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ВВЕДЕНИЕ

В курсовом проекте предлагается запроектировать железобетоне 
основные несущие конструкции одноэтажного (одно-двух – трехпролет
ного  в  поперечном  направлении)  каркасного  промышленного  здания, 
оборудованного мостовыми кранами легкого и среднего режимов рабо
ты. Шаги колонн каркаса в продольном направлении (пролеты продоль
ных рам) задаются  соответственно 6-ти или 12-ти метрам.

В ходе работы над проектом необходимо выполнить:
- компоновку конструктивной схемы здания.
- статический расчет поперечной рамы.
- проектирование колонн и фундаментов.
- проектирование стропильных или, по согласованию консультан

том, подстропильных конструкций покрытия.

1. КОМПОНОВКА КОНСТРУКТИВНОЙ СХЕМЫ ЗДАНИЯ

В задачу компоновки конструктивной схемы здания входят:
- выбор и компоновка конструктивной схемы покрытия;
- разбивка здания на температурные отсеки;
- решение вопроса о связях, обеспечивающих пространственную 
  жесткость здания и жесткость диска покрытия;
- компоновка поперечной рамы.

К компоновке покрытия. В данном проекте рассматривается зда
ние с покрытием (беспрогонным) из плоских линейных элементов рабо
тающих по балочной схеме.

Возможны следующие варианты размещения стропильных 
конструкций в покрытиях подобного типа:

- в направлении поперечных рам (рис. 1). Применяется при ис
пользовании для покрытия здания плит длиной 6 ÷12 м;

- в плоскости продольных рам (рис. 2). Применяется при исполь
зовании для покрытия здания крупноразмерных плит длиной 18 ÷24 м.



При компоновке покрытия решают о его конструктивной схеме и 
выбирают типы стропильных и подстропильных элементов. Делают это – 
в условиях реального проектирования – с учетом многих факторов.

В данном курсовом проекте конструктивная схема покрытия зада
ется,  как правило, консультантом, а исполнитель должен выбрать тип 
панели  покрытия,  тип  стропильной конструкции и,  если  необходимо, 
подстропильной конструкции.

При выборе типа стропильной конструкции можно руководство
ваться следующим соображениям:

-  стропильные  балки  можно  применять  при  пролетах  до  18  м 
включительно, а в отдельных случаях и при пролете 24 м;

-  стропильные  фермы –  при пролетах   18  ÷ 24  м  (в  курсовом 
проекте до 30 м);

- стропильные арки – при пролетах  24 ÷ 36 м.
К разбивке здания температурные отсеки . Наибольшие расстоя

ния между температурно-усадочными швами в здании при расчетных 
зимних температурах наружного воздуха выше минус 400 С, назна-чае
мые без расчета конструкций (с ненапрягаемой арматурой и преднапря
женных, к трещиностойкости которых предъявляются требования 3-ей 
категории)  на  воздействие  температуры  и  усадки  бетона,  не  должны 
превышать:

- для отапливаемых одноэтажных каркасных зданий из сборного 
железобетона 72 м;

- для не отапливаемых зданий того же типа – 48 м.
Во всех остальных случаях расстояния между температурно-уса

дочными швами определяются расчетом.
К вопросу о связях. Для обеспечения жесткости здания в целом, а 

также жесткости его элементов (покрытия, торцевых стен) в конструк
тивной схеме предусматривается система вертикальных и горизонталь
ных связей. 

Вертикальные  стальные  связи (рис.  2  а,  б)  обеспечивают про
странственную жесткость здания в продольном направлении (в зданиях 
с электрическими мостовыми  кранами они устраиваются всегда). Уста
навливаются эти связи примерно в середине каждого температурного 
отсека, в пределах одного шага колон, на  высоту от пола до низа под
крановых балок. Вертикальные связи по продольным рядам колонн мо
гут быть крестообразными – при шаге колонн 6 и 12 м (рис. 2 а) или 
портальными при шаге колонн 12 м (рис. 2 б); последние устанавливают 
преимущественно в промежуточных рядах колонн.





При высоте стропильных конструкций на опоре от 900 мм и ме
нее вертикальных связей и распорок в уровне опорных частей не дела
ют. Последнее замечание относится также к конструктивным схемам с 
подстропильными  элементами.

Горизонтальные связи. Жесткость диска покрытия (здания с мо
стовыми кранами легкого и среднего режимов работы) в горизонтальной 
плоскости   обеспечивается  применением  крупноразмерных  железобе
тонных плит. Каких-либо дополнительных связей в этом случае не тре
буется.

