  — расчетное сопротивление 
внецентренному сжатию армированной кладки; 

при растворе марки 50 и выше

/? , «  =  11 +  1 -  2е0/у) <  2 Я ; (3.22)

при растворе марки менее 25 для проверки прочности кладки 
в процессе ее возведения
Я,кь =  /? !-+ - (2|гУ?в/ 100)(/?, / / ? 2б ) (  1 -  2е 0/у) <  2/?. (3.23)
Если эксцентриситет выходит за пределы ядра сечения (для пря
моугольных сечений е0 >  0,17/г), а также при А,, ^  53 или Кн >  15 
сетчатое армирование использовать не рекомендуется.

Внецентренно-сжатые элементы, армированные продольной 
арматурой, можно рассчитывать по формулам, аналогичным фор
мулам, применяемым для расчета железобетонных конструкций.

Несущая способность изгибаемых элементов каменных кон
струкций проверяется по формулам:

(3.24)
<2 <  Я,„¿>2, (3.25)

где М и —  соответственно изгибающий момент и поперечная 
сила; —  расчетное сопротивление кладки растяжению при из
гибе по перевязанному сечению, определяемое по нормам проек
тирования; — расчетное сопротивление кладки главным рас
тягивающим напряжением при изгибе, принимаемое также по 
нормам проектирования; № —  момент сопротивления сечения 
кладки при условии упругой ее работы; Ь — ширина сечения;
2 — плечо внутренней пары сил; 

для прямоугольного сечения
г =  2/3/г. (3.26)

Несущая способность элементов каменных конструкций на 
срез проверяется по формуле
<2 < ( / ? * ,  +  0,8п/сг0)Л, (3.27)

где Язд —  расчетное сопротивление кладки срезу, принимаемое по 
нормам проектирования; п — коэффициент, равный 1 для кладки
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из сплошного кирпича и камней и равный 0,5 для кладки из 
пустотелого кирпича и камней с вертикальными пустотами; /  — 
коэффициент трения по шву кладки (для кирпича и камней пра
вильной формы / = 0 , 7 ) ;  о 0 —  среднее напряжение сжатия в 
кладке от наименьшей расчетной продольной нагрузки с коэффи
циентом перегрузки 0,9.

Расчеты по предельным состояниям второй группы  (по обр а 
зованию и раскрытию трещин и по деформациям) производятся 
для внецентренно-сжатых элементов каменных конструкций, если 
величина эксцентриситета е0 >  0,7у, где у  — расстояние от  цент
ра тяжести сечения до сж атого его края (рис. 3.2, б ) .  Кроме т о 
го, расчеты производятся для смежных элементов кладки из ма
териалов с различной деформативностью (сопряжения стен, о б 
лицовка и основная кладка и т .п . ) ,  для самонесущих стен кар
касных зданий, работающих на поперечный изгиб, для продольно 
армированных емкостей при условии их непроницаемости и для 
других элементов каменных конструкций, в которых трещино- 
образование недопустимо или ограниченно.

Расчет по раскрытию трещин (швов кладки) внецентренно- 
сжатых элементов каменных конструкций рекомендуется произ
водить по формуле

" «  т - <3 '2 8 >

где ур — коэффициент условий работы кладки по раскрытию тре
щин, равный для неармированной, внецентренно-нагруженной и 
растянутой кладки при сроке службы конструкций 100 лет —  1,5; 
50 лет —  2; 25 лет — 3; для той же кладки, но с декоративной 
отделкой и повышенными архитектурными требованиями, при 
сроке службы конструкций 100 и 50 лет — 1,2; /  —  момент инер
ции сечения в направлении изгибающего момента; Иа —  расчет
ное сопротивление кладки растяжению по неперевязанному се 
чению [8].

Расчетная формула (3.28) построена в предположении, что 
действуют расчетные нагрузки при основных сочетаниях воздей
ствий, напряжения распределяются по сечению как для упругого 
материала и оценка раскрытия трещин (швов кладки) в растя
нутой зоне производится по условному краевому напряжению 
растяжения.

Сжатые элементы каменных конструкций (стены, столбы ), 
независимо от результатов расчета по предельным состояниям 
должны удовлетворять условию

(3.29)

где Н —  высота этажа; Н —  толщина стены или меньшая сторо
на прямоугольного сечения столба (для сложных сечений к =  
3,5/); р — значение предельного отношения Н/к, которое для



Марка Значение р при группе кладки

I II III IV

^ 5 0 25 22 _
25 2 2 20 17 —

10 2 0 17 15 14
4 — 15 14 13

стен без проемов из камней и блоков правильной формы, несу
щих нагрузки от перекрытий или покрытий, при свободной длине 
стены (расстояния между связанными по стеной поперечными 
устойчивыми конструкциями) I ^  2,5Н определяется по 
табл. 3.7; й — коэффициент, который вводится для условий, от
личных от тех, которые указаны в табл. 3.7, и определяется по 
нормам проектирования [8]: например, для стен и перегородок, 
не несущих нагрузки от перекрытий или покрытий, ¿ = 1 , 2  при 
Л ^  25 см и £ =  1,8 при к <  10 см; для стен и перегородок при 
3 ,5 #  ^  I >  2 ,5 #  рекомендуется к =  0,9, при / >  3 ,5 #  — к =  0,8; 
при бутовой кладке £ =  0,8; для перегородок с проемами /е =  0,9, 
для стен с проемами /г =  А п/Аь, где А п и Аь —  площади соот
ветственно нетто и брутто, которые определяются по горизонталь
ному сечению стены; для столбов, если кладка выполнена из кам
ней правильной формы, & =  0,75 при меньшем размере попереч
ного сечения к ^  90 см, & =  0,7 при к =  70-^89 см, & =  0,65 при 
к =  50-^69 см, 6 =  0,6 при к <  50 см. Кроме того, при 2 #  >  
¡5= I ^  #  должно соблюдаться условие: #  +  / ^  3¿ф/г. При рас
чете свободн о  стоящих стен, перегородок и столбов следует сни
ж ать на 3 0 %  рекомендуемые выше предельные отношения р.

3.3. КОНСТРУКТИВНЫЕ РЕШЕНИЯ КАМЕННЫХ И АРМОКАМЕННЫХ 
ЭЛЕМЕНТОВ ЗДАНИЙ И СООРУЖЕНИЙ

Каменные и армокаменные конструкции применяют при возве
дении стен зданий и сооружений, фундаментов, подпорных стен, 
столбов, а также ограждающ их конструкций. Более подробно 
остановимся на конструкциях грузонесущих и самонесущих стен 
(рис. 3.3) зданий и сооружений как на основном виде каменных 
и армокаменных конструкций. Стены зданий и сооружений обес
печивают сохранение нормального температурно-влажностного 
режима в помещениях, заданного технологическим процессом и 
комфортабельными условиями труда.

Н есущ и е стены, воспринимающие как полезные нагрузки от 
перекрытия, так и нагрузки от собственного веса строительных 
конструкций, применяются в бескаркасных зданиях или зданиях 
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а

Рис. 3.3. Несущие каменные стены:
а — виды кирпичной кладки; б — крепление кам ен ных стен  к колоннам; в —  констр у кци и  п р о е м о в

с неполными каркасами. Толщина кирпичных стен (рис. 3.3, а ) ,  
исходя из размеров кирпича 2 5 0 X 1 2 0 X 6 5  мм, принимается р а в 
ной 250 (один кирпич), 380 (полтора кирпича), 510 (два кирпи
ча), 640, 770 мм и т. д. Выбор толщины стен 1 определяется, 
с одной стороны, теплотехническим расчетом, т. е. н еобход и 
мостью обеспечения заданного перепада расчетных наружных и 
внутренних температур, и с другой стороны, расчетом на п роч 
ность и устойчивость под воздействием эксплуатационных, ветр о 
вых и других нагрузок. Кладка стен из кирпича на цементно
песчаном растворе производится с перевязкой вертикальных



швов по фасаду здания в зависимости от последующей отделки 
стены: в подрезку (при последующей окраске), в пустошовку 
(при последующей штукатурке), с расшивкой швов.

Для улучшения внешнего вида зданий кладка часто ведется с 
применением лицевого керамического кирпича с расшивкой швов. 
Проемы в стенах (рис. 3.3, в) из кирпича перекрывают сборными 
железобетонными перемычками 4, которые опираются на кладку, 
или обвязочными балками, которые опираются на колонны при 
ленточном остеклении. Стены из кирпича характеризуются высо
кой огнестойкостью и долговечностью, но вместе с тем отличают
ся трудоемкостью и неиндустриальностью возведения.

Самонесущ ие стены применяются в каркасных зданиях и вос
принимают только нагрузку от собственного веса стены, которая 
передается затем на фундаментную балку (см. разд. 4.3), и вет
ровую нагрузку. Последняя передается на колонны каркасы зда
ния, с которыми самонесущие стены гибко связываются 
(рис. 3.3, б ).  При возведении самонесущих стен из кирпича они 
крепятся к колоннам анкерами 2 или хомутами 3 через 1,2 м. 
При наличии ленточного остекления для восприятия нагрузки от 
надколонной части кирпичной стены 6 в каркас здания вводят 
обвязочные балки 5. Железобетонные обвязочные балки 
(см. рис. 3.3, в) имеют длину, кратную шагу колонн (обычно 6 м ) , и 
опираются на стальные столики 8 , приваренные к наружным 
колоннам 7.

Стены и столбы имеют опоры в виде междуэтажных перекры
тий, покрытий и поперечных конструкций, которые при деформи
ровании в горизонтальном направлении подразделяются на жест
кие и упругие. Жесткими опорами считаются: поперечные стены 
и другие конструкции, рассчитанные на восприятие горизонталь
ной нагрузки; монолитные перекрытия и покрытия, если расстоя
ния между устойчивыми конструкциями не более 54, 42 и 30 м 
соответственно при I, II и III группе кладки; сборные перекрытия 
и покрытия, если указанные расстояния не более 42, 36 и 24 м 
соответственно при I, II и III группе кладки. В остальных слу
чаях опоры можно считать упругими. При отсутствии связей стен 
и столбов  с перекрытиями они рассматриваются как консоли.

Каменные конструкции армируются по конструктивным сооб 
ражениям и по расчету. При этом учитываемое расчетом количе
ство поперечной (сетчатой) и продольной сжатой арматуры дол
жно быть не менее 0,1 %  кладки, а диаметр сетчатой арматуры 
принимается не менее 3 мм, продольной сжатой —  не менее 8 мм. 
Сетки рекомендуется проектировать с размером ячейки от 4 до 
12 мм и укладывать не реже чем через пять рядов кирпичной 
кладки.



3.4. ПРИМЕРЫ ПРОЕКТИРОВАНИЯ КАМЕННЫХ 
И АРМОКАМЕННЫХ КОНСТРУКЦИЙ

Изложенные нормативные рекомендации проиллюстрируем 
примерами проектирования. Рассмотрим проектирование кирпич
ного столба одноэтажного производственного здания (рис. 3.4, а ) . 
Соответствующая расчетная схема показана на рис. 3.4, б. С тол б  
высотой Н =  7,2 м работает в условиях центрального сж а ти я  
расчетной нагрузкой 300 кН, включающей длительную нагрузку 

=  200 кН и кратковременную 100 кН. Кладка выполняется из 
кирпича марки 100 на растворе марки 25.

Принимаем квадратное сечение столба (5 1 X 5 1 )  см2, т. е. с 
размером стороны в два кирпича (/г =  51 см ).  Проверяем эт о  
сечение по условию предельной гибкости (3.29). Кирпичная к л а д 
ка столба согласно табл. 3.1 относится к I группе, для которой 
из табл. 3.7 при марке раствора 25 находим значение предельно
го отношения р =  22. При к =  51 см, лежащем в интервале 
/г =  70^-89 см, коэффициент 6 =  0,65. После подстановки в у с л о 
вие (3.29) будем иметь 
¿рА =  0 ,65-22-0,51 =  7,3 >  Н =  7,2 м,

т. е. условие предельной гибкости столба соблюдается. Из у с л о 
вий продольного изгиба расчетное поперечное сечение стол ба  
находится на высоте Н/2 = 3 ,6  м. Тогда расчетная нагрузка от  
собственного веса столба в этом сечении составляет при п лотн о
сти кладки 7 =  1,8 т /м 3 и коэффициенте надежности по н агр у з 
ке уг =  1,1
в  =  0,512• 3,6• 1,8-1,1 ■ 1 0 =  18,5 кН,

а расчетная продольная 
сила

А/= 3 0 0 + 1 8 ,5 = 3 1 8 ,5  кН.

Несущую способность 
столба проверяем по фор
муле (3.10).

При /г=51 с м > 3 0  см 
коэффициент т д= 1 .  Для 
определения коэффициен
та ф предварительно в со
ответствии с расчетной 
схемой (рис. 3 .4 ,6 )  на
ходим расчетную длину 
/0= 0,8Я, гибкость столба

У I У > ~ Г Т

7777777777777

•ш ш 1 ;

1 ■ 1
1

II

1

1777777

Рис. 3.4. Схема к расчету кирпичного стол ба  
одноэтаж ного производственного здания: 
а —  констр укци я  ст о л б а ;  6 -  ра счетная схема



и упругую характеристику кирпичной кладки на растворе марки 25 
по табл. 3.4 а  =  1000. П о табл. 3.6 определяем ф =  0,85.

Расчетное сопротивление кладки сжатию R принимаем по 
табл. 3.2 при марке кирпича 100 и марке раствора 25, т. е. 
1,3 МПа, а затем умножаем на коэффициент условий работы 
7с =  0,8, при сечении столба А =  (0,51 м)2 =  0,26 м2 <  0,3 м2. 
В результате получаем
R =  1,3-0,8 =  Í,04 М П а.

Проверяем несущую способность столба согласно (3.10):

ma<pRA =  1 • 0,85 • 1,04 • 103 • 0,26 =  230 кН <  N =  318,5 кН,

т. е. прочность столба не обеспечивается. Необходимо увеличить 
поперечное сечение столба или выполнить его армирование попе
речными сетками.

Принимаем поперечное армирование сетками из арматуры 
класса А -I диаметром 6 мм (A st =  0,283 см2) с размером стороны 
ячейки с\ =  с2 =  7,5 см через пять рядов кладки, т. е. s =  
=  5 -7 ,5  =  37,5. Тогда по формуле (3.9) процент армирования

2 A si 2-0,283 jQQ — 0 2 °/
Р c íS 7,5-37,5

Затем, предварительно определив из работы [5] с учетом коэф
фициента уС5= 0 ,7 5  из табл. 3.3 расчетное сопротивление армату
ры Rs =  150 МПа, вычислим по формуле (3.13) расчетное сопро
тивление армированной кладки осевому сжатию

Rsk =  1,04 +  — °¡q0150 =  1,64 МПа <  2R =  2 -1,04 =  2,08 МПа.

Используя выражение (3 .4 ), находим упругую характеристи
ку армированной кладки as*. Предварительно по формуле (3.3) 
при k =  2 вычисляем средний предел прочности сжатию кладки 
Ru =  2-1,04 =  2,08 М П а, а по формуле (3.6) при k =  2 и Rsn =  
=  240 МПа (арматура А -I) — средний предел прочности сжатию 
армированной кладки

Rsku =  2• 1,04 +  - -24°0 ° '2 =  3,04 МПа.

Тогда из выражения (3.4) при а =  1000 получаем

ask =  1 0 0 0 | ^ - =  685.
3,04

В зависимости от Хь =  11,3 и aSk =  685 из табл. 3.6 определяем 
коэффициент продольного изгиба армированной кладки ф =  0,8.

Наконец, подставив ф =  0,8 и # SJt= l , 6 4  МПа в форму
лу (3.12) и приняв для остальных параметров те же значения,
146



Рис. 3.5. Схема к расчету каменных несущих стен с пилястрами одноэтажного 
производственного здания:
а  —  поперечный разрез ;  б  —  продольный разрез  внизу слева направо с о о т в е т с т в е н н о  ра счетная схем а, 
распределение из гибающих моментов  под действие м нагрузки от пер ек ры ти я,  ра спределение  и з г и ба ю 
щих моментов  под действием в е тр ов ого  от со са ,  расчетное  поперечное се ч е н и е  стен ы  с пилястрами

что и при расчете неармированного столба, проверяем несущую 
способность армированного столба

т дф/?,*Л =  1 -0 ,8 -1 ,64 -103-0 ,2 6 = 3 4 0  к Н > М  =  318,5 кН,
т. е. несущая способность армокаменного столба  обеспечивается. 

В качестве другого примера рассмотрим проектирование 
'  несущ их каменных стен с пилястрами (рис. 3.5, б) одноэтажно-
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го производственного здания с высотой помещения Н = 6 м. 
С оответствующ ая расчетная схема показана на рис. 3.5 внизу.

Стены воспринимают внецентренную продольную расчетную 
нагрузку 300 кН от несущих конструкций покрытия, которая 
складывается из длительной нагрузки 200 кН и кратковремен
ной нагрузки 100 кН, а также поперечную равномерно распре
деленную нагрузку ветрового откоса Р п (рис. 3.5, а ) .  Наиболее 
опасным является нижнее сечение стены, где действует продоль
ная сила N, изгибающий момент Мы/2 от внецентренного при
ложения силы N  и момент (Р пН 2) / 8 от нагрузки Рп ветрового 
отсоса. Суммарный изгибающий момент в нижнем сечении 
стены
М  =  Мы/2 +  {РпН2)/8 =  60 кН-м.

Кладка выполняется из кирпича марки 150 на растворе мар
ки 50. Принятое сечение стены с пилястрами показано на 
рис. 3.5. Расчетная ширина сечения стены с проемами 
(рис. 3.5, б )  равна Ьпр +  Я i =  2 м. Тогда расчетная нагрузка от 
собственного веса при плотности материала конструкции
1,8 т /м 3 и коэффициенте надежности по нагрузке 7 / =  1,1 со с 
тавляет

G =  (2 ,0 -0 ,38  +  0 ,38 -0 ,26)-6 ,0 -1 ,8 -10-1 ,1  =  100 кН,

а расчетная продольная сила
N — 300 +  1 0 0 =  400 кН.

Н есущ ую способность внецентренно сжатой стены проверяем 
по формуле (3 .16 ) . Для определения гибкости стены предвари
тельно вычисляем: координату у центра тяжести сечения 
(рис. 3.5, е)

, , __ v  с  /  V с __  0,38 *0,64-0,32 -f- (2,0 — 0,38) • 0,38 -0,19 п о о
-  0  3 8 . 0  64  _|_ (2  0  — 0,38)-0,38---------- =  ° ' 2 3  м ;

площадь поперечного сечения 

А =  2,0 • 0,38 +  0,38 • 0,26 =  0,8592;

момент инерции сечения относительно продольной оси стены
/  _  v  bih‘ _  2,0 - 0,233 ! 0,38(0,64 — 0,23)3 ,

— 2j—з з h з

+  i i 0 —J , , : ^ 0 . 3 8  -  0.23,' = 0 Д ) 1 8 8  м4;

радиус инерции сечения

i = ^ = V ^ i - = W 4 8  м.
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В соответствии с расчетной схемой находим расчетную дли
ну /0 =  0 ,8 #  и определяем гибкость

Х, =  — =  32,4.
1 0,148

Проверяем сечение стены по условию предельной гибкости
(3.29). Так как кирпичная кладка стены согласно табл. 3.1 
относится к I группе, из табл. 3.7 при марке раствора  50 и св о 
бодной длине стены / < 2 ,5 Я  находим р =  25. В соответствии с 
указаниями к формуле (3.29) определяем

й = 3 ,5 » = 3 ,5 -0 ,148= 0 ,52  т
и для рассматриваемой стены с проемами вычисляем коэффи
циент 6 =  -\/Ап/Аь =  0,7. Тогда, подставив все величины в усло
вие (3.29), выясняем

/гр/г =  0 ,7-25-0,52  =  9,1 м > Я  =  6 м,

т. е. условие предельной гибкости стены соблюдается.
Так как радиус инерции сечения ¿ =  0,148 м > 0 ,0 8 7  м, то 

коэффициент /пд=  1.
Найденному значению гибкости ^¡=32,4 и упругой характе

ристики кладки а=1000, взятой из табл. 3.4, соответствует коэф
фициент ф=0,895 по табл. 3.6.

Определяем эксцентриситет продольной нагрузки относитель
но центра тяжести стены

м  60 П К
ео =  —  = - 4 0 Г  =  0 ’ 1 5  М’

что удовлетворяет условию
е0 =  0,15 м +  0,02 м < 0 ,9 у  =  0 ,9-0,23  =  0,207 м,

при котором допускается проектирование внецентренно сжатых 
каменных конструкций без продольной арматуры в растянутой 
зоне. Кроме того, е 0=  0,15 м< ;0 ,7г /=  0,7-0,23 =  0,161 м и поэто
му не требуется производить расчет стены по раскрытию трещин 
(швов кладки), т. е. по предельным состояниям второй группы.

Вычисляем коэффициент ф1 по формуле (3 .18), имея в виду, 
что ф =  0,895 при а =  1000 и ¡̂ =  32,4, а фс =  0,33 по табл. 3.6 
при а =  1000 и Хне =  Н/кс =  6 ,0 /0 ,16  =  37,5, где кс =  2(у  — е 0) =  
=  2(0,23 — 0,15) =  0,16 м при в0> 0 ,4 5 у  =  0,45*0,23 =  0,104 м. 
Тогда по формуле (3.18)

ф1 =  0,5(0,895 +  0,33) =  0,612.

По формуле (3.19) находим А с =  0,859(1 — 2 -0 1 5 /0 ,5 2 )  =  
=  0,36 м .



Коэффициент со определяем по формуле (3.20), положив 
у = 0 , 5 Л ,  так как у<_0,5/г =  0,26 м

< о = 1 + ^ Ь = 1 , 2 9 < 1 , 4 5 .

По формуле (3.16), принимая из табл. 3.2 И — 1,8 МПа для 
кладки из кирпича марки 150 на растворе марки 50, проверяем 
несущую способность стены

т дф|ЯЛл(о= 1,0-0,612-1,8* 103* 0 ,36 -1 ,29=512  к Н > М = 4 0 0 /  кН,
т. е. принятое сечение стены обеспечивает ее несущую способ
ность.

4. ОСНОВАНИЯ И ФУНДАМЕНТЫ

4.1. ВИДЫ  ЕСТЕСТВЕННЫХ И ИСКУССТВЕННЫХ 
ОСНОВАНИЙ

Фундаменты передают нагрузку на основание, несущая спо
собность  и деформативность которого определяет конструктив
ное решение фундаментов, а в отдельных случаях и конструкцию 
самого  здания или сооружения. Если нагрузку от фундамента 
воспринимает грунтовый массив природного сложения, основа
ние называется естественным. В случае уплотнения или укреп
ления грунтового массива основание называется искусственным. 
С огласно действующим нормам проектирования [10], грунты 
основания подразделяются на скальные (грунты с жесткими 
связями) и нескальные (грунты без жестких связей).

В классе скальных грунтов выделяют магматические, мета
морфические и осадочные породы в виде сплошного или трещино
ватого массива. Прочностные свойства скальных грунтов харак
теризуются пределом прочности Rc (МПа) на одноосное сжатие в 
водонасыщенном состоянии. В зависимости от величины Rc скаль
ные грунты подразделяют на очень прочные (/?с> 1 2 0 ) ,  прочные 
(50<С/?с^ 120), средней прочности ( 1 5 < Я С< 5 0 ) ,  малопрочные 
( 5 < Я с ^ 1 5 ) ,  пониженной прочности ( 3 < / ? с^ 5 ) ,  низкой прочно
сти ( 1 < Я С< 3 )  и весьма низкой прочности (RC<Z 1). К скальным 
грунтам, прочность которых в водонасыщенном состоянии менее 
5 М П а  (полускальные грунты), относятся глинистые сланцы, 
песчаники с глинистым цементом, алевролиты, аргиллиты, мер
гели, мелы.

Нескальные грунты подразделяют на крупнообломочные, пес
чаные и пылеватоглинистые.

Крупнообломочные (содержание более 50 %  по весу частиц 
крупнее 2 мм) и песчаные грунты (содержащие менее 5 0 %  по 
весу частиц крупнее 2 мм) подразделяются по зерновому составу 
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и степени влажности. Кроме того, песчаные грунты п одразделя
ются на плотные, средней плотности и рыхлые в зависимости от 
величины коэффициента пористости, равного отношению объ ем а  
пор к объему минерального скелета. С уменьшением к оэф ф и 
циента пористости несущая способность  песчаных грунтов уве 
личивается.

Пылеватоглинистыми называют грунты с примесью орган и
ческих веществ при их относительном содержании 0,5<С/От=£^0,1, 
а также обладающие свойством пластичности и текучести в 
увлажненном и водонасыщенном состоянии (Уох —  показатель 
относительного содержания органического вещества).

Число пластичности представляет выраженную в долях 
единицы разность влажностей, соответствующих состояниям гли
нистого грунта на границе текучести и границе раскатывания 
(пластичности). Показатель текучести ¡¡. характеризует с о с т о я 
ние пылевато-глинистых грунтов в естественном состоянии и 
определяется из выражения

где гю — природная влажность грунта в долях единицы; тр —  
весовая влажность грунта (в долях единицы) на границе плас
тичности, разграничивающей пластичное и твердое состояние 
пылевато-глинистого грунта; —  весовая влажность на границе 

. текучести, разграничивающей текучее и пластичное состояние 
грунта.

Пылевато-глинистые грунты в зависимости от числа пластич
ности ] р подразделяются на супеси ( 0 , 0 1 < / р< 0 , 0 7 ) , суглинки 
( 0 ,0 7 < /р^ 0 ,1 7 )  и глины (7Р> 0 ,1 7 ) .  О  принадлежности пылевато
глинистых грунтов к тому или иному виду судят также по с о 
держанию в них глинистых частиц, имеющих размеры менее 
5 - 10“ 3 мм. Так, к супесям относят грунты, содержащие 3— 10 %  
глинистых частиц от веса сухого  грунта, к суглинкам —  грунты, 
содержащие от 10 до 3 0 %  и к глинам —  свыше 30 %  глинистых 
частиц.

Среди пылевато-глинистых грунтов следует выделять грунты, 
проявляющие специфические неблагоприятные свойства при з а 
мачивании давать значительные просадки (просадочные грунты) 
и увеличение в объеме при увлажнении (набухающие грунты ). 
К просадочным относятся грунты, которые под воздействием 
внешней нагрузки или собственного веса при замачивании водой 
дают осадку, а к набухающим, —  которые при замачивании в о 
дой или химическими растворами увеличиваются в объем е.

Такие же свойства наблюдаются при переходе мерзлых 
грунтов в талое состояние и при замораживании увлажненных 
грунтов в результате таяния и образования ледяных включений. 
Следует отметить, что изучение строительных свойств мерзлых 
грунтов представляется особенно важным, так как около п ол о 



вины территории С СС Р находится в условиях вечной мерзлоты 
(вечномерзлые грунты) и сезонного промерзания (мерзлые 
гру н ты ).

Основные параметры механических свойств грунтов, опреде
ляющие их несущую способность  и деформативность, представ
лены в виде нормативных характеристик: угла внутреннего тре
ния <р„, удельного сцепления Сп, модуля деформации Е, коэффи
циента пористости е, показателя текучести /¿, сопротивле
ния грунтов Ро, предназначенного для предварительного 
определения размеров фундаментов. Эти характеристики опре
деляются на основании непосредственных испытаний в лабора
торных или полевых условиях, либо на основании рекоменда
ций [10].

Строительные свойства грунтов в естественном состоянии 
очень часто не удовлетворяют требованиям несущей способ
ности и деформативности. В таких случаях здания и сооружения 
возводятся на искусственных основаниях. Искусственные осно
вания с проектными характеристиками могут быть созданы 
механическими способами в результате поверхностного уплот
нения укаткой или трамбованием (для лёссовидных просадочных 
насыпных грунтов), глубинного уплотнения «песчаными сваями» 
(для илистых, рыхлых и насыпных грунтов), замены слабых 
грунтов гравелистыми или песчаными подушками (насыпные 
грунты ).

При возведении искусственных оснований применяется также 
закрепление грунтов за счет создания более прочных структур
ных связей между минеральными частицами. Применяют раз
личные способы закрепления: силикатизацию, смолизацию, 
цементацию, битумизацию, глинизацию, термическое закреп
ление и др.

В настоящее время в промышленном строительстве широкое 
применение находит возведение фундаментов на сваях, так на
зываемых свайных фундаментах [И ] .  По характеру работы и 
передаче нагрузки на грунт сваи подразделяются на сваи-стойки, 
передающие нагрузку нижним концом на практически несжи
маемые грунты (силы трения на боковой поверхности свай- 
стоек в расчетах их несущей способности на учитываются), и 
висячие сваи, передающие нагрузку на окружающие грунты по 
своей боковой поверхности и нижним концом. В зависимости от 
применяемого материала сваи подразделяют на деревянные, 
металлические, железобетонные, комбинированные (стальная 
оболочка с бетонным заполнением).

П о способу возведения сваи подразделяются на две группы: 
изготовленные заранее до погружения ( п е р в а я  группа) и 
изготовляемые в грунте ( в т о р а я  группа). Сваи первой группы 
делятся на забивные (деревянные, металлические, железобетон
ные сплошного сечения и полые цилиндрические); винтовые 
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(металлические или железобе
тонные со стальными сердечни
ками); буроопускные в виде 
железобетонных элементов, 
погружаемых в заранее пробу
ренные скважины. Сваи второй 
группы подразделяются на на
бивные, изготовляемые забив
кой инвентарных труб с после
дующим заполнением их бетон
ной смесью и ее трамбованием 
при одновременном выдергива
нии труб; буронабивные, изго
товляемые бурением скважин и 
последующим заполнением их 
бетоном по трубам, который 
в необходимых случаях армиру
ется заранее приготовленными 
каркасами; буронабивные с 
уширенной пятой, которая уст
раивается с помощью сердечни
ка, забиваемого в бетон, уло
женный на дне скважины, с 
помощью специального ушири- 
теля или с помощью камуфлет- 
ного взрыва.

Железобетонные забивные 
сваи-стойки (рис. 4.1) выпол
няют из бетона класса не ниже 
В25 и армируют продольными 
стержнями диаметром не менее 
12 мм и поперечными — не ме
нее 5 мм. Эти сваи применяются 
для устройства фундаментов
промышленных зданий, а также фундаментов под технологическое 
оборудование. Сваи длиной свыше 12 м состоят из отдельных 
элементов — нижнего и среднего. Их соединение производится 
в процессе погружения свай. Нижний элемент изготавливается 
с острием и имеет в верхней части анкерную деталь (замок) для 
соединения. Средняя и верхняя части имеют анкерные детали на 
обоих концах. Общая длина свай может составлять до 40 м. П о п е 
речное армирование выполняется в виде спирали или х о м у 
тов.

Забивные призматические железобетонные сваи трапециевид
ного (рис. 4.2, а) и прямоугольного (рис. 4.2, б) сечения при м е
няются для фундаментов любых зданий и сооружений только как 
висячие, погружаемые в пески, супеси пластичной и текучей кон-

Рис. 4.1. Конструктивное решение за 
бивной сваи-стойки квадратного сеч е 
ния



а

Рис. 4.2. Основные типы висячих железобетонных свай:
а, б  —  соответствен н о  заб ивн ые ви сячи е  сваи трапециевидного и прямоугол ьн ого  сечения; в —  пира
мидальная  забивная висячая  св а я ;  г  —  буронабивная  висячая или с в а я - ст о й к а  с уширенной пятой

систенции. Сваи армируют предварительно-напряженной про
дольной арматурой классов Вр-П, А-1У, А-У, которая распола
гается в центре сечения. Головная часть сваи укрепляется либо 
спиральным (рис. 4.2, а ),  либо сетчатым (рис. 4.2, б) косвенным 
армированием, нижняя часть — спиралью. Поперечная арматура 
при этом отсутствует. Сваи сечением 200x200, 250X250 и 
300X300 мм изготавливаются из бетона класса В25.

Пирамидальные сваи (рис. 4.2, в) применяются как висячие 
для фундаментов промышленных и гражданских зданий. Их 
армирование осуществляется по аналогии с призматическими 
сваями. Пирамидальность свай позволяет увеличить их несущую 
способность в 1,3— 2 раза за счет распорного эффекта в грунте.

Буронабивные сваи длиной Ь (рис. 4.2, г)  применяются для 
зданий и сооружений л ю бого  назначения, а также на площадках 
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со сложными геологическими условиями строительства. П о х а 
рактеру работы в грунте они могут быть как висячими, так и 
сваями-стойками. Буронабивные сваи имеют диаметр ствола  
¿ 4 0 — 170 см с уширением нижней части (рис. 4.2, г) до 350 см. 
Железобетонные буронабивные сваи изготавливаются из бетона 
класса В 15 и армируются либо на всю глубину, либо укорочен
ными каркасами.

4.2. РАСЧЕТ ОСНОВАНИЙ ПО ПРЕДЕЛЬНЫ М СОСТОЯНИЯМ

Естественные и искусственные основания, согласно нормам 
проектирования [10], рекомендуется рассчитывать по двум груп 
пам предельных состояний: по первой группе — несущей с п о 
собности, по второй группе —  деформациям, создающим препят
ствия для нормальной эксплуатации зданий и сооружений. 
Расчет по несущей способности производится в случае передачи 
на основание значительных горизонтальных нагрузок, распол о
жения фундаментов на бровке откоса, в случае, если основание 
сложено скальными грунтами, а также водонасыщенными гли
нистыми и заторфованными грунтами. По деформациям р ассчи 
тываются основания, сложенные нескальными грунтами. Расчет  
по деформациям выполняется на основное сочетание нагрузок, 
а по несущей способности — на основное и особое  сочетание 
нагрузок (при наличии особых нагрузок). Все расчеты вы пол
няются с использованием расчетных значений прочностных и 
деформационных характеристик грунтов.

При этом коэффициент надежности по грунту принимается 
равным =  1 при расчете оснований по деформациям, а при 
расчете по первой группе —  7г(с)=  1,5 для удельного сцепления 
с , 7г(ч>)=1,1 Для угла внутреннего трения песчаных грунтов и 
7Я(Ф) =  1,15 —  пылевато-глинистых.

Расчет оснований по деформациям  производится из условия 
совместной работы здания или сооружения и основания и обы чно 
начинается с проверки следующих неравенств:

где рср и ртах —  соответственно среднее и максимальное краевое 
давление на основание под подошвой фундамента; R — р асчет 
ное давление на основание, которое определяется по нормам 
проектирования [10] в зависимости от размеров фундамента, 
глубины его заложения, расчетных значений удельного сцепле
ния, угла внутреннего трения и плотности грунта. Для б ес -  
подвальных помещений величина R определяется по формуле:

Pcp<̂ .R> /Лпах 1 ,2 Д , (4.2)

R -—-[Mfkzbyu + Mqdiyil - \ - М сСп\ , (4 .3 )



где 7С1= 1,1 — 1,4 и у С2 =  1,0 Ч- 1,4 — коэффициенты условий 
работы, учитывающие тип грунтов основания и конструктивную 
схему сооружения [10] — коэффициент, принимаемый равным: 
£ =  1, если прочностные характеристики грунта (ф и с) определе
ны непосредственными испытаниями, и ^ =  1,1, если они при
няты по нормативам [10]; М у, М д, М с — коэффициенты, прини
маемые [10] в зависимости от угла внутреннего трения ф; &г — 
коэффициент, принимаемый равным 1 при ширине подошвы фун
дамента м и /гг =  (8 /6 )  +  0,2 при 6 ^ 1 0  м; уц — осреднен- 
ное по слоям расчетное значение удельного веса грунтов, зале
гающих ниже подошвы фундамента, к Н /м 3; уп — то же, залегаю
щих выше подошвы фундамента; Сц — расчетное значение удель
ного сцепления грунта, залегающего непосредственно под подош
вой фундамента, кПа; — глубина заложения фундамента от 
уровня планировки.