При значительной высоте (более 18 м от пола до низа стропиль
ной конструкции) и пролетах более 30 м у торцевых стен здания могут 
устраиваться  горизонтальные  связи  (в  виде  стальных  ферм),  которые 
служат опорой для колонн фахверка. Эти связи устанавливаются или в 
уровне низа стропильных конструкций, или, что делается чаще, - в уров
не подкрановых путей (рис.2а).

Связи в местах устройства светоаэрационных фонарей. В проле
тах зданий с фонарями посредине длины стропильных конструкций (в 
уровне их верха) устанавливаются стальные распорки и, кроме того, в 
двух ячейках каждого температурного отсека стропильные фермы (по 
верхнему  поясу)  «развязываются»  в  пределах  ширины  фонаря  гори
зонтальными стальными связями (рис 2.б). Для обеспечения жесткости 
фонарей в продольном направлении предусматриваются вертикальные 
стальные связи, как это показано на рис.2б.

К   к о м п о н о в к е   п о п е р е ч н о й    р а м ы . Поперечная 
рама одноэтажного каркасного здания из сборных железобетонных эле
ментов состоит их стоек, защемленных в фундаментах, и ригелей, соеди
ненных со стойками (в подавляющем большинстве случаев) шарнирно. 
Ригели в расчете принимаются абсолютно жесткими.

При компоновке поперечной рамы определяют:
-размеры колонн по высоте;

-типы колонн и размеры сечений их элементов;
-привязку колонн к разбивочным осям здания;
-расстояния между осями подкрановых путей и разбивочными 

осями ( λ );  
 -принципиальную схему вертикальных ограждающих 

конструкций.
Размеры колонн по высоте определяют в данном проекте, исхо

дя из заданной отметки верха подкранового рельса – Н1  (рис.3)



Высота надкрановой части ступенчатой колонны (в метрах) 
определяется из выражения

2)15,0( ahHH пбкрв +++≥

где    крH  - габаритный размер крана (таблица 1);

         пбh  – высота подкрановой балки; принимается раной 1,4 м 
при         

                       шаге колонн 12 м и 1,0 при шаге колонн  6 м;       
           0,15 м – высота кранового рельса с прокладками;
           2а  ≥ 0,15 м – зазор между верхней точкой крановой и ни

зом  
                       железобетонных стропильных конструкций. 

Высота подкрановой части колонны  (в метрах)

11 )15,0( ahHH пбн +−−=
где       1а  – расстояние от пола  до верхнего обреза фундамента 

(размер 

1а  рекомендуется принимать равным 0,15 м).

Полная высота колонны – кH  должна быть не менее суммы   (

нв HH + ) и такой, чтобы габаритный размер здания  1aHH к −=  
(см. рис 3) был кратен модулю 1,8 м (в данном проекте, по согласова
нию консультантом, можно принимать размер Н кратным меньшему 
модулю, например, 1,2 м и даже 0,6 м.





Рис.3  К определению высоты колонны.

К выбору типа колонн. Колонны могут быть приняты сплошными 
(прямоугольного и двутаврового сечения) или сквозными (подкрановая 
часть - двухветвевая).

Сплошные колонны применяются в зданиях с пролетами до 24 м, 
оборудованных мостовыми кранами грузоподъемностью до 30 тн вклю
чительно, при высоте от пола до головки кранового рельса 10 м.

Двухветвевые колонны рациональны при пролетах 30 м и более, 
при 1Н  (см. рис.3) более 10 м, а также при мостовых кранах грузоподъ
емностью более 30 тн.

Заметим, что в унифицированных конструктивных схемах одно
этажных промышленных зданий  Н   (см. рис.3) более 12 м во всех слу
чаях применяются двухветвевые колонны.

К назначению размеров сечений колонны.  Ширина сечения ко
лонн ),( нв  несущих крановые нагрузки, должна быть не менее 400 мм 
при шаге колонн 6 м и не менее 500 мм – при шаге колонн 12 м. Кроме 
того, величина  нв (для зданий с мостовыми кранами, при наличия вер

тикальных связей по колоннам) должна назначаться не менее .
25
1

нН

Высота сечения надкрановых частей )( вh  крайних колонн дела
ется не менее 300мм (обычно, не менее 400мм), промежуточных колонн 
рамы не менее-500мм (обычно, не менее 600мм).

Высота сечений подкрановых частей колонн  )( нh  принимается 

равной не менее  (
9
1

 ÷ 
12
1

) .нН

Размеры сечений колонн рекомендуется  делать кратными 100мм. 
Размеры сечений ветвей двухветвевых колонн (в плоскости рамы) могут 
быть кратными 50мм (200, 250, 300, 350мм).

Расстояние между осями распорок двухветвевых колонн прини
мается равным 1800 ÷ 2500мм.