Предварительно размеры подошвы фундамента могут быть 
приняты из условий (4 .2 ), где значение расчетного давления Я 
заменяется значением расчетного сопротивления Яо, которое 
принимается в зависимости от типа грунтов по рекоменда
циям [10].

Если условия (4.2) выполняются, дальнейший расчет по де
формациям предусматривает проверку условия

(4-4)

где 5 — величина совместной деформации основания здания 
или сооружения; 5« —  предельно допустимая величина совмест
ной деформации основания и зданий или сооружения, нормиро
ванная в зависимости от типа сооружения и его конструк
тивной схемы (например, для многоэтажных зданий с несу
щими стенами я,, =  10 см, каркасной конструкции с железобе
тонными рамами зи =  8 см, со стальными рамами зи=  12 см, 
для отдельно стоящих силосов монолитной конструкции =  
=  40 с м ) .

Расчетная величина деформации основания 5 для фунда
ментов шириной или диаметром менее 10 м определяется по рас
четной схеме линейно-деформируемого полупространства с у с 
ловным ограничением глубины сжимаемой толщи основания, а 
для фундаментов с размерами более 10 м и модулем деформа
ции грунтов £ < ;1 0  М П а или с меньшими размерами, но при на
личии грунта с модулем £ ^ 1 0 0  МПа —  по расчетной схеме 
линейно-деформируемого слоя конечной толщины.

В соответствии с первой расчетной схемой (рис. 4.3), кото
рая используется чаще всего при проектировании фундаментов, 
расчетная величина деформации основания вычисляется мето
дом послойного суммирования осадок отдельных слоев в преде
лах сжимаемой толщи основания.

По этой расчетной схеме предполагается, что осадка осно-



вания вызывается избыточным давлением Ро , равным полному 
давлению под подошвой фундамента Р  за вычетом бытового 
давления от собственного веса грунта на уровне подошвы фун
дамента стгго, т. е.
Р о = Р Огг, 0.

При планировке срезкой (рис. 4.3) принимается
Огг, о =  Уп с1\,

а при ее отсутствии и при планировке подсыпкой
О г£ , 0 =  У и С1п ,

где и йп — глубина заложения подошвы фундамента соответ
ственно от уровня планировки и природного рельефа.

Распределение по глубине дополнительных вертикальных на
пряжений о гр от избыточного давления Ро принимается по теории
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линейно-деформируемой среды как в однородном массиве по 
выражению
Огр =  аРо, (4-8)
где а — коэффициент, нормированный в зависимости от 
глубины г, формы и размеров подошвы фундамента. При этом 
начало отсчета координаты х при вычислении о гр совпадает с 
отметкой подошвы фундамента.

Осадка основания 5 методом послойного суммирования 
(рис. 4.3) определяется по формуле

5 =  0,8 2  , (4-9)
1 = 1

где п — число расчетных слоев в пределах сжимаемой толщи 
Нс, размеры которой для песчаных и глинистых грунтов прини
маются от подошвы фундамента до глубины, где дополнительное 
давление агр, передаваемое фундаментом, составлят 0,2 от при
родного давления о гв, а для грунтов с £ < 5  МПа — 0,1 этой 
величины; Ы —  мощность /-го расчетного слоя грунта, которая 
принимается не более 0,4 ширины подошвы фундамента; агр, / 
среднее дополнительное давление в пределах /-го слоя, равное 
полусумме дополнительных давлений на верхней и нижней гра
ницах /-го слоя; Е; —  модуль деформации /-го слоя грунта.

Расчет деформаций основания можно не производить, ес 
ли а грунтовые условия соответствуют грунтам, приведен
ным в [10].

Расчет деформаций свайных фундаментов на висячих сваях 
выполняется такж е по формуле (4.9) с той лишь разницей, что 
учитываются размеры условного фундамента, по глубине ограни
ченные размерами грунтового массива Н, включающего сваи, 
сверху — поверхностью планировки грунта, а с боков — верти
кальными плоскостями, отстоящими от наружных граней край
них рядов свай на расстоянии H ig ^ v|4, где с̂ р — средневзве
шенное значение угла внутреннего трения грунта по отдельным 
слоям в пределах глубины И.

Помимо вертикальных деформаций основания, определяемых 
выражением (4 .9 ) ,  которые называются осадками, происходя
щими в результате уплотнения грунта и не сопровождающимися 
коренным изменением его структуры, наблюдаются просадки 
основания (например, при замачивании лёссовых грунтов, при 
оттаивании мерзлых грунтов и т .п . ) ,  набухания и усадки осно
вания (например, в набухающих грунтах, при морозном пуче
нии грунтов и т. п .), оседания основания, связанные с деформа
циями земной поверхности (например, при производстве под
земных горных работ) .

В нормах проектирования приводятся особенности проек
тирования зданий и сооружений, возводимых на просадочных,



набухающих, водонасыщенных заторфованных, эллювиальных, 
засоленных, насыпных грунтах, на илах, на подрабатываемых 
территориях и в сейсмических районах. Особенности проектиро
вания оснований и фундаментов на вечномерзлых грунтах изло
жены в специальных нормах проектирования. Поскольку экс
плуатация поверхностного комплекса подземных сооружений 
сопряжена с деформациями земной поверхности при производ
стве горных работ, остановимся на особенностях проектирования 
оснований в этих условиях.

Деформации оснований на подрабатываемых территориях 
(кривизна поверхности, ее оседание, горизонтальное перемеще
ние, наклон и т. д.) определяются по рекомендациям специаль
ной главы норм проектирования и учитываются при проектиро
вании оснований, фундаментов и вышележащих конструкций. 
Прочностные и деформационные характеристики грунтов осн ова 
ния рекомендуется оценивать их нормативными значениями. 
При определении расчетного давления /? на основание по ф ор
муле (4.3) рекомендуется вводить коэффициент условий ра
боты у С2 — 1,0 — 2,5 здания во взаимодействии с основанием, 
принимаемый согласно [10], в зависимости от грунтовых условий 
и конструктивной схемы здания или сооружения. Краевое д а в 
ление ртах под подошвой плитных фундаментов сооружений ба 
шенного типа (например, башенных копров) не долж но превы
шать 1,4/?.

На подрабатываемых территориях рекомендуется применять 
фундаменты жесткой, податливой или комбинированной кон
структивной схемы в зависимости от ожидаемых деформаций 
земной поверхности, жесткости самого сооружения и деформа- 
тивности грунтов основания. При модуле деформации грунтов 
£ < 1 0  МПа рекомендуется применять свайные или плитные фун
даменты.

Для снижения влияния деформаций земной поверхности ре
комендуется: уменьшение глубины заложения фундаментов; 
уменьшение поверхности фундаментов, контактирующей с грун
том; заложение фундаментов на одном уровне; устройство грун
товых подушек из несжимаемых грунтов; засыпка пазух котло
ванов грунтами, снижающими трение на контакте с поверхно
стью фундаментов; отрывка временных компенсационных тран
шей по периметру сооружений.

Для уменьшения деформаций земной поверхности по согла
сованию с горнодобывающим предприятием могут применяться 
специальные защитные мероприятия зданий или сооружений, 
например, закладка выработанного пространства породой, при
менение специальных способов отработки полезного ископае
мого и т. д.

При проектировании оснований необходимо осуществлять 
мероприятия по уменьшению их деформаций и влияния этих о са 



док на напряженно-деформированное состояние здания или со 
оружения [19]. Выбор какого-либо мероприятия или комплекса 
мероприятий производится с учетом технико-экономического 
сравнения возможных вариантов.

К мероприятиям, предохраняющим грунты от ухудшения их 
строительных свойств, относятся, например, защита грунтов от 
химически активных жидкостей, способных привести к просад
кам, набуханию, повышению агрессивности подземных вод 
и т. п.; водозащитные мероприятия на площадках, сложенных 
грунтами, чувствительными к изменению влажности (устройство 
дренажей, противофильтрационных завес и экранов, прокладка 
водоводов  в специальных каналах или размещение их на безо
пасных расстояниях от сооружения, контроль за возможными 
утечками воды и т .д . ) ;  ограничение источников воздействий 
(например, вибраций); предохранительные мероприятия, осущ е
ствляемые в процессе строительства сооружений (сохранение 
природной структуры и влажности грунтов; соблюдение техно
логии устройства оснований, фундаментов, подземных коммуни
каций, не допускающей изменения принятой в проекте схемы
передачи нагрузок и т .д . ) .

Конструктивные мероприятия, уменьшающие чувствитель
ность сооружений к деформациям основания, включают: рацио
нальную компоновку сооружения в плане и по высоте; повыше
ние прочности и пространственной жесткости сооружений, до 
стигаемое усилением конструкций в соответствии с результатами 
расчета сооружений во взаимодействии с основанием (устрой
ство железобетонных или армокаменных поясов, разрезка соо 
ружений на отсеки и т . д . ) ;  увеличение податливости сооруж е
ний за счет применения гибких или разрезных конструкций.

Расчет оснований по первой группе предельных состояний, 
т. е. ,по несущей способности, сводится к определению предель
ной нагрузки, при которой: 1) у зданий или сооружений, пере
дающ их основанию доминирующую сдвигающую нагрузку, про
исходит сдвиг, связанный с резко развивающимися прогрес
сирующими горизонтальными перемещениями; 2) у сооружений, 
опирающихся на фундаменты мелкого заложения и передающих 
основанию доминирующую вертикальную нагрузку, происходит 
выпирание грунта основания из-под фундамента и связанное с 
этим резкое нарастание вертикальных перемещений; 3) у соору
жений, имеющих фундаменты глубокого заложения, нарастание 
осадок происходит одновременно с увеличением нагрузки.

Расчет несущей способности основания производится из 
условия
МКУсРи/Уп, (4Л°)
где N  __ расчетная нагрузка на основание (вертикальная или
горизонтальная сдвигающ ая); — сила предельного сопротив



ления основания (при действии вертикальной или горизонталь
ной сдвигающей нагрузки), определяемая на основании реком ен
даций норм проектирования; ус —  коэффициент условий р а 
боты, принимаемый: для песков (кроме пылеватых) равным 1; 
для песков пылеватых и глинистых грунтов в стабилизированном 
состоянии — 0,9; для глинистых грунтов в нестабилизированном 
состоянии — 0,85; для скальных грунтов невыветрелых и сл а б о -  
выветрелых —  1,0; выветрелых —  0,9; сильно выветрелых —  0,8; 
уп — коэффициент надежности, зависящий от класса капитально- 
ти здания или сооружения и принимаемый равным 1,2; 1,15 и 
1,1 соответственно для классов капитальности I, II и III.

Основания ленточных фундаментов проверяются на устойчи
вость только в направлении короткой стороны (ширины) ф у н 
дамента.

Следует отметить, что при проектировании оснований в с е й с 
мических районах в правую часть расчетного неравенства (4 .10)  
вводится в качестве сомножителя сейсмический коэффициент 
условий работы у с, eg, принимаемый равным 1; 0,8; 0,6 с о о т в е т 
ственно для грунтов I, II и III категорий по сейсмическим с в о й 
ствам.

4.3. КОНСТРУКЦИИ СБОРНЫХ И МОНОЛИТНЫХ 
ФУНДАМЕНТОВ

Фундаментом называется часть здания или сооружения, к о 
торая воспринимает нагрузки от сооружения и передает их на 
естественное или искусственное основание, сложенное грунтами. 
Фундаменты могут быть мелкого и глубокого заложения.

Отличительными особенностями фундаментов мелкого з а л о 
жения являются следующие: нагрузка на основание передается 
преимущественно через подошву фундамента; соотношение в ы 
соты hf и ширины b не превышает 4, что позволяет р а ссм а т 
ривать такие фундаменты как жесткие конструкции, при п о в о 
роте которых в работу включается боковая поверхность к он 
струкции; фундаменты устраивают в открытых котлованах или 
в полостях заданной формы, создаваемых в массиве грунта. 
Фундаменты мелкого заложения могут применяться для л ю бы х 
сооружений и любых инженерно-геологических условий.

Фундаменты глубокого заложения проектируют, как правило, 
в виде опускных колодцев, которые представляют собой отк ры 
тую сверху и снизу полую конструкцию лю бого  очертания в п ла 
не. Такие колодцы по мере разработки грунта погружаются 
под действием собственного веса или дополнительной пригрузки 
В горнорудной промышленности опускные колодцы применяются 
для подземных частей дробильно-сортировочных и дробильно
обогатительных фабрик, насосных станций свежей и оборотной 
воды, башенных копров и т. д. Фундаменты глубокого залож е-
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Рис. 4.4. Конструкции фундаментов:
а — стаканного  типа, б — м онол итный стол бчаты й,  в — сборный ленточный, г плитный, д  короб 
чатый

ния выполняют также в виде забивных свай большой длины, 
свай-оболочек, буровых свай.

Материалы фундаментов выбирают в соответствии с мате
риалами основных конструкций сооружения. Кроме прочности 
материал фундаментов должен обладать необходимой морозо
стойкостью. В качестве материала фундаментов применяют ж е
лезобетон, бетон, кирпич, бут, блоки из природных камней.



В строительстве горнотехнических зданий и сооружений ш и 
рокое применение получили железобетонные фундаменты мелкого 
заложения. Фундаменты оказывают существенное влияние на 
стоимость здания, так как трудоемкость их возведения дости
гает 10—2 0 % ,  а расход железобетона — 2 0 %  общего объема. 
Железобетонные фундаменты проектируют трех типов: отдельно 
стоящие под каждой колонной (рис. 4.4, а, б) ,  ленточные под 
рядами колонн, а такж е под несущими стенами (рис. 4.3, в ) ,  
сплошные под всем зданием или сооружением (рис. 4.4, г, (5).

Под железобетонные колонны каркаса здания или сооруж е
ния обычно предусматриваются отдельно стоящие монолитные 
столбчатые фундаменты с подколонниками стаканного или пень
кового типа (рис. 4.5, а, б).

Размеры подколонников 2 фундаментов стаканного типа опре
деляются из условия заделки типовых колонн /:  для колонн 
прямоугольного и двухветвевого сечений от 400X 400 до 600Х  
Х1900 мм размеры подколонников в плане принимаются от 
900X900 до 1200X2700 мм (рис. 4.5, в, г ) .  М еж ду  торцом колон
ны и дном стакана предусмотрен зазор  в 50 мм для рихтовки 
колонн по вертикали. Заполнение стакана до проектной отметки 
низа колонн осуществляется жестким бетоном на мелком гравии 
с учетом фактической длины колонны. После установки колонны 
стакан заполняется бетоном класса не ниже В25 на мелком 
щебне или гравии. Под фундаментом устраивается бетонная 
или уплотненная песчано-гравийная подготовка 4.

Фундаменты пенькового типа (рис. 4.5, б) выполняют под 
железобетонные колонны больших сечений (например, на гл ав 
ных корпусах ТЭЦ) либо под стальные колонны. Такие ф ун да
менты предусматривают специальный тип сопряжения 3 с ко
лонной.

При опирании на фундамент металлической колонны отметка 
верхнего обреза фундамента устанавливается в зависимости от 
высоты базы колонны. В тело фундамента закладываю тся а н 
керные болты. При монтаже башмаки колонн раскрепляются 
клиньями, с помощью которых осуществляется рихтовка колонн. 
После этого щель под башмаком зачеканиваю т цементным р а с 
твором, а ‘подземную часть стальной колонны с базой бетони
руют во избежание коррозии. В качестве м атериала для ж еле
зобетонных фундаментов применяют, как правило, бетон класса 
В12.5-В20 и арматуру из стали А-1 и А-П.

Устройство сборного столбчатого фундамента (рис. 4.6) т р е 
бует его членения на отдельные монтажные единицы, например, 
собственно подколонник 2 и опорные фундаментные плиты 3. 
Сборные фундаментные плиты располагают на выравнивающем 
слое песка по утрамбованному щебнем грунту. Подколонник д о л 
жен быть установлен на плиты по слою цементно-песчаного 
раствора. Такое монтажное соединение элементов сборного фун-
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Рис. 4.5. Конструкции сопря
жений колонн с ф ундам ен
тами:
а — ста ка н н о го  типа; б — пенькового  
типа;  в,  г — дета ли сопряж ений

Рис. 4.6. Элементы сбор 
ного ж елезобетонного  
фундамента

дамента возможно лишь при незначительных моментах, пере
дающихся от колонны /. В противном случае может произойти 
отрыв подколонника от опорных плит, так как раствор плохо 
работает на растяжение. Чтобы обеспечить совместную работу 
отдельных элементов сборного фундамента, применяют сварное 
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Рис. 4.7. Сборно-монолитный ф ун да-  
мент-оболочка на сваях

Рис. 4.8. Конструкция плитного ф у н 
дамента под здание учебно-лаборатор
ного корпуса Московского горного  
института
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соединение подколонника с плитами через закладны е элементы 4 
с последующей их защитой бетоном от коррозии. Применение 
сборных фундаментов может быть целесообразным при неболь
шом числе типоразмеров, производстве работ в зимнее время 
или высоком уровне грунтовых вод, когда бетонирование моно
литных фундаментов сложно.

Сборно-монолитные фундаменты-оболочки на сваях 1 (рис. 
4.7) применяются для одноэтажных горнотехнических зданий с



колоннами прямоугольного сечения. Фундаменты состоят из 
монолитного кольца 2, сборной части 3 в виде оболочки и под
коленника стаканного типа. Соединение фундамента-оболочки со 
сборной частью осуществляется при помощи закладных дета
лей 4. В зависимости от грунтовых условий высота фундамен- 
тов-оболочек составляет от 1,65 до 2,7 м, а диаметр подошвы 
сборной части — 1 ,8 -^ 3  м. Д л я  изготовления фундаментов- 
оболочек применяется бетон классов В15-В30 и арматурная 
сталь А-1 — А -Ш . Подколонник фундамента армируется простран
ственным каркасом и поперечными сварными сетками в стакан
ной части. Конус оболочки армируется конусообразным карка
сом, а монолитное кольцо — тремя — пятью кольцевыми сетками.

Фундаменты в виде сплошной железобетонной плиты (рис. 4.4, 
г) под все здание в промышленном строительстве применяются 
редко, преж де всего под многоэтажные здания. Такой фунда
мент позволяет передать на основание значительные нагрузки 
и обеспечить нормальную эксплуатацию здания даж е в случае 
неоднородных, сильно сжимаемых и водонасыщенных грунтов. 
Плитные фундаменты были использованы, в частности, при 
строительстве ряда зданий в Москве (Госбанк СССР, Мин- 
газпром, Ц Н И И ТМ А Ш , вычислительные центры Госбанка и ЦСУ, 
учебный корпус Московского горного института и другие здания, 
а такж е р яд  жилых 16- и 12-этажных домов). В качестве при
мера на рис. 4.8 представлен плитный фундамент под новый 
многоэтажный корпус Московского горного института (зона А \ ) .

Свайные фундаменты (основания) в последние годы широко 
применяются в различных областях строительства, прежде всего 
ввиду роста пролетов и шага колонн, а следовательно, нагру
зок. В этих условиях применение традиционных столбчатых 
фундаментов приводит к значительному перерасходу бетона и 
стали и повышению трудоемкости возведения, особенно при вы
соком уровне грунтовых вод при необходимости постоянного 
водопонижения и производстве работ в зимнее время (необхо
димость разработки мерзлых грунтов). Наиболее широко при
меняют забивные, трубчатые и буронабивные сваи. Утверждены 
в качестве типовых забивные сваи сплошного квадратного сече
ния из сборного железобетона с ненапрягаемой и предвари- 
тельно-напряженной арматурой. В качестве напрягаемой прини
мают арм атуру  как стержневую, так и из высокопрочной прово
локи. Номенклатура свай с обычной арматурой включает марки 
от С8-25 (первая цифра — длина сваи в метрах, вторая сто
рона поперечного сечения в см) до С16-40. Номенклатура свай с 
напрягаемой электротермическим способом стержневой армату
рой из стали класса А-1У включает марки от СН9-30 до 
СН20-40.

Ленточные сборные фундаменты (рис. 4.9, а) применяют для 
несущих стен 3  из кирпича или бетонных блоков. Фундамент



Рис. 4.9. Сборные ленточные фундам енты

выполняется из блоков двух типов: стеновых бетонных 2 и фун
даментных железобетонных блоков-подушек /. Стеновые блоки 
выпускают сплошного сечения и с пустотами, они имеют номи
нальную высоту 600 мм, длину 1200 мм и толщины 300, 400, 
500, 600, 800 мм. Фундаментные блоки выпускаются шириной 
от 0,8 до 2,4 м, длиной 1,2 и 2,4 м.

Сборные железобетонные унифицированные дырчаты е фун
даментные блоки (рис. 4.9, б) предназначены для  фундаментов 
под оборудование со статическими и динамическими нагруз
ками, а также для ленточных ростверков свайных фундаментов 
и подпорных стенок различного назначения. Блоки изготавли
ваются из бетона класса В15 и армируются пространственными 
каркасами из арматуры классов А-I — А-Ш. Совместная работа 
блоков в конструкциях обеспечивается заполнением монолитным 
бетоном вертикальных пустот, образуемых при укладке дырчатых 
блоков друг на друга.

Панельные стены каркасных зданий опираются на фундамент
ные балки (рандбалки), наличие которых облегчает устройство 
под стенами различных подземных коммуникаций (каналов, тон
нелей и т. п .) .

На рис. 4.10 представлены монтажные схемы и опалубочные 
размеры типовых фундаментных балок. Конструктивная длина 
балок зависит от шага колонн (6 или 12 м) и отметки верхнего 
обреза фундаментов колонн. Если считают целесообразным з а 
вершить работу нулевого цикла до монтажа колонн, верх фунда
ментов устанавливают на отм. — 0,15 м, чтобы он находился как 
можно ближе к поверхности земли. Фундаментные балки I не 
могут быть уложены на верхний обрез фундаментов, поэтому 
их опирают на бетонные столбики 2 необходимой высоты, бето
нируемые на уступе фундаментов 3, а длина в этом случае дик
туется расстоянием в свету м е ^ д у  смежными фундаментами



колонн 5. Н а рис. 4.10, а  показана монтажная схема таких 
балок длиной 5050 мм для ш ага колонн 6 м и длиной 10700 мм для 
шага колонн 12 м. В ячейках, соседних с температурным швом 
6, где колонны сдвинуты на 500 мм в обе стороны от оси, устанав
ливают укороченные балки длиной 4450 мм для шага колонн 
6 м и длиной 10200 мм для ш ага колонн 12 м.

В тех случаях, когда габариты внутрицеховых подземных 
коммуникаций, подвальных помещений, фундаментов под техно
логическое оборудование не позволяют вывести верх фунда
мента до отм. — 0,15 м, фундаментные балки опирают на верхние 
обрезы фундаментов или бетонные столбики, а номинальная 
длина балок  равна шагу колонн. На рис. 4.10, б представлена 
м онтаж ная схема таких балок длиной 5950 и 11960 мм. Типо
вые балки разработаны для самонесущих кирпичных стен, стен 
из крупных блоков и с навесными панелями 4, рассчитаны они 
на нагрузку от кирпичных стен высотой до 15 м. Балки запроек
тированы из бетона классов В15-В25 с ненапрягаемой арматурой 
в виде сварных каркасов для ш ага колонн 6 м и из бетона клас
са ВЗО с предварительно-напряженной стержневой арматурой 
для ш ага  колонн 12 м. Их поперечные сечения для шага колонн 
6 и 12 м представлены на рис. 4.10, в, г.

М еж ду стенами и рандбалками устраивается гидроизоля
ция из жирного цементного раствора либо один-два слоя руберои
да на мастике, поэтому верх балок принимают за 30 мм ниже уров
ня пола 7, чтобы не наруш ать модульную разбивку стеновых 
панелей от нулевой отметки. Снизу и сбоку балок предусматри
вают подсыпку из шлака 8 для предохранения от морозного 
пучения грунтов под полом. По периметру здания устраивают 
отмостку шириной 0,9— 1,5 м с уклоном 3—5 % от здания.

Ж елезобетонные фундаменты глубокого заложения в виде 
опускных колодцев по форме в плане могут быть круглыми, 
прямоугольными и смешанной формы (например, прямоуголь
ными с закругленными торцевыми стенами). Форма такой кон
струкции определяется конфигурацией проектируемого объекта 
с условием обеспечения требований технологии. Н-аиболее пред
почтительна круглая форма фундаментов глубокого заложения, 
так как  она обеспечивает более благоприятные условия при опу
скании в грунтовый массив и в дальнейшем при эксплуатации 
как несущей конструкции. Железобетонные фундаменты-колодцы 
применяются в основном трех типов: монолитные, сборно-моно
литные и сборные.

В оболочках монолитных фундаментов-колодцев различают 
две основные части: ножевую и собственно оболочку. Толщина 
стен монолитных железобетонных фундаментов-колодцев назнача
ется из условия создания необходимого веса для преодоления 
сил трения, возникающих при опускании, и достигает 2—2,5 м 
и более. Несмотря на широкое распространение, опускные фун- 
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Рис. 4.11. Ф ундамент-колодец глубокого заложения для подземной части корпуса 
крупного дробления горнорудного предприятия:
/  — г а л е р е я  д л я  т р ан спорт еров ;  2 — н о ж е в а я  ч а с т ь  ко лодца-фундамента ;  3 —  с т е н а  опускного колодца 
из с б о р н ы х  ж е л е зо б е т о н н ы х  блоков ; 4 — мо но л и тн ы е  железобето нные  пояса;  5 —  о с ь  опускног о колодца 
д и а м е т р о м  378 м; 6 — ж е л е зн о д о р о ж н ы е  в а го н ы ;  7 — мостовой кран;  8 — д р о б и л к а  крупного  др о б л е
н ия  руды; 9 —  перекрыти я;  10 — конусны е  д р о б и л ки ;  I I — днище ф у н д а м ен т а -ко л о д ц а ;  12 — галереи 
д л я  н а т я ж н о й  ста нции

даменты-колодцы из монолитного железобетона имеют сущест
венные недостатки, основными из которых являются большой 
расход материалов и значительная трудоемкость, так как они 
полностью изготавливаются на строительной площадке.

Сборно-монолитные фундаменты-колодцы в последние годы 
применяют, в основном двух типов: из пустотелых прямоуголь
ных блоков, соединяемых между собой с помощью петлевых 
стыков, и из вертикальных панелей, соединяемых либо с по
мощью петлевых стыков, либо сваркой с использованием метал
лических накладок. В последующем стыки, укрепленные верти
кальной арматурой, омоноличивают бетоном. Кроме того, по 
высоте конструкции через определенные расстояния устраивают 
по ее периметру монолитные пояса. Замоноличенный и непре
рывный по высоте стык фундамента-колодца представляет со
бой, по существу, колонну каркаса.

Сборные фундаменты-колодцы (диаметром до 60 м и глуби



ной опускания до 20 м) выполняют из плоских панелей с п л о ш 
ного сечения длиной, равной глубине залож ения колодца. М е ж д у  
собой панели соединяют с помощью петлевых стыков. Т а к о е  
конструктивное решение нашло применение при строительстве 
объектов малых и средних размеров.

В качестве примера конструктивного решения фундамента- 
колодца глубокого заложения на рис. 4.11 приведена подзем ная 
часть корпуса крупного дробления горнорудного предприятия, 
выполненная из сборно-монолитных элементов.

4.4. РАСЧЕТ ФУНДАМЕНТОВ

Целью расчета фундаментов является определение глубины 
их заложения, размеров подошвы, общей высоты или высоты 
отдельных элементов (уступов), а т ак ж е  подбор рабочей а р м а 
туры. При этом железобетонные конструкции фундаментов п р о 
ектируются в соответствии с нормами проектирования ж е л е з о 
бетонных конструкций на воздействие реактивного отпора грунта 
основания от нагрузок, передаваемых зданием или сооружением 
с учетом нагрузок от фундаментов и грунта, лежащего на у ст у 
пах.

Глубина заложения фундаментов в грунтовом массиве <1\, 
исчисляемая от поверхности планировки или пола подвала до  
подошвы фундамента, определяется в соответствии с реком ен 
дациями [10] и должна обеспечивать надежную работу о с н о в а 
ния из условия его расчета по предельным состояниям. К ром е  
того, глубина заложения фундаментов должна исключать в о з 
можность промерзания грунта под их подошвой, т. е. глубина 
заложения должна быть больше глубины местного сезонного 
промерзания грунтов. При этом нормативная глубина сезонного 
промерзания грунтов й/п принимается равной средней из е ж е г о д 
ных максимальных глубин их сезонного промерзания по данны м  
наблюдений за период не менее 10 лет на открытой, оголенной 
от снега горизонтальной площадке. При отсутствии данных м н о
голетних наблюдений величину следует определять на основе 
теплотехнических расчетов. Д ля  районов, где глубина п р о м е р за 
ния не превышает 2,5 м, ее нормативное значение допускается  
определять по формуле
^п =  йй-у[Ш, (4-11)

где N[t — безразмерный коэффициент, численно равный сум ме 
абсолютных значений среднемесячных отрицательных т е м п е р а 
тур за зиму в данном районе строительства, которые о п р е д е л я 
ются по СНиП 2.01.01—82 «Строительная климатология»; 
¿о — глубина промерзания (м) при температуре минус 1 °С, п р и 
нимаемая равной: для суглинков и глин — 0,23; супесей, песков
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мелких и пылеватых — 0,28; песков гравелистых, крупных и сред
ней крупности — 0,30; крупнообломочных грунтов — 0,34.

Д ля  грунтов неоднородного сложения значение определя
ется как средневзвешенное в пределах глубины промерзания 
грунта. Расчетная глубина промерзания грунта й\ зависит от 
теплового режима здания или сооружения и определяется из 
выражения

=  (4.12)

где ки — коэффициент, учитывающий влияние теплового режи
ма, например, для наружных и внутренних фундаментов неотап
ливаемых зданий к ь =  1,1, кроме районов с отрицательной сред
негодовой температурой; для наружных фундаментов отапли
ваемых зданий й/, =  1—0,4 в зависимости от конструкции пола и 
среднесуточной температуры воздуха помещений, примыкающих 
к этим фундаментам.

При строительстве на естественно-мерзлых грунтах, зани
мающих огромные территории в северных и восточных районах 
СССР, указанное условие определения глубины заложения фун
даментов практически невыполнимо и проектирование фундамен
тов выполняется по особым нормативам [12]. В этих условиях

строительство осуществляется следую
щими способами: строительство с сох
ранением мерзлого состояния грунтов 
в результате устройства проветривае
мых подполий и применения свайных 
или столбчатых фундаментов, опираю
щихся ниже деятельного слоя грунта 
(рис. 4.12); строительство без учета 
мерзлого состояния грунтов, если после 
оттаивания мерзлых грунтов под наг
рузкой не наступает предельное состоя
ние основания согласно выражению
(4.2) или (4.4); строительство с учетом 
оттаивания мерзлых грунтов после воз
ведения сооружения в процессе его 
эксплуатации; строительство с произ
водством предпостроечного оттаивания 
мерзлых грунтов.

Размеры подошвы отдельно стоящих 
фундаментов назначают согласно нор
мативным рекомендациям [10], рас
считывая основания по деформациям 
и несущей способности. Предваритель
ные размеры подошвы фундаментов, 
как отмечалось выше, определяются из 
условия, чтобы среднее давление на ос

Рис. 4.12. Конструкция св ай 
ного фундам ента в районах  
вечной мерзлоты



нование под их подошвой не превышало расчетного сопротивле
ния Ц0. Расчетное сопротивление принимают по результатам 
инженерно-геологических изысканий на площ адке строительства 
и по указаниям норм, где учитывается, что зависит от вида 
и состояния грунта.

Предварительная площадь подошвы фундамента определяет
ся из выражения

а  =  1Ь =  -* ; - ъ А  ■ <4-13)

где N — расчетное значение продольной силы, передаваемой 
на фундамент при коэффициенте надежности по нагрузке у/ =  1; 
Yep «  20 кН /м 3 — усредненная нагрузка от веса единицы объема 
фундамента и грунта на его уступах; d\ — глубина заложения 
фундамента.

Центрально нагруженные фундаменты выполняют, как прави
ло, квадратными в плане или близкими к этой форме.

Внецентренно нагруженные фундаменты целесообразно вы 
полнять с прямоугольной подошвой в плоскости действия мо
мента. Предварительно краевые давления под подошвой ф ун да
мента ртах и ртjn (рис. 4.13, а) в случае одноосного внецентрен- 
ного нагружения определяют в предположении линейного р а с 
пределения давления по грунту в направлении действия момента 
по формуле

n _  N +  V c A l b  , 6(M +  Qh,)
Ть------- =*=------- Л ------ ' (4 1 4 )пип

где М и (? — расчетные значения изгибающего момента и попе
речной силы, передаваемые на фундамент при у / =  1,0; к; и й\ — 
соответственно высота фундамента и глубина его заложения.

Допустимая степень неравномерности краевых давлений за в и 
сит от характера конструкций, опирающихся на фундамент. 
В одноэтажных зданиях, оборудованных кранами грузоподъем
ностью более 75 т, и в открытых эстакадах  по опыту проекти
рования принимают р т т > 0 ,2 5 р гпах (рис. 4.13, б ) ;  в зданиях с 
кранами грузоподъемностью менее 75 т допустима эпюра д а в л е 
ния, показана на рис. 4.13, в; в бескрановых зданиях возможна 
эпюра (рис. 4.13, г) с выключением из работы не более 1/4 по
дошвы фундамента (у  =  3 /4 /) .  При подборе размеров подошвы 
фундаментов с учетом перечисленных условий можно использо
вать следующие выражения [15]:

для эпюры давлений по рис. 4.13, б

1 =  Л , д/#?  (2 +  У 1,055* - 2 , 5 ) ,  (4.15)
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где

к = ЛI3 ; т ■
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для эпюры давлений по рис. 4.13, в 

М +  (ЗА; /  . 7с[4

< 1 ;

М +  (Эй, /  7срй1 \  .
/ = 6 ----- ж М  1 '

N (4.16)

1 = 5  

Ь =

/(0,6/?0 — 7сР̂ 1)
для эпюры давлений по рис. 4.13, г

М  +  (¿к/ 0,6Яо<х — 7 ср̂ 1

N I? 0а( 1,5 — а)
N

/(0 ,6Я оа — 7 с(4 |)

где а =  у / / .
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Окончательную площадь подошвы фундаментов принимают 
по значению расчетного давления на грунт /?, добиваясь выпол
нения условий (4.2).

Минимальная высота фундамента определяется из условия 
его прочности против продавливания в предположении, что 
боковые границы поверхности пирамиды продавливания накло
нены под углом 45° (см. рис. 4.13, а).  Д л я  многоступенчатых 
фундаментов расчет на продавливание производится как для 
нижней плиты, так и для остальных плитных частей.

Расчет на продавливание производится на расчетные н а 
грузки при коэффициенте надежности по нагрузке ^ > 1 .  При 
этом давление на грунт ртах определяют без учета массы фун
дамента и засыпки на нем, т. е. полагая в выражении (4.14) 
7сР (1\1Ь =  0.

Прочность на продавливание для железобетонных фундамен
тов считается обеспеченной, если выполняется условие [19]

о, (4.18)

где У7 — расчетная продавливающая сила, создаваем ая  отпором 
грунта:
Р =  А0рт ах, (4.19)

Ло — площадь части подошвы фундамента, на которой действует 
продавливающая сила (рис. 4.13, а):

А0=0,5Ь(1—1с—2к0)—0,25(6—Ьс—2/г0)2; (4.20)
Ьр — среднее арифметическое значение периметров верхнего и 
нижнего оснований пирамиды продавливания, образующейся 
в пределах рабочей высоты сечения /г0:
Ьр = Ь с  +  Но, (4.21)

1с и Ьс — размеры подколонника фундамента.
Если

Ь — Ьс<  2/г0, (4.22)
то

Ьр =  0,5(6 — Ьс), (4.23)

тогда
Ло =  0,5Ь(1 — 1С — 2А0). (4.24)

При проверке прочности на продавливание нижней плиты 
фундамента (рис. 4.13,а) в выражении (4.18) — (4.24) вместо 
величин 1С, Ьс и ко подставляются соответственно значения 1\, Ь\ 
и Ло1.

Полную высоту фундамента и размеры верхних ступеней 
назначают с учетом конструктивных требований.



Внешние части фундамента под воздействием реактивного 
давления грунта снизу работают, подобно консолям, заделанным 
в массиве фундамента. Армирование фундамента по подошве 
определяют расчетом по нормальным сечениям I-I и II-II 
(рис. 4.13, а ) .  Значения расчетных изгибающих моментов в 
сечениях I-I и II-II в направлении большего размера подошвы I 
определяются из выражения

где М,- — изгибающий момент в рассматриваемом сечении кон
сольного выступа (по грани подлокотника или по граням ступеней); 
Ртах — максимальное краевое давление на грунт, вычисляемое 
по (4.14); р,-— давление на грунт в рассматриваемом сечении; 
с, — длина консоли от края фундамента (рис. 4.13, а) до расчет
ного сечения

П лощ адь  сечения рабочей арматуры А 8 на всю ширину фун
дамента определяется из выражения

Из двух значений сечений арматуры принимают большее. Ана
логичным образом определяются изгибающие моменты и пло
щадь сечения рабочей арматуры в направлении меньшего р аз 
мера подошвы фундамента Ь.

Ленточные фундаменты рассчитывают с учетом их жесткости 
как балки на упругом основании. В задачу расчета ленточного 
фундамента входит определение давления грунта по его подош
ве из расчета совместного деформирования с основанием; 
определение внутренних усилий, действующих в фундаменте; 
установление размеров поперечного сечения ленты и необходи
мости ее армирования. Ленточные фундаменты и их основания 
работают под нагрузкой совместно, образуя единую систему. 
Результатом их взаимодействия является давление грунта, р а з 
вивающееся по подошве. При расчете различают абсолютно 
жесткие ленточные фундаменты, перемещения которых малы по 
сравнению с перемещениями основания, и гибкие, или дефор
мируемые, перемещения которых соизмеримы с перемещениями 
основания [15].

Сплошные фундаменты рассчитывают как плиту на упругом 
основании. П од  воздействием реактивного давления грунта 
сплошной фундамент работает подобно перевернутому железо
бетонному перекрытию, в котором колонны выполняют роль 
опор, а элементы конструкции фундамента испытывают изгиб 
под действием давления грунта снизу. Конфигурацию и размеры 
176

(4.25)

с , =  ( / _ / , ) / 2 ;  с 2  =  ( / - / , ) / 2 .

/4si =  M\/(0 ,9hoRs),
A s í  =  A Í 2 / ( 0 ,9 / lo i /? s ) . (4.26)



сплошного фундамента в плане устанавливают так , чтобы равно
действующая основных нагрузок от сооружения проходила при
мерно в центре подошвы. Армируют сплошные фундаменты 
сварными сетками и каркасами.

Расчет свайных фундаментов по первому предельному рас 
стоянию сводится к проверке условия

N< p > (4.27)
где N — расчетная нагрузка на сваю; Р — несущ ая способность 
сваи, которая определяется как наименьшее из значений по несу
щей способности материала и сопротивлению окруж аю щ его грун
та. При определении несущей способности сваи по условию 
сопротивления материала свая  рассматривается как  сж аты й эле
мент с расчетной длиной, равной свободной длине сваи. Несу
щую способность сваи-стойки по сопротивлению окруж аю щ его 
грунта определяют с учетом площади ее поперечного сечения и 
расчетного сопротивления грунта под нижним концом сваи. Д ля 
висячих свай, кроме этого, учитывается расчетное сопротивление 
грунта по их боковой поверхности.

4.5. П Р И М Е Р  ПР ОЕ КТИРОВАНИЯ ОСНОВАНИЯ 
И ФУНДАМЕНТА

В качестве примера рассмотрим проектирование отдельно 
стоящего фундамента стаканного типа под колонну одноэтаж но
го промышленного здания II класса капитальности при следую
щих исходных данных: усилия, передаваемые колонной от нагру
зок при у / =  1, представлены: N = 5 0 0  кН; Л 4= 50  кН -м ; Q =  
=  20 кН; отметка планировки— 15 см, глубина зал о ж ен и я  фун
дамента от уровня планировки d \ =  185 см (рис. 4 .14).  Основа
ние сложено мелкими маловлажными песками средней плотности 
с коэффициентом пористости е =  0,65 и осредненным удельным 
весом 7п =  1 8 кН /м 3. Из [10] для мелких песков при е =  0,65 
находим нормативные значения удельного сцепления сп=  
=  2 кПа и угла внутреннего трения ср„=32°. Д л я  заданного 
класса капитальности согласно [10] принимаем расчетные х а
рактеристики, равные нормативным.

Предварительно размеры подошвы фундамента для  заданных 
грунтов основания определим из условия (4.13), приняв R0 =  
=  300 кП а согласно [10]:
л __ I у. __ 500* 103 1 Q 2

—  ’ _  3 0 0 - 103 — 2 0 - 1 , 8 5 - 103 =  ’ М '

Принимаем фундамент с размерами подошвы в плане / =  2 м 
и b =  1 м, т. е. /1 =  2 м2

Далее вычисляем расчетное давление на основание по форму
ле (4.2), предварительно определяя по [10] следующие коэффи-



циенты: 6 =  1,1; для заданных 
грунтов 7С1 =  1,3 и уС2=  1 как 
для сооружения с гибкой 
конструктивной схемой; при 
ср=32°, Мт=  1,34 
Мс= 8 ,5 5 ,  кг=  1,

10 м. Тогда

М,
так

q—6,34,
как

1,3-
1,1

1,34 -1 -1 ,18+

+ 6 ,3 4 -1 ,8 5 -1 8 + 8 ,5 5 -2 ]  =
=  298 кП а= 0 ,2 9 8  МПа. 

Определяем по (4.14)
Р т а х  и рти, П О Д  П О Д О Ш В О Й  ВНе- 
центренно-нагруженного фун
дамента при коэффициенте 
надежности по нагрузке у / =  
=  1 и h j = d \ = \  ,85 м: ртах =  
=  0,391 М П а, Ртт =  
=  0,183 МПа, / ? с р = ( Р т а х  +  

+Pm in)/2=0,287 МПа и про
веряем выполнение усло
вий (4.2)
рср= 0 ,287  М П а < / ? =
= 0 ,298  МПа,
ртах =  0 ,3 9 1 М П а > 1 ,2 / ? =  
=  0,36 МПа.

Рис. 4.14. Конструкция отдельно ст о я щ е
го ф ун дам ен та  под колонну и схем а к его  
расчету

Следовательно, второе из 
условий не удовлетворяется. 
Поэтому увеличиваем шири
ну подошвы фундамента до 
6 = 1 ,5  м и вторично выпол

няем расчет в вышеприведенной -последовательности: Я =  
=  0,313 М П а, ршах=0 ,291  М П а < 1 ,2 Я = 0 ,376 М Па, рср =  
= 0 ,2 0 4  М П а < ^ = 0 ,3 1 3  М П а, т. е. условия (4.1) удовлет
воряются. Кроме того, расчет осадок из условий (4.4) — (4.9) 
можно не производить, так как согласно [10] проектируемое 
здание и грунты основания соответствуют необходимым требо
ваниям и / ? > Я 0. Таким образом, расчет по второй группе пре
дельных состояний считается законченным. Что касается расчета 
основания по первой группе предельных состояний, т. е. по несу
щей способности, то он может не производиться согласно [10].

Следующим этапом расчета является проверка прочности 
фундамента на продавливание. Задаемся высотой нижней опор
ной плиты /г! =  30 см. Так как ширина нижней ступени должна 
быть не более 2к\ =  60 см, можно ограничиться одной нижней



ступенью. С другой стороны, толщина стенок стакан а  долж на 
приниматься не менее 20 см, а зазор  между стаканом и колонной 
поверху — 7,5 см. Окончательно, учитывая размеры сечения ко
лонны 4 0 X 4 0  см, принимаем ширину нижних ступеней с =  50 см 
(см. рис. 4.14).

Расчетная продавливающая сила У7 создается расчетным от
пором грунта ртах при коэффициенте надежности по нагрузке 
7 / > 1  без учета массы фундамента и грунта на нем. Принимаем 
4 1=  1,2 и вычисляем ртах по выражению (4.14):

____ (  N , М +  0 Г 5 0 0 -Ю 3 , 6 (5 0 -103 +  2 0 -1 0 3- 1 ,8 5 )1
Ртах ~  " И  /•', У  ) ~  ’ I  1 ,5 -2  1 ,5 -2 2 ]  _

=  0,304 МПа.
Принимаем для фундамента площадью У7, бетон класса 

В 12,5 с У?й/= 0 ,6 6  МПа, толщину защитного слоя по рабочей 
арматуре нижней плиты а =  5 см, т. е. кй\ = Н 1—а = 2 Ь  см, и 
проверяем на продавливание нижнюю плиту, так как  призма 
продавливания по грани колонны выходит за пределы фун
дамента при принятых его конструктивных размерах. Н а осно
вании изложенного в п. 4.4 для данного случая (см. рис. 4.13— 
4.14) имеем 1С= 1 Х=  1 м, ЬС= Ь | =  1 м, /г0=/г01=О,25 м. Поскольку 
условие (4.22)
Ь — Ьс =  1,5 — 1 =  0,5 м =  2/го =  0,5 м

не выполняется, то параметры Л 0 и Ьр определяем по (4.20) и
(4.21):

Л0 =  0,5 • 1,5 (2 -  1 -  2 • 0,25) -  0,25 (1,5 -  1 -  2 • 0,25)2 =  0,375 м2,
Ьр =  1 -)-0,25 =  1,25 м.

Далее по (4.19) определяем продавливающую силу /7=  0 ,375Х  
X 0,304-10 =  114 кН и проверяем выполнение условия (4.18)
114 к Н < 0,66-106-1,25-0,25 =  206,25 кН.

Убеждаемся, что прочность фундамента на продавливание обес
печена.

Подбираем сечение продольной рабочей арматуры в плоско
сти действия изгибающего момента, т. е. в направлении боль
шего размера /. Принимаем коэффициент надежности по нагруз
ке у / =  1,2 и определяем по (4.14) расчетные максимальное и 
минимальное давления грунта на подошву фундамента с учетом 
массы фундамента и грунта на нем (см. рис. 4 .14): ртах =  
=  0,349 МПа, ртт =  0,14 М Па. Тогда расчетное давление грунта 
р\ при с, =  с =  0,5 м будет

Р\ =  Ртт +  (ртах -  а™) =  0,14 +  (0,349 - 0 , 1 4 ) -  2 ~ ° ’5 =



а изгибающий момент М\ в этом же сечении в расчете на 1 м 
ширины подошвы фундамента по (4.25) будет равен
^  (0 .5 » (2 .0 .3 4 9  +  0 ,297).Ю « . 1 = 4 1 > 4 6  к Н  . м

6

Принимаем пять стержней диаметром 16А-1 с шагом 20 см 
=  225 М П а, определяем ее необходимую площадь сечения в 
расчете на 1 м ширины фундамента по формуле (4.26)

„ _  м ,  _  41,46-Ю * — 8,19-10-4 м2 =  8,19 см2.
5 0,9ftoi Rs 0 ,9 -0 ,2 5 -2 2 5 -106

Принимаем пять стержней диаметром 16А-1 с шагом 20 см 
(см. рис. 4.14), что обеспечивает площадь сечения арматуры на 
1 м ширины подошвы фундамента As =  10,05 см.

Определение площади сечения рабочей арматуры из плоско
сти действия изгибающего момента, т. е. в направлении меньше
го разм ера ,  производится на среднее давление грунта рср =  
=  (Ртах +Pmin)/2 =  0,244 М П а. Соответствующий изгибающий 
момент Мц в расчете на 1 м длины подошвы фундамента при 
с, =  с' =  0,25 м (см. рис. 4.14) будет равен
м  0,25(2-0,244 +  0 ,2 4 4 )- .Of . 1 == 7 6 2  r H . m>

О

а площ адь As рабочей арматуры в расчете на 1 м длины подошвы 
фундамента

^ 0, 9 .0,2652 22°5 .10» = Ь 5 1 - 1 ° - 4 СМ2 = 1 , 5 1  СМ2.

Принимаем вдоль короткой стороны фундамента 5 стержней 
диаметром 7А-1 с шагом 20 см (см. рис. 4.14), что обеспечивает 
площ адь  сечения арматуры A s =  1,92 см2 на 1 м длины подошвы 
фундамента.

5. М Е Т А Л Л И Ч Е С К И Е  КОНСТРУКЦИИ

5.1. О Б Щ И Е  П О ЛО Ж Е Н И Я  ПО П Р О Е К Т И РО ВА Н ИЮ

Металлические конструкции широко применяются в промыш
ленном строительстве/и разделяются на стальные конструкции и 
конструкции из алюминиевых сплавов (листы и специальные 
проф или), представленные главным образом конструкциями из 
прокатной стали, а такж е  стальными и чугунными отливками.

Основное преимущество металлических конструкций по срав
нению с железобетонными — это меньший собственный вес при 
одинаковой несущей способности, особенно при работе на растя- 
180



жение. Кроме того, металл более однородный материал, чем 
бетон, что позволяет проектировать металлические конструкции 
с необходимой надежностью. Наконец, металлические конструк
ции более индустриальны при изготовлении и монтаже.

Основные недостатки металлических конструкций — их отно
сительно высокая стоимость, низкая коррозионная стойкость и 
огнестойкость по сравнению с железобетонными конструкциями. 
Конструкции из алюминиевых сплавов обладают малым со б 
ственным весом и стойкостью против коррозии, но стоимость их 
выше по сравнению с металлическими конструкциями и они в 
большей степени подвержены тепловому воздействию и более 
деформативны.

Учитывая высокую стоимость металла по сравнению с др у ги 
ми видами строительных материалов, существующие н орм ати в
ные документы [6] требуют строгого соблюдения технических 
правил по экономному расходованию его при проектировании. 
Для снижения веса металлических конструкций и увеличения их 
несущей способности рекомендуется шире применять такие п ро
грессивные конструкции, как предварительно напряженные, в а н 
товые, тонколистовые и конструкции из Высокопрочных сталей. 
Рекомендуется также выполнять нормативные требования по 
защите металлических конструкций от коррозии, которая в оп р е
деленных условиях приобретает угрожающие размеры. Так, на 
поверхности соляных рудников интенсивность коррозийного и з 
носа часто составляет более 0,1 мм/год.

Значительная экономия металла может быть достигнута в 
результате совершенствования расчетных схем конструкций и 
учета неупругих деформаций стали. Нормами проектирования 
рекомендуется при расчете внутренних усилий в статически н е
определимых конструкциях учитывать их неупругие деформации.

Для стальных конструкций, эксплуатируемых в определенных 
условиях, рекомендуются соответствующие марки стали. С этой 
целью в нормах проектирования [6] стальные конструкции р а з 
делены на четыре группы в зависимости от эксплуатационных 
условий и степени ответственности: I — включает сварные кон 
струкции с тяжелым динамическим режимом работы (подкрано
вые балки, конструкции бункерных и разгрузочных э ст ак ад  
и т. п.); II — сварные конструкции, воспринимающие статичес
кую нагрузку (фермы, ригели рам, балки перекрытий и покры 
тий и т. п.); III — сварные конструкции, воспринимающие с т а 
тическую нагрузку (колонны, стойки, опорные плиты и т. п .) ;
IV — вспомогательные конструкции зданий и сооружений (связи, 
элементы фахверка, лестницы и т. п .).  В пределах каждой группы 
выбор марок сталей производится в зависимости от расчетной 
величины отрицательной температуры на основании технико
экономических расчетов. В качестве строительной стали прим е
няется сталь углеродистая обыкновенного качества, термически



обработанная сталь, низколегированная сталь различных марок 
и др.

Прочностные свойства строительных сталей характеризуются 
нормативными сопротивлениями, которые приняты равными ми
нимальным значениям предела текучести сталей Ryn или времен
ным сопротивлениям сталей разрыву Run для конструкций, рабо
тающих за пределом текучести, которые приводятся в государ
ственных стандартах или технических условиях.

Расчетные сопротивления строительных сталей определяются 
по нормативным сопротивлениям Ryn или Run с учетом коэффици
ента надежности по материалу у т в зависимости от вида напря
женного состояния:

растяжение, сжатие, изгиб

где коэффициент ут нормирован [6] в интервале 1,025— 1,15 для 
соответствующих государственных стандартов и технических 
условий на сталь.

В табл. 5.1 приведены нормативные (Ryn, Run) и расчетные 
(Ry, Ru) сопротивления для  стального проката, который наиболее 
широко применяется при изготовлении стальных конструкций 
зданий и сооружений.

Расчетные сопротивления отливок из углеродистой стали и 
серого чугуна, а такж е болтовых соединений приведены в соот
ветствующих таблицах норм проектирования [6].

Расчетные сопротивления стыковых сварных соединений в 
условиях сжатия, растяжения, изгиба (Rwy или Rwu) и в условиях 
сдвига Rws принимаются равными соответствующим расчетным 
сопротивлениям Ry, Ru и Rs соединяемых элементов (см. табл. 5.1). 
Расчетные сопротивления стыковых сварных соединений в усло
виях растяжения и изгиба при сварке без физического контроля 
качества шва принимаются по пределу текучести материала 
соединяемых элементов следующим образом: Rwy =  0,85Ry.

Расчетные сопротивления угловых сварных соединений, рабо
тающих в условиях среза  угловых швов, принимаются равными 
величине расчетного сопротивления швов по металлу границы 
сплавления Rmz =  0,45/?ure и по металлу шва Р ш/ =  0,55 R wunfywn> 
где Rwun и у шп — соответственно нормативное сопротивление 
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сдвиг

Rs =  0 , 5 8 - ^ - ;У т
(5.2)

смятие торцевой поверхности при наличии пригонки

(5.3)



М а р ка
стали

Вид
проката

Толщ ина
п роката ,

мм

Н о р м а т и в н о е  с о п р о 
т и в л е н и е ,  М П а

Расчетное  с о п р о т и в 
ление, М П а

Л..

ВСтЗкп2 Л ист 4— 20 225 365 215 3 5 0
Ф асон 4— 20 235 365 225 3 5 0
Л ист 21— 40 215 365 205 3 5 0
Ф асон 41— 100 205 365 195 3 5 0

Св. 100 185 365 175 3 5 0
ВСтЗкп2-1 Лист 4— 10 225 355 2 2 0 345

11 — 2 0 215 345 2 1 0 3 3 5
Ф асон 4— 10 235 365 230 3 5 5

11 — 2 0 225 355 2 2 0 3 4 5
21 — 30 215 345 2 1 0 335

ВСтЗпсб-1 Лист 4— 10 235 365 230 355
11 — 2 0 235 355 230 345

Фасон 4— 10 245 370 240 360
11 — 2 0 245 365 240 355
21— 31 225 355 2 2 0 345

ВСтЗпсб-2 Лист 4 — 10 275 370 270 360
11 — 2 0 265 365 260 355

Фасон 4 -  10 275 380 270 370
11 — 2 0 275 370 270 360

ВСтЗсп5-1 Л ист 4— 10 245 365 240 3 5 5
ВСтЗГ п с5-1 11 — 2 0 235 365 230 3 5 5

Фасон 4— 10 255 380 250 370
11— 2 0 245 370 240 360
21— 30 235 365 230 355

ВСтЗсп5-2 Лист 4— 10 275 380 270 370
11 — 2 0 265 370 260 360

Фасон 4— 10 285 390 280 380
11 — 2 0 275 380 270 370

09 Г2 Лист 4— 20 305 440 290 420
Фасон 21 — 32 295 440 280 420

09Г2С Лист 4— 9 345 490 330 465
Фасон 10— 2 0 325 470 310 450

П р и м е ч а н и е .  За  толщину ф асонного проката (уголка, ш веллера, д в у 
тавра и т. д .)  принимается толщина полки.

металла шва и коэффициент надежности по материалу ш ва ,  
величины которых нормированы [6].

Расчетные сопротивления растяжению стальных канатов п ри 
нимаются равными частному от деления разрывных усилий, у с т а 
новленных государственными стандартами и техническими у сл о 
виями, на коэффициент надежности по материалу у т =  1,6.

В необходимых случаях рекомендуется умножать расчетные 
сопротивления на коэффициенты надежности по назначению у п, 
коэффициент надежности у и=  1,3 при расчете на прочность по 
временному сопротивлению, коэффициенты условий работы у с и



коэффициенты условий работы соединений уь, величины которых 
также приведены в нормах проектирования [6].

Нормированные физические характеристики строительных 
сталей: п лотность— 7850 к г /м 3, модуль упругости прокатной 
стали Е =  2,1 • 105 М П а, коэффициент Пуассона — 0,3, коэффици
ент линейного расширения — 0,12*10-4 градус- 1 .

Алюминиевые сплавы,  применяемые для изготовления строи
тельных конструкций, представлены следующим образом: магна
лии (сплавы алюминия с магнием) марки АМг61-М и др., авиа- 
ли (сплавы алюминия с магнием, кремнием и медью) марки 
АВ-Т1 и др., дюралюмины (сплавы алюминия с медью и магни
ем) марок Д1-Т  и Д16-Т. Физические характеристики алюминие
вых сплавов: плотность — 2700 кг/м3, модуль упругости 71 000 МПа, 
коэффициент линейного расширения — 0 ,2 3 -10-4 градус-1 . Рас
четные сопротивления растяжению, сжатию и изгибу Р  указан
ных сплавов приведены ниже.

М арка с п л а в а ......................................  АМ г61-М  АВ-Т1 Д 1-Т  Д 16-Т
К. М П а .................................................  180 170 180 250

Сопоставляя физические характеристики и расчетные сопро
тивления строительных сталей и алюминиевых сплавов, легко 
видеть, что последние, имея почти такие ж е  прочностные свой
ства, обладают значительно меньшей объемной массой.

Дюралюмины и авиалы применяются главным образом в 
клепаных конструкциях, а магналии — в сварных. Проектирова
ние конструкций из алюминиевых сплавов осуществляется по 
специальным указаниям.

В настоящей главе рассматриваются нормативные расчеты 
и примеры расчетов стальных конструкций, наиболее широко 
применяемых в промышленном строительстве.

5.2. РАСЧЕТ Э Л Е М Е Н Т О В  С Т АЛ Ь НЫ Х КОН СТР УКЦИ Й

В соответствии с нормами проектирования [6] стальные кон
струкции рассчитываются по предельным состояниям первой и 
второй групп. Отдельно нормированы расчеты элементов и соеди
нений элементов стальных конструкций. Рассмотрим вначале 
р а с ч е т ы  э л е м е н т о в  с т а л ь н ы х  к о н с т р у к ц и й  
п о  п р е д е л ь н ы м  с о с т о я н и я м  п е р в о й  г р у п п ы .

Прочность центрально-растянутых и центрально-сжатых 
элементов (колонны, стержни ферм и т. п.) проверяется по фор
муле

М / А п ^ И у у с. (5.4)

Если растянутые элементы могут эксплуатироваться после 
достижения металлом предела текучести и выполнены из стали с 
расчетным сопротивлением по временному сопротивлению раз-
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рыву # „ > 1 , 3 Иу, их прочность проверяется с учетом неупругих 
деформаций по формуле

Ы / А ^ ^ - .  (5.5)

Устойчивость центрально-сжатых сплошностенчатых элемен
тов проверяется по формуле

(5.6)

где N — продольная растягивающая или сж им аю щ ая сила; А п 
и А — соответственно площадь поперечного сечения элемента 
нетто (с учетом ослаблений) и брутто (без учета ослаблений); 
Ф — коэффициент продольного изгиба, определяемый по нормам 
проектирования в зависимости от условной гибкости элемента

к =  клЩу/Ё\ (5.7)

к — гибкость элемента;
X =  Ц/г,  (5.8)

Ц  и — соответственно расчетная длина и радиус инерции сече
ния элемента, назначаемые в соответствии с указаниями норм 
проектирования, Е — модуль упругости стали; при ^ > 4 , 5

__ 332 / г  (л\Ф = ------------ . (5.9)
Я2(51 — А)

Центрально-сжатые стержни выполняют из одиночных про
катных и сварных профилей (сплошностенчатые стержни) или 
составными (сквозные стержни), представляющими несколько 
параллельных ветвей, которые соединены планками или реш ет
ками (рис. 5.1, а) .  На рис. 5.1 б, в, г показаны часто применяе
мые сечения составных стержней, где / — расстояние между 
центрами планок, Ь — расстояние между осями ветвей.

При расчете составных стержней сквозного сечения коэффи
циент продольного изгиба ф относительно свободной оси, которая 
перпендикулярна плоскости планок или решеток (ось у  на 
рис. 5.1 б, г, оси у и л: на рис. 5.1, в) ,  определяется по тем_ ж е  
нормативным рекомендациям с заменой условной гибкости к на 
условную приведенную гибкость стержня сквозного сечения

ке/ =  кер/ Яу/ Е  ■ (5.10)

Приведенная гибкость ке/ для стержней с планками, удов
летворяющих условию (/х/ ) / ( / й б ) ^ 5, где / 5 — наибольший цен
тральный момент инерции сечения одной планки; /* — момент 
инерции сечения ветви относительно центральной оси 1— / опре-
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Рис. 5.1. С оставная металлическая колонна (стерж ен ь):
х, у  —  центральны е  оси  се че н и я  колонны;  1 , 2 — центр альны е оси сече ний отде льн ых ветв ей колонны 
(пунктирн ыми л и н и я м и  п о к а з а н ы  соедините льн ые планки)

деляется следующим образом: для сечений с одной свободной 
осью (см. рис. 5.1, б, г)

А*, =  УХ’ +  А,?, (5.11)

для сечений с двум я свободными осями (см. рис. 5.1, в)

Хе1 =  л/Х2 -)- X? х1. (5.12)

Приведенная гибкость Хе{ для составных стержней с решеткой 
(см. рис. 5.1, д)  определяется по следующим формулам: 

для сечений с одной свободной осью

Хе] =  ~Д/  -)- 0С1 Д , (5.13)’ Леи

для сечений с двумя свободными осями 

Ъ/ =  У * - 2 +  « ' Х - + « 2 Т - .  (5-14)’ Ас11 А(12

где Ху — гибкость составного стержня относительно свободной 
оси у\ X — наибольш ая гибкость составного стержня относитель-
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но свободной оси (у  или х);  и Х2 гибкость отдельных ветвей 
относительно осей / и 2 на участках между планками, которая не 
должна превышать 40; А — площадь поперечного сечения сос
тавного стержня; Аа\ и А а2 — площади поперечного сечения рас
косов соединительных решеток, плоскости которых перпендику
лярны соответственно осям 1 и 2\ а\ и а2 — коэффициенты, зави
сящие от величины угла между ветвью и раскосом, имеющим 
длину а, и равные:

Стенки центрально-сжатых элементов долж ны  удовлетворять 
условиям местной устойчивости. Эти условия обеспечиваются, 
если отношение расчетной высоты стенки /ге/ (в сварных элемен
тах — полная высота стенки, в прокатных — расстояние между 
полками в свету, в элементах с поясными соединениями на высо
копрочных болтах — расстояние между ближ айш им и к оси эле
мента краями поясных уголков, в гнутых — расстояние между 
краями выкружек) к ее толщине / на более значений, приведен
ных в нормах проектирования [6].

Соединительные элементы (планки или решетки) в составных 
стержнях рассчитываются на условную поперечную силу (¿¡¡с, 
которая распределяется поровну между всеми системами соеди
нительных элементов и принимается равной

где коэффициент р принимается равным меньшему из двух зна
чений N /(АуЯу)  или фтт/ср; фт1п — меньший из коэффициентов 
продольного изгиба составного стержня; ср — коэффициелт про
дольного изгиба составного стержня в плоскости соединительных 
элементов.

При этом соединительные решетки рассчитываю тся как ре
шетки, ферм, а соединительные планки рассчитываются как эле
менты безраскосных ферм на срезывающую силу (см. рис. 5.1, а).

где — часть условной поперечной силы, приходящ аяся  на 
систему расположенных в одной плоскости планок; (для сечений, 
показанных на рис. 5.1, б, г,  =  0,5(¿¡¡с), / — расстояние между 
центрами соседних планок в одной системе (см. рис. 5.1, а ) \  Ь — 
расстояние между осями ветвей (см. рис. 5.1, б, в, г ) .

а | ( а 2) = 1 0 - ^ - . (5.15)

(5.16)

(5.17)

и изгибающий момент в плоскости планки

СУ 
2 ’

(5.18)



Прочность изгибаемых элементов, кроме балок с гибкой стен
кой, с перфорированной стенкой и подкрановых балок, в случае 
изгиба в одной из главных плоскостей оценивается по нормаль
ным и касательным напряжениям следующим образом:

М <RyУc,  (5.19)Wn,
QS
lt Rsy c, (5.20)

где М и Q — соответственно изгибающий момент и поперечная 
сила в рассматриваемом сечении элемента; Wnfnm — момент со
противления (нетто) сечения; S — статический момент (брутто) 
сдвигаемой части сечения относительно нейтральной оси; t — 
толщина стенки элемента; /  — момент инерции (брутто) сечения.

В случаях  изгиба в двух главных плоскостях проверка проч
ности по нормальным напряжениям производится следующим 
образом:

(5.21)
I х п  ‘ у п

где М х и М у — абсолютные значения изгибающих моментов от
носительно главных осей сечения соответственно х и у, 1хп и 1уп — 
моменты инерции (нетто) сечения относительно указанных осей; 
х  и у  — координаты точки сечения (относительно тех же осей), 
в которой производится проверка прочности стали.

В некоторых случаях при расчете изгибаемых элементов до
пускается учитывать развитие пластических деформаций стали. 
К таким элементам относятся разрезные балки сплошного сече
ния, выполненные из стали с пределом текучести до 580 МПа, 
воспринимающие статическую нагрузку и гарантированные от 
потери общ ей устойчивости. При этом прочность изгибаемых 
элементов (кроме опорных сечений) проверяется по формулам, 
аналогичным (5.19) и (5.20):

при касательном напряжении т ^ 0 , 9 Rc

м  ^  г> ..
Vv/ р е  ^ К у У с ,  
w  п,  min

при касательном напряжении t ^ 0 , 5 / ? s

Мх ' Ми < Ryyc, (5.22)

где Wpn,min, Win,mm, Wpyn,min — соответствующие пластические мо
менты сопротивления сечения (нетто), определяемые по реко
мендациям [6]. В опорных сечениях прочность проверяется из 
УСЛОВИЯ T ^ R s J c -

При расчете неразрезных и защемленных балок постоянного



двутаврового сечения, изгибаемых под воздействием статичес
кой нагрузки, можно использовать формулы (5.22), в которых 
расчетный изгибающий момент М определяется с учетом пере
распределения опорных и пролетных моментов, т. е.

где Мтах — максимальный изгибающий момент в пролете или на 
опоре балки при упругом деформировании м атериала; М е( — 
условный изгибающий, принимаемый в зависимости от расчетной 
схемы балки:

в балках с одним защемленным и другим свободно опертым 
концом, как максимум выражения

в неразрезных балках со свободно опертыми концами, как боль
шее из двух значений (5.24) и М е1 =  0,5М2; в однопролетных 
и неразрезных балках с защемленными концами М е/= 0 ,5 У И 3; 
М 1 и М 2 вычисляются по расчетной схеме однопролетной свобод
но опертой балки и равны соответственно изгибающему моменту 
в крайнем пролете и максимальному изгибающему моменту в 
промежуточном пролете; а — расстояние от сечения с моментом 
М 1 до крайней опоры; I — длина крайнего пролета; Мз  — макси
мальный из пролетных моментов в предположении шарнирного 
опирания.

При расчете изгибаемых элементов без учета пластических 
деформаций рекомендуется проверять прочность стенок изгибае
мых элементов по формулам:

л! о х “I-  о у о хОу -(- Зт ху 1,15Р^ус, тХу с! (5.25)
где ох, оу, хХу — соответственно нормальные напряжения, п ар ал 
лельные и перпендикулярные к продольной оси элемента, и ка са 
тельные напряжения в стенке, в том числе от местного смятия.

Прочность стенок изгибаемых элементов проверяется на мест
ное смятие под сосредоточенными нагрузками (от колеса крана, 
поперечной балки и т. п.) или в опорном сечении, не укрепленном 
ребрами жесткости, по формуле:

где У7 — расчетная сосредоточенная нагрузка с учетом коэффици
ента динамичности, или реакция опоры; / — толщ ина стенки 
элемента; Ц — условная длина участка распределения нагрузки 

при неподвижной нагрузке

2 (5.23)

Ме! =  т а х
1 + (а/ 1) (5.24)

(5.26)

(5.27)



при подвижной нагрузке

1е!= с л / ^ ,
Ь — действительная длина участка распределения нагрузки (ши
рина поперечной балки, длина опорного участка и т. д .) ;  t¡ — 
толщ ина верхнего пояса сварного изгибаемого элемента (балки) 
или расстояние от наружной грани полки прокатного элемента до 
начала внутреннего закругления его стенки; с — коэффициент, 
равный 3,25 для сварных и прокатных элементов и 4,5 для эле
ментов на высокопрочных болтах; / 1/ — сумма моментов инерции 
кранового рельса и верхнего пояса элемента (допускается вычис
лять  / 1/ как  общий момент инерции рельса и пояса, если обеспе
чивается их совместная работа) .