Привязка колонн  крайних рядов к продольным разбивочным 
осям может быть (см. рис.3):

- «нулевой» – при шаге колонн 6м, грузоподъемности кранов до 
30 тн включительно и  Н  < 16,2м;



- равной 250мм – при шаге колонн 6м, грузоподъемности кранов 
более30тн и Н  ≥ 16,2м, а также во всех случаях при шаге колонн 

12м.
Размер    λ    принимается равным 750мм в зданиях, оборудован

ных мостовыми кранами общего назначения грузоподъемностью 50тн 
включительно.

На стадии компоновки поперечной рамы следует выбрать тип 
продоль-

ных панельных стен (навесные, самонесущие – только в отапли
ваемых зданиях), тип стеновых панелей, показать на поперечном разрезе 
схему расположения стеновых панелей и полос остекления по высоте 
здания, назначать высоту полос остекления и высоту стен. 

Краны для среднего режима работы
таблица1
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СТАТИЧЕСКИЙ РАСЧЕТ ПОПЕРЕЧНОЙ РАМЫ

К   с б о р у    н а г р у з о к      н а     р а м у .
В соответствии с главой СНиП       «Нагрузки и воздействия» 

все нагрузки подразделяется на постоянные, временные длительные и 
кратковременные.

К постоянным нагрузкам, действующим на раму, относятся на
грузки от веса ограждающих элементов и несущих конструкций. 

Нормативная нагрузка от веса ограждающей части покрытия 
(кровля, стяжки, теплоизоляция, пароизоляция) должна определяться по 
проектным размерам и объемным весам материалов, составляющих эту 
часть.

Поскольку в задании к курсовому проекту такие данные не при
водятся, нормативная нагрузка от веса  1м  2   ограждающей части покры    
тия (без учета железобетонных плит покрытия)  может быть принята 
равной:

для холодных покрытий – 40 ÷50 кгс⁄м2;
для утепленных покрытий – 90 ÷150 кгс/м2.

Значение коэффициента надежности по нагрузке ( 1>fγ ) в этом 
случае принимается равным  1,2.



Нормативные нагрузки от веса несущих сборных железобетон
ных конструкций (плит покрытия, стропильных и подстропильных эле
ментов, подкрановых балок), а также веса стеновых панелей и остекле
ния могут приниматься по данным, приведенным в таблицах 2,3,4.

Нормативная нагрузка от веса колонны подсчитывается в зави
симости от их геометрических  размеров, принятых при компоновке по
перечной рамы.

Нормативная нагрузка от веса плит покрытий 
                    (с учетом заливки швов)

                                       таблица 2

Тип плиты
Номинальные 

размеры в плане,
м ×  м

Район по сне
говой

нагрузке

Нормативная 
нагрузка на 1м
зонтальной проекции 

покрытия кгс/м
1 2 3

Ребристые 
типа  П

3 ×  6 Все районы
1,5 ×  6 То же
3 × 12 I –II

III – IV
1, 5× 2 Все районы

Ребристые ма
лоуклонные

3 ×  18 Все районы
3 ×  24 То же

Ребристые 
сводчатые типа КЖС

3 × 18 То же

3 ×  24 То же

Нормативная нагрузка от веса стропильных и
подстропильных конструкций, а также железобетонных      
                  подкрановых балок

таблица 3

Тип конструк
ции

Пролет,
м

Шаг,
м

Район по 
снеговой нагруз

ке



1 2 3 4

Стропильные 
фермы

18
6 I –III

IV-VI
12 I –III

IV-VI

24
6 I –III

IV-VI
12 I –III

IV-VI
          30 6 I –III

IV-VI

Стропильные 
балки

12 6-12 Все райо
ны

18 6-12 —"—
24 6-12 —"—

Стропильные 
балки (под плиты 
длиной18 и 24м)

6 18
24

—"—
—"—

12
18
24

—"—
—"—

Арки
24

6
12

—"—
—"—

30
6
12

—"—
—"—

36
6
12

—"—
—"—

Подстропиль
ные фермы 12 - -

Подстропиль
ные балки 12 - -

Железобетон
ные подкрановые 

балки

6 Для кранов грузоподъемно
стью 15 ÷50 тн

12 —"—



Нормативная нагрузка от веса на 1м2

стеновых панелей и остекления

таблица 4

Наименование 
элемента

Характеристи
ка здания

Длина элемен
та

Нормативная 
нагрузка от веса 1м

элемента, кгс/м

Стеновые пане
ли

Отапливаемое 6
12

180
220

Неотапливае
мое

6
12

Остекление - -

К временным длительным нагрузкам   действующим на раму, от
носятся нагрузки от одного мостового крана (с коэффициентом 0,6 для 
кранов среднего режима работы) и нагрузки от снегового покрытия  III и 
IV районов за вычетом 70 кгс/м2 (нормативные значения).

К кратковременным нагрузкам относятся  крановые, снеговые, 
ветровые. 

Нагрузки от кранов. Нормативные вертикальные нагрузки, 
передаваемые колесами кранов на балки кранового пути, принимаются в 
соответствии с требованиями ГОСТов на кран (таблица 1)

Нормативная горизонтальная нагрузка, направленная поперек 
кранового пути, должна приниматься в курсовом проекте равной  0,05 
суммы номинальной грузоподъемности крана и веса его тележки.

Коэффициент надежности по нагрузке  )( fγ для крановых на
грузок принимается равным  1,2.

При учете двух кранов (легкого и среднего режимов работы) на
грузка от них умножаются на коэффициент сочетаний  cn  = 0,85, а  при 

учете  четырех кранов - на коэффициент сочетаний  cn  = 0,7.
Снеговая нагрузка.  Нормативная снеговая нагрузка на  1м2 го

ризонтальной проекции определяется по формуле   cPPn ⋅= 0 , где  0P  
-  вес снегового покрова  на 1м2 горизонтальной  поверхности земли (та
блица5), c  - коэффициент перехода.



При расчете рамы значение коэффициента  c  принимается  рав
ным  1, за исключением мест, где имеется перепад покрытий. В местах 
перепадов учиты-

вается повышенная снеговая нагрузка как показано на рис.4
Коэффициент надежности  ( fγ ) по снеговой нагрузке принима

ется равным 1,4.
Ветровая нагрузка. Нормативное значение определяется по фор

муле
 ckqq c

n ⋅⋅= 0 , где  0q  – скоростной напор ветра (таблица 6), k
– коэффициент, учитывающий изменение скоростного напора по высоте 
(рис. 5),  c -аэродина-

мический коэффициент, при расчете рамы в данном курсовом 
проекте как указано на рис.6

Коэффициент надежности  )( fγ  по ветровой нагрузке прини
мается равным 1,2.  

Эпюры коэффициентов ''С''
(С - коэффициент перехода для снеговой нагрузки)



С = f(h,L,L,н)
В данном курсовом проекте (при опирании стропильных 

конструкций боковых пролетов в уровне верха подкрановой части ко
лонны среднего пролета и при 

Lн = 12 м допускается принимать С = 4 и S =2h).
Рис.4

                    Эпюра ''К''                                 Аэродинамические ко
эффициенты          

              (для открытой местности)             для расчета рамы
                                                                       ⇒ направление ветра



                           Рис.5                                                Рис.6

Вес снегового покрова    0P
                                                                                                                т

аблица 5

Район
Города, расположенные в соответствую

щих районах

I
Ашхабад, Баку, Днепропетровск, Запоро

жье, Львов, Каунас, Ростов, Ташкент, Чита 

II
Алма-Ата, Владивосток, Вильнюс, Киев, 

Волгоград, Иркутск, Минск, Омск, Рига, Тбилиси, 
Харьков,  Таллинн.

III Братск, Воронеж, Санкт-Петербург, Ли
пецк, Курск, Москва, Саратов, Екатеринбург, Тю
мень, Уфа, Челябинск

IV
Архангельск, Горький, Казань, Кострома, 

Красноярск, Мурманск, Новосибирск, Петроза
водск, Томск

V Березники,  Пермь, Норильск, Сахалин
VI Петропавловск-Камчатский



                                   Скоростной напор ветра  0q  на высоте 10 м 
над         

                                     поверхностью земли (для открытой местно
сти)

                                                                                  
таблица 6

Район
Города, расположенные в соответствую

щих районах

I Вильнюс, Горький, Каунас, Кострома, Ка
линин, Минск, Москва

II Архангельск,  Березники,  Братск, Воро
неж, Казань, Киев, Курск, Санкт-Петербург, Пет
розаводск, Пермь, Рига, Омск, Екатеринбург, Че
лябинск, Чита, Уфа 

III Ашхабад, Алма-Ата, Волгоград, Днепро
петровск, Запорожье, Иркутск, Красноярск, 
Львов, Новосибирск, Норильск, Ростов, Саратов, 
Таллинн, Ташкент, Томск 

IV Владивосток, Мурманск
V Баку
VI Советская Гавань
VII Петропавловск-Камчатский



 
)(5,0 .1 кстрпп GLBqN +⋅⋅⋅= ;         

                                                       кстрпп GLBqN .2 +⋅⋅= ;

                                                              пq  - нагрузка от веса 1 м2 по
крытия.