Общая устойчивость изгибаемых элементов, т. е. способность 
сопротивляться боковому выпучиванию сжатого пояса проверя
ется по формуле:

где М — изгибающий момент в плоскости наибольшей жесткости 
элемента; Wc — момент сопротивления для сжатого пояса сече
ния при изгибе в указанной плоскости; ср* — коэффициент, опре
деляемый следующим образом.

Д л я  изгибаемых элементов двутаврового сечения с двумя 
осями симметрии:
фЛ =  ф, при ф!^ 0 , 8 5  и ф(, =  0,68 +  0,21ф1 при ф1 > 0 ,8 5 ,  (5.30) 

но не более 1,

г|) — коэффициент, принимаемый по нормам проектирования [6] 
в зависимости от наличия закреплений в пролете, вида нагрузки, 
места ее приложения и величины параметра а: 

для  прокатных двутавров

для  двутавров, сваренных из трех листов или сконструирован
ных с поясными соединениями на высокопрочных болтах

1х, ¡ у , ¡г  — соответственно осевые моменты инерции и момент 
инерции сечения при кручении; /г — полная высота сечения про
катного элемента или расстояние между осями поясов для свар- 
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ных двутавров; Ц — расчетная 
длина изгибаемого элемента, 
равная расстоянию между точ
ками крепления поперечных 
связей сжатого пояса или длине 
элемента при отсутствии попе
речных связей; 6/ и // — соот
ветственно ширина и толщина 
пояса балки.

Д ля изгибаемых конструк
ций двутаврового сечения с 
одной осью симметрии при ме
нее развитом сжатом поясе 
(рис. 5.2) значение <рь опреде
ляется аналогичным образом по 
формулам (5.30), где параметр 
ф! следует заменить на п ар а 
метр ф2, который находится из 
следующего выражения

ф2 = 0 { В + л[ В т+ С ) - ^ Ш2  Е ■‘X

у
-  _ г ч

С

,----------- А

г — — ----г-

ч

*ч
к--------- -

7 ...........

N

■, — х

Рис. 5.2. Поперечное сечение св ар ной  
двутавровой балки и ее основны е р а з 
меры

И, Л ’
(5.34)

/г2 — расстояние от центра тяжести сечения до оси менее р а з в и 
того сжатого пояса; Б, В, С — коэффициенты, принимаемые по 
нормам проектирования [6] в зависимости от геометрических 
характеристик сечения, вида и места приложения нагрузки.

В случае передачи распределенной статической нагрузки че
рез сплошной жесткий настил, а такж е  для сварных элементов 
симметричного двутаврового сечения или с более развитым с ж а 
тым поясом при отношениях ЩЬ¡,  где 6/ — ширина сж атого  
пояса, не превышающих величин, указанных в [6], проверка 
общей устойчивости может не производиться.

Стенки и поясные листы (полки) сжатого пояса изгибаемых 
элементов могут выпучиваться при недостаточной толщине. П о это 
му в процессе проектирования они проверяются на местную у стой 
чивость.

Для обеспечения местной устойчивости стенки изгибаемых э л е 
ментов укрепляются поперечными ребрами жесткости, которые 
устанавливаются обычно на всю высоту стенки (основные попереч
ные ребра, показанные на рис. 5.3), реже на часть стенки в сж атой  
зоне при наличии продольных ребер жесткости. Поперечные ребра  
рекомендуется ставить, если условная гибкость стенки и зги б ае 
мого элемента

я, > 2,2 (5.35)
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Рис. 5.3. Схема к расчету 
местной устойчивости сте
нок изгибаемы х конструк
ций

Рис. 5.4. Конструкция 
опорного ребра жесткости  
балки:
а — ви д  б а л к и  сбоку; б — про
дольны й р а з р е з  по балке

при действии подвижной нагрузки на поясе элемента и, если 

=  3,2 (5.36)

при отсутствии подвижной нагрузки на поясе элемента, где 
расчетная высота стенки изгибаемого элемента, определяемая по ре
комендациям, указанным выше для центрально-сжатых элементов; 
/ — толщина стенки. Расстояния а между осями основных попе
речных ребер следует проектировать из условий: 2/г^ при 
Л.ш> 3 , 2  и а^2,5ке1  при А .^3 ,2 . При этом следует принимать шири
ну парного симметричного поперечного ребра при отсутствии дру
гих ребер жесткости из условия

Ь п > % г +  40 мм

и толщину ребра /5^ 2 Ьпг^Яу/Е.
Поперечные ребра жесткости устанавливаются также в местах



приложения неподвижной сосредоточенной нагрузки и на оп орах . 
Опорные ребра жесткости (на рис. 5.4 показан  вариант опорного 
ребра в торце балки), включая участки стенки элемента по 0 ,6 5 Х  
Х ^ Е / Я у  с каждой стороны ребра, рассчитываются на про до л ь 
ный изгиб от воздействия опорной реакции как стойки с расчетной 
длиной, равной высоте стенки. Кроме того, нижние сечения о п о р 
ных ребер проверяются на смятие: напряжения сжатия а в этих  
сечениях для ребер на торце (рис. 5.4) при а ^ 1 , 5 /  не д о л ж н ы  
превышать расчетного сопротивления прокатной стали смятию /?р, 
при а > 1 , 5 /  — расчетного сопротивления сжатию /?у; для ребер , 
удаленных от торца, должно выполняться условие

Проверка местной устойчивости стенок изгибаемых элементов 
сводится к проверке устойчивости отсеков стенок (пластинок), 
заключенных между поясами и соседними поперечными основными 
ребрами жесткости (см. рис. 5.3). В расчете учитываются н о р 
мальные а и касательные т напряжения от изгиба, а также местные
н а п р я ж е н и я  СМЯТИЯ СТ/ос-

При отсутствии местного напряжения а/ос проверка местной 
устойчивости стенок балок с двусторонними поясными ш вам и , 
укрепленных основными поперечными ребрами жесткости, не т р е 
буется, если выполняется условие (5.25) и условная гибкость 
стенки (5.35)
^ < 3 , 5 ,  (5.37)

а при наличии местного напряжения ст/ос в тех же балках проверка 
местной устойчивости стенок не требуется, если выполняются 
условия (5.25) и

£ „ < 2 ,5 .  (5.38)

При 0 /ос =  0 и проверка местной устойчивости стенок
элементов симметричного сечения, укрепленных только попереч
ными основными ребрами жесткости, производится из условия

л/С£ - ) ’ + ( + ) ! < * .  <5 -3 9 >

где о =  ( М- у ) / } х — краевое сжимающее нормальное напряж ение 
в стенке у границы отсека с координатой у, М — расчетный и з г и 
бающий момент, равный среднему значению изгибающего момента 
и пределах отсека, если а ^ / г ^ ,  и равный среднему значению и з г и 
бающего момента для наиболее напряженного участка длиной /ге/, 
если а > к е\\ т =  (^/М — среднее касательное напряжение в стенке; 
С} — расчетная поперечная сила, принимаемая так же, как и р а с 
четный изгибающий момент М; к — полная высота стенки; о сг —  
предельное нормальное напряжение, определяемое выражением

О с г = С с г (5.40)



ССг — коэффициент, который принимается равным 33,3 для эле
ментов на высокопрочных болтах, а для сварных элементов 
назначается в зависимости от параметра б следующим образом. 
<5<0,8 . . .  < 1  < 2  < 4  < 6  < 1 0  > 3 0  
С „ = 3 0  . . . 31,5 33 ,3  34,6 34,8 35,1 35,5

8 - е х г ( т ) ‘ ; < 5 4 1 )
Р — коэффициент, равный оо в случае непрерывного опирания 
жесткого настила или сварного соединения кранового рельса с 
верхним поясом балки, равный 2 при отсутствии сварного соедине
ния кранового рельса с верхним поясом и равный 0,8 во всех 
остальных случаях; Ь/ и // — ширина и толщина" сжатого пояса 
элемента; — гибкость стенки (5.35), где в качестве расчетной 
высоты принимается меньшая й2 из сторон проверяемой на ус
тойчивость пластинки (см. рис. 5.3, а, ¿ \ > й 2) тсг — предельное 
касательное напряжение, равное

т „ =  10,3 (  1 + 0 , 7 6 4 - ) - ^ - ;  (5.42)
V “ I '  XI

й\ и £¿2 — размеры соответственно большей и меньшей сторон от
сека стенки (см. рис. 5.3); в формуле (5.42) — условная гиб
кость стенки, определяемая по формуле (5.35), где в качестве рас
четной высоты Не! принимается меньшая й2 из сторон проверяемой 
на устойчивость пластинки.

При (51осФ0 проверка местной устойчивости стенок элементов 
симметричного сечения, укрепленных только основными попереч
ными ребрами жесткости, производится из условия

Vf СУ /о,
Gloi

где о, т — определяются так же, как и в формуле (5.39); ст/ос — 
определяется по формуле (5.26), ха — определяется по формуле 
(5.42) ; асг — определяется по формуле (5.40), где при a / h e\ > 0,8 
и oioc/o больше предельных значений, указанных в [6], следует 
заменить коэффициент Ссг коэффициентом С2, который принимает
ся в зависимости от отношения:

а /h e j ................................... 0,9 1 1,2 1,4 1,6 1,8 2
С2 ..........................................  37 39,2 45,2 52 ,8  62 72,6 84,7

oioc,cr= (5.44)
К,

Xw — гибкость, определяемая по формуле (5.35), где в качестве 
расчетной высоты hef принимается расстояние а между попереч
ными основными ребрами жесткости; С\ — коэффициент, опреде
ляемый по нормам [6] в зависимости от отношения а /hej и вели
чины б, вычисляемой по формуле (5.41) для сварных балок и при
нимаемой равной 10 для  балок на высокопрочных болтах (причем



в случае а/ос/ а  больше предельных значений и а/Не\ > 2 следует 
принимать а =  2/гф а в случае сГ(ОС/ст не больше предельных значе
ний и а/Не\ > 0,8 следует принимать а / 2  вместо а ) .

Проверка местной устойчивости стенок, укрепленных продоль
ными ребрами жесткости, и стенок элементов асимметричного се
чения выполняется в соответствии с нормами проектирования.

Прочность сплошностенчатых внецентренно-сжатых (сжато
изогнутых) и внецентренно-растянутых (растянуто-изогнутых) 
элементов стальных конструкций проверяется по формуле 
N Мху
А„ —  1Х,

- ^ R y ус, (5.45)

а при отсутствии динамических нагрузок на элементы из стали с 
пределом текучести до 580 М П а допускается производить провер
ку их прочности с учетом развития пластических деформаций.

Устойчивость внецентренно-сжатых элементов постоянного 
сечения в плоскости, которая одновременно является  плоскостью 
действия момента и плоскостью симметрии сечения, проверяется 
по формуле

(5“ 6)
где фе — коэффициент продольного изгиба при внецентренном 
сжатии, определяемый по нормам проектирования.

Входными параметрами в таблице норм проектирования при 
расчете сплошноступенчатых стержней являю тся  условная гиб
кость к — hyjRy/E и приведенный относительный эксцентриситет 
trief =  т)т; т| — коэффициент влияния формы сечения, принимае
мый по нормам; m — относительный эксцентриситет

«  =  * -£ - ;  (5-47)

e = M / N  — эксцентриситет; М — расчетное значение изгибающе
го момента, равное максимальному моменту в пределах длины 
колонны постоянного сечения или в пределах длины участка по
стоянного сечения ступенчатой колонны, равное моменту в заделке 
консоли, а для стержней с шарнирно опертыми концами равное 
значениям, указанным в нормах.

Wс — момент сопротивления стержня для  наиболее сжатого 
волокна. Расчет на устойчивость можно не производить, если
trief > 2 0 .

Входными параметрами в таблицу норм при расчете сквозных 
стержней являются условная приведенная гибкость Лв/ =  kep j R y / E  
и относительный эксцентриситет ш, который д ля  сквозных стерж 
ней, имеющих плоскость изгиба, параллельную плоскостям соеди
нительных планок или решеток, равен
™ „ Лг/1 , г ¿ох



или
т =  г п у = е у ^ р - ,  (5.49)

*У
где ех — М х/ N,  еу =  Му/М — эксцентриситет в соответствующих 
плоскостях изгиба; Мх, Му — расчетные значения изгибающего 
момента относительно оси х или у, принимаемые согласно из
ложенным выше указаниям; у х \  — расстояние от главной оси х 
или у  сечения сквозного стержня до оси наиболее сжатой ветви, 
но не менее расстояния до оси стенки этой ветви. Расчет на 
устойчивость не требуется, если т >• 20.

При оценке устойчивости сквозных стержней следует также 
производить проверку устойчивости ветвей (см. рис. 5.1). Если 
в качестве соединительных элементов применяют решетку, р а 
счетная продольная сила в каждой из параллельных ветвей 
сквозного стерж н я при изгибе в плоскости, перпендикулярной 
оси у  — у,  увеличивается на величину М/ Ь  для сечений (см. 
рис. 5 .1 ,6 , г)  и на величину М/ 2Ь  для сечений (см. рис. 5.1, в), 
где Ь — расстояние между осями ветвей. Если ветви соединяются 
планками, следует учитывать местный изгиб ветвей от фактиче
ской или условной поперечной силы. Сами соединительные эле
менты рассчитываются на фактическую поперечную силу или 
условную поперечную силу (на большее из этих двух зн а 
чений) .

Устойчивость внецентренно-сжатых элементов из плоскости 
действия момента, а также при наличии внецентренного сжатия 
элементов в обеих главных плоскостях проверяют согласно [6].

Для обеспечения местной устойчивости стенок внецентренно- 
сжатых элементов двутаврового и трубчатого прямоугольного 
сечений, о б щ ая  устойчивость которых проверяется по форму
ле (5.46) в плоскости действия момента, отношение /ге/ / /  д о лж 
но быть не более значений, приведенных в нормах проектиро
вания.

Д ля  обеспечения местной устойчивости стенок внецентрен
но-сжатых элементов того же сечения, общая устойчивость ко
торых проверяется из плоскости действия момента, отношение 

должно быть не более значений, указанных в [6], если 
а  0,5, где а  =  (а — в\ ) /а\  о — наибольшее напряжение сжатия 
у расчетной границы стенки без учета коэффициентов продоль
ного изгиба; о\ — напряжение у противоположной расчетной 
границы стенки. В случае а  ^  1 расчетная высота стенок ке( 
должна удовлетворять условию

=  4,35 V --------— ' )/:....... -  <  3,8Л р § ~ ,  (5.50)
I * о(2 -  а +  У

где 8 =  1 ,4 ( 2 а — 1)— , т — среднее касательное напряжение в 
сечении. °



При расчете сечений, отличных от двутавровых и трубчатых 
прямоугольных (кроме тавровых), расчетное отношение 
умножается на 0,75. Д ля  значений а, леж ащ и х  в интервале 
0 , 5 < а < 1 ,  ^предельные величины назначаю тся  линейной 
интерполяцией между значениями, вычисленными при а = 0  5 
и а  =  1.

Расчет элементов стальных конструкций по предельным со
стояниям второй группы производится в результате сопоставле
ния расчетных деформаций элементов с их предельными зна
чениями, которые нормированы в зависимости от длины эле
ментов, их эксплуатационного назначения и условий работы, т. е.

/ / о /  ^  / п т  , ( 5 . 5  1 )

где — полные расчетные деформации; ¡ит — предельные де
формации.

Расчетные прогибы изгибаемых элементов определяются от 
нормативной нагрузки без учета коэффициента динамичности 
по сечению элементов брутто. Вычисленные таким образом 
вертикальные прогибы должны быть не более предельных норма
тивных прогибов, заданных в долях пролета элемента и приве
денных ниже для некоторых стальных конструкций.

Балки покрытий и чердачных перекрытий:
главные балки и ф е р м ы ............................................
п р о г о н ы ..........................................................................

Балки междуэтажны х перекрытий:
г л а в н ы е ..........................................................................
прочие ..............................................................

Балки рабочих площадок производственных зданий:
при наличии ширококолейных путей ............................................
при наличии узкоколейных путей и главные балки при отсутствии
рельсовых п у т е й ........................................................
прочие балки при отсутствии рельсовых путей 

Подкрановые балки и фермы:
легкого режима р а б о т ы .....................................................................
среднего режима р а б о т ы .................................................. .....  '
тяж елого и весьма тяж елого реж им ов работы

Горизонтальные прогибы тормозных конструкций подкрано
вых балок для кранов особого режима работы не должны пре
вышать 1/2000 пролета.

Горизонтальные поперечные и продольные смещения колонн 
на уровне верхнего пояса подкрановых балок от воздействия 
поперечных и продольных сил торможения ограничены величина
ми предельных смещений, которые представлены ниже и вы ра
жаются в долях высоты колонны от низа ее б аш м ак а  до голов
ки кранового рельса.
Предельные продольные с м е щ е н и я ...................................................................... 1 /4 0 0 0
Предельные поперечные смещения: 

в открытых подкрановых эстак адах  при плоской расчетной схем е,

1 /250
1/200

1 /4 0 0
1 /250

1 /6 0 0

1 /400
1 /250

1 /4 0 0
1 /5 0 0
1 /6 0 0



а так ж е в здан и я х  и сооруж ениях с кранами «особого» режима
работы  при пространственной расчетной с х е м е ...........................................  1 /4000
в здан и я х  и сооруж ениях с кранами «особого» режима работы
при плоской расчетной с х е м е ................................................................................. 1 /2500

Горизонтальные поперечные смещения опор транспортных га 
лерей ограничены предельными смещениями, составляющими 
1/250 часть от высоты опор. Такие же величины предельных го
ризонтальных смещений могут быть рекомендованы для стальных 
надшахтных копров.

5.3. Р А С Ч ЕТ  С О Е Д И Н Е Н И Й  С Т А Л Ь Н Ы Х  КОНСТРУКЦИЙ

Расчет сварных и болтовых соединений стальных конструк
ций осуществляется по предельным состояниям первой группы 
из условия их прочности.

Сварные  соединения выполняются в виде стыковых (рис. 5.5, а) 
или угловых сварных швов (рис. 5 .5 ,6).  Стыковые швы обеспе
чивают более равномерную передачу усилий по всей площади 
шва, но сложнее в изготовлении, так как часто требуется спе
циальная обработка кромок свариваемых элементов. При толщи
не свариваемых элементов более 8 мм их кромки обрабатываются 
в виде скосов с одной или двух сторон для обеспечения полного 
провара. Скосы устраиваются также в более толстых элементах 
при соединении элементов разной толщины, если разница в тол
щинах превышает 4 мм, а величина уступа на стыке более 1/8/

а 6
N

$
N

N

I

г у
тптптттттт

в

Рис. 5.5. Различны е виды сварных соединений стальных элементов 
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(/ — толщина более тонкого листа) .  Выступы стыковых швов над 
поверхностью соединяемых элементов должны быть не более 
2—3 мм.

Расчет стыковых швов на центральное растяж ение и сжатие 
производится по следующей формуле в предположении равно
мерного распределения напряжений по длине шва:

Я /(И .)  <  К»уУс (5.52)
где N — расчетная продольная сила в соединении; 1Ш — расчет
ная длина шва, которая принимается равной его полной длине, 
если обеспечивается вывод за пределы стыка (например, с по
мощью подкладок), или равной его полной длине за  вычетом 2/ 
(см. рис. 5.5, а ) ; Я„у — расчетные сопротивления сварного 
стыкового соединения.

Расчет стыковых соединений, одновременно воспринимающих 
нормальные и касательные напряжения, выполняется по форму
ле (5.25), где ах, ау, тху — соответственно нормальные напря
жения по двум взаимно перпендикулярным направлениям и к а 
сательное напряжение в сварном соединении.

Угловые швы, применяемые для соединений элементов сталь
ных конструкций-внахлестку или в тавр, просты в изготовлении 
по сравнению со стыковыми швами, но создают местную кон
центрацию напряжений и внецентренную передачу нагрузки. 
В зависимости от ориентации угловых швов по отношению к 
внешним нагрузкам (см. рис. 5.5, б) их подразделяют на лобо
вые 1, фланговые 2 и косые 3.

Геометрические характеристики угловых швов долж ны  удов
летворять следующим конструктивным требованиям. Толщина уг
ловых швов принимается равной катету вписанного равно
бедренного треугольника (см. рис. 5.5, в),  определяется расчетом 
и должна быть не более 1,2/ (/ — наименьшая толщ ина соеди
няемых элементов).

Минимальная величина зависит от характеристик свар и вае
мых элементов и вида сварки и принимается от 4 до 10 мм [6]. 
При этом рекомендуется принимать соотношение размеров к а 
тетов, как правило, 1:1. Р асчетная  длина углового шва /ш при
нимается равной его полной длине за вычетом 10 мм, долж на 
быть не менее 40 мм и не менее 4&/. Кроме того, расчетная 
длина флангового углового ш ва не должна превыш ать 85|3 /̂г/, 
где ^  — коэффициент, зависящ ий от вида сварки, положения 
шва, размеров катетов и принимаемый при сварке элементов 
из стали с пределом текучести до 580 МПа от 0,7 до 1,1, и р а в 
ный 0,7 для стали с пределом текучести свыше 580 М П а (в сое
динениях, где усилия возникают по всей длине флангового шва, 
его расчетная длина не ограничивается). В соединениях внахле
стку величина напуска- рекомендуется не менее 5/. Д л я  сниж е
ния местной концентрации напряжений в конструкциях, вос



принимающих динамические нагрузки или работающих при тем
пературе ниже — 40 °С, угловые швы рекомендуется выполнять 
с плавным переходом к основному металлу.

В соединениях внахлестку лобовые и косые швы восприни
мают нормальные напряжения и напряжения от среза, фланго
вые швы — напряжения от среза. При этом полагают, что 
усилия равномерно распределяются между швами и все они 
работаю т только на условный срез. Тогда их прочность прове
ряется по формулам:

из условия среза по металлу шва

где рг — коэффициент, зависящ ий от вида сварки и принимае
мый от 1 — 1,15 для стали с пределом текучести до 580 МПа, 
а для стали с пределом текучести свыше 580 М П а равным 1; 
Rwj, Rwz — расчетные сопротивления углового сварного шва соот
ветственно при расчете по металлу шва и по металлу границы 
сплавления (см. п. 5.1); y wf, y Wz — коэффициенты условий рабо
ты шва, равные 1, за исключением особых климатических ус
ловий.

С варное соединение с угловыми швами, работающее на изгиб 
в плоскости, перпендикулярной к плоскости расположения швов, 
проверяется на прочность:

по металлу шва

где №7, \Уг — моменты сопротивления сечения соответственно при 
расчете по металлу шва и по металлу границы сплавления.

С варное соединение с угловыми швами, работающее на изгиб 
в плоскости швов, проверяется на прочность: 

по металлу шва

Nf(fifkflw') Rwfywfyc,

из условия среза по металлу границы сплавления 

N / { Q z k ] l w )  R w z y w z y c ,

(5.53)

(5.54)

(5.55)

по металлу границы сплавления 

M / W z  <  Rwzywzyc, (5.56)

(5.57)

и по металлу границы сплавления

f  г х  +  ¡ г  У

(5.58)

где 1/х и Ify, Izx и 1гу — моменты инерции сечения соответственно 
при расчете по металлу шва и по металлу границы сплавления
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относительно его главных осей; х  и у  — координаты расчетной 
точки шва.

В сварных двутавровых балках  пояса и стенки соединяются 
обычно двусторонними угловыми швами (см. рис. 5.2), которые 
при неподвижной нагрузке рассчитываются по формулам:

(5.59)

2 ^  (5.60)

а при подвижной сосредоточенной нагрузке — по формулам: 

л 1 ( ^ г ) 2 + ( 1 р ) 2/  (2 (5.61)

V  ( ^ - ) 2 +  ( * £ - ) ' 2/  ( 5 6 2 >

где С) — максимальная поперечная сила в данном сечении; 5  — 
статический момент (брутто) провариваемого пояса относитель
но нейтральной оси сечения; /  — момент инерции (брутто) се 
чения сварной балки; / \  /е/ — те ж е  значения, что и в ф орм у
ле (5.26); у/ — коэффициент, принимаемый согласно [6].

Болтовые соединения выполняют на болтах грубой, н о рм аль
ной и повышенной точности, а т ак ж е  на высокопрочных болтах, 
причем соединения в конструкциях, воспринимающих нагрузки 
от железнодорожных составов и кранов «особого» реж им а р а 
боты, рекомендуется выполнять на высокопрочных болтах.

Размещение болтов в соединениях должно удовлетворять 
следующим конструктивным требованиям. Расстояние Я] меж ду 
центрами болтов в любом направлении должно составлять: 
в крайних рядах соединений, работающ их на сжатие и р а с т я 
жение, при отсутствии окаймляющих угольников 2,5с1 ^  ^  ^  
^ 8 с ( (1 2 /) ;  в крайних рядах при наличии окаймляющих уго л ь 
ников и в средних рядах соединений, работающих на сж ати е  
2,5й <  5, ^  12с/(18/) и растяж ение 2,5*/ <  «1 ^  16с/(24/), где 
с! — диаметр отверстия под болт; / — толщина наиболее тонкого 
наружного элемента (в соединениях из стали с пределом тек у 
чести свыше 380 МПа минимальное расстояние Я1 следует при
нимать равным 3й ) . Расстояние Эг от центра болта до края  
элемента следует принимать: в направлении вдоль усилия 2й  ^  

^  4г/(8/); в направлении поперек усилия при обрезных 
кр о м ках — 1,5й ^  Яг ^  4г/(8/), при прокатных кромках — 
1,2с/ ^  Яг ^  4г/(8/). Для высокопрочных болтов минимальное 
расстояние во всех случаях рекомендуется принимать р а в 
ным 1,3 й.

Число болтов грубой, нормальной и повышенной точности 
определяется расчетом в предположении равномерного распре-
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деления между болтами расчетного усилия N, проходящего 
через центр тяжести соединения. Число болтов п принимается 
максимальным из следующих трех условий прочности:

из условия прочности болтов на срез

N  <  ntis Rbs^byc, (5.63)

из условия прочности болтов на растяжение 
N  <  пАьпЯыЧс (5.64)

из условия прочности на смятие стенок отверстий в соеди
няемых элементах
N  <  nd(2i ^ЯьрУьУс (5.65)

где ns — число расчетных плоскостей среза одного болта; d — 
наружный диаметр стерж ня болта; Ащ — площадь поперечно
го сечения болта нетто; 2  t — наименьшая суммарная толщина 
соединяемых элементов, которые подвергаются смятию в одном 
направлении; Rbs, Rbt, RbP — расчетные сопротивления соответст
венно на срез, растяжение болтов и смятие соединяемых эле
ментов [6]; уь — коэффициент условий работы соединения, 
который для многоболтовых соединений на болтах повышенной 
точности принимается равным 1, грубости нормальной точно
сти — 0,9.

При действии изгибающего момента на соединение расчет
ные усилия на болты рекомендуется принимать пропорциональ
ными расстояниями от центра тяжести соединения до рассчиты
ваемых болтов.

Болтовые соединения на высокопрочных болтах рассчиты
ваются из условия передачи расчетного усилия N  через тре- 
ниё по рабочим плоскостям соединяемых элементов при натя
жении болтов (распределение расчетного усилия N между болта
ми предполагается равномерным). Число высокопрочных бол
тов п определяется из условия:

N < n n fRbkAbnVi—  , (5-66)
У h

где nf — число рабочих плоскостей трения соединяемых эле
ментов; Rbh =  0,7Rbun — расчетное сопротивление растяжению 
высокопрочных болтов; Rbun — наименьшее временное сопро
тивление болта разрыву [6] ; Аьп — площадь поперечного се
чения одного болта нетто; ¡л, — коэффициент трения по рабочим 
поверхностям, принимаемый согласно [6] и равный 0,58 при 
пескоструйной обработке соединяемых поверхностей и 0,25 при 
соединении поверхностей без обработки; уь =  0,9 — коэффициент 
условий работы болтового соединения, зависящий от необходимо
го числа болтов и равный 0,8 при п <  5; 0,9 при 5 < / г < 1 0 ;
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1 при п ^  10; ун — коэффициент надежности, принимаемый 
в интервале от 1,02 до 1,7 в зависимости от вида нагрузки, 
разности номинальных размеров отверстий и болтов, способа 
регулирования натяжения болтов. При этом натяжение вы со
копрочного болта рекомендуется производить усилием, равным 
ЯьиАьп'

В составных балках поясные соединения на высокопрочных 
болтах рассчитываются в зависимости от характера нагрузки: 

при неподвижной нагрузке по формуле

а ^ ^ т Я ы , А ь п11Ш - ,  (5.67)

при подвижной сосредоточенной нагрузке по формуле

а_\ / (  2 +  (  ^ ¿ Р ) 2_< п1КькАЬп\ к ^ -  , (5.68)

где а — шаг поясных высокопрочных болтов; <2, 5 , Ц, /, у/, Т7 — 
имеют те же значения, что и в формулах (5.59), (6.62), а  — 
коэффициент, равный 0,4 при нагружении верхнего пояса и н ал и 
чии пристрожки стенки к поясу и равный 1 при отсутствии 
пристрожки стенки к поясу, а так ж е  при нагружении нижнего 
пояса.

5.4. К ОН С ТР У КТ И ВН ЫЕ  РЕ ШЕ НИ Я М Е Т А Л Л И Ч Е С К И Х  Э Л Е М Е Н Т О В  
З Д А Н И Й  И С О О РУ Ж ЕН И Й

Металлические конструкции занимают ведущее место в ин
женерных сооружениях. В горнотехнических зданиях и со о р у 
жениях металлические конструкции применяют в виде стер ж н е
вых систем, основными элементами которых являются балки, 
фермы, колонны, или сплошных (листовых) систем.

На поверхности шахт и рудников стержневые системы при
меняют для каркасов зданий блока главного ствола, башенных 
копров, главных корпусов обогатительных фабрик, надшахтных 
четырехстоечных копров, транспортных галерей, опор канатных 
дорог и т. д. Сплошные системы применяются в бункерах для  
хранения и перегрузки полезного ископаемого.

По сравнению с бетонными, железобетонными, каменными и 
армокаменными конструкциями, металлические конструкции о б 
ладают существенным достоинством: при одинаковой несущей 
способности, особенно на растяжение, они имеют наименьший 
собственный вес. Отсюда область их рационального прим ене
ния — фермы, несущие конструкции покрытий (балки, арки, 
фермы, оболочки) для большепролетных сооружений, конструк
ции высотных сооружений (надшахтные копры, дымовые тр у б ы ) ,  
емкости для жидких и газообразных продуктов, а т ак ж е  кон-
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струкции, воспринимающие значительные динамические нагрузки  
(подкрановые балки, конструкции мостов, эстакад, галерей, п ер е 
гружателей и т. д .).

Стальной каркас одноэтажных зданий включает в себя  
комплекс конструктивных элементов — колонн, ферм, подкрано
вых балок, связей и т. д., образующих вместе геометрически 
неизменяемую систему. Поперечные рамы одноэтажных зданий, 
как правило, состоят из жестко заделанных в фундаменте 
колонн и шарнирно связанных с ними ферм покрытия. С о вр е 
менным способом соединения элементов стального каркаса я в 
ляется сварка. Соединение на заклепках  применяют только 
при наличии значительных динамических нагрузок, например, в 
подкрановых балках для кранов большой грузоподъемности.

Типовые стальные колонны постоянного сечения для кр ай н е
го (рис. 5.6, а) и среднего (рис. 5.6, 6) рядов колонн вы пол
няют из одного элемента — сварного двутавра с высотой стенки 
630 мм. Они предназначены для зданий высотой 8,4 и 9,6 м п р о 
летом 18 и 24 м с шагом средних колонн 12 м и с мостовыми 
кранами грузоподъемностью 10, 15 и 20 т.

Д ля зданий высотой 10,8— 18 м с пролетами 24, 30 и 36 м 
разработаны унифицированные стальные двухветвевые колонны 
(для крайнего ряда колонн — рис. 5.6, в, для среднего ряда  — 
рис. 5.6, г) ,  рассчитанные на мостовые краны грузоподъемностью 
до 125 т.

Стальные колонны состоят из надкрановой части 1, на к о 
торую опирается ферма покрытия 7, подкрановой консоли 2, 
на которой располагается подкрановая балка 8, подкрановой 
ветви 3, базы 4, предназначенной для увеличения площ ади 
опирания колонн и стыковки с фундаментом 6. Сопряжение 
колонн с фундаментом 6 осуществляется через цементную п о д 
ливку 5 толщиной 100 мм. Н адкрановая  часть двухветвевых 
колонн выполняется из сварного двутавра  с высотой стенки 
500—630 мм. Подкрановая часть состоит из наружной и п од
крановой ветвей, которые соединяются между собой решеткой 
из уголков или швеллеров. Решетки конструируются в виде 
раскосов и горизонтальных стержней (только для крайних ко 
лонн). Н аруж ная ветвь выполняется из прокатных или гнутых 
швеллеров, подкрановая — из прокатных или сварных д в у т а в 
ров.

Комплекс подкрановых конструкций включает в себя п о дк р а
новые балки, крепление балок к колоннам, тормозные балки , 
крановый рельс с деталями крепления и крановые упоры — 
амортизаторы в торцах здания. Основные несущие элементы 
подкрановых конструкций — подкрановые балки — по конструк
ции подразделяются на р а з р е з н ы е  (рис. 5.7, а) и н е р а з 
р е з н ы е  (рис. 5 .7 ,6 ) ,  которые стыкуются в пролетах по м о н 
тажной схеме, показанной на рис. 5.7, в. В соответствии с



основными шагами колонн горнотехнических и промышленных 
зданий их длина принимается обычно 6 или 12 м.

Унифицированные стальные подкрановые балки разработаны 
под электрические мостовые краны грузоподъемностью от 5 до 
75 т. Они имеют двутавровое сплошное сварное сечение, сва
ренное из вертикали (стенки) балки от 6 20X 6  до 1590X 14 мм, 
верхнего развитого пояса из листов от 250X 10 до 500X18 мм 
и нижнего пояса сечением от 200X10 до 320X 14 мм. В ка
честве материала балок приняты сталь СтЗ и низколегированная 
сталь. Д ля  кранов, начиная с грузоподъемности 20 т и более, 
пояса балок, опорные ребра 2 и опорные планки 3 выполняют
ся из низколегированной стали, а стенки и ребра жесткости / — 
из стали марки СтЗ. Р ебра  жесткости 1 для укрепления стенки 
от местной потери устойчивости располагаются через 1500 мм.

Разрезные подкрановые балки опираются на консоли колонн 
строганой нижней кромкой опорных ребер 2 и притягиваются 
к колонне двумя анкерными болтами 4. Неразрезные балки 
опираются на консоли колонн через опорные центрирующие 
планки 3.

Неразрезные балки на 12— 15 % легче разрезных, однако 
более трудоемки при монтаже, и при осадке опор в них возни
кают большие дополнительные напряжения. Стыки неразрезных 
балок выполняются на высокопрочных болтах и располагаются 
на расстоянии 1000 мм от оси колонн — при их шаге 6 м и на 
расстоянии 2400 мм — при шаге 12 м.

Тормозная балка подкрановой конструкции состоит из швел
лерной балки 5 и рифленой стали 6 толщиной 6 мм. Рифленая 
сталь является стенкой тормозной балки и одновременно служит 
настилом для прохода вдоль крановых путей. При применении 
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кранов грузоподъемностью более 75 т и двенадцатиметровом ш а
ге колонн вместо балок используются тормозные фермы, по 
которым для прохода также укладывается рифленый настил.

Крановые пути прокладываются из железнодорожных рельсов 
типа Р-38 и Р-43 для кранов грузоподъемностью 5—20 т и из 
крановых рельсов специального профиля при большей грузо
подъемности мостовых кранов.

С т а л ь н ы е  с т р о п и л ь н ы е  ф е р м ы  по очертанию 
поясов выполняют обычно трех типов — трапециевидные, 
треугольные и фермы с параллельными поясами. Выбор очерта
ния поясов определяется назначением ферм, материалом кровли, 
системой водоотвода, экономическими соображениями. В гор
нотехнических зданиях и сооружениях при рулонной кровле 
наибольшее распространение получили трапециевидные фермы и 
фермы с параллельными поясами.

На рис. 5.8, а представлены трапециевидные стропильные 
фермы 2 для пролетов зданий 18—36 м при шаге колонн 6 и 
12 м. По несущей способности они рассчитаны на нагрузки от 
покрытия до 7,2 к Н /м 2, выполнены из парных уголков из стали 
марки СтЗ, либо пояса из низколегированной стали, а остальные 
элементы — из стали СтЗ. Размеры панелей верхнего пояса 3 м; 
при использовании железобетонных крупнопанельных плит по
крытия шириной 1,5 м для их опирания устраивается шпрен- 
гельная решетка 4. Сопряжение решетки с поясами ферм — на 
сварке через фасонки 5 из листовой стали, сопряжение с колон
нами 1 — шарнирное через надопорные стойки 3 (рис. 5.8, в ).

Стропильные фермы 2 с параллельными поясами (рис. 5.8, б)
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Рис. 5.9. Структурны е конструкции покрытия одноэтаж ны х промышленных з д а 
ний для зального и пролетного типов

для пролетов 18— 36 м имеют единую высоту на опоре 3150 мм 
и выполнены из парных прокатных равнобоких уголков, соеди
ненных в узлах фасонками 5. Фермы запроектированы с пояса
ми из низколегированной стали и решеткой из стали СтЗ.

Новым эффективным видол, ..есущих конструкций для произ
водственных зданий различного назначения являются п р о 
с т р а н с т в е н н ы е  р е ш е т ч а т ы е  с и с т е м ы  п о к р ы 
т и я  — структуры типа «Берлин», «ЦНИ ИСК», «Кисловодск», 
МАрхИ» и др. (рис. 5.9). Эти системы в последнее время ус
пешно развиваю тся как у нас в стране, так и за рубежом. 
В номенклатуру зданий и сооружений предприятий угольной 
промышленности, подлежащих выполнению в легких металли
ческих конструкциях комплектной поставки, входят такие объек
ты, как блоки вспомогательных цехов, надбункерные части 
погрузочных бункеров, компрессорные станции, здания подъем
ных машин, вентиляторных и компрессорных установок и др. 
С 1979 г. в проектах на строительство зданий и сооружений 
Экибастузского и Канско-Ачинского топливно-энергетических 
комплексов предусмотрено применение аналогичных конструк
ций. П лощ адь таких одно- и многопролетных зданий намечено 
довести до 40— 50 % общей площади промышленной застройки 
комплексов.

В легких металлических конструкциях удачно сочетаются 
высокая индустриальность, обусловленная повышенной завод-



ской готовностью монтажных элементов и максимальным сокра
щением «мокрых» отделочных процессов; рациональное исполь
зование прочностных свойств стали в пространственных несу
щих конструкциях. Опыт их применения в промышленном строи- 
телбстве показывает, что по сравнению с традиционными ме
тодами строительства в 2— 3 раза  сокращаются сроки возведе
ния зданий, в 3—4 раза снижается трудоемкость монтажных 
работ, на 30—40 % повышается производительность труда. Об
щая масса зданий, построенных из легких конструкций, сни
жается в 2,5—3 раза, а суммарный экономический эффект от 
их внедрения оценивается в 35— 40 руб. на 1 м2 общей площади 
зданий при снижении трудозатрат на 0,5 чел.-дней на 1 м2 [20]. 
Намечено расширить объемы легких металлических конструкций 
до 25—30 млн. м2 в год, а такж е  номенклатуру их применения.

Покрытия типа «Берлин», «Кисловодск», «МАрхИ» и др. 
представляют собой пространственную конструкцию с ортого
нальной сеткой верхнего и нижнего поясов, выполняемых из 
стальных электросварных или горячекатаных труб  диаметром 
120— 150 мм. Трубчатое сечение является наиболее рациональ
ным профилем, так как имеет наилучший радиус инерции по 
сравнению с другими сечениями. Структуры собираются из эле
ментов в виде четырехугольных пирамид с основанием 3 X 3  м 
и высотой 2,12 м (рис. 5.9, а) .  Д ля  соединения стержней служат 
муфты из шестигранника с резьбовыми отверстиями по направ
лению сходящихся в узле поясов и раскосов (рис. 5 .9 ,6 ) .  По
следние имеют в торцах приваренные пластины с высокопрочны
ми болтами.

Колонны для пространственных конструкций типа «Кисло
водск», МАрхИ» выполняют трубчатыми (рис. 5.9, в)  с жесткой 
заделкой в фундамент. Колонны для покрытий типа «Берлин» 
запроектированы из сварных и прокатных двутавров.

Структурные покрытия типа «ЦНИ И СК» выполнены из про
катных профилей. Конструкции разработаны для  одно- или мно
гопролетных зданий с пролетами 18 и 24 м при ш аге колонн 12 м. 
Покрытие каждого пролета двускатное с уклоном кровли 1,5 % 
(рис. 5.9, г ) .

Рамные конструкции коробчатого сечения типа «Плауен», 
«Канск» (рис. 5.10) разработаны и включены в каталог унифи
цированных стальных конструкций для применения в одноэтаж
ных зданиях универсального назначения небольшой высоты с 
пролетами 18 и 24 м. По сравнению с традиционным решением 
каркаса, выполненным из стальных жестко заделанных в фунда
менты колонн с шарнирным опиранием кровельных балок, рам
ные конструкции коробчатого сечения позволяют снизить смет
ную стоимость покрытия на 1— 5 руб/м2. П лоская  рама при 
шаге 6 м состоит из четырех элементов: двух стоек и двух полу- 
ригелей, имеющих по концам фланцы с отверстиями для болто-
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Рис. 5.10. Рам ны е конструкции коробчатого сечения для каркасов одноэтажны х  
промышленных зданий

вых соединений. Поперечное сечение каждого элемента рамы 
коробчатое, образованное из двух прокатных швеллеров, соеди
ненных двумя стенками толщиной 2—4 мм с продольными гоф
рами.

П р о ф и л и р о в а н н ы й  с т а л ь н о й  н а с т и л  для по
крытий производственных зданий применяют в последние го
ды все более широко, прежде всего за счет своего малого 
веса.

Гофрированные профили выполняют из стального оцинко
ванного или покрытого слрем пластика (против коррозии) листа 
толщиной 0,8— 1 мм. На рис. 5.11 представлены сортамент кро
вельного стального настила с высотой гофра 79 мм (а) и 
60 мм (б ) ,  а на рис. 5.11, в — его крепление к прогонам. Про
фили применяют в зависимости от величины снегового покро
ва, укладываю т с расчетным пролетом 3 м и крепят к стальным- 
прогонам самонарезающими болтами диаметром 6 мм.

М е т а л л и ч е с к и е  с т е н о в ы е  п а н е л и  различной 
конструкции достаточно широко применяют в строительстве, 
особенно в северных и труднодоступных районах, благодаря 
появлению сравнительно недорогих пенопластов и надежных спо- 
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Рис. 5.11. П рофилиро
ванный стальной н а 
стил для покрытий 
промышленных з д а 
ний:
/  — строп ильн ая  ф е р м а ;  
2 — прогоны; 3 — уголок  
160Х Ю I =  200 мм; 4 — 
с та льн ой  настил; 5 — с а м о -  
н ар е за ю щ и е  болты д и а м е т 
ром 6 мм ъ

собов защиты тонколистовой стали от коррозии. Наиболее ши
рокое применение в последнее время получили бескаркасные 
трехслойные стеновые панели типа «сэндвич» (рис. 5 .12). Эти 
панели имеют наружные слои из алюминиевых листов толщ и
ной 1 — 1,5 мм или листовой стали толщиной 0,8 мм, гладкой 
или профилированной, оцинкованной или с антикоррозийным 
покрытием. Средний слой 2 (см. рис. 5.12) выполняется из 
эффективных синтетических утеплителей типа пенополиуретан, 
пенополистирол, пенопласт и других с объемной массой 25— 
60 к г /м 3. Номинальная ширина всех панелей принята 1 м, а тол
щина 35— 80 мм. М аксимальная их длина доходит до 15 м, 
а минимальная — 2,4 м. Стены компонуют из вертикально 
устанавливаемых панелей. Скрытые вертикальные швы в 
«шпунт» обжимаются при монтаж е упругими прокладками. П а 
нели крепят к фахверку стены с помощью оцинкованных болтов. 
В качестве фахверка принимаются ригели из гнутых швеллеров



Рис. 5.12. М еталлические стеновы е панели типа «сэндвич»:
а, б — н о м е н к л а т у р а  соответственно  с т а л ь н ы х  и алюминиевых панелей; в - с х е м а  стены; г — деталь  
кр е п л е н и я  п а н ел е й  к риге лям  ф а х в е р к а ;  /  — с т а л ь н а я  об шивка  то лщиной 0,8 мм; 2, 4 — утеплитель; 
3 а л ю м и н и е в ы е  листы  из с п л ав а  А М г-2; 5 — колонна ;  6 — столик; 7 — риге ль ;  8 панели типа 
«с э н д в и ч» ,  9 -  ц о кольная  л е г ко б е т о н н а я  п а н е л ь ,  / 0  ленточное остекление

(1 6 0 X 1 6 0 X 3  мм),  которые устанавливаются с шагом 2,4—3,6 м 
по высоте стены на столики, приваренные к основным колоннам 
каркаса.

Применение металлических панелей типа «сэндвич» позволяет 
значительно уменьшить массу строительных конструкций (масса 
1 м2 стены из алюминиевых панелей составляет 10— 12 кг, из 
стальных панелей — 29—34 кг против 200—360 кг из легкобе- 
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тонных панелей), сократить трудоемкость транспортирования и 
монтажа.

В многоэтажных горнотехнических и производственных з д а 
ниях стальной каркас находит широкое применение. Его гл ав 
ным преимуществом является высокая прочность материала.

Колонны, применяемые в надшахтных зданиях и обогати
тельных фабриках, обычно сварные, двутавровые. Д вутавровое  
сварное сечение получило широкое распространение в практике 
многоэтажного строительства прежде всего благодаря техноло
гичности изготовления с применением автоматической сварки 
и удобству примыкания балок. Колонны проектируются двух
этажной разрезки с размещением стыков на 0,5— 1 м выше уров
ня междуэтажных перекрытий. Стыки устраиваются на стяжных 
болтах с передачей нагрузки на все поперечное сечение, д л я  чего 
торцы колонн фрезеруются, а после монтажа колонны в ме
стах стыковки обвариваются. Б азы  колонн, как и стыки, проек
тируют с фрезерованными торцами, передающими давление на 
фундамент через опорную плиту. Опорные плиты устанавливаю т 
на фундаменте точно в проектное положение с помощью у ста
новочных винтов, подливают цементным раствором и заанкери- 
вают. Такое устройство стыка колонн с фундаментом обеспе
чивает безвыверочный монтаж колонн первого яруса. Баш ни 
копров монтируются обычно плоскими блоками, состоящими из 
двух стоек и связей между ними. Блоки укрупняются на п л о щ а д - . 
ке в стороне от ствола.

Балки перекрытий в многоэтажных зданиях обычно проекти
руют двутаврового сечения из прокатных или сварных профи
лей. Главные балки опирают на колонны и располагают вдоль 
больших расстояний между ними. Расстояние между вспомога
тельными балками определяется несущей способностью настила. 
Элементы балочной клетки сопрягаются в одном уровне, чтобы 
уменьшить строительную высоту перекрытий. При этом шаг 
вспомогательных балок принимают 2 — 3,5 м кратно пролету г л ав 
ной балки. Сопряжение балок со стальными колоннами может 
быть шарнирным или жестким.

5.5. П Р И М Е Р  ПР ОЕ КТИРОВАНИЯ И З Г И Б А Е М Ы Х  СТ АЛ ЬНЫ Х 
КО НСТ Р УКЦИ Й

В условиях поперечного изгиба работают стальные балки 
перекрытий, горизонтальные элементы стального каркаса зданий, 
прогоны перекрытий, подкрановые балки и другие стальные 
конструкции. Изгибаемые элементы проектируются, как правило, 
двутаврового, швеллерного, коробчатого сечений и выполняются 
из стального проката, сварными, реж е клепаными.



В качестве примера рассмотрим проектирование сварной 
подкрановой балки. Главными особенностями работы подкрано
вых балок являются восприятие подвижной вертикальной нагруз
ки от крана, воздействие сравнительно больших сосредоточенных 
давлений от колес крана, передающиеся через поясные соеди
нения на стенки балок, а т ак ж е  наличие поперечных тормозных 
боковых сил, вызывающих изгиб верхнего пояса балок в гори- 
зотальной плоскости.

При наличии в здании нескольких мостовых кранов расчет
ные моменты и поперечные силы от крановой нагрузки опре
деляю тся путем построения эпюр моментов и поперечных сил от 
невыгоднейшей установки двух мостовых кранов. Д л я  определе
ния наибольшего изгибающего момента следует установить два 
крана  таким образом, чтобы середина балки находилась на оди
наковом расстоянии от равнодействующей всех грузов и от бли
ж айш его  к ней груза, под которым и действует максимальный 
момент. Д ля определения максимальной поперечной силы (опор
ной реакции) необходимо установить один из кранов над опорой, 
а другой — как можно ближ е к ней.

Горнотехнические здания, как правило, имеют один мостовой 
кран. В этом случае в зависимости от пролета подкрановой 
балки рассматривается наиболее неблагоприятное расположение 
мостового крана по ее длине, которое дает максимальный из
гибающий момент. Д л я  определения максимальной поперечной 
силы мостовой кран располагается над опорой.

Запроектируем подкрановую балку пролетом Ь =  12 м под 
мостовой электрический кран здания подъемных машин. Гру
зоподъемность крана, оборудованного двумя крюками, С? =  
=  5 0 /1 0  т, режим работы — средний. На рис. 5 .13,6 показано се
чение подкрановой балки 1, т о р м о з н о й  конструкции 2 и краново
го рельса 3. Д ля принятого мостового крана база  крана, т. е. 
расстояние между осями колес, И =  525 см; максимальное дав
ление на подкрановый рельс при пролете крана =  22,5 м 
составляет 465 кН; тип кранового рельса — КР-80; масса те
лежки 18 т.

Крановые нагрузки, передаваемые колесами тележки на под
крановую балку, схематически показаны на рис. 5.13, в, где 
р  — расчетная вертикальная нагрузка; Т — расчетная горизон
тальн ая  нагрузка, возникаю щ ая при торможении крана и на
правленная поперек кранового пути. Нормативная вертикальная 
нагрузка, передаваемая одним колесом тележки, равна Рп =  
=  465 кН. С учетом коэффициента надежности по нагрузке
У1 — 1,1 и коэффициента динамичности, равного 1 [4], опре
деляем соответствующую расчетную вертикальную нагрузку Р =  
=  46 5 Х 1 Д -1  =  511,5 кН.

Горизонтальная нагрузка возникает при эксплуатации крана. 
Ее нормативная величина определяется на основании рекомен-
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даций [4]. Д ля  кранов с гибким подвесом груза она со с т ав 
ляет 5 % от суммы грузоподъемности крана и веса тележки, а 
для кранов с жестким подвесом — 1 0 %  той же величины. П р и 
нимая кран с гибким подвесом груза, будем иметь Тп =  0 ,05(<5 
-+- й) =  0 ,0 5 (5 0 0 +  180) =  34 кН. С учетом коэффициента н а д е ж 
ности по нагрузке у( =  1,1 расчетная горизонтальная нагрузка  
Т =  34-1,1 =  37,4 кН.

Определяем внутренние усилия в подкрановой балке как  в 
однопролетной балке от расчетных нагрузок в случае наиболее 
невыгодного их приложения при движении тележки. При о п р е
делении изгибающих моментов наиболее невыгодное положение 
тележки в пролете подкрановой балки показано на рис. 5.13, в 
и принимается тогда, когда середина пролета балки ¿ / 2  н а 
ходится между осями тележки, а расстояние до ближ айш ей 
оси тележки составляет одну четверть базы крана 6/4. В у к а 
занном положении тележки вертикальная реакция на левой 
опоре

Я! =  ^ - ( 7 3 1 , 2 5  +  206,25) =  400 кН,

а максимальный изгибающий момент от вертикальной нагрузки  
будет в сечении под левой осью тележки, т. е. на расстоянии 
468,75 см от левой опоры
ЛСах =  4 0 0 -4 ,6 8 7 5 =  1875 кН-м.



Соответственно горизонтальная реакция на левой опоре и мак
симальный изгибающий момент от горизонтальной нагрузки

К  =  ^ . ( 731,25  +  206,25) =  29,2 кН,

Мттах =  29,2-4,6875 =  136,9 кН-м.

При определении поперечных сил наиболее невыгодное поло
жение тележки соответствует положению одной оси на опоре, 
а другой оси в пролете. При этом максимальная поперечная 
сила от вертикальной нагрузки

С I =  Р(  1 +  - Ц - )  =  799,2 кН.

Собственный вес подкрановой и тормозной балок, а также 
временная нагрузка на тормозной балке учитываются введе
нием поправочных коэффициентов, которые принимаются в з а 
висимости от расчетного пролета подкрановой балки (табл. 5.2).

Т а б л и ц а  5. 2

П о п р а в о ч н ы е  ко эф ф и ц и е нт ы Расче тн ый пролет  б алки ,  м
при о п р е д ел е н и и

6 12

И згибаю щ его м ом ента р| 1,03 1,05
Поперечной силы р2 1, 02 1,04

Тогда расчетные значения внутренних усилий:
М х =  Л^ах-р, =  1875-1,05 =  1968,8 кН-м;
М у =  Мтах =  136,9 кН- м;  < 2 =  О пах.р 2 =  799,2-1,04 =  831,2 кН.

Подбираем сечение сварной подкрановой балки. По сортамен
ту типовых подкрановых балок геометрические характеристики 
сечения должны удовлетворять следующим соотношениям:
расчетная высота стенки ке( «  (1/8 1/12)/.; 
толщина стенки «г (1 /6 0  1/100)/г^; 
толщина полок // «  (1,5 2,5)/щ,; 
ширина полок Ь/ «  (20 -т- 25) t|.

Принятое сечение подкрановой балки, удовлетворяющее ука
занным соотношениям, показано на рис. 5.14. Там же показано 
сечение тормозной балки. Материал — листовая сталь марки 
ВСИЗкп2 с расчетным сопротивлением #¿,=215 МПа по 
табл. 5.1, сдвигу /?5= 0 ,5 8  # ¡,=  122 МПа по формуле (5.2). 
На основании '[6] принимаем ус =  0,95.

Определяем геометрические характеристики принятого сече-



ния. Вычисляем момент инер
ции сечения балки относитель
но оси х:

У.

500*20

_ 0,16- 10е 4 8 -23
1 \ 12 
=0,633-10 - 2

48Х
юоп* /в

500*20

Уо ; 800*S yf

/*„ 12 
Х 2 .0 Х 5 1 2)

В расчете ширина полки 
принята 50—2 = 4 8  см за счет 
ослабления ее отверстиями. З а 
тем вычисляем момент инерции 
суммарного сечения верхнего 
пояса подкрановой балки и тор
мозной конструкции (по сорта
менту для швеллерного профи
ля № 16 имеем /7=  18,1 см2,
/1/1—63,3 см4, ¿0=1 ,8 см) отно
сительно оси у 0. Предваритель
но находим расстояние Ь\ от 
центра тяжести указанного сечения до оси у  

/| =

СШВ

/ООО

Zf/B

Уо

Рис. 5.14 . Расчетное поперечное с е 
чение подкрановой балки и тормоз
ной конструкции

18,1(100 — 1 ,8 ) +  80-0 ,6-60 
18,1 +  80-0 ,6  +  48-2 28,73 см,

и вычисляем

I y o n  =  63,3 +  18,1 (100 -  28,73 -  1,8)2 + 0 .6 -803 
12 +

+  0,6-80-(60 -  28,73)2 +

=  0,258-106 см4 =  0,258-10'

2  -483
12 +  2 ,0 -4 8 -2 8 ,7 3 2 =

м .

Проверяем прочность и устойчивость подкрановой балки, 
т. е. производим расчет по предельным состояниям первой 
группы. Прочность по нормальным напряжениям в наиболее 
удаленной от главных осей точке верхнего пояса с координата
ми х =  b\ 0,5bf =  53,73 см, у  =  0 ,5hef +  // =  52 см проверяем 
по формуле (5.21)
Мх „ I Му „  1968 ,8-Ю3-0,52 , 136,9-103-0,54 
Ix« Iyon 0,633-10 2 ' 0 ,2 5 8 -10-2  ~
=  190,4 МПа <  Ryyc =  199,5 МПа.

Прочность по касательным напряжениям в стенке для опор
ного сечения проверяем по формуле (5 .20) ,  что в данном случае 
обеспечивает т акж е  выполнение условия прочности (5 .25 ) .  
С этой целью вычисляем статический момент полусечения от
носительно оси х  (см. рис. 5.14):

S x =  50 • 2 ■ 51 +  (51 -  I)2 - 1,6/2 =  7100 см3 =  0,71 • 10“ 2 м 3.



Тогда
(¿Бх 831,2 • 103 • 0,71 • 1<Г2 =  58,3 МПа <  =  115,9 МПа.
1Ш1Ш 0,633 • 10~ 2 • 0,016

Прочность стенки при местном смятии под колесами тележки 
оцениваем по формуле (5 .26), где следует положить F =  P =  
=  511,5 кН, / — =  1,6 см. Прежде всего по формуле (5.28) 
определяем условную длину участка распределения нагрузки Ц, 
положив с =  3,25, ¡ 1) =  1547 +  3 3 ,3 =  1580,3 см4 — сумма мо
мента инерции кранового рельса /кр8о =  1547 см4 и момента инер
ции верхнего пояса подкрановой балки

После подстановки расчетных параметров в формулу (5.26) про
изводим проверку:

Расчет подкрановой балки на выносливость не требуется, так 
как  явление усталостного разрушения металла может возник
нуть лишь в подкрановых балках под краны «особого» режима 
работы. Вместе с тем верхние поясные швы подкрановой балки 
должны выполняться с проваром на всю толщину стенки, и в 
этом случае они считаются равнопрочными со стенкой.

Общая устойчивость подкрановой балки при изгибе может не 
проверяться, поскольку при наличии тормозной балки, препят
ствующей боковому выпучиванию сжатого пояса по всей длине 
пролета (см. рис. 5 .13 ) ,  расчетная длина изгибаемого элемен
та, входящая в формулу (5.31), равна нулю.

Местная устойчивость стенки подкрановой балки при изгибе 
такж е  может не проверяться, так  как выполняется условие 
(5.38), где следует положить ке1 =  100 см, / =  =  1,6 см, т. е.

Кроме того, поскольку выполняется условие (5.35), т. е. <  
< 2 ,2 ,  то подкрановую балку можно не укреплять ребрами 
жесткости для обеспечения местной устойчивости стенки.

Производим расчет подкрановой балки на прогиб, т. е. по 
предельным состояниям второй группы. Максимальный прогиб 
от нормативной нагрузки

1Ьп =  (Ь, • ф/12 =  50 • 23/12 =  33,3 см4;

£ 511,5 • 103 
0,324 -0 ,0 1 6

=  98,7 МПа <  Яуус =  199,5 МПа.

_  МпхС2 
' 1Ы =  10 £•/; 
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где Мх — максимальный изгибающий момент от нормативной 
нагрузки, равный M x/yt =  1968,8/1,1 =  1790 кНм;

1Х — момент инерции брутто подкрановой балки относительно 
оси х, равный

/*= 0,633-106 +  2 (5 0  — 48)-2 - 512=  0,654-106 см4=
= 0 ,6 5 4 -10~2 м4.

Тогда относительный прогиб f =  f tot/L =  0,0188/12 =  1/638, 
что при нормированном предельном прогибе /цт =  1/600 подкра
новых балок для электрических кранов грузоподъемностью 
Q ^  50 т удовлетворяет условию (5 .51) , т. е. 1/638 < 1 / 6 0 0 .

Рассчитываем сварные поясные швы подкрановой балки. 
Как отмечалось выше, верхние поясные швы выполняются с про
варом на всю толщину стенки, считаются равнопрочными с 
основным металлом и расчету не подлежат, прочность нижних 
поясных швов проверяется по формулам (5.61) — (5.62), где 
следует положить: 5  =  S n =  50 • 2 • 51 =  5100 см3; / =  1Х =  
=  0,654 • 10б см4; =  р2 =  0,9 как  для полуавтоматической 
сварки и при нижнем положении шва; у ш/ =  у шг =  1,0; Q =  
=  832,2 кН; F =  Р  =  511,5 кН; Ц =  32,4 см.

Используя [6 ] ,  находим расчетное сопротивление Rwf =  
=  180 МПа по металлу шва, расчетное сопротивление Rwz =  
=  0,45 Run =  0,45 • 335 =  150 МПа по металлу границы сплав
ления, где Run — временное сопротивление стали разрыву. 
Поскольку Rwz <  R wf, расчет сварных поясных швов следует про
изводить по условию (5.62), т. е. исходя из обеспечения условия 
прочности металла границы сплавления. Величина катета шва 
kf должна быть не менее 6 мм и не более 1,2 tw =  19,2 мм. При
нимая kf =  0,6 см, в итоге получим

1 I / 8 3 2 ,2  • 103 • 5,1 • 10“ 3 \ . / 1,1 - 5 1 1 ,5  • 103 \ 7 _
2 • 0 ,9  • 0 ,6  • 10- 2  V \ 0 ,654 • 10- 2  / 0 ,3 2 4  )  ~

=  171,76 МПа >  R wzy w,yc =  150 • 1 • 0,95 =  142,5 МПа.

Принимаем kf =  8 мм, что обеспечивает прочность сварных 
швов (128,8 МПа <  142,5 М П а).

Опорное сечение подкрановой балки укрепляется ребром 
жесткости на торце, как  это показано на рис. 5.4. Причем ниж
нее сечение ребра пристрагивается в опоре. Принимаем опорное 
ребро сечением (?* X tw =  (40 X 1,6) см2, где bh — ширина высту
пающей части ребра, tw — его ширина с выпуском за нижнюю 
полку а =  2,4 см. Проверяем прочность опорного ребра, р ас 
сматривая его как  стойку таврового сечения, имеющего расчет
ную длину Iri =  hej =  100 см и сжатую опорной реакцией N — 
=Q=831,2 кН. При этом ширина полосы стенки должна быть
не менее 0,65/ s]E/Ry =  0,65 • 1,6 • У2,1 • 10ь/210 =  32,9 см. 
Принимаем ширину полосы стенки равной 33 см (см. рис. 5 .4) .



Расчет производим по формуле (5.6). Предварительно вычис
ляем:

площадь расчетного таврового сечения 
А =  40 • 1,6 +  33 • 1,6 =  116,8 см2;

момент инерции расчетного сечения относительно оси х

по формуле (5.8) гибкость опорного ребра 
К =  &е! / ¿х =  =  100/8,55 =  11,7,

по табл. 72 [6] находим коэффициент продольного изгиба ф =  
=  0,984.

Подставив расчетные парметры в формулу (5.6), получим:

—  831,2 • |°3.. —  =  70,5 МПа <  210 • 0,95 =  199,5 МПа.
0,984 • 1,168 • 10" 2

Нижнее сечение опорного ребра площадью А р =  Ьь X t =  
=  64 см2 проверяем на смятие торцевой поверхности при воздей
ствии опорной реакции. По работе [6] находим /?р= 3 14 МПа, 
тогда
N =  831,2 £// <  АрЯрУс =  0,64 • 10-2 • 314 • 10б • 0 ,95=  1909 кН.

Следовательно, принятое сечение опорного ребра удовлетво
ряет нормативным условиям прочности.

5.6. П РИ М Е РЫ  П РО Е К ТИ РО ВАН И Я СЖАТЫХ И РАСТЯНУТЫХ 
СТАЛЬНЫХ К О Н СТ РУ К Ц И Й

Стальные конструкции, работающие в условиях сжатия, пред
ставлены главным образом колоннами и сжатыми элементами 
ферм, а в условиях растяжения — элементами вантовых систем и 
растянутыми элементами ферм. Сечения сжатых и растянутых 
стальных конструкций проектируются сплошными или чаще всего 
составными из прокатных профилей.

Рассмотрим в качестве примера проектирования центрально
сжатой конструкции с т а л ь н у ю  к о л о н н у  (рис. 5.15) р а 
бочей площадки, воспринимающей расчетную продольную силу 
N =  1000 кН. Расчетная длина колонны Ц =  5 м. Материал ко
лонны— сталь марки ВСТЗкп2-1 с ^ = 2 1 0  МПа, ^  =  0,58 
Иу — 122 М Па, коэффициент условий работы ус =  0,95 на осно- 
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Рис. 5.15. Схема  к расчету центральносжатой стальной  колонны

вании [6]. Колонну проектируем составного сечения с соединени
ем ветвей планками.

Задаемся гибкостью колонны К =  60, которой согласно [61 
соответствует коэффициент продольного изгиба ф =  0,827, и по 
формулам (5.6) и (5.8) определяем необходимую площадь по
перечного сечения А и радиус инерции сечения г колонны:
л N 100 • 103

~  ЩсЯу ~  0,827 • 0,95 • 210 • 106 = 6 0 >6 1 ' 1°~4 М2 =  60,61 СМ2;

Принимаем сечение из двух швеллеров № 24, к ак  это показа
но на рис. 5.15. Геометрические характеристики швеллера: пло
щадь поперечного сечения А\ =  30,6 см , высота профиля /г =  
=  24 см, ширина полки А, =  9 см, г 0 =  2,42 см, /„, =  208 см4, 
радиусы инерции =  2,6 см, =  9,73 см. Проектируемое се
чение будет иметь следующие геометрические характеристики:



площадь поперечного сечения А =  2 - 3 0 , 6  =  61,2 см2, радиус 
инерции ¿х =  ¿х! =  9,73 см.

Тогда гибкость колонны относительно оси х равна

л _ l‘t _ ^00 _  51 4
Хх~  ix ~  9,73 ’ ’

которой согласно [6] соответствует <р=0,86. Проверяем на
пряжения в колонне (5.6) в случае потери устойчивости относи
тельно оси х :
N 1000 • 10 190 МПа <  Ryу с =  210 • 0,95
Лф 61,2 • 10"4 • 0,86 

=  199,5 М Па.
Кроме того, гибкость X* <  [Ц =  120, что удовлетворяет ус 

ловиям предельной гибкости.
Расстояние м еж ду  ветвями колонны Ь\ назначаем из условия 

равноустойчивости колонны относительно оси х и относительно оси 
у, т. е. приведенная гибкость колонны относительно оси у  долж 
на быть равна

Гибкость каж дой  ветви А,, относительно оси у\ на участке 
между планками не должна превышать 40. Поэтому конструктив
но принимаем А.1 =  30. Тогда из формулы (5.11), используя у с 
ловие равноустойчивости, находим гибкость двух ветвей колонны

Ку =  лД? -  Ь? =  -751,42 -  30* =  41,7.
Соответствующий радиус инерции 

г — —  
у ~  '

С другой стороны, тот же радиус инерции определяется со- 
отношением^_ __

А2
__ , гу\ А\ ■ А

1и -- - =  л ]  ^  +  Т “ ’

где Ь — расстояние между осями ветвей колонны (см. рис. 5.15). 
Приравнивая эти два выражения, находим

-  2V  7Г “  ,1| = 2У  T T F  ~ = 23'4
С М .

Принимаем Ь =  24 см, что соответствует расстоянию между 
стенками ветвей колонны b\ =  b +  2zo =  24 +  2 • 2,42 =  28,4 см, 
которое принимаем равным 29 см (см. рис. 5.15).

Находим расчетную длину ветви 1ь из условия
lb =  ki • iy\ =  30 • 2,6 =  78 см.
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Принимаем /* =  80 см (см. рис. 5.15), что обеспечивает 
•̂1 =  1ь/1у\ =  30,8.

Оценим напряжения в колонне по формуле (5.6) в случае 
потери устойчивости относительно оси у. Предварительно вы
числяем: момент инерции 1У принятого сечения

¡ у =  2^ 208 -)- 30,б (  - у -  — 2,42^ ^  =  9347 см4

и соответствующую гибкость

К  =  к Н 1 у / А  - 500/ V 9347/61,2 =  40,5.

Д алее находим: приведенную гибкость сечения относительно оси 
у  по формуле (5.11)

Ъе1у - л Д Г + ^ Г  =  л/40,52 +  30,82 =  50,9,

соответствующий коэффициент ф =  0,865 согласно [6] и опреде
ляем напряжения по формуле (5.6)

М 1000 • Ю3 , 0 0 „ н п
=  ~0^865 • 61,2 • 1 0 -  =  1 8 8 ’ 9  М П Э  <  У '*У  =  1 9 9 ’ 5  М П а >

которые не превышают расчетного сопротивления стали.
Соединение ветвей колонны осуществляем с помощью попе

речных соединительных планок. Ширину соединительных планок 
принимаем из условия
/г„ =  0,7 Ь1 -  0,7 • 2 9 =  20 см,

толщину планок назначаем /п =  0,8 см. При расчетной длине 
ветви Ь =  80 см расстояние между центрами соседних планок 
составляет / =  1„ +  /гп =  80 +  20 =  100 см (см. рис. 5 .15). Со- 
единительные планки рассчитываются на условную поперечную 
силу, которая определяется по выражению (5.16)

<3пс =  7,15 • 10~6 АЕ  р^ 2330 -  1)  =  7,15 • 10~6 • 61,2 X

X Ю -4 • 2,1 • 10й • 0 ,99( 2330 -  1)  =  12100 Н,

где р =  0,99 коэффициент, принимаемый равным меньшему из 
двух значений ф™„ Л р -0 ,8 6 / 0 ,865 =  0,99 или о/Ф/ ?=  188,9/ 
0,865 • 210 =  1,04. '

Условная поперечная сила распределяется поровну между 
двумя системами планок колонны, т. е.
<Э5 =  0,5 <3,к =  6050 Н.