                                                              кстрG . - нагрузка от веса 
стропильной

                                                                         конструкции
                                                              LBPN снсн ⋅⋅⋅= 5,01 ;

                                                              LBPN снст ⋅⋅=2



пбN - нагрузка от веса покрытия бокового пролета и участка сте

ны по оси ''Б'', расположенного выше покрытия бокового пролета. бснN .

- нагрузка от снега 
на покрытие бокового пролета (определяется, как показано на 

рис.4).






 += 1111 8

3 hРHPW б - ветровая нагрузка, действующая на 

ограждение бокового пролета и учитываемая при расчете рамы. 
)15,05,0(5 −⋅= вhе

Рис. 7 К определению нагрузок на раму.

Пример схемы нагрузок, действующих на поперечную раму по
казан на рис.7  где:

1пN  и 2пN - вертикальные нагрузки (передающиеся на колонны) 
от веса покрытия;

1снN  и 2снN - вертикальные нагрузки от снега на покрытии;

стN - нагрузка от веса навесных стен;



крN  и  Т - соответственно, вертикальная и горизонтальная на
грузка от кранов;

W – нагрузка от действия ветра на покрытие;

1P   и  2P – ветровая нагрузка в пределах высоты колонн.

Порядок определения нагрузок  ,крN  ,Т  ,W  1P  и  2P  приве
ден ниже в примере расчета рамы.

При определении эксцентриситета  1e  следует учитывать, что 
давление стропильной конструкции на колонну считается приложенным 
на расстоянии трети длины опоры от внутренней ее грани (рис 8а). В 
курсовом проекте можно считать, что давление стропильной конструк
ции на колонну приложена на расстоянии 175 мм (внутрь здания) от 
продольных разбивочных осей.

 При определении эксцентриситета  2e  следует учитывать что 

стN
приложена на расстоянии, равном половине толщины навесной 

стены от наружной грани колонны (рис. 8б).
 



Рис.8  К определению эксцентриситетов:
а) схема опирания стропильных на крайнюю колонну;

        б) схема сопряжения навесного участка стены с колонной.

В заданиях на проектирование могут встретиться схемы с бо
ковыми пристройками (см. рис. 7б)

В курсовом проекте следует считать, что стропильные 
конструкции боковых пристроек опираются на колонны основного про
лета в уровне верха подкрановых частей стоек. При этом допускается 
упрощать расчетную схему, т.е. рассматривать однопролетную раму (см. 
рис 7б) учитывая влияние пристроек нагрузками  ,пбN  ,снбN  1W .

Расчетная схема поперечной рамы представляет собой одно
этажную многопролетную стержневую систему из вертикальных стоек, 



защемленных внизу, шарнирно связанных с ними абсолютно жестких 
ригелей (рис 7).

В такой системе расчет ригелей (в виде ферм и балок) можно 
выполнять независимо от расчета рамы.

Расчет рамы в данном случае необходим для определения про
дольных усилий, изгибающих моментов и поперечных сил в сечениях 
колонны. Он сводится к определению горизонтальных упругих реакций 

)( упB в уровне сопряжения стоек с ригелями.

Имея для каждой колонны значение упВ  и значения нагрузок, 
действующих на нее, находят (рассматривая стойку, как вертикальный 
консольный стержень) ,N  ,M и Q   в сечениях колонны (рис.9).

Рис.9 К определению усилий в сечениях колонны.
Заметим, что можно не учитывать смещения верха каркаса от 

действия:
а) крановых нагрузок в однопролетных зданиях с мостовыми 

кранами грузоподъемностью до 30 тн. и в двухпролетных  зданиях с кра
нами грузоподъемностью до 50 тн. включительно;

б) нагрузок от веса покрытия и снега, если величина пролетов 
отличается не более, чем на 6 м.

В этих случаях каждая колонна каркаса (с шарнирно-неподвиж
ным опиранием верхнего конца) рассчитываются отдельно на воздей
ствие нагрузок, приложенных к ней.

Расчет рам встречающихся в данном курсовом проекте, реко
мендуется выполнять методом перемещений (деформаций). Формулы 
для определения реакций в горизонтальных связях основной системы 
метода перемещений приводятся в примере расчета рамы. (Приложение 
5)



ПРИМЕР РАСЧЕТА ПОПЕРЕЧНОЙ РАМЫ ОДНОЭТАЖНОГО 
КАРКАСНОГО ПРОМЫШЛЕННОГО ЗДАНИЯ.

Данные для проектирования.
Здание двухпролетное, отапливаемое, место строительства г. 