Внутренние усилия в соединительных планках (срезывающая
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сила Т7 и изгибающий момент в плоскости планки М *) опреде
ляются, к а к  в элементах безраскосных ферм (см. рис. 5 .15), со
ответственно по формулам (5 .17) и (5.18):

6050 • 100 - 25,04 кН,
(29 -  2 • 2,42) 

6050 • 100 =  3,025 кН • м.
2

По вычисленным внутренним усилиям целесообразно вначале 
проверить прочность угловых сварных швов, соединяющих планки 
с ветвями колонны, как  показано на рис. 5.15. Принимаем 
толщину швов ¡¡1 — ¿п =  0,8 см. Кроме того, для соединения 
ветвей колонны планками принимаем ручную сварку. По нормам 
[6] находим Р/= 0,7 и 0 * =  1,0 и сравниваем
р; . =  0,7 • 180 =  126 М П а <  =  110 • 150 =
=  150 М П а.
Следовательно, прочность сварных швов в данном случае следу
ет проверять по металлу шва. Тогда расчетная площадь углово
го шва будет равна 
А ш =  р , - М *  =  Р/-*/(Лп —) =  10,64 см2,
где /ш — длина сварного углового шва, а расчетный момент 
сопротивления шва

Прочность сварных швов проверяем при =  1 по формуле

/ 25,04 • 10» у  =  М П а  я  =  0  9 5  . 1 . 1 8  =
1 V т м  . 1П—4 /' V 10,64 • Ю“ 4/

=  171 М П а.
Л егко  видеть, что прочность самих соединительных планок, 

имеющих толщину =  0,8 см и ширину /г„ =  20 см, заведомо
обеспечивается.

Рассчитаем и сконструируем башмак колонны, опирающийся 
на фундамент площадью 4 0 X 6 0  см2 из бетона класса В 7,5, для 
которого Яь =  4,5 МПа. Необходимую площадь опорной плиты 
Апл определяем из условия расчета бетонного фундамента на 
местное смятие

3,025 • 103 ~  
33,7 • 1(Г6

2,4 • 1 0 - ' (4,5 • 106)3

(106)3

=  0,2138 м2 =  2138 см2.



Опир ание  по ч еты р ем  
ст о р о н а м

Опирание  по т р е м  
сторон ам

О пир ан и е  по че ты рем  
сторонам

О п и р а н и е  по т р е м  
с т о р о н а м

Ь\/а\ 04 бг/аг 02 Ь\/а\ «1 Ьг/аг а2

1 0,048 0,5 0,06 1,6 0,086 1,2 0 , 1 2
1,1 0,055 0 ,6 0,074 1,7 0,091 1,4 0,126
1,2 0,063 0,7 0,088 1,8 0,094 2 0,132
1,3 0,069 0 ,8 0,097 1,9 0,098 — ___

1,4 0,075 0,9 0,107 2 0 , 1 0 0 — ___

1,5 0,081 1 0 , 1 1 2 2 0,125 — —

Ширину плиты назначаем с учетом свесов плиты (см. 
рис. 5 .15), выступающих за  полки швеллеров на 7 см, т. е.

Впл =  к +  2 • 7 =  38 см.
Тогда длина плиты 
г А ил 2138—  =  —53— =  56 смОцл о“
и свесы соответственно равны 0,5 (56 — 29) =  13,5 см.

Башмак колонны конструируем с траверсами, имеющими тол
щину /тр =  1 см, как это показано на рис. 5.15. С удя  по рисунку, 
сечение колонны и траверсы делят площадь плиты на участки, 
различные по условиям закрепления и обозначенные цифрами 
1 и 2. Д ля  определения толщины опорной плиты необходимо 
вычислить максимальные изгибающие моменты для полосы пли
ты шириной 1 см в пределах указанных участков.

Эти моменты находят, используя таблицы, составленные 
акад. Б. Г. Галеркиным (табл. 5 .3).

В табл. 5.3 приведены следующие условные обозначения: а\ 
и ¿>1 — размеры участка плиты, защемленного по четырем сто
ронам (а , — меньший размер); а 2 и Ь2 — размеры участка  пли
ты, опертого по трем сторонам (аг — размер свободной стороны).

На участке /, где плита опирается по четырем граням, по 
отношению 29/24 =  1,21 из табл. 5.3 находим а { =  0,0636, а на 
участке 2, где плита опирается по трем граням, по отношению 
сторон 13,5/24 =  0,56 из табл. 5.3 находим а 2 =  0,0686. 

Реактивное давление на фундамент составляет
___  \ т  / Л __ 1000 • ю 3 Л Т  \  Л  Паф -  Ы/Аал -  0 38 . 0>56 -  4,7 МПа.

Тогда изгибающие моменты в опорной плите будут  равны на 
участке /, защемленном по четырем сторонам,
М, =  а,стфа? =  0,0636 • 4,7 • 106 • 0,242 =  17,2 кН м,
где а\ — размер меньшей стороны участка; 
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на участке 2, защемленном по трем сторонам,
М 2 =  а 2афа| =  0,0686 • 4,7 • 106 • 0,242 =  18,41 кН • м;

где а 2 — размер свободной стороны участка;
на консольном участке 3  при его ширине аз =  6 см

М 3 =  0 ,5афа| =  0,5 • 4,7 • 106 • 0,062 =  8,46 кН • м.

Следовательно, максимальный момент М 2 =  18,41 кНм возни
кает на участке 2, защемленном по трем сторонам.

Толщину плиты ¿„л определяем из условия прочности (5.19) 
при Мтах =  М 2:
М2 6М2 п

- ¡ Г  =  — = У ‘ Ъ>
** п * пл

откуда

/ т 2 I 6 • 16 
V у сЯу V  0,95-

/ 0 /И2 / и • 18,41 • 103 -  АООС
ия = л !  ^  =  л !  210. 10„ =  0,0235 м.

Принимаем /пл =  3 см.
Рассчитываем сварные соединения элементов башмака ко

лонны. Ветви колонны привариваем к опорной плите по наруж 
ным граням стенок швеллеров (см. рис. 5.15). Длина сварного 
углового шва составляет 1т =  2 (24 — 1) =  46 см. Толщину шва 
принимаем =  1 см. Тогда усилие, воспринимаемое этим 
сварным соединением, определяем по формуле (5 .53) :
Л/, =  р, . /в . Л, . =  0,7 ■ 0,46 • 0,01 • 0,95 • 150 • 106 =
=  550,6 кН.

Листы траверс привариваем к полкам швеллерных балок че
тырьмя угловыми швами толщиной к] =  1 см, которые должны 
воспринимать усилие N2 =  N — =  1000 — 550,6 =  449,4 кН. 
Требуемая расчетная длина каждого шва будет равна
1Ш =  Л̂ 2/ (4 р ^ ,7 с/?ш/) =  449 ,4  • 103/4 • 0,7 • 0,01 • 180 • 106 =  
=  0,089 м.

Принимаем длину шва 9 см, что определяет высоту траверс 
Лтр =  10 см. Листы траверс привариваем к опорной плите, как 
это показано на рис. 5.15. Общая расчетная длина этих швов
/в =  2 (5 6  -  1) +  4 (13 ,5  -  1) =  160 см, 

а необходимая толщина швов

к, = ___^ ___ = -----------449'4 --------у- =  2,34 • 10~3 м.
' О.7 ’ >.6 ' ° ’95 ' 180 • 1°

Принимаем £/ =  0,8 см, что удовлетворяет требования [6]. 
Проверяем прочность траверс на изгиб. С этой целью вычисля-



ем реактивную нагрузку фундамента, приходящуюся на единицу 
длины каждой ветви траверсы:

^  =  аФ ^ _  =  4’7 ' 1026 ' °'38 =  893 кН/м

и определяем расчетный изгибающий момент в сечении траверсы, 
примыкающем к стенке швеллера.

Мтр =  893 ■ 0 ,1352/2 =  8,14 кН • м.

Прочность траверс проверяем по формуле (5 .19), полагая , что 
они работают независимо от опорной плиты:

м тр/ г п =  6 м тр/(/тр/4) =  6008; 14о , '”- -  =  488-4 М П а > У'Ку =

=  199,5 МПа,
что свидетельствует о недостаточной несущей способности сече
ния траверсы по условию прочности. Увеличиваем высоту т р а 
верс /1гР до 16 см и убеждаемся, что их несущая способность в 
данном случае обеспечена (190 М Па <  199,5 М П а).

Диаметр анкерных монтажных болтов принимаем 20 мм (см. 
рис. 5.15).

Рассмотрим проектирование с т а л ь н о й  с т р о п и л ь н о й  
ф е р м ы  промышленного здания, перекрывающей пролет Ь =  
=  18 м с шагом колонн 5  =  6 м и воспринимающей суммарную 
распределенную расчетную нагрузку от собственного веса 
покрытия и снега интенсивностью q =  5 Н/м, а т ак ж е  нагрузку 
от подвесного крана грузоподъемностью <5 =  5 т. М атериал фер
м ы — сталь марки ВСтЗ кп2-1, имеющая # ¡ ,=  210 М Па, /^ =  
=  122 М Па. Схема фермы и схема приложения нагрузки в узлах  
фермы показаны на рис. 5.16.

Производим сбор нагрузки в узлах  фермы. Расчетная нагруз-

!
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Рис. 5.17. Схема к определению внутренних усилий в элементах стальной фермы 
и рекомендуемые их сечения

ка в узлах  верхнего пояса при размере его панели / =  3 м со
ставляет
Р, =  =  5 • 6 • 3 =  90 кН,

а в узле нижнего пояса расчетная нагрузка с учетом собствен
ного веса монорельса и тали равна
Р 2 =  1,1 • 5 • 10 +  1,1 • 0,486 - 6  + 1 ,1  • 2,7 =  61,3 кН,

где 1,1 — коэффициент надежности по нагрузке для крановых 
нагрузок и собственного веса балки, монорельса, тали и кошки 
подвесного крана; 0,486 кН и 2,7 кН — нормативные значения 
собственных весов монорельса из двутаврового профиля № 36 и 
тали с кошкой соответственно.

Вычисляем углы наклона стержней фермы (см. рис. 5.16)
375а !  =  агс1§ 

а 3 - а г ^

3000

3325
3000

7°; а 2 

= 48°.

Определяем продольные усилия в наиболее нагруженных 
стержнях фермы, используя метод вырезания узлов. При этом 
228



усилия в стержнях, направленные к узлу, считаем сжимающими, 
а от узла растягивающими. Применяя уравнения статики, в ре
зультате расчетов для левой части фермы (узлы 1 — 5)  имеем 
(рис. 5 .17):

опорная реакция в опорном узле 2

R2 =  ЗЯ, +  Я2 =  3 • 90 +  61,3 - i f ----- 31J кН;

вырезаем узел I (рис. 5.17, а) и вычисляем усилия в с т е р ж 
нях, сходящихся в этом узле,
УУ12 =  0,5 Pi =  45 кН, Niз =  0;

вырезаем опорный узел 2  (рис. 5 .1 7 ,6 )

N23 =  " ' 2 =  — oes45 =  409’2 кН ;sin а 2 0,65

вырезаем узел 3  (рис. 5.17, в) и проектируем усилия на 
оси х и у, составляя уравнения равновесия Zx =  0 , 2 «/ =  0 :
N34cos a i — (Л'гз +  Л/35) cos a 2 =  О,
Pi +  N 3 4  sin  a i +  N3b sin a 2 — jV23 sin  a 2 =  0,
0,99 N34-  0,76 N3b=  311,2,
0,122 N34 +  0,65 yV35 =  175,8,

и в результате решения системы находим N34 =  456,2 кН 
N35 =  184,8 кН.;

вырезаем узел 4 (рис. 5.17, г)
yV46 =  N34 =  456,2 кН, N45 =  Я, =  90 кН;

вырезаем узел 5 (рис. 5.17, д ) ,  проектируем усилия на ось 
у  и составляем уравнение равновесия 2 У =  0 :
— jV56 Sin a 3 — jV35 sin a 2 +  jV45 +  P 2 =  0,
—0,74jV56 -  184,8 • 0,65 +  90 +  61,3 =  0, 
jV56 =  42,1 кН;

проектируем усилия на ось х и составляем уравнение р а в 
новесия 2 ^ = 0 :
— jV57 — yV5 6 c o s a 3 +  N35 cosa 2 +  N25 =  0 ,
- W 57 -  42,1 -0,67 +  184,8-0,76 +  311,2 =  0,
N57 =  423,4 кН.

На рис. 5.17, е схематически показано распределение р а с 
четных усилий (кН) в стержнях фермы: со знаком «плюс» — 
растягивающие усилия, со знаком «минус» — сжимающие усилия.

Элементы фермы проектируем составного таврового сечения 
из уголков, производя расчеты из условий прочности по фор
муле (5.4) и устойчивости по формуле (5 .6 ).  При этом на осно



вании [6] принимаем у с =  0,9 при расчетах по условию прочно
сти опорных стоек и раскосов, 7 С =  0,8 при расчете по этому же 
условию сжатых средних стоек и раскосов, если и 7 С =  0,95
при расчете элементов фермы по условию устойчивости. Для 
верхнего пояса фермы из условия прочности имеем

А?з4 4 5 6 ,2 -103 Л О ,  , а _ 4 . .г=  ’ -1__^ =  0 24 • 10 м2
УсЯу 0 ,9 -2 1 0 -106 

Принимаем сечение из двух  равнобоких уголков 100X10 мм, 
что дает /4 =  2-19,2 =  38,4 см2, ¿ = 3 ,0 5  см. Проверяем сечение 
по условию устойчивости, предварительно вычислив по формуле 
(5.8) гибкость стержней верхнего пояса при их расчетной длине 
Ц  =  ЗОО/соэсх! =  302 см:

3.05
: 99 ,0<[Х] =  120,

где предельная гибкость [X] =  120 принята согласно [6].
Тогда по нормам при X =  99 находим коэффициент ф =  

=  0,61 и производим проверку устойчивости:
дг34 =  456,2 к Н < 0 ,9 5 • 210• 106• 38,4• 10~4-0,61 =  467,3 кН.

Д ля  опорного раскоса 2—3, воспринимающего усилие сжатия 
Л̂2з =  409,2 кН, имеющего расчетную длину 1е\ =  ЗОО/соэаг =  
=  395 см, значительно превышающую длину стержней верхнего 
пояса, принимаем сечение из двух равнобоких уголков 125X8 мм, 
обеспечивающее А =  2 - 19,7 =  39,4 см2 и / =  3,77 см. Далее нахо
дим А,= 395/3 ,77=  117 ,2 < [  Л,] =  120, ф =  0,495, производим про
верку
М2з =  409,2 кН>0,95-0 ,4 9 5 -2 1 0 -106-39 ,4 -10“ 4 =  389,1 кН,

что свидетельствует о недостаточной несущей способности при
нятого сечения раскосов по условию устойчивости. Принимая 
сечение опорных раскосов из двух равнобоких уголков 125X10 с 
А =  2-24,3 =  48,6 см2, ¿ =  3,85 см и выполняя расчеты в анало
гичной последовательности, убеждаемся, что условие (5.6) вы
полняется.

Д ля  средних стоек 4—5 фермы при ус =  0,8 из условия 
прочности имеем

Ап^Ы ц/усЯу =  — 90' 103 - -  =  5,36-10~4 м2.
^  у 0,8-210-Ю6
Принимаем сечение из двух  равнобоких уголков 63X 5  мм, 

имеющее А =  2 - 6 ,1 3 =  12,26 см2, ¿ =  1,94 см. На основании [6] 
расчетная длина средних стоек Ц =  0,8(220 -|- 2 • 37,5) =  236 см, 
гибкость К =  236/1,94 =  121,6<[>»] =  150 и коэффициент ф =  
=  0,47. Проверяем по (5.6) устойчивость средних стоек:
М45 =  90 к Н < у£/?И ф =  0.95 -2 1 0 -106- 12,26 -Ю“ 4- 0 ,4 7 =  115 кН.
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Опорные стойки 1 —2, воспринимающие усилия сжатия Nl2 =  
=  45 кН и имеющие расчетную длину Ц  =  220 см, проектируем 
такж е из двух равнобоких уголков 6 3 X 5  мм.

Для нижнего пояса фермы из условия прочности

A n> N 57/(ycRy) =  4--3,4--103--  =  22,4-10 “ 4 м2
м г  у' 0 ,9 -2 1 0 -Ю6

принимаем сечение из двух равнобоких уголков 75X 8  мм, обе
спечивающее А — 2 * 1 1 ,5 = 2 3  см2 и / =  2,28 см. При расчетной 
длине lef = 3 0  см вычисляем гибкость стержней нижнего пояса 
и проверяем из условия предельной гибкости [X] =  250 согласно 
[6 ] :  >,=300/2,28= 131,6< [ Л,] == 250.

Средние раскосы, воспринимающие растягивающее усилие 
yV35 =  184,8 кН, по условию прочности

A n > N 36/{VcRy) =  —18-̂ -8- - V  =  9,8- 1 0 -4м 2 ^  /vr у/ 0 ,9 -2 1 0 -Ю6

проектируем из двух равнобоких уголков 5 6 X 5  мм, обеспечи
вающих А =  2-5,41 =  10,82 см2 и ¿ = 1 ,7 2  см. Расчетная длина 
раскосов lef =  0 ,8-395 =  316 см и принятое сечение удовлетворя
ют условию предельной гибкости:
К =  316/1,72 =  183,7<[Л] =  350.

Средние раскосы, имеющие расчетную длину Ц =  0 ,8Х  
X ЗОО/соэосз =  359 см и воспринимающие растягивающее усилие 
Л/56 =  42,1 кН, такж е  проектируем из уголков 5 6 X 5  мм. На 
рис. 5.17, е указаны  проектируемые сечения элементов фермы.

Рассмотренные элементы фермы рассчитаны как  сплошностен- 
чатые, что допустимо при наличии соединительных прокладок 
между полками уголков, которые устанавливаю тся на расстоя
нии не более 40 / по длине сжатых элементов и не более 80 / 
по длине растянутых элементов (/ — радиус инерции уголка 
относительно оси, параллельной плоскости прокладок). При 
этом по длине сжатого элемента должно быть установлено не 
менее двух прокладок. Соединительные прокладки проектируем 
следующим образом: для верхнего пояса (г =  3,05 см) высотой 
по 10— 15 мм с каждой стороны, шириной 60 мм по длине эле 
мента и толщиной 10 мм с расстоянием м еж ду  осями прокладок 
120 с м < 4 0 • 3,05 =  122 см; для опорного раскоса (г =  3,85 см) 
сечением 150Х 60Х Ю  мм с шагом 120 см < 4 0 -3 ,8 5  =  154 см; 
для стоек (/ = 1 ,9 4  см) сечением 9 0 X 6 0 X 1 0  мм с шагом 
75 с м < 4 0 - 1,94 =  78 см; для нижнего пояса (/ = 2 ,2 8  см) сече
нием 100X 60X 10 мм с шагом 150 с м < 8 0 - 2 ,2 8 =  182 см; для  
средних раскосов (/=  1,72 см) сечением 80Х  60X 10  мм с шагом 
120 с м < 8 0 - 1,72 =  138 см. Прокладки приваривают к уголкам 
парными угловыми швами (kf — 0,6 см) по обушкам и перьям 
уголков.



Производим расчет соединений элементов в узлах фермы. 
Соединение элементов в узлах проектируем с помощью фасонок 
из листовой стали толщиной 10 мм, к которым привариваются 
угловыми швами парные уголки элементов. На рис. 5.18 пока
зана конструкция опорного узла, состоящая из опорной плиты 
и фасонки с приваренными к ней уголками опорной стойки, 
опорного раскоса и нижнего пояса фермы. В других конструк
циях для увеличения жесткости опорного узла к фасонке при
варивается парное вертикальное ребро жесткости.

Для соединения уголков с фасонкой используем фланговые 
швы по обушкам и перьям, продолжая их на торцы уголков на 
длину около 20 мм. Тогда суммарная расчетная длина фланго
вых швов для одного уголка опорной стойки в случае приме
нения полуавтоматической сварки (р  ̂=  рг =  0,9) определяется 
по формуле (5.54) при RWz =  150 МПа и y wz =  1;
5¡/» =  Nl2/ {2^ k iycR wz) =
=  4 5 - 1 0 7 ( 2 - 0 ,9 - 0 ,6 - 10~2-0 ,9 5 -150-106) =  0,031 • 10“ 2 м,
где катет углового шва k¡ принят из условия k ¡= \ ,2 t  =  
=  1 ,2 -0 ,5 = 0 ,6  см; t — 0,5 см — толщина стенки уголка, т. е. 
наименьшая толщина соединяемых элементов. Чтобы обеспечить 
центральное положение равнодействующих усилий во фланговых 
швах, их длина по обушкам проектируемых равнобоких уголков 
должна составлять 1шо6 — 0,7£/ш =  0,7-3,1 =  2,2 см, а перья 
уголков /шп =  0 ,3 2  =  0,3-3,1 =  0,93 см.
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Соответственно производим расчеты д л я  уголков опорного 
раскоса, приняв ^  =  0,8  см,
2/„ =  40 9 ,2 -103/ 2 -0 ,9 -0 ,8 -1 0 -2-0 ,9 5 -1 5 0 -106 =  21 • 10“ 2 м,
4 .об =  0,7-21 =  14,7 см, /шп =  0,3-21 =  6,3 см, 

и для уголков нижнего пояса фермы
2/» =  311,2 - 103/ 2 -0 ,9 -0 ,8 -10- 2 -0,95-150- 10® =  16,1 • ГО“ 2 м, 

¿шоб=0,7-16,1 =  11,3 см, /^„= 0 ,3 -16 ,1= 4 ,8  см.
Учитывая проведенные расчеты, по конструктивным сообра

жениям принимаем сварное соединение элементов в опорном узле 
фермы, показанное на рис. 5.18.

В первом от опоры промежуточном узле верхнего пояса 
соединяются два  раскоса и верхний пояс фермы (рис. 5 .19). 
Соединительная фасонка выпускается за обушки поясных угол
ков, а в месте опирания плит покрытия имеется вырез. П ояс
ные уголки привариваются парными фланговыми швами по 
обушкам и перьям, а на участке опирания плиты втопленным 
швом, который в расчете не учитывается. Сварные швы рассчи
тываются на разность усилий в смежных элементах пояса 
N = N 34 — N13 и узловую нагрузку Р\. В других узлах верхнего 
пояса фасонка не выпускается за обушки уголков, соединяется 
с уголками втопленным швом, служащим для предотвращения 
температурных деформаций, и фланговыми швами по перьям 
уголков, которые рассчитываются на разность усилий в с м еж 
ных элементах пояса М, изгибающий момент от внецентрен- 
ного приложения усилия N по отношению к сечению шва и 
узловую нагрузку Р\. В промежуточных узлах  нижнего пояса 
фасонки выпускаются за обушки поясных уголков, с свар-

Рис. 5.19. Конструкция узла верхнего пояса стальной фермы



ные швы рассчитываются на разность усилий в смежных эле
ментах нижнего пояса и узловую нагрузку.

В качестве примера произведем расчет узла. Суммарная 
расчетная длина фланговых швов толщиной £/ =  0,8 см для 
одного уголка верхнего пояса определяется по равнодействую
щей расчетных усилий л/(^з4 — М31)2 +  Р\ на основании фор
мулы (5 .54):
2  1ш =  л/(Мз4 — М\ъ)2 +  Я|/2МгМ?«>г =
_  У(456,2 • 103 -  О) 2 +  (90 • 103) 2 _  р  2 1  м 

2 -0 ,9 -0 ,8 - Ю“ 2- 0 ,9 - 150 -106

Длина швов для  крепления одного уголка опорного раскоса 
была определена выше и составляет ^ 1 Ш =  21 см, 1то6=  14,7 см, 
/Ш|1 =  6,3 см. Длина швов крепления одного уголка среднего рас
коса при катете шва к^=  1,2/= 1,2-0,5 =  0,6 см равна =  
=  184,8 -103/2 - 0,9 - 0,6 -10“ 2 • 0,9 -150 • 10б =  0,13 м,
4,06 =  0,7-13 =  9,1 см, /шп =  0 ,3-13 =  3,9 см.

Принятая конструкция узла показана на рис. 5.19.

6. ДЕРЕВЯННЫЕ И ПЛАСТМАССОВЫЕ 
КОНСТРУКЦИИ______________________________________ _

6.1. ОБЩИЕ П О ЛО Ж ЕН И Я ПО ПРОЕКТИРОВАНИЮ

Деревянные конструкции применяются в качестве несущих и 
ограждающих при строительстве производственных и складских 
зданий, преимущественно одноэтажных. Их широкому использо
ванию, особенно в районах, где древесина является местным 
материалом, способствуют относительно большая прочность при 
незначительной плотности, высокие теплоизоляционные свойства, 
низкий коэффициент термического расширения, относительная 
устойчивость против химической агрессии. Удельная, т. е. отне
сенная к объемной массе материала, прочность древесины 
примерно равна удельной прочности обычной углеродистой стали.

При проектировании деревянных конструкций с целью повы
шения их долговечности особое внимание следует уделять 
защитным мероприятиям от возгорания, загнивания и увлажнения 
древесины. По экономическим и технологическим соображениям 
целесообразно заводское изготовление деревянных конструкций 
в виде монтажных блоков минимального числа типоразмеров. 
Индустриальные методы изготовления расширяют перспективы 
применения таких прогрессивных материалов из древесины, 
как водостойкие фанеры, древесно-стружечные и древесно
волокнистые плиты, древесно-волокнистые пластики и др. 
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Особенно перспективными являются изготовляемые индустриаль
ным способом клееные деревянные конструкции, которые 
отличаются долговечностью, достаточной надежностью при по
ж аре и значительной химической стойкостью.

Температурно-влажностные условия, которые в конечном 
итоге определяют долговечность деревянных конструкций, в 
соответствии с нормами проектирования [9] подразделяются на 
группы: А1, А2, А З — условия эксплуатации конструкций внутри 
отапливаемых помещений при температуре до 35 °С с относи
тельной влажностью воздуха соответственно № ^ 6 0 % ,  61 % <  
< № < 7 5  % и 75 % < № < ;95 % ; Б1, Б2, БЗ — внутри неотапливае
мых помещений; В 1, В2, ВЗ — на открытом воздухе; Г1 — при 
соприкасании с грунтом (в том числе крепи горных выработок) 
и в грунте; Д 1, Д2 — соответственно при постоянном увлажне
нии и в воде. Д ля  каждой из указанных групп определены 
максимальные влажности клееной и неклееной древесины кон
струкций.

Несущие деревянные конструкции рекомендуется изготовлять 
преимущественно из древесины хвойных пород (сосна, ель, лист
венница, кедр, пихта). Древесина мягких лиственных пород 
(осина, тополь, ольха, липа) рекомендуется для  изготовления 
временных конструкций, а древесина твердых лиственных пород 
(дуб, бук, береза, ясень, клен, граб и др.) — преимущественно 
для изготовления ответственных элементов и деталей соедине
ний (подушек, шпонок, колодок, нагелей и д р .) .

Древесина несущих конструкций должна удовлетворять тре
бованиям 1, 2 и 3-го сорта по ГОСТу. Н ормативные сопротив
ления  Я" древесины с обеспеченностью 0,95 определяются по 
формуле:
Я" =  /?'>( 1 -  1,651»), (6.1)
где Я°р — среднее значение временного сопротивления древе
сины при стандартных испытаниях в условиях заданного напря
женного состояния; V  — коэффициент вариации, равный 
0 ,15-=-0,25 в зависимости от вида напряженного состояния и 
сорта древесины. Величины нормативных сопротивлений Ян, диф
ференцированные по виду напряженного состояния и сортам 
древесины, приведены в нормах проектирования [9 ] .

Расчетные сопротивления древесины

Я =  ЯнЛ>т , (6.2)
где у т  — коэффициент надежности по материалу, который в 
зависимости от вида напряженного состояния и сорта древе
сины изменяется в интервале от 0,11 до 1,6.

Ниже приведены основные расчетные сопротивления Я 
(М Па) древесины сосны и ели 1-го сорта, дифференцированные 
по виду напряженного состояния, направлению действующего



усилия по отношению к волокнам древесины и характеристикам 
элементов.
1. Изгиб сж ати е R c и смятие вдоль волокон Ясм:

элементов прямоугольного сечения шириной свыше 13 см при высоте
сечения от 13 до 50 с м ...................................................................................................  16
элементов прямоугольного сечения шириной от 11 до 13 см при высо
те сечения от 11 до 50 с м .......................................................................................  15
прочих элементов прямоугольного сечения при высоте до 50 см 14

2. Растяж ение вдоль волокон /?р:
элементов к л е е н ы х .......................................................................................................... 12
элементов н е кл еен ы х ...................................................................................................  10

3. С жатие и смятие поперек волокон по всей поверхности /?С90. Ясэо 1.8
4. Смятие поперек волокон местное /?с»9о'-

в опорных плоскостях конструкций и в лобовых врубках . . . .  3
под шайбами при углах смятия 6 0 ° ^ а ^ 9 0 ° ...........................................  4

5. Скалывание вдоль волокон Rcк:
при изгибе неклееных элем ентов........................................................................... 1,8
при изгибе клееных элем ентов................................................................................. 1,6
в лобовых врубках для максимального н ап р яж ен и я ............................... 2,4

6 . Скалывание поперек волокон /?ск90:
в соединениях неклееных э л ем е н т о в ..............................................................  1,0
в соединениях клееных эл ем ен то в ....................................................................  0,7

В случае смятия поперек волокон при условиях, не указанных 
в п. 4, расчетное сопротивление рекомендуется определять по 
формуле

^?см90 1 +  —--- ) 2  )  ^ с9° ’ (6 -3 )

где Uм — длина площадки смятия, которая не более длины не
загруженных участков. При смятии и скалывании под углом к 
направлению волокон расчетные сопротивления определяются со
ответственно из соотношений:

1 + (  -#=—  0  sin3« ,  (6.4)
\  А См90 /

= 1 + ( _ * £ ! _  _  l ) s i n 3a. (6.5)
\  А Ск90 /

Расчетные сопротивления, приведенные выше, в необходимых 
случаях умножаются на переходные коэффициенты и коэффи
циенты условий работы, величины которых нормированы [9]. 
Д ля  древесины, отличной от древесины сосны и ели, вводятся 
переходные коэффициенты т „ ,  например, равные для листвен
ницы 1,2 при определении У?р, R„, / ?с , RCK, R см эо ,  #сэо и 1 при опре
делении Я с к ,  Я с к э о ;  для сибирского кедра 0,9 и для пихты 0,8 при 
определении всех расчетных сопротивлений.

В зависимости от температурно-влажностных условий эксплу
атации конструкций вводится коэффициент условий работы 
т цв, величины которого равны для условий: А1, А2, Б1, Б2— 1; 
АЗ, БЗ, В 1—0,9; В2, ВЗ, Г1— 0,85; Г2, ГЗ—0,75. Кроме того,

Асм
Rcua

R  СК

R с



для конструкций, эксплуатируемых при температуре от 35 — 
до —50 °С,^вводится коэффициент условий работы =  0,8. Для 
конструкций, воспринимающих более 80 % постоянной и вре
менной длительной нагрузок, учитывается коэффициент условий 
работы т.я =  0,8. При расчете на ветровую и монтажную нагруз
ки все расчетные сопротивления умножаются на коэффициент 
условий работы т „ =  1,2, кроме Rc „90, которое умножается 
на т  „=1,4 , при расчете на сейсмическую нагрузку  соответ
ственно т и =  1,4 и т „ =  1,6. Д л я  растянутых и изгибаемых эле
ментов с ослаблениями в расчетном сечении принимается коэф
фициент /л0 =  0,8. Дополнительные коэффициенты условий ра
боты вводятся при расчете клееных элементов: т ь  —  в зависимо
сти от высоты сечения, т сл — в зависимости от толщины слоев.

Деформационные характеристики древесины, необходимые 
при расчете деревянных конструкций по предельным состояниям 
второй группы, рекомендуется принимать следующим образом: 
модуль упругости вдоль волокон £ о =  10 000 М П а; модуль упру
гости поперек волокон £ 0,9 о = 4 0 0  МПа; модуль сдвига G0,9o =  
=  500 МПа; коэффициент Пуассона поперек волокон при де
формировании вдоль волокон v9o,o=0,5; коэффициент Пуассона 
вдоль волокон при деформировании поперек волокон vo,9o = 0 ,2 .

П ластмассовые конструкции относятся к перспективным стро
ительным конструкциям. Область их рационального применения 
будет постепенно расширяться по мере развития химической 
промышленности и снижения стоимости пластмасс. Пластмассы 
легко обрабатываются, устойчивы против коррозии, некоторые их 
виды обладают высокой механической прочностью, тепло-звуко
изоляционными, диэлектрическими, адгезионными и другими по
ложительными свойствами. В настоящее время пластмассы 
используются в строительстве главным образом к ак  конструк
ционный, отделочный, тепло- и звукоизоляционный материал.

Конструкционные пластмассы, выпускаемые отечественной 
промышленностью, представлены главным образом полиэфирными 
стеклопластиками, древесно-слоистыми пластиками, виниплас
том, органическим стеклом. Стеклопластики являю тся одним из 
основных видов конструкционных пластмасс в строительстве и 
применяются для изготовления легких пространственных кон
струкций покрытий, фонарей и обшивки панелей стен и покрытий. 
Наряду с высокой прочностью стеклопластики обладают высокой 
химической стойкостью и успешно эксплуатируются в химически 
агрессивных средах. Древесно-слоистые пластики используются 
для несущих и навесных панелей стен и покрытий, а т а к ж е  в 
качестве деталей узловых соединений деревянных конструкций, 
успешно заменяя металлические элементы соединений. Винипласт 
применяется для обшивки стеновых панелей и в конструкциях 
покрытий, для изготовления химически стойкого технологиче
ского и санитарно-технического оборудования. Органическое



стекло используется при конструировании фонарей, светопрони
цаемых панелей стен и покрытий.

Тепло- и звукоизоляционные материалы из пластмасс, пред
ставленные пенопластом, пенополистиролом, пенополиуретаном, 
пенополивинилхлоридом, обычно применяются при изготовлении 
панелей стен и покрытий в качестве промежуточных слоев.

Синтетические ткани и пленки используются для пневмати
ческих или надувных строительных конструкций, область при
менения которых расширяется с каждым годом благодаря их 
высокой сборности и транспортабельности.

Пластмассовые материалы в конструкциях соединяют с по
мощью сварки и главным образом посредством склеивания.

6.2. РА С Ч Е Т  ЭЛЕМЕНТОВ Д Е Р Е В Я Н Н Ы Х  КОНСТРУКЦИЙ

Расчет деревянных конструкций производится по предельным 
состояниям первой группы на воздействие расчетных нагрузок и 
второй группы на воздействие нормативных нагрузок, причем 
отдельно нормированы расчет элементов и расчет соединений.

Р ассм отрим  расчет элем ентов деревянных конструкций по 
предельны м состояниям первой группы в зависимости от вида 
напряженного состояния.

В условиях центрального сж атия работают колонны, стойки, 
в условиях центрального сж ати я  и растяжения — элементы ферм 
(в предположении шарнирного центрального соединения элемен
тов в у зл ах  ферм).

С ж аты е  элементы деревянных конструкций выполняются 
цельными и составными с прокладками (рис. 6.1) и без прокла
док. Соединение отдельных ветвей составных элементов осуще
ствляется на гвоздях, стальных и дубовых нагелях, на клею. 
Предполагается, что соединения на гвоздях и нагелях обла
дают конструктивной податливостью, а клеевое соединение явля 
ется жестким.

Прочность центрально-растянутых и центрально-сжатых 
цельных и составных элементов проверяется соответственно по 
формулам
Л ^Яр/Ъ , (6-6 >
где N — продольная сила от расчетных нагрузок; /7„т — пло
щадь поперечного сечения нетто (ослабления, расположенные 
на участке вдоль продольной оси не более 20 см, условно совме
щаются в одном сечении).

Центрально-сжатые цельные и составные элементы, кроме 
того, проверяют на устойчивость по формуле

Л/^Яс/^асчф, (6-7 )
где р̂асч — расчетная площадь поперечного сечения, которая 
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при отсутствии ослаблений или ослаблени
ях выходящих на ребро и занимающих 
площадь не более 25 % /^р, принимается 
равной /■'бр, а при тех же ослаблениях, но 
площадью более 25 % /^р, равной 4/3 Рт , 
при симметричных ослаблениях, выходя
щих на ребро, — равной /*"„т (элементы с 
выходящими на ребро несимметричными 
ослаблениями рекомендуется рассчиты
вать к ак  внецентренно с ж а т ы е ) ; /> — 
площадь поперечного сечения брутто; <р — 
коэффициент продольного изгиба, опреде
ляемый при гибкости элемента > ^ 7 0  по 
формуле

Ф - а ( - т У

а при гибкости ^>70 по формуле 

А
Ф = —ГГ" -

( 6 .8 )

(6.9)

Рис. 6.1. Д еревянная ко
лонна составного сечения 
с прокладками

X — наибольшая гибкость элемента отно
сительно главных осей сечения: а  — 
коэффициент, равный 0,8 для древесины 
и 1 для фанеры; А — коэффициент, равный 
3000 для древесины и 2500 для фанеры.
Гибкость цельных элементов (в том числе 
сплошных клееных элементов)

х = 10/л[7^Щ  (61° )
и не должна превышать 120 для колонн, опорных раскосов, 
стоек и поясов, 150 для прочих элементов и 200 для связей; /о — 
расчетная длина элемента, /о =  м-о/; I — действительная свобод
ная длина элемента; цо — коэффициент, зависящий от условий 
закрепления концов элемента и равный: 1 — при шарнирном 
закреплении обоих концов; 2,2 — при защемлении одного и 
свободном нагружении другого конца; 0,8 — при защемлении 
одного и шарнирном закреплении другого конца; 0,65 — при 
защемлении обоих концов; 1&р — момент инерции площади попе
речного сечения брутто.

Гибкость составных элементов на податливых соединениях с 
равномерно нагруженными ветвями относительно оси у, парал
лельной плоскостям сдвига (см. рис. 6.1), определяется как 
приведенная по формуле

к =  уа ,?  +  (\iyXy)2, (6.11)
239



где гибкость отдельной ветви относительно оси у\ при рас
четной длине /, (при отсутствии прокладок и в случае Л<7/ 
можно положить =  0); Ху — гибкость составного элемента 
относительно оси у  при расчетной длине /о без учета податливо
сти соединений; \х.у — коэффициент приведения гибкости:

Ь, Н соответственно ширина и высота сечения составного эле
мента (см. рис. 6 .1) ; пш — расчетное число швов сдвига в сос
тавном элементе; я, — расчетное число срезов связей в одном 
шве на 1 м элемента; 4  — коэффициент податливости соедине
ний, принимаемый по нормативным рекомендациям [9 ] ,  напри
мер, для клеевых соединений равным 0, для соединений на гвоз
дях  центрально-сжатых элементов — 0,1 /с12, внецентренно-сжа- 
тых — 0,2/с?2; й — диаметр гвоздей, см.

Гибкость составных элементов с равномерно нагруженными 
ветвями относительно оси х, нормальной к плоскостям сдвига 
(см. рис. 6 .1), определяется к ак  для цельных элементов при рас
четной длине /о, т. е. без учета податливости соединений.

В условиях внецентренного сжатия и растяжения работают 
колонны, стойки, элементы ферм с пониженной относительной 
высотой и элементы ферм, эксцентрично соединенные в узлах. 
Кроме того, арки и своды рекомендуется рассчитывать как 
внецентренно-сжатые прямолинейные элементы с расчетной дли- 
ной /о, равной: 0,58« — для трехшарнирных арок и сводов при 
симметричной и несимметричной нагрузках; 0 ,55  — для трехшар
нирных стрельчатых и треугольных арок с углом перелома в 
ключе сС>10° при любой нагрузке; 0,35$ — для двухшарнирных 
арок и сводов при симметричной нагрузке (в — длина дуги арки 
или свода) .

Расчет на прочность внецентренно-растянутых (растянуто- 
изгибаемых) и внецентренно-сжатых (сжатоизгибаемых) элемен
тов конструкций производится соответственно по формулам:

где N и М  продольная сила и изгибающий момент от расчет
ных нагрузок (М /| — изгибающий момент от расчетных нагру
зок, определяемый по деформированной схеме, т. е. с учетом 
дополнительного момента от поперечного прогиба элемента);

Н̂расч расчетный момент сопротивления, принимаемый: для 
цельных элементов равным №т  (причем ослабления, располо
женные на участке вдоль продольной оси не более 20 см, условно 
совмещаются в одном сечении); для составных элементов на 
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Чп (6.12)

N М я
на '№ расч

м  ^N
(6.13)

расч
; (6.14)



Число
слоев

Значения коэффициентов йа,(*ж) 
при длине элемента, м

2 4 6 > 9

2 0,7
(0 ,45)

0 ,8 5
(0 ,6 5 )

0 ,9
(0 ,7 5 )

0 ,9
(0 ,8 )

3 0,6
(0 ,25)

0 ,8
( 0 ,5 )

0 ,85
(0 ,6 )

0 ,9
(0 ,7 )

10 0,4
(0 ,07)

0 ,7
( 0 ,2 )

0 ,8
(0 ,3 )

0 ,85
(0 ,4 )

податливых соединениях равным 6Ш№НТ при значениях коэффи
циента по табл. 6.1 (если элементы составлены из одинаковых 
слоев); | — коэффициент, изменяющийся в интервале 1 ^ ^ > 0  
и учитывающий снижение несущей способности ънецентренно- 
сжатых элементов в результате появления дополнительного мо
мента от продольной силы N при поперечных деформациях эле
ментов и равный

М.2
( 6 Л 5 )

X, А — определяются по формулам (6.8) и (6.9).
Устойчивость сж атоизгибаемых составных элементов в плос

кости, нормальной плоскости изгиба, рекомендуется проверять по 
формуле (6.7) без учета изгибающего момента.

При расчете сжатоизгибаемых составных элементов, если рас
четная длина наиболее напряженной ветви 1\>И  (см. рис. 6.1) 
следует проверить ее устойчивость по формуле
Л̂ /̂ бр +  Л4/(1 №бр)^ф1/?с, (6.16)

где /̂ бр, \РаР — геометрические характеристики брутто попе
речного сечения составного элемента; ф1 — коэффициент про
дольного изгиба для рассматриваемой ветви при ее расчетной 
длине 1\.

Число срезов связей пс, равномерно расставленных в каж дом  
шве составного сж атоизгибаемого  элемента на участке с одно
значной эпюрой поперечных сил, должно обеспечивать несущую 
способность шва на сдвиг:

^  1,5УИ5вр

п‘ > ~ Т 1 Г '  <6 Л 7 >
где 5бр и /бр — соответственно статический момент сдвигаемой 
части сечения брутто и момент инерции всего сечения брутто
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Рис. 6.2. Деревянные клее
ные балки, составленные 
из нескольких элементов 
по сечению

относительно нейтральной оси; Т — несущая способность одной 
связи в рассматриваемом шве.

В условиях поперечного изгиба работают такие деревянные 
конструкции, как балки, прогоны, панели, настилы, обрешетка. 
Применение балок и прогонов, цельных как  по сечению, 
т а к  и по длине, ограничено сортаментом лесоматериалов. 
Составные по сечению балки и прогоны выполняются на клею 
и пластинчатых нагелях.

Составные балки на пластинчатых нагелях, перекрывающие 
пролеты от 4 до 6 м, сплачиваются не более чем из трех брусьев, 
им придается строительный подъем, превышающий расчетный 
прогиб в полтора раза.

Клееные балки, перекрывающие пролеты от 9 до
18 м, рекомендуется проектировать прямоугольного сече
ния (рис. 6.2, а ) ,  реже двутаврового (рис. 6.2, б) и коробчатого 
сечения Клееным балкам с шарнирным опиранием следует при
д ав ать  строительный подъем, равный //200.

Прочность элементов цельного сечения по нормальным 
напряжениям в случае косого изгиба, т. е. изгиба в плоскости, 
не совпадающей с главной плоскостью сечения, проверяется по 
формуле:
М х/УГх +  М у/№ у^1?И, (6.18)

где М х и Му — изгибающие моменты от расчетных на
грузок относительно соответствующих главных осей х и у; УРХ 
и — моменты сопротивления сечения нетто относительно тех 
ж е  осей х н у .

В случае изгиба в одной из главных плоскостей сечения рас
чет цельных и составных элементов из условия прочности по 
нормальным напряжениям выполняется согласно выражению



где М — изгибающий момент от расчетных нагрузок; №расч — 
расчетный момент сопротивления сечения, принимаемый для  
цельных и составных изгибаемых элементов в соответствии с 
изложенными выше указаниями для внецентренно-нагруженных 
элементов.

Расчет цельных и составных элементов из условия прочности 
по касательным напряжениям (по скалыванию) производится по 
формуле

<Э5бр/(/6р6расЧХЯск, (6-20)

где (3 — поперечная сила от расчетных нагрузок; 5 бр и /6р — 
соответственно статический момент скалываемой части сечения 
брутто и момент инерции всего сечения брутто относительно 
нейтральной оси; 6расч — расчетная ширина сечения элемента.

Кроме того, в составных изгибаемых элементах число срезов 
связей, равномерно расставленных в каждом шве элемента на 
участке с однозначной эпюрой поперечных сил, находится из 
условия (6 .17), где М — разность изгибающих моментов в ко
нечном и начальном сечениях рассматриваемого участка.

Расчет элементов деревянных конструкций по предельны м  
состояниям второй группы, т. е. по деформациям, рекомендуется 
производить с учетом сдвига и податливости соединений, вели
чину которой при исчерпании несущей способности следует опре
делять следующим образом: при соединении на лобовых врубках  
и торец в торец — 1,5 мм; на нагелях всех видов — 2 мм; в при
мыканиях поперек волокон — 3 мм; в клеевых соединениях — 0. 
При неполном исчерпании несущей способности соединения по
датливость принимается пропорционально действующему уси 
лию. Расчет изгибаемых элементов сводится к проверке нера
венства

(6-21)

где — максимальный прогиб, вычисленный по правилам 
строительной механики в предположении упругой работы м ате 
риалов по моменту инерции сечения брутто /бР для цельных 
элементов и по моменту инерции к ж /бР для составных элементов 
при коэффициентах &Ж) приведенных в табл. 6.1 в зависимости от 
числа слоев и длины (пролета) элементов; /;,т — предельный 
прогиб, который нормирован в долях пролета / в зависимости от 
назначения конструкций: обрешетка, настилы и консольные 
балки покрытий — //150; прогоны и стропильные ноги покры
тий, а такж е  балки чердачных перекрытий — //200; плиты 
покрытий, навесные панели стен и балки междуэтажных пере
крытий — //250; фермы, основные клееные балки покрытий — 
//300; несущие элементы ендовы — //400.

Максимальный прогиб шарнирно-опертых и консольных из-
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гибаемых элементов постоянного сечения следует определять с 
учетом деформаций сдвига по формуле

где /о — прогиб без учета деформаций сдвига; с — коэффициент, 
учитывающий влияние деформаций сдвига от поперечной силы и 
определяемый по нормам 4 [9 ] ;  к — высота сечения; / — пролет 
элемента.

Максимальный прогиб сжатоизгибаемых шарнирно-опертых 
симметрично нагруженных и консольных элементов следует оп
ределять в результате деления прогиба (6.22) на коэффициент, 
вычисленный по формуле (6 .15) .

6 .3. РАСЧЕТ СО ЕДИНЕНИЙ Д Е РЕ В Я Н Н Ы Х  КОНСТРУКЦИЙ

Соединения элементов деревянных конструкций рекомендует
ся выполнять клеевыми, на врубках, на нагелях (стальных и 
дубовых цилиндрических, на гвоздях, шурупах) и на связях 
растяжения (болтах, хомутах и др.).

Расчет соединений по предельным состояниям первой группы 
сводится к проверке выполнения условия

где N — расчетное усилие, действующее на соединение или 
отдельную связь; Т — расчетная несущая способность соедине
ния или отдельной связи , определяемая в зависимости от их 
конструкции и рассматриваемого напряженного состояния (смя
тие, скалывание, изгиб, выдергивание).

При расчете клеевых соединений не учитывается ослабление 
сечений элементов, т. е. сечения элементов рассчитываются как 
цельные по приведенным выше формулам. Клеевые соединения 
рекомендуется использовать: для сращивания по длине пилома
териалов и листов фанеры на зубчатом соединении и «на ус»; 
для  образования сплошного сечения (пакетов) путем сплачивания 
слоев по высоте и ширине сечения; для стыкования клееных па
кетов, сопрягаемых под углом на зубчатый шип (с длиной зубьев 
50 мм) по всей высоте сечения (рис. 6.3, а ) .

Последнее соединение применяется при сопряжении элементов 
под углом а  к волокнам в пределах 0 ^ а ^ 3 8 °  при действии сжи
мающей силы N и изгибающего момента М, который вызывает 
сж атие внутреннего волокна, как это показано на рис. 6.3, а. 
Н есущ ая способность соединения проверяется из условия (6.23) 
по биссектрисному сечению:

для внутренней кромки элемента вдоль оси х под углом а  к 
волокнам

¡¡о! — /о[ 1 +  с(Л//)], (6.22)

(6.23)



а , градус

Рис. 6.3. К расчету клеевых соединений:
а  с т ы к о в к а  к л е е н ы х  п а к е т о в  под углом на з у б ч а т ы й  ш и п ; б,  в - -  гр аф ики  д л я  о п р е д е л е н и я  коэф - 
фициентов к  1, 6 2, £з, т *

для внешней кромки элемента вдоль оси х  под углом а  к 
волокнам

(6.25)

для сж атия вдоль оси у  под углом р к волокнам 
м

^ см|5’ (6 .26)

где I — определяется по рекомендациям формулы (6 .15 ) ;  /76, 
и̂ б — соответственно площадь и момент сопротивления биссек- 
трисного сечения; к \, /г2, кз, т а — коэффициенты, принимаемые 
соответственно по графикам на рис. 6.3, б, в\ /?сма, /?смр — 
расчетные сопротивления изгибу и смятию под углами а и р ,  
определяемые без учета коэффициентов условий работы т б и т сл.

Склеиваемые пиломатериалы должны иметь влажность не 
выше 15 %. Различие склеиваемых слоев древесины по тем пе
ратурно-влажностным деформациям является  причиной значитель
ных внутренних напряжений в соединении. Поэтому изготовле
ние клеевых соединений требует качественного выполнения т е х 
нологических операций и заводских испытаний.

Соединения на врубках рекомендуется выполнять в виде
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Рис. 6.4. Конструкция 
опорного узла на лобовой 
врубке с одним зубом

лобовых врубок или непосредственным упором сопрягаемых с ж а 
тых элементов. Лобовые врубки используются главным образом 
для  соединения элементов деревянных ферм малых пролетов из 
брусьев и бревен. Их рекомендуется выполнять с одним зубом. 
На рис. 6.4 показана конструкция опорного узла треугольной 
фермы, где примыкание верхнего пояса к нижнему выполнено 
на лобовой врубке с одним зубом.

Расчет лобовых врубок производится на смятие согласно
(6.23) по плоскости, которая конструктивно выполняется нор
мальной к оси сжатого сминающего элемента. Несущая способ
ность врубки смятию

где FCM — расчетная площадь смятия; /?сма — расчетное сопро
тивление древесины смятию под углом а  к направлению волокон, 
которое при проверке несущей способности сминающего элемента 
равно /?см (смятие вдоль волокон), а при проверке несущей спо
собности сминаемого элемента принимается по формуле (6.4) в 
зависимости от угла примыкания а.

При конструктивном исполнении требуемых по расчету пло
щадок смятия необходимо иметь в виду, что минимальная глуби
на лобовых врубок h\ в брусьях и досках составляет 2 см, в 
бревнах — 3 см, а максимальная — h/4 в промежуточных узлах 
сквозных конструкций и /г/3 в остальных случаях, например, 
в опорных узлах (см. рис. 6 .4 ) ,  де h — высота сечения элемента, 
в котором производится врубка.

Расчет лобовых врубок на скалывание древесины нижнего 
пояса, растянутого усилием N, производится из условия прочно
сти (6 .23), где несущ ая способность лобовых врубок на скалы
вание

где с̂к — расчетная площадь скалывания, равная 1СКЬ (/ск — рас
четная длина плоскости скалывания, Ь — ширина сечения ска-
246

(6.27)

Т --  р Dcp1 -----  1 СК /\ с к  ) (6.28)
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Рис. 6.5. Конструкции соединений деревянных элементов на нагелях, винтах и 
гвоздях

лываемого элемента на уровне плоскости скалы вания); /££— 
расчетное сопротивление древесины скалыванию вдоль волокон, 
усредненное по плоскости скалывания и определяемое вы раж е
нием

=  Яо</(1 +  Р -т4 ;  (6 -29)
Р — коэффициент, принимаемый равным 0,25 при расчете рас
тянутых элементов соединений и равным 0,125 при расчете с ж а 
тых элементов соединений с промежуточным расположением 
площадки скалывания при обязательном условии обжатия по 
скалываемым плоскостям; е — плечо сил скалывания, прини
маемое равным 0,5Л при несимметричной врубке без зазора и 
равным 0,25 /г при симметричной врубке. При конструктивном 
исполнении лобовых врубок следует соблюдать условие 1,5/г^ 

Ю/11 и условие 4к^ 3 е .
Соединения на дубовы х и стальных цилиндрических нагелях  

(рис. 6.5) работают на сдвиг. Нагели располагаются в соедине
нии не менее чем в два продольных ряда в шахматном порядке 
(рис. 6.5, а) или по прямой схеме (рис. 6.5, б) с минимальными 
расстояниями между нагелями в каждом ряду  вдоль древесины 
(яО, поперек волокон (яг) и поперек волокон от кромки элемента 

(яз), которые при толщине соединяемого пакета элементов меньше 
Юс/ (диаметр нагеля) принимают равными:

Минимальное расстояние между нагелями 
Нагели

стальные
дубовые

Ы
Ай

М
2,5а!

«з
2 ,Ы  
2,5 й



При толщине пакета 10с? и более принимают следующие рас
стояния:
Минимальное расстояние между нагелями Si S2 «3
Нагели

с т а л ь н ы е ............................................................... Id 3,5 d M
дубовые ............................................................... 5 d M 2,5 d

Гвозди, работаю щ ие на сдвиг, располагают прямыми, косыми 
рядами и в шахматном порядке. При этом принимаются следую
щие минимальные расстояния м еж ду гвоздями: для пробивае
мых элементов si =  \bd при их толщине не менее 10 диаметров 
гвоздя St =  25d  при их толщине 4d  (диаметр гвоздя не должен 
превышать 1/4 толщины элемента), а в остальных случаях по 
интерполяции; для  непробиваемых элементов s i> 1 5 d ;  s 2 =  4d  
при расстановке гвоздей прямыми рядами и s2 =  3d при ш ахмат
ной расстановке и косыми рядами под углом не более 45°; S3= 4d. 
При определении расчетной длины гвоздей, работающих на 
сдвиг, не учитывается заостренная часть гвоздя длиной l ,5d  и
2 мм его длины на каждый шов соединяемых элементов, кроме 
того, расчетная длина защемления гвоздя должна быть не ме
нее 4 d.

Расчетная длина защемления гвоздя, работаю щ его на выдер
гивание, долж на быть не менее двух толщин пробиваемого эле
мента и не менее 10d. Д ля  гвоздей d >  6 мм рекомендуется пред
варительное рассверливание гнезд диаметром 0,9d.

Н есущ ая способность соединения на нагелях или гвоздях, 
работаю щ его на сдвиг (в том числе и винтового), при выполне
нии указанных выше конструктивных требований определяется 
выражением

Т =  пшпнТ\, (6.30)

где пш — число плоскостей среза или швов на один нагель; п„ — 
число нагелей в соединении; Т\ — расчетная несущая способ
ность одного нагеля (кН) на один срез, которая для стальных 
и дубовых цилиндрических нагелей, работающих вдоль волокон, 
и для гвоздей, работающих под любым углом к волокнам, в кон
струкциях из сосны и ели нормирована и приведена ниже.

Нагель ........................................................................ Стальной Дубовый
Смятие средних элементов симметричных
соединений (рис. 6.5, а ) .....................................  0,5cd 0,3cd
Смятие во всех элементах равной толщины 
и в более толстых элементах при одном 
срезе несимметричных соединений
(рис. 6.5. б ) ............................................................  0,35cd 0,2cd
Смятие в крайних элементах симметрич
ных соединений и в более тонких край-



ний (рис. 6.5, а , б ) ................................................. 0,8ай 0,5ай

Изгиб н а г е л я ............................................................ 1,8£*2+ 0 ,0 2 а2<  0,45<*2+ 0  02а2<
< 0 ,65^2

Изгиб г в о з д я ...........................................................  2,5с(2+ 0 ,0 1 а 2<  —
=С4с(2

Имеется в виду, что в нагельном соединении деревянные эле
менты работают на смятие, а нагели или гвозди — на изгиб. 
Причем в качестве расчетной несущей способности Т\ принима
ется наименьшее значение из условия изгиба нагеля или гвоздя 
и условия смятия двух элементов, прилегающих к расчетной 
плоскости среза. При вычислении Т\ (кН) по табличным форму
лам величины а, с, й принимаются в сантиметрах (см. рис.'6.5). 
Если нагели работают под углом а  к волокнам элементов, рас
четная несущая способность Т\ умножается на коэффициент ка 
при расчете на смятие древесины и на У&Г при расчете на изгиб 
нагеля. Величины ка при наибольшем угле а  для  соединяемых 
элементов приведены в табл. 6.2.

Несущая способность соединения на гв о зд я х  и шурупах, 
работающ их на выдергивание:

Т =  пТ\, (6.31)

где п — число гвоздей или шурупов в соединении; Т\ — расчет
ная несущая способность на выдергивание одного гвоздя, заби
того поперек волокон, или шурупа, завинченного поперек воло
кон, равная

Г| =  /?влй/1 (6.32)

Я. — расчетное сопротивление выдергиванию гвоздя на единицу 
поверхности контакта с древесиной, равное 0,3 М Па для воз
душно-сухой древесины, и шурупа на единицу поверхности кон
такта его нарезной части с древесиной, равное 1 МПа; й — диа
метр гвоздя или наружный диаметр нарезной части шурупа; 
/| — расчетная длина защемленной части гвоздя или длина 
нарезной части винта, сопротивляющейся выдергиванию.

Та б л и ц а  6.2

Угол,
Д л я  с т а л ь н ы х  н а г ел ей с с1, р а в н ы м ,  см Д л я  д у б о в ы х

г р а д у с 1,2 1,6 2 2 ,4 д и а м е т р о в

30 0,95 0,9 0,9 0,9 1,0
60 0,75 0,7 0,65 0 , 6 0 ,8
90 0,70 0 , 6 0,55 0,5 0,7



Соединения на связях растяж ения  рассчитываются по несу
щей способности связей (болтов, хомутов и др.) и такж е из усло
вия смятия и скалывания древесины под опорными элементами 
этих связей (шайбами, подкладками).

Расчет соединений по предельным состояниям второй группы  
специально не выполняется, но учитывается указанная выше по
датливость соединений при расчете элементов деревянных кон
струкций по деформациям.

6.4. О СО БЕННОСТИ РАСЧЕТА П ЛА С ТМ А СС О В Ы Х  КОНСТРУКЦИЙ

Несущие конструкции с применением пластмасс представлены 
главным образом трехслойными панелями стен и покрытий. Оте
чественной промышленностью выпускаются три вида таких па
нелей: с несущим обрамлением по контуру, часторебристые и со 
сплошным заполнением при защитном обрамлении.

В качестве примера на рис. 6.6, а  представлено сечение 
трехслойной стеновой панели размером 600X140 см и толщиной 
140 см с несущим обрамлением по контуру, впервые использо
ванной на обогатительных фабриках Якутии и состоящей из алю
миниевых внешних обшивок /, среднего слоя из пенопласта 2, 
обрамляющих несущих ребер из бакелизированной фанеры 3  и 
соединительных алюминиевых уголков 4. На рис. 6.6, б показано 
сечение трехслойной плиты покрытия размером 300X150 см, 
состоящей из асбоцементных листов внешней обшивки /, сред
него слоя из пенопласта 2, защитного асбоцементного обрамле
ния по контуру 3  и ребер жесткости 4.

4 .

2 1 
/ _ Ж

Рис.  6.6. Конструкции с применением пластмасс :
а  — к о н с т р у к ц и я  с т е н о в о й  пан ели  о г р а ж д е н и я ;  6 — к о н с т р у к ц и я  плиты  покрыти я ,  в  — гр а ф и к  д л я  о п 
р е д ел ен и я  к о э ф ф и ц и ен т а  £



Такие конструкции рассчитывают по несущей способности и 
по деформациям с учетом снижения расчетных сопротивлений и 
модулей упругости полимерных материалов при эксплуатации в 
условиях повышенной влажности и температуры. Так как поли
мерные материалы обладают низким модулем упругости при от
носительно высоких расчетных сопротивлениях, расчеты по д е 
формациям часто являются определяющими.

Наиболее широко применяемые в строительстве трехслойные 
панели с несущим обрамлением по контуру рассчитываются на 
изгиб с учетом неравномерности распределения нормальных 
напряжений в обшивке и концентрации их в обрамляющих не
сущих ребрах. В расчет вводится приведенная ширина сечения 
панели
bnp= k b , (6.33)
где k — коэффициент неравномерности, определяемый по графи
ку на рис. 6.6, в в зависимости от величины отношения пролета 
панели / к расстоянию м еж ду несущими ребрами b и материала 
обшивки панели (1 — алюминий и асбоцемент; 2  — стеклоплас
тик; 3  — фанера). Д алее с учетом приведенной ширины сечения 
bПр вычисляются приведенные геометрические характеристики: 
момент инерции /пр, момент сопротивления Wnp, статический 
момент сдвигаемой части сечения относительно нейтральной 
оси S„p.

Расчет по предельным состояниям первой группы из условия 
прочности выполняется по максимальным нормальным напряже
ниям в обшивке
М / Г пр</?„ (6.34)

и касательным напряжениям в несущем обрамлении с толщиной 
стенок /
QS„P/ (/пр2 / ) <  ЯсР, (6.35)

где М, Q — расчетные изгибающий момент и поперечная сила; 
Rи, Rcp — расчетные сопротивления материала обшивки при из
гибе и несущего обрамления при срезе.

Расчет по предельным состояниям второй группы из усло
вия прогибов панелей при равномерно распределенной нагрузке q 
выполняется по формуле

<636)
где Е — расчетный модуль упругости материала обшивки; fum — 
допускаемый предельный прогиб, который для  панелей покрытий 
принимается равным (1/125)/.

Кроме того, обшивка панелей проверяется на местный изгиб 
под действием сосредоточенной нагрузки в 1 кН с коэффициен
том надежности по нагрузке 1,2.



6.5. КОНСТРУКТИВНЫЕ РЕШЕНИЯ ДЕРЕВЯННЫХ ЭЛЕМЕНТОВ 
ЗДАНИЙ И СООРУЖЕНИЙ

В строительстве деревянные конструкции применяют в виде 
плоских сплошных, плоских сквозных и пространственных кон
струкций.

К плоским сплошным конструкциям  относятся стойки и колон
ны цельного или составного сечения (см. рис. 6 .1), сплошные 
или составные балки, трех- и двухшарнирные арки, рамы.

Простейшие деревянные конструкции в виде балок цельного 
сечения, применяемые в виде несущих конструкций покрытий и 
перекрытий, из-за ограниченной длины и сечения лесоматериала 
могут перекрывать пролеты не более 6—9 м. При пролетах, пре
вышающих естественную длину лесоматериала (6—9 м), а такж е  
при меньших пролетах, но больших нагрузках, при которых эле
менты цельного сечения не могут обеспечить требуемую несущую 
способность, применяют конструкции, составленные из несколь
ких элементов к ак  по сечению (см. рис. 6 .1), так и по длине 
(рис. 6 .7). Клееные балки покрытий (см. рис. 6.2) пролетом 6—
12 м изготавливают из пакетов клееных досок. Высоту балок 
в середине пролета принимают не менее 1/10— 1/12 от его вели
чины. Д ля  обеспечения устойчивости из плоскости балок отноше
ние высоты сечения к его ширине принимают не более 6. Клеефа
нерные балки применяют как  несущие конструкции покрытий 
для зданий пролетом 6— 15 м. В таких балках стенки выполня
ют из клееной или бакелизированной фанеры толщиной не менее 
10 мм, а пояса — из двух слоев досок или брусков с каждой

а  021 021 021

| Т
Г - к

.__________ ¡ -

I — ^

— ?

1 .

6 2И

- Ф
'

ги <
£—*

X
16

17
021 \ 1 \

= &т
021 ^ — > 

--- ’

1 1
1«---------------- ,|

1 '

Рис. 6.7. Д еревянные прогоны (балки) покрытий, составленные из нескольких 
элементов по длине в виде:
а  — с п ар ен н ы х  к о н с т р у к ц и й  из д о с о к  на ре бр о;  б — кон ст р ук ц и й  из б р у с ь е в  или о к а н т о в ан н ы х  бре ве н
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Рис. 6.8. Деревянная трехшарнирная арка криволинейного очертания из клееных 
пакетов досок

Ж

№

Рис. 6.9. Деревянная рама полигонального очертания из прямолинейных элемен
тов цельного сечения

стороны. Для обеспечения устойчивости фанерной стенки по дли
не балок устанавливают дощатые ребра жесткости с шагом 
1/8— 1/9 от пролета балки.

Клееные арки конструируют по трехшарнирной схеме тре
угольного или криволинейного очертания (рис. 6 .8 ) ,  а такж е  
по двухшарнирной — параболического или кругового очертания. 
Арки изготовляют из пакетов досок, склеенных водостойким кле
ем. Сечение арок принимают прямоугольным с отношением высо-



ные бо лты

Рис. 6 .11. М еталлодеревянная треугольная ферма конструкции ЦНИИСК:
/ — м е т а л л и ч е с к и й  в к л а д ы ш ;  2 — у зл о в о й  б о л т ;  3 — м е т а л л и ч е с к а я  н а к л а д к а ;  4 — ниж ний пояс  фер
мы из ш в е л л е р а  №  14а

ты сечения к его ширине не более 4—5. Отношение стрелы 
подъема к пролету должно быть не менее 1/6 и может достигать 
1/2 в арках  стрельчатого очертания. В практике строительства 
пролет клееных деревянных арок принимается 12—24 м, достигая 
иногда 75 м.
254



Рис. 6.12. Трехпанельная деревянная ферма кругового очертания с верхним поя
сом из клееных элементов и нижним поясом из круглой стали:
I -  верхний пояс  фермы; 2 -  м е т ал л и ч ес к и й  т я ж ;  3 -  р а с ко с ы ;  4. 5 — з а к л а д н ы е  д е т а л и  из ш в е лл ер а  
и у г о л к а  соо т в е тс тв е н н о ; 6 — анкерный  б о л т ;  7 —  о п о р н ая  п о душ ка
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Рис. 6.13. К расчету дощатоклееной двускатной балки покрытия

Деревянные рамы полигонального очертания выполняют по 
трехшарнирной схеме из прямолинейных элементов цельного сече
ния (рис. 6.9) или клееных, а т акж е  в виде гнутоклееных конструк
ций (рис. 6.10) пролетом до 24 м, которые могут эффективно 
использоваться для временных и постоянных зданий производст
венного, административно-бытового и складского назначе



ний. Д л я  удобства транспортирования и монтажа рамы реко
мендуется расчленять на монтажные элементы с последующей 
укрупнительной сборкой.

К плоским сквозным деревянным конструкциям относятся 
фермы, перекрывающие пролеты до 30 м и состоящие из верхне
го, нижнего пояса и решетки между ними. Деревянные фермы 
проектируют однопролетными, разрезными, внешне статически 
определимыми с шарнирным прикреплением в узлах. При узло
вой передаче внешних нагрузок стержни ферм работают на с ж а 
тие или растяжение.? Д ля  несущих конструкций покрытий про
мышленных зданий применяют металлодеревянные брусчатые 
фермы (рис. 6.11) с верхним поясом различного очертания и 
фермы с клееным верхним поясом преимущественно кругового 
очертания (рис. 6.12), близкого к кривой давления от равномер
но распределенной нагрузки, что облегчает работу элементов 
конструкции. Металлодеревянные фермы характеризуются не
большим числом элементов решетки, отсутствием врубок и прос
тотой сборки. При этом расход древесины на фермы примерно 
пропорционален величине пролета. На фермы из брусчатых 
элементов древесины расходуется больше, чем на клееные 
фермы.

Расход металла на фермы пролетом 12 м составляет 2,35— 
4,12 кг/м2, а на фермы пролетом 24 м — 2,55—4,38 кг/м2. Р ас
ход стали на стальные фермы пролетом 12—24 м, рассчитанных 
на такую ж е  нагрузку, как и металлодеревянные, составляет 
9— 15 кг/м2 и на связи — 4,5—5 кг/м2. Следовательно, расход 
стали только на связи стальных ферм примерно равен расходу 
на наиболее металлоемкие металлодеревянные конструкции. Та
ким образом, применение металлодеревянных конструкций дает 
ощутимую экономию металла по сравнению с цельнометалличес
кими фермами.

П ространственные деревянные конструкции представлены в 
виде распорных сводов, сводов-оболочек, складок, которыми пе
рекрывают прямоугольные в плане здания, и куполов-оболочек, 
используемых для перекрытия зданий, имеющих в плане круг или 
правильный многоугольник. Монтаж таких конструкций осуще
ствляется из клееных и клеефанерных блоков, изготовленных 
в заводских условиях.

6 .6 . ПРИМ ЕРЫ  ПРОЕКТИРОВАНИЯ ДЕРЕВЯННЫХ КОНСТРУКЦИЙ

В качестве несущих деревянных конструкций покрытий зда 
ний и сооружений широко применяются клееные балки и метал
лодеревянные фермы заводского изготовления (см. рис. 6.2, 
6.11 и 6 .12 ) .

Дощатоклееные балки, рекомендуемые для пролетов до 18 м, 
изготовляют, как  правило, в виде односкатных и двускатных



прямолинейных и гнутоклееных конструкций прямоугольного 
поперечного сечения. Дощатоклееные двускатные балки  
(см. рис. 6.2) имеют переменную высоту сечения с углом наклона 
i <  20 под рулонную кровлю. В поперечном сечении балок д о 
пускается сочетать древесину разных сортов и пород, используя 
в крайних зонах поверхностного сечения более высокие сорта 
древесины на высоту 0,15 h или более прочные породы древесины 
на высоту 0,2 h, где h — полная высота сечения [9]. Толщи
ну склеиваемых досок рекомендуется принимать на менее 
33 мм.