Воронеж (местность открытая). Здание разбито на температурные отсе
ки длиной 72 м. Пролеты здания  =L  24 м, шаг колонн  В  = 12 м. Зда
ние оборудовано электрическими кранами среднего режима работы, по 
два в каждом пролете. Грузоподъемность кранов =Q 20/5 тн. (199/49 
кН). По степени ответственности здания относится к классу II. Расстоя
ния от чистого пола до уровня отметки подкранового рельса 8,15 м. Вы
сота подкрановой балки 1,4 м, а подкранового пути 0,15 м. Устройство 
фонарей не предусматривается, цех оборудован лампами дневного све
та.

Конструктивная и расчетная схемы рамы

Покрытие здания утепленное. Плиты покрытия предварительно 
напряженные железобетонные ребристые размером 3× 12 м. Наружные 
панельные стены навесные, опирающиеся на опорные столики колонн 
на отметке 7,8 м. Стеновые панели и остекление ниже отметки 7,8 м са
монесущие. Вся нагрузка от стен ниже отметки 7,8 м передается непо
средственно на фундамент.

Стропильные конструкции – железобетонные сегментные фер
мы пролетом 24 м. Крайние колонны проектируются сплошными прямо
угольного сечения, ступенчатыми; средние колонны – сквозные двух
ветвевые ).10( >H  Размеры колонн по высоте. Высота подкрановой 

1H  и надкрановой 2Н  частей колонн при высоте крана 2,4 м;
 

1Н = 8,15-1,4+0,15=6,75 м;



2Н =1,4+0,15+2,4+0,25=4,2 м;
Н = 4,2+6,75=10,95 м.

При глубине заделки колонны в фундаменте fh  = 0,85 м полная 

высота колонны totH = 10,95+0,85=11,8 м. 
Привязку крайних колонн к разбивочным осям при шаге 12 м, 

крана грузоподъемностью 20 тн, при длине 10,95 м принимаем 250 мм. 
Соединение колонны с фермами выполняется путем сварки закладных 
деталей и в расчетной схеме поперечной рамы считается шарнирным.

Размеры поперечного сечения колонн принимаем:

для крайней колонны в подкрановой части  == 110
1 Hh

675/10=67,5 см; принимаем h = 80 см; в = 50 см; в надкрановой части из 
условия опирания фермы h = 60 см; в = 50 см.

Для средней двухветвевой колонны в подкрановой части общую 
высоты сечения можно назначить так, чтобы ось ветви совпадала с осью 
подкрановой пути. Однако при кранах грузоподъемностью до 20 ÷30 тн 
и отметке головки кранового рельса до 10 ÷12 м  в целях уменьшения 
общей высоты сечения колонны можно допускать смещение оси подкра
новой балки соси ветви. Принимаем высоты сечения колонн 120 см. На

значаем ширину сечения ,
20
1 Нв =  50=в см. В надкрановой части 

колонны из условия опирания на колонны двух ферм (без устройства 
консолей) принимаем h = 60 см, в = 50 см.

Расчетная схема рамы показана на рис.3

Определение нагрузок на раму

Постоянная нагрузка. Все расчетные нагрузки от веса конструк
ций покрытия и стен должны определяться с учетом коэффициента на
дежности по назначению конструкций  nγ  = 0,95.

Масса сегментной фермы пролетом 24 м составляет 14,9 тн, а 
вес 120 кН. Расчетное опорное давление: фермы (120/2) ⋅1,1= 66 кН,

где  fγ = 1,1- коэффициент надежности по нагрузке.
Нагрузка от веса покрытия  3,45 ⋅ 12 ⋅ 24/2 = 496,8 кН.



Расчетная нагрузка от веса покрытия и фермы с учетом  γn = 
0,95 

-на крайнюю колонну      1пN  = (496,8+66) ⋅ 0,95 = 534,66 кН;

-на среднюю колонну      12 2 пп NN ⋅=  = 1069,32 кН.
Расчетная нагрузка от веса стен при весе 1 м2 панелей 2,5 кН и 

оконных переплетов 0,4 кН на участке выше отметки 7,8 м 
      стN  = (3,6⋅12⋅2,5+1,2⋅12⋅0,4)⋅1,1⋅

0,95=119 кН.
Расчетная нагрузка от веса подкрановых балок

                                     пбN = nfпбG γγ ⋅⋅ = 115 ⋅ 11,1⋅0,95= 120,2 
кН,

  где пбG  = 115 кН – вес подкрановой балки.
Расчетная нагрузка от веса колонн.

 Крайние колонны: надкрановая часть в
кN = 0,5⋅0,6⋅4,2⋅25⋅1,1⋅

0,95=32,9 кН.
          подкрановая часть н

кN = 0,5⋅0,8⋅6,75⋅1,1⋅0,95=70,54 кН.