Рассмотрим пример проектирования дощ атоклееной д в у с к а т 
ной балки  прямоугольного поперечного сечения, которая я в л я е т 
ся несущей конструкцией покрытия склада  готовой продукции 
на калийном руднике и перекрывает пролет 18 м (см. рис. 6 .1 3 ) .  
Расчетный пролет I при ширине опорных площадок С =  0 ,35 м 
равен 17,65 м. Балка воспринимает нагрузку : равномерно р а с 
пределенную расчетную q =  15 кН/м, нормативную cf =  
=  И кН/м; сосредоточенную расчетную Pi =  P 4 =  7,4 кН и 
р 2 =  р 3 =  27,4 кН, нормативную Pï =  РЗ =  6,2 кН и Р% =  
=  Р$ =  22,8 кН от двух однопролетных подвесных электричес
ких кранов грузоподъемной силой 10 кН, как показано на 
рис. 6.13. Помещение неотапливаемое, сухое, что соответствует 
температурно-влажностным условиям эксплуатации Б1.

Балка изготовляется из сухих сосновых досок толщиной 
33 мм. Крайние зоны толщиной 0,15 h — из досок второго сорта , 
средняя зона толщиной 0,7 h — из досок третьего сорта, где  
h — максимальная высота сечения двускатной балки в середине 
пролета. Принимаем h =  1584 мм и высоту сечения на опоре 
h0 =  1155 м, что соответствует h / l =  1/11,1 при рекомендуемом 
соотношении h / l =  1/10-г- 1/12 и углу наклона кровли / =  
=  1/20,5 <  1/20. Ширину сечения балки принимаем 6 =  170 мм.

Определяем положение расчетного сечения х, т. е. расстояние 
его от опоры, которое при действии равномерно распределенной 
и сосредоточенной нагрузки на балку  переменного поперечного 
сечения, к ак  показано на рис. 6.13, находится по формуле

х =  k0l,
где величину коэффициента ko рекомендуется определять следую 
щим образом [21]. Вычисляется относительная координата поло
жения сосредоточенных нагрузок Р\ и Р 4;

а  =  U/1,
где U — расстояние от опоры до ближайшей сосредоточенной 
силы Р\ или Р 4, и относительное расстояние между сосредото
ченными силами Pi и Р2 или Рз и Р 4:

а* =  Uk/l,



где и к — расстояние м еж ду  силами Р\ и Р 2 или Р 3 и Р 4. Далее 
вычисляется относительная величина сосредоточенных сил:
т,- =  Р 1/(д1) (/ =  1, 2, 3, 4)

и определяются величины параметров:
7 =  2 (/z//i0 — 1),
А =  0,5 +  т 2 — a  (mi +  т 2 — т 3 — т 4) — а к (т 2 — т 3).

Коэффициент ko находим по формулам 
1 A -J- tn 1
ko =  —¡—J— т-j—-----Г— при 0 <  ko <  а;1 + 7(Л + mi)  ̂ ^

, Л — 2уа.т\
=  — Г+ 'уЛ—  ПРИ а ^ « о < а + а * ;

Л — т 2—2 у [ ( а т 1  +  от2) + а ёт 2]
¿о = ------------х + у ( А _ т2)------------  при а  +  а ,  <  ko <  0,5.

Производим вычисления по указанным формулам для данного 
примера расчета:
а  =  1,5/17,65 =  0,085; а к =  6,0/17,65 =  0,34;
mi =  т 4 =  7,4 (15 • 17,65) =  0,028; т 2 =  т ъ =  27,4/(15 X
X 17,65) =  0,103;

У 2( "НИ" ~  1)  =  0,743; А = 0,5 + О’ЮЗ = °’603;
l  __ 0,603 ~Ь0,028 г\ л о г» г\ а п г

0 _  1 +  0,743 (0,603 +  0,028) =  ° ’ 4 2 9  >  а  =  ° . ° 8 5 ,

т. е. расчетное сечение лежит за пределами участка 0 <  k0 <  а  
и вычисление производим по следующей формуле
У _  0,603 -  2 • 0,743 • 0,085 • 0,028 п . ,  . ^  . п п о ,  ,

0 1+ 0 , 7 4 3  • 0,603 — 0,4 1 4 <  а  +  а* — 0,085 +

+  0,34 =  0,425,

т.е. расчетное сечение находится на участке между силами Р\ 
и Р 2 или Р 3 и Я4, на расстоянии от опоры 
X =  kol =  0,414 • 17,65 =  7,31 м.
Высота балки в этом сечении
hx =  ho +  ix =  1,155 +  (1/20,5) 7,31 =  1,512 м.

Выполняем расчет балки по предельным состояниям первой груп
пы — по несущей способности. Момент сопротивления расчетно
го сечения
Wx =  (b tí)/ 6  =  (0,17 • 1,522)/6 =  0,0648 м3.
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Изгибающий момент в расчетном сечении
М х  =  д ( I - * ) . * _  +  р 2Х +  Р {11 =  15 (17,65 — 7,31) 7 ,3 1— +  2 7 > 4  х

X 7,31 +  7,4 • 1,5 =  778,3 кН • м.
Определяем расчетные сопротивления древесины 2-го сорта, 

из которой выполнены наиболее напряженные крайние слои бал 
ки. В соответствии с рекомендациями п. 6.1 для  элементов пря
моугольного сечения шириной свыше 13 см ( Ь  =  17 см) при вы
соте сечения свыше 13 до 50 см (Нх =  151,2 см) из древесины 
2-го сорта Р„ =  Рс =  15 М Па. Коэффициент условий работы: 
согласно п. 6.1 при условии эксплуатации Б1 имеем т в =  1, 
по нормам [9] при высоте расчетного сечения ¡гх =  151,2 см >  
> 1 2 0  см имеем т е  =  0,8; при толщине слоев 33 мм имеем 
т сл =  1. Кроме того, коэффициент надежности по назначению 
у п =  0,95. В итоге получим
Ри =  рс =  (15 • т в ■ т 6 ■ тел) / у п =  15 • 1 • 0 ,8  • 1/0,95 =
=  12,6 МПа.
Прочность балки в расчетном сечении по нормальным напряже
ниям проверяем по формуле (6.19)

М */Г*=  778,3/0,0648= 12 М П а< 12 ,6  МПа.
Прочность балки по касательным напряжениям проверяем в 

опорном сечении, где поперечная сила
<? =  ц1/2 +  Р, +  Р2 =  (15 • 17,65)/2 +  27,4 +  7,4 =  167,2 кН.

Расчетное сопротивление скалыванию среднего волокна сече
ния, выполняемого из древесины третьего сорта, при изгибе кле
еных элементов РСк =  1,5 М П а. С учетом коэффициентов условий 
работы и коэффициента надежности по назначению
РсК =  (1,5 т в • т сл)/уп =  (1,5 • 1 • 1)/0,95 = 1 ,5 8  МПа.
Геометрические характеристики опорного сечения высотой ко  

при скалывании среднего волокна с расчетной шириной Ьрасч =  
=  Ь составляют:
5 бр =  Ь к 20/ 8; /6р =  Ь к Ц  12.

Тогда прочность балки по касательным напряжениям соглас
но (6.20)

QS6p 167,2 • 3 - =  1,27 МПа <  1,58 М П а.
/брбрасч 2 • 1,155 • 0,17

Прочность опорной площадки балки длиной с =  0,35 м и ши
риной b =  0,18 м на смятие:

_0_ =  [67’2 =  2,8 М П а <  Рсм 9o/Y» =  3/0,95 =  3,2 МПа,
cb 0,35 *0,17 259



где расчетное сопротивление на смятие поперек волокон для 
крайнего волокна из древесины 2-го сорта согласно п. 6.1
Рекэо =  3  М П а .

Проверка устойчивости плоской формы деформирования бал
ки не требуется, если расстояние между промежуточными точка
ми закрепления сжатой кромки балки

/Р <  140 — ^ ---- =  140 ------^ ------=  3 19 м
Р 1 г т б 1 ,5 8 4 -0 ,8

Принимаем закрепление сжатой кромки балки плитами покрытия 
через 3 м.

Выполняем расчет балки по предельным состояниям второй 
группы — по предельным прогибам в середине пролета, которые 
согласно (6 .21) не должны превышать /Ит =  //300 =  17,65/300 =  
=  0,059 м.

Наибольший прогиб в середине пролета определяется из выра
жения
Ы  =  ¡о/ к [\  +  с (/г//)2],

где и  — прогиб балки постоянного сечения высотой /г без учета 
деформаций сдвига ; ^ и с — коэффициенты, учитывающие влия
ние соответственно переменности высоты сечения и деформаций 
сдвига от поперечной силы и определяемые по нормам [9].

Определим раздельно прогибы от равномерно распределенной 
нагрузки <7Н =  11 кН/м и сосредоточенной нагрузки Р\ =  Р1 =  
=  6,2 кН, Щ =  Рз =  22,8 кН. Момент инерции расчетного сече
ния в середине пролета
1  =  7 (1,584)3 =  0  0 5 6 3  м4>

Модуль упругости древесины вдоль волокон Е =  104 МПа. Опре
делим прогиб от равномерно распределенной нагрузки д":
г —  5 <7Н' Н _  5 • 11 • (17,65)4 а п о и -7

384£7 384 • 104 • 103 • 0,0563_  ’ М’

р =  Ло/Л =  1,155/1,584 =  0,729; 
к =  0,15 +  0,85р =  0,15 +  0,85 • 0,729 =  0,77; 
с =  15,4 +  3,8 р =  15,4 +  3,80 • 0,729 =  18,17;

_  0,0247 Г 1 , ю  1-7 / 1,584 \ Л
^ - - о т Н 1 +  18’ 1 7 ( 1 1 Ж )  \ =°>(036 м.

Определим прогиб от сосредоточенной нагрузки Р{ и Я?:

7~ (3 ‘
4 ( 1,5)2] =  0,0006 м;



a  = u / l =  1,5/17,65 =  0,085; р =  0,729; 
k =  0 ,5а  +  (1 -  0,5а)р =  0,5 • 0,085 +  (1 -  0,5 • 0,085) • 0,729 =

- 0,78;

с =  [ 45 -  24 а  (1.— ¡3) +  3р] 3 _ ‘4а2- =  [45  -  24 • 0,085(1 -

-  0 ,7 2 9 )+  3 -  0,729] 3 _ 4 ;o : o W =  15,7;

/“  =  ^ [ '  +  15' 7 ( - щ г ) !]  = 0 '0009 "

Определим прогиб от сосредоточенной нагрузки Pi и Яз:
£ 2 Р н2 ( и +  «*) го  ,2 л , „ Л 21 _  2 • 2 2 , 8 ( 1 , 5  +  6,0) v  
i° ~  48Ti I 4 ( и +  ию \ 48 . 104 . , 0з . 00563 X
[3 (17,65)2 — 4(1 ,5  +  6)2] =  0,015 м;
а  =  (и +  «*)// =  (1 ,5 +  6)/17,65 =  0,42;
Р =  0,729;
k =  0,5 а  +  (1 — 0,5 а) р =  0,5 • 0,42 +  (1 — 0,5 • 0,42) X 
X 0,729 =  0,786;

с =  [45 -  2 4 а (1 -  р) +  Зр] з ^ г  =  [45 -  24 • 0,42 (1 -

-  0,729) +  3 • 0,729] • д— =  19,4;

« ■ - H M '  +  ' w í - í i B I  =  № 2 "-

Суммарный прогиб в середине пролета
F,ot =  ¡¡at +  ¡"tot +  г  tot =  0,036 +  0,0009 +  0,022 =  0,0589 <
<  flim =  0,059 м,
т. е. принятое сечение балки обеспечивает необходимую жесткость.

В качестве другого примера проектирования рассмотрим утеп
ленное покрытие производственного здания на поверхности 
угольной шахты в районе г. Киреевска. Несущими конструкция
ми покрытия являются металлодеревянны е треугольны е четырех
панельные фермы пролетом 18 м, которые устанавливаю тся с ша
гом 3 м и перекрываются утепленными плитами покрытия с 
кровлей из волнистых асбоцементных листов. Верхний сжатый 
пояс фермы и сжатые раскосы проектируем из сосновых брусьев 
2-го и 3-го сорта сечением 12,5X15 см на пластинчатых бере
зовых нагелях: опорную панель из трех брусьев, а коньковую 
панель из двух брусьев. Нижний растянутый пояс фермы и рас
тянутую стойку проектируем из арматурной стали периодичес
кого профиля класса A-III. Помещение отапливаемое с относи-
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Рис. 6.14. К расчету металлодеревянной фермы покрытия:
а — г е о м е т р и ч е с к а я  с х е м а ;  б  — ко н ст р ук ц и я  о п о р н о г о  у з л а ;  в — к о н стр ук ц и я  к о н ьк о в о го  у з л а ;  г  — 
к о н с т р у к ц и я  с р е д н е г о  у з л а  ниж него  п о яс а  ф ерм ы

тельной влажностью воздуха от 75 до 9 0 % , что соответствует 
температурно-влажностным условиям эксплуатации АЗ.

Расчетный пролет фермы при ширине опорных площадок 
с =  0,2 м составляет / =  17,8 м. При рекомендуемом уклоне 
кровли i =  1/3 высота фермы в середине пролета /г0 =  
=  17,8/(2 • 3) =  2,96 м, что соответствует углу наклона верхнего 
пояса а =  18°25'. Геометрическая схема фермы с указанием ли
нейных размеров ее элементов показана на рис. 6.14, а.

Определим нагрузку на 1 м горизонтальной проекции фермы. 
Собственный вес 1 м2 утепленного покрытия составляет 0,47 кН. 
Тогда нормативная нагрузка от собственного веса покрытия на 
1 м2 его горизонтальной проекции:
$  =  0,47/cos а  =  0,47/0,948 =  0,49 кН/м2.

Нормативная снеговая нагрузка на 1 м2 горизонтальной проек
ции покрытия определяется выражением (1.7)
S  =  50(л =  1 • 1 =  1 кН/м2,

где So= 1 кН/м2 — нормативлое значение веса снегового покро
ва для района III, где находится проектируемое здание; ¡д, — 
коэффициент, зависящий от профиля покрытия и равный 1 при 
а  ^  25°. Нормативная нагрузка от собственного веса фермы [21]:

где для  треугольной металлодеревянной фермы коэффициент 
собственного веса &св принимается равным 4.

kCBl 4 • 17,8



Учитывая, что фермы устанавливаю тся с шагом 3 м, сумм ар
ная нормативная нагрузка в расчете на 1 м горизонтальной 
проекции фермы
д" =  (££ п£в +  «)• 3 =  (0,49 +  0,11 +  1)3 =  4,8 кН/м.
Коэффициент надежности по нагрузке у( при определении рас
четной снеговой нагрузки определяется в зависимости от выпол
нения условия ра/в о <  0,8, где рп =  ¿'а +  ё?в нормативное 
значение равномерно распределенной нагрузки от собственного 
веса покрытия. В данном случае (0 ,4 9 + 0 ,1 1 )/ 1 = 0 ,6 < 0 ,8 и 
У1 =  1,6. Коэффициент надежности по нагрузке при определении 
расчетной нагрузки от собственного веса покрытия принимается 
согласно рекомендациям п. 1.4: 77=  Ы- В итоге находим суммар
ную расчетную нагрузку на 1 м горизонтальной проекции фермы
<7 =  [ ( $ + $ „ )  1,1 +  5 • 1,6] • 3 =  [(0,49 +  0,11) 1,1 +  1 • 1,6] X 
X 3 =  6,78 кН/м.
Методом вырезания узлов определяем расчетные усилия в стерж
нях фермы (см. рис. 6.14, а ) :  опорные реакции 60,3 кН; в опор
ной панели верхнего пояса 1 усилие сжатия 140,3 кН; в конько
вой панели верхнего пояса 2  усилие сжатия 92,5 кН; в раскосах 3  
усилие сжатия 37,3 кН; в нижнем поясе 4 усилие растяжения 
132,8 кН; в стойке 5 усилие растяжения 38,8 кН.

Проверяем несущую способность опорной панели верхнего 
пояса длиной 10 =  5,87 м, составленной из трех брусьев сечением 
12,5X15 см, расположив брусья из древесины второго сорта по 
краям сечения, а в середине сечения брус из древесины третьего 
сорта (см. рис. 6.14, б). Панель работает в условиях осевого 
сжатия с изгибом, и ее несущ ая способность долж н а проверять
ся по формуле (6.14). Расчетная площадь поперечного сечения
£расч =  £нт =  ЬН =  0,125 • 0,45 =  0,0562 м2, 

момент сопротивления
№нт =  Ък/6 =  0,125 ■ (0,45)2/6 =  0,00422 м3,
№расч =  =  0,00422 • 0,85 =  0,00359 м3,
где по табл. 6.1 при длине панели 5,87 м и числе слоев 3 величи
на коэффициента й» =  0,85.

Расчетное сопротивление древесины второго сорта согласно 
п. 6.1 для элементов прямоугольного сечения шириной от 11 до
13 см при высоте от 11 до 50 см =  Яи =  =  14 МПа, 
третьего сорта — Яс =  Яи =  Ясм =  Ю МПа. При условиях экс
плуатации АЗ коэффициент условий работы т в =  0,9 согласно 
п. 6.1, коэффициент надежности по назначению у п =  0,95. С уче
том этих коэффициентов:
для древесины второго сорта =  /?и =  #см =  14 т в/уп =  
=  14 • 0,9/0,95 =  13,3 М П а;



Г п 2 Р/ п о ? Н“о ? м п Г0 СОрТа * '  =  *« =  RCM =  10  т в/ у п =  10 х X 0,9/0,95 =  9,5 МПа.
Усилие сж атия N =  140,3 кН. Изгибающий момент от дейст

вия поперечных и продольных нагрузок (М /l) определяется из 
расчета по деформированной схеме, где £ <  1, и учитывает до
полнительный изгибающий момент от продольного усилия с ж а 
тия, М  — изгибающий момент от поперечных нагрузок:
ал — Ч(1о cos g)2 _  6,78 (5,87 • 0,948)2 „
1 ' ~  g — ----------- g------ — =  26,3 кН • м.

Коэффициент I находится из выражения (6.15), где гибкость 
составного сечения панели к определяется по формуле (6 10) с 
учетом коэффициента приведения гибкости Ху, вычисляемого 
согласно (6 .12) . По формуле (6.10)

* =  4 / V Ä  =  1о/л[Щ1л/\2Ьк) =  5,87/ (0,289 • 0,45) =  45,

где расчетная длина панели /о принимается равной ее геометри
ческой длине, так  как соединение элементов фермы в узлах пред
полагается шарнирным. По формуле (6.12)

=  V  1 +  -  Л /~ , I 0.125 • 0,45 • 2 ■ 0,096
/orte V т  (5,87)2 • 8 ’ ’

где расчетное число швов сдвига в составном сечении п — 2- 
расчетное число срезов связей (пластинчатых нагелей) в одном 
шве на 1 м панели принимаем пс= 8, коэффициент податливости 
соединении принимаем по нормам (9J
kc =  1,4/(66ПЛ) =  1,4/(1,2 • 12,5) =  0,096,

где для  пластинчатых нагелей принята толщина б =  1,2 см и ши
рина оПл =  12,5 см согласно [9 ] .  Тогда приведенная гибкость 
составного сечения панели
Ху — X\iy =  45 • 1,18 =  53

и коэффициент

? =  1 _  —  I 140-3 • Ю3 • 532
ARcFöp 3000 • 13,3 • 0,562 =  0,82.

Несущ ая способность панели по формуле (6.14)

-, N -\____-  — 140’3 • 103 ■ 26'3 ■ ‘О3 ллп
^нт ^^расч 0,0562 ' 0,82 • 0,00359 М П а <  /?с —

=  13,3 М П а,

т. е. принятое сечение панели обеспечивает ее несущую способ
ность. J

Выполним расчет соединения составного сечения панели на 
пластинчатых березовых нагелях толщиной б =  1,2 см и шири-
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ной Ьпл =  Ь =  12,5 см. Длина пластинчатых нагелей 1»л вдоль 
их волокон может изменяться в интервале [21 ]:
4,56 <  /„л <  56.
Принимаем /пл =  5,8 см. Расстояние между пластинами я™ долж 
но быть не менее 96. При /пл >  4,56 рекомендуется расстояние 
<гпл =  Ю. Так как /пл =  5,8 см >  4,5 6 =  5,4 см, принимаем 5ПЛ =  
=  Ю 6 =  12 см.

В сжатоизгибаемых элементах число пластинчатых нагелей 
ппл определяется выражением [21]:

^  1,2 Шер кЫ
\ Т  >пл ^  УбРт

где М, N — соответственно изгибающий момент от поперечной 
нагрузки и продольное усилие сжатия; 5 бр, /бр — соответственно 
статический момент сдвигаемой части сечения и момент инерции 
брутто составного сечения; к — коэффициент, учитывающий пе
редачу силы N на элементы составного сечения: всем брусьям 
сечения к =  0, крайнему и среднему брусу или одному среднему 
брусу к =  0,2, одному крайнему брусу /г =  0,4; Т — расчетная 
несущая способность одного пластинчатого нагеля , равная
Т =  0,625 66„л
или при рекомендуемой толщине пластинки 6 =  1,2 см

Т =  0,756Пл,
где 6 и Ьлл принимаются в сантиметрах; | — коэффициент, опре
деляемый по формуле (6 .15) .  При расчете соединения составного 
сечения опорной панели имеем:
Т =  0,75 • 12,5 =  9,38 кН;
М =  26,3 кН • м; N =  140,3 кН; £ =  0,82;
5бр_ =  Ьк2 • 12 =  _4_ =  4 =  2  д б .
/бр 9 • 6 /г3 3/г 3 • 0,45

по условиям упора верхнего конца опорной панели только сред
ним брусом к — 0,2, тогда
.. ^  1,2 • 26,3 • 2,96 , 0,2-140,3 _  , г о |11Т
Пал ^  0,82-9,38 . Н 9̂ 38 “  ШТ'

Из условия размещения пластинок на участке панели длиной 
0,4 /0 при шаге 5ПЛ= 0,12  м принимаем:

0,4 • 5,87 19 ш т .>  15,3 шт.
0,12

Проверяем несущую способность коньковой панели верхнего 
пояса (рис. 6.14, в) длиной /0 =  3,51 м, составленной из двух 
брусьев третьего сорта сечением 12,5X15 см. Панель работает
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в условиях осевого сжатия с изгибом, и ее несущая способность 
проверяется т ак ж е  по формуле (6 .14). Расчетная площадь попе
речного сечения
Ярасч =  FHr =  bh =  0,125 • 0,3 =  0,0375 м2, 

расчетный момент сопротивления

№ р а с ч  =  Wmkw =  -£ ¡f- кш =  0’125 • °-32 0,85 =  0,00159 м3,о Ь

где по табл . 6.1 при длине панели 3,51 м и двух слоях принят 
коэффициент kw =  0,85.

Усилие сж атия в панели N =  92,5 кН. Изгибающий момент 
от поперечных нагрузок
. .  q {lo cos а ) 2 6,78 (3,51 • 0,948)2 .  „ тт 
М , =  8----—  =  ------ i--------------- 9,4 кН • М.

Кроме того, в коньковой панели действует изгибающий мо
мент от внецентренно приложенной продольной оси N — 92,5 кН 
(см. рис. 6.14, а)
М е =  92,5 • 0,0375 =  3,47 кН • м

и разгружающий панель от воздействия момента М ч. Суммарный 
максимальный момент находится на расстоянии 1,97 м от левой 
опоры панели и равен М =  6,26 кН • м.

Гибкость цельного сечения панели b X h по формуле (6.10)
=  к/  V W ^ P=  3,51/(0,289 ■ 0,3) =  40,5.

Коэффициент приведения гибкости по формуле (6.12)

Г  ' bhnmkc [  0,125 ■ 0,3 • 1 • 0,096 , .
V 1 V --------- ( з ^ о П --------- +  1 =  1>1 7 >

где расчетное число швов сдвига пш =  2; расчетное число срезов 
связей в одном шве пс =  8; коэффициент податливости соединений 
при таких ж е  пластинчатых нагелях, как в опорной панели, kc =  
=  0,096. Приведенная гибкость составного сечения панели
ку =  l i ly  =  40,5 • 1,17 =  47,4

и по формуле (6.15) соответствующий коэффициент 
N $  _ i 92,5 • 103 (47,4)2

6 A R qF6p 3000 - 9 , 5 - 106 - 0,0375 ’

Н есущ ая способность панели по формуле (6.14)
N . М  92,5 • 103 . 6,26 • 103 т о  м п  -  Р

Fht ^  i w pac4 0,0375 +  0,81 • 0,00159 — <  К с —

== 9,5 М П а,
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т. е. принятое сечение панели обеспечивает ее несущую способ
ность.

Выполним расчет соединения составного сечения коньковой 
панели на пластинчатых березовых нагелях толщиной 6 =  1,2 см, 
шириной Ьпл =  12,5 см и длиной 1ПЛ =  5,8 см, принимая расстоя
ние м еж ду нагелями 5 ПЛ =  12 см. Д ля коньковой панели имеем 
(рис. 6.14, в)

Т =  0,75 • 12,5 =  9,38 кН;
М =  9,4 кН • м; N =  92,5 кН; £ =  0,81;

Збр _  ЬИ2 12 _  _ 3 _  _  3 _ _

/бр _  . 8 Ыг3 2А 2 • 0,3

по условиям упора в опорную панель только нижнего бруса конь
ковой панели к =  0,4;

„ _  Л - =  п ,4  шт;
"л 0,81 • 9,38 9,38

из условия размещения нагелей на участке панели длиной 
0,4 /о при шаге 5 ПЛ =  0,12 м принимаем

Пп.п --
о,4 ■ 3,51 _=  П  7 ш т

0,12

В итоге принимаем пал =  12 шт.
Составные опорные и коньковые панели фермы следует проек

тировать со строительным подъемом (выгибом), равным 
(1/200) /0, и стягивать у концов и через каждую третью часть про

лета болтами диаметром 16 мм.
С ж аты е раскосы фермы длиной /0 =  3,82 м проектируем из 

брусьев третьего сорта сечением 12,5X15 см. Раскосы работают 
в условиях центрального сж ати я , их несущую способность про
веряем из условия прочности по второй формуле (6 .6) и из у с 
ловия устойчивости по формуле (6.7). Расчетная площадь попе
речного сечения £расч и площадь поперечного сечения нетто 
^нт раскосов равны:

£расч =  £нт =  0,125 -0 ,15  =  0,0188 м2.
Поэтому несущую способность достаточно проверить по формуле 
(6 .7). Гибкость раскосов из плоскости фермы, т а к  как  размер 
сечения раскосов из плоскости фермы меньше, чем в ее плос
кости:
X =  / о / У ^ 7 ^  =  3,82/ (0,289 • 0,125) =  105,7.
Коэффициент продольного изгиба при к =  105,7 >  70 определя
ем по формуле (6.9): 
ф =  А/Х2 =  3000/(105,7)2 =  0,268.



Тогда несущ ая способность раскосов, воспринимающих усилие 
с ж ат и я  N =  37,3 кН

N Q 7  Q , 1ПЗ

0.0188 • 0.268 =  М П а <  Rc =  МПа,^расчф 0 ,0 1 8 8 - 0 , 2 6 8

т. е. принятое сечение раскосов обеспечивает их несущую способ
ность.

Необходимо проверить несущую способность верхнего пояса 
фермы на смятие под торцом раскоса, примыкающего под углом 
Осы =  43° и передающего усилие смятия N =  37,3 кН. Расчет
ное сопротивление смятию древесины 3-го сорта: 
вдоль волокон /?см =  10 • 0,9/0,95 =  9,5 МПа; 
поперек волокон Ясм90 =  3 • 0,9/0,95 =  2,8 МПа; 
под углом Оси по формуле (6.4)

Reu « =  т  г ; »  п ■ з------ =  9,5/[ 1 +  (9,5/2,8 -
1 +  (Ясм/Ясм90 — 1) sin J а см /L I V - / ,

— 1) (0 ,682)3] =  5,4 МПа.

Н есущ ая способность верхнего пояса фермы, определяемая 
по формуле (6.27),
Т =  FCM ■ /?см =  0,0188 • 5,4 • 103 =  101,5 кН >  N =  37,3 кН,

т. е. превышает действующее усилие смятия.
Нижний растянутый пояс фермы воспринимает усилие N =

— 132,8 кН. Проектируем его из арматурной стали периодичес
кого профиля A-III с расчетным сопротивлением
/?Р =  375/0,95 =  394,7 МПа.

Требуемая площадь сечения одиночного тяж а
F =  N/Rv =  132,8/394,7 • 103 =  0,000336 м2.

Принимаем одиночный т я ж  7 диаметром 22 мм, что обеспечивает 
F  =  0,00038 м2. На конце одиночного тяж а приваривается на
конечник с резьбой 8 для  соединения с парными тяж ам и  9  в 
б аш маке опорного узла фермы. Диаметр наконечника принимаем 
28 мм, а диаметр парных тяж ей  принимаем 18 мм.

Р астян утая  стойка фермы воспринимает усилие N =  38,8 кН. 
Проектируем ее также из арматурной стали A-III. Требуемая 
площадь сечения
F =  N/Rp =  38,8/394,7 • 103 =  0,000098 м2

обеспечивается применением одиночного тяж а  10  диаметром 
12 мм с площадью сечения F =  0,000113 м2. Наконечники с резь
бой принимаем диаметром 16 мм.

Опорный узел фермы проектируем в виде баш мака с парны
ми тяж ам и  (рис. 6.14, б ) ,  состоящего из упорной стенки //, 
примыкающей к торцу верхнего пояса, и двух приваренных к ней
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боковых пластин 12, охватывающих боковые поверхности верхне
го пояса. К боковым пластинам привариваем парные т я ж и  9 
нижнего пояса фермы.

Расчетное сопротивление древесины по площади см яти я  в 
опорном узле при передаче нагрузки N =  132,8 кН под углом 
а =  18°26' определяем по формуле (6 .4 ):

/?с с =  , , --------------- =  8,8 МПа,

Ш— о (о’з1б)3
где принято расчетное сопротивление древесины смятию с учетом 
коэффициентов т ь  =  0,9 и у ш — 0,95 вдоль волокон
Ясм =  10 • 0,9/0,95 =  9,5 МПа

и поперек волокон
#см90 =  3 • 0,9/0,95 =  2,8 МПа.

Тогда необходимая площадь смятия древесины под упорной 
стенкой башмака, т. е. площадь упорной стенки, равна из усло
вия (6 .27) :
£см =  Л//Ясма =  132,8/8,8 • 103 =  0,0151 м2.

При ширине верхнего пояса Ь =  0,125 м высота упорной стенки 
кпл =  £см/6 =  0,0151/0,125 =  0,121 м.

По конструктивным соображениям принимаем высоту упорной 
стенки Кл =  0,25 м, что обеспечивает /̂ „ =  0,125 — 0,25 =  
=  0,03125 м2.

Упорная стенка воспринимает давление
ч =  А!/Рсм =  132,8/0,03125 =  4249,6 кН/м2,

которое создает изгибающий момент в стенке в расчете на 
0,001 м ее ширины

М =  0,125 +  °’012 ' 2- )  2 =  6,45 • 103 кН • м.

Отсюда необходимый по условию прочности (5.19) момент сопро
тивления стенки из стали ВСтЗПС с расчетным сопротивлением 
Яу =  245 МПа
IV/ МУ» 6 , 4 5 - 0 , 9 5  _  о с  0  г п - э  „ з
Г - - ^ Г - 1 4 Г Л Г ^ 9 Г - 26 ’3 • 10 м -

Упорную стенку проектируем из пластины толщиной 16 мм, 
что обеспечивает момент сопротивления

Г  =  °'001 ' с(0’016)2 =  42,6 • 10“ 9 м3 >  26,3 • 10~9 м3. ь
Боковые пластины баш мака проектируем площадью 0 ,25Х
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X  0,14 и толщиной 10 мм, свариваем их с упорной стенкой сплош
ным двусторонним швом толщиной 8 мм. Парные тяжи привари
ваем  к боковым пластинам двусторонним швом толщиной 10 мм 
и длиной 0,1 м.

Опорная плоскость фермы воспринимает реактивное усилие 
сж ати я  А =  60,3 кН, действующее под углом
а =  90 — 18°26' =  71°34'

к продольным волокнам крайнего бруса верхнего пояса, выпол
ненного из древесины второго сорта. Расчетное сопротивление 
смятию древесины крайнего бруса с учетом коэффициентов ть  =  
=  0,9 и у п =  0,95 вдоль волокон
/?си =  14 • 0,9/0,95 =  13,3 М Па,
поперек волокон
Ясмэо == 3 • 0,9/0,95 =  2,8 М Па.

Расчетное сопротивление древесины опорной плоскости фермы по 
формуле (6.4)

/ ? с м * = -------------— ----------------= 3 ,1 6  МПа.

1 + (-ё—0 (°'949)3 
Тогда из условия (6.27) определяем требуемую площадь опор
ной плоскости
Рсм = .Л / Я сма =  60,3/3,16 • 103 =  0,0191 м2.

При ширине верхнего пояса Ь =  0,125 м необходимая ширина 
опорной плоскости фермы

а  =  Ясм/й =  0,0191/0,125 =  0,153 м.

Опорную плоскость проектируем шириной а  =  0,2 м и приши
ваем к ней гвоздями антисептированную подкладку 13.

В коньковом узле фермы (рис. 6.14, в ) смятие под опорной 
шайбой 14  крайнего бруса из древесины третьего сорта происхо
дит т ак ж е  под углом а  =  90° — 18°26' =  71°34/, под воздействи
ем усилия в стойке N =  38,8 кН. Соответствующие расчетные 
сопротивления древесины:
Ясм =  Ю - 0,9/0,95 =  9,5 М П а;
Р см90 =  3 • 0,9/0,95 =  2,8 М П а;

Ясма = --------- ------------------------ = 3 ,1 2  МПа.
• - ( т г - 1) (0’949)3

Из условия смятия (6.27) определяем необходимую площадь 
шайбы
Яш =  УУ/Ясма =  38,8/3,12 • 103 =  0,0124 м2.
270



Шайбу проектируем из стали ВСтЗПС размером 0 ,1 2 X 0 ,1 2  м 
и толщиной 10 мм, что обеспечивает опорную площадь нетто
^нт =  (0,12)2 - 3 , 1 4  (0,02)2/ 4 =  0,0141 м2 >  0,0124 м2.

Конструкция среднего узла нижнего пояса показана на 
рис. 6.14, г. Тяжи нижнего пояса привариваем к металлическим 
полосам 15  размером 0 ,30X 0,08  м и толщиной 16 мм, которые 
соединяются с парными неравнобокими уголками 16  размером 
110X 70X 8 мм с помощью валиков 17  диаметром 32 мм и с л у 
ж ат  опорой для раскосов и стойки фермы.
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