Средние колонны:  в
кN = 0,5⋅0,6⋅4,2⋅25⋅1,1⋅0,95=32,9 кН.

       н
кN = 0,5⋅0,25⋅6,75⋅2+(0,9+3⋅0,4)⋅0,5⋅(1,2-2⋅0,25)⋅25⋅1,1⋅0,95 = 

84,84 кН.

Нагрузка от веса покрытия
                                                                                                                т

аблица 
Наименование на

грузки
Норма

тивная нагрузка 
Н/м2

Коэффициент 
надежности по на

грузке fγ

Расчет
ная нагрузка 

Н/м2

Железобетонные ре
бристые плиты покрытия 

размером 3× 12 м с учетом 
заливки швов

2050 1,1 2255

Обмазочная пароизо
ляция

50 1,3
65

Утеплитель (готовые 
плиты)

400 1,2 480



Асфальтовая стяжка 
толщиной 20 мм

350 1,3 455

Рулонный ковер 150 1,3 195
Итого: 3450

Временные нагрузки
Снеговая нагрузка. При расчете поперечной рамы снеговую на

грузку принимают равномерно распределенной во всех пролетах здания. 
Вес снегового покрова для Воронежа (район III) 0P =1 кПа=1000 Н/м2.

Нормативная нагрузка на 1 м2 площади горизонтальной проек
ции покрытия при C =1  СPP н

п ⋅= 0 = 1⋅1=1,0 кПа=1000 Н/м2 .   Коэф

фициент надежности по нагрузке  fγ  = 1,4

Расчетные снеговые нагрузки на колонны:
-в крайних пролетах: snP = 1⋅1,2⋅24/2⋅1⋅1,4⋅0,95=191,52 кН.

-в средних пролетах: snP = 2⋅191,52=383,04 кН.

Длительно действующая часть снеговой нагрузки для крайней ко
лонны;

д
snP = 0,3⋅1⋅12⋅24/2⋅1,4⋅0,95=57,5 кН.

для средней колонны д
snP = 0,3⋅1⋅12⋅24⋅1,4⋅0,95 =115,0 кН.

Крановые нагрузки. Вес принимаемого груза Q  = 200 кН.  Про
лет крана 24 - 2⋅0,75 = 22,5 м

Согласно стандарту на мостовые краны, база крана M = 630 см; 
расстояние между колесами  К = 440 см; вес тележки ТmG = 8,5 кН; 

maxnF = 220 кН;   minnF = 60 кН.

 Расчетное максимальное давление на колесо крана при fγ = 1,1

nfnFF γγ ⋅⋅= maxmax = 220⋅1,1⋅0,95 = 229,9 кН;

nnFF γγ ⋅⋅= minmin = 60⋅1,1⋅0,95=62,7 кН;
Расчетная тормозная сила на одно колесо



45,795,01,15,0
20

852005,0
20max =⋅⋅⋅+=⋅⋅⋅
+

= nf
ТmGQH γγ

кН.
Вертикальная крановая нагрузка на колонны от двух сближенных 

кранов с коэффициентом сочетаний iγ = 0,85 

∑ =⋅⋅= yFД iγmaxmax 229,9 ⋅ 0,85⋅2,95 = 576,47 кН.

                       ∑ =⋅⋅= yFД nγminmin  62,7 ⋅ 0,85 ⋅ 2,95 = 157,22 
кН.

где    ∑ y = 2,95 – сумма ординат линии влияния давления двух 
подкрановых балок на колонну.

Вертикальная нагрузка на колонны от четырех кранов с коэф
фициентом сочетаний iγ  = 0,7;    на среднюю колонну:

∑⋅⋅⋅= yДN iкр γmax2 = 2 ⋅ 229,9 ⋅ 0,7 ⋅ 2,95 = 
949,49 кН.

От одного крана (длительная) для среднего режима работы при
нимают с коэффициентом  iγ  = 0,5:

∑ =⋅⋅= yFN i
дл
кр γmaxmax  229,9 ⋅ 2,95 ⋅ 0,5 = 339,1 

кН;
 ∑ =⋅⋅= yFN i

дл
кр γminmin  62,7 ⋅ 2,95 ⋅ 0,5 = 92,48 кН;

Расчетную тормозную поперечную силу, передающуюся на ко
лонну от действующих на подкрановую балку тормозных сил от двух 
сближенных кранов, определяют по линии влияния

∑ =⋅⋅= yTT iγmax  7,45 ⋅ 0,85 ⋅ 2,95 = 18,7 кН. 



Ветровая нагрузка. Воронеж расположен в районе II по скорост
ным напорам ветра, поэтому 0q  = 0,35 кПа. Для местности типа А зна
чение коэффициента К, учитывающего изменение скоростного напора 
по высоте здания:  для высоты 

10 м  К = 1, для высоты 20 м  К = 1,25;  0q ⋅ 1,25 = 0,4275 кПа.
Ветровую нагрузку в пределах высоты колонны принимают рав

номерно распределенной  К =1. Аэродинамический коэффициент для 
наружных стен: с наветренной стороны С  = 0,8, с заветренной стороны 
С  = − 0,6.

Расчетная нагрузка от ветра на поперечную раму при шаге ко
лонн 

В  = 12 м  равномерно распределенная до отм. 10,8 м с наветрен
ной стороны

nf BCKqw γγ ⋅⋅⋅⋅⋅= 01 = 1,2 ⋅ 0,35 ⋅ 1 ⋅ 0,8 ⋅ 12 ⋅ 
0,95 = 3,83 кН/м.

то же, с наветренной стороны  2w   = 1,2 ⋅0,35 ⋅1⋅ 0,8⋅12 ⋅ 0,95 = 
2,87 кН/м.

Сосредоточенная сила на уровне верха колонны рамы от ветро
вой нагрузки на снеговые панели, расположенные выше отметки 10,8 м

W  =

6,2695,0)6,08,0(2,112)8,1037,14(
2

428,035,0 =⋅+⋅⋅⋅−⋅+
 кН.

Таблица расчетных нагрузок на раму                               
  

таблица 7
№

 п.п.
Виды нагрузок Обозначе

ние
Величина расчетной на

грузки на 1 колонну, кН
1 2 3 4

1
А. Постоянная нагрузка

От веса покрытия:
на крайнюю колонну
на среднюю колонну 1пN

2пN
543,66
1069,32

2 От веса подкрановой 
пбN 120,2



балки
3 От веса стен и остекле

ния стN 119

4 Вес крайней колонны:
надкрановая часть
подкрановая часть 1вN

1нN

32,9
70,54

5 Вес средней колонны:
надкрановая часть
подкрановая часть 2вN

2нN

32,9
84,84

6 В. Временные нагрузки
Снег:

на крайнюю колонну:
полная

длительная

на среднюю колонну: 
полная

длительная

1snP 191,52

д
snP 1

57,5

2snP 383,04

д
snP 2

115,0

7 Распределенная ветровая 
нагрузка:

с наветренной стороны
1w 3,83 кН/м

8 То же, с заветренной сто
роны 2w 2,87 кН/м

9 Сосредоточенная ветро
вая нагрузка в уровне верха ко

лонн
W 26,6



1
0

1
1

Крановые нагрузки:

Вертикальная нагрузка 
на колонну:

от двух сближенных кра
нов iγ  = 0,85

от 4-х кранов на сред
нюю колонну iγ = 0,7

от одного крана (дли
тельная) iγ  = 0,5

Горизонтальная нагрузка

maxД

minД

576,5
157,22

крN 949,5

д
крN max

д
крN min

339,1
92,48

Т 18,7

Геометрические характеристики колонн.

Крайняя колонна:
Моменты инерции сечения:

- надкрановой части  1вJ  = 
12

6050 3⋅
 = 90 ⋅104 см4;

- в подкрановой части 1нJ   =
12

8050 3⋅
 = 213 ⋅ 104 см4; 

Средняя колонна:

-надкрановая часть 2вJ  = 4
3

1055,62
12

5060 ⋅⋅=⋅
см4

-подкрановая часть 2нJ = 2 ⋅ cF  ⋅ 
2

2





 а

= 2 ⋅ 25 ⋅ 50 ⋅
2

2
95






 = 

                                                                                         564,1 ⋅104 см4;



Момент инерции сечения одной ветви

сJ  =
12

2550 3⋅
 = 6,5 ⋅104 см4.

Относительные значения моментов инерции сечений колонн ра
мы.

Принимаем  1вJ  = 1, тогда  1нJ  = 4,2
1090
10213

4

4

=
⋅
⋅

;

                     2вJ   = 0,7;  2нJ  = 6,3; сJ  =0,07.

Статический расчет поперечной рамы

Рама рассчитывается методом перемещений. Основная система 
показана на рис. 4,а. 

Следует обратить внимание на следующее:
- в основной системе оси крайних стоек приняты прямолинейны

ми, в то время как в расчетной схеме  (рис) они ступенчатые. Поэтому 
при расчете на действие вертикальных нагрузок 1пN , ,1snN  стN  в 
уровне сопряжения надкрановой и подкрановой частей колонн в основ
ной системе появляются моменты, соответственно равные 1пN ;3e⋅  

;31 eN sn ⋅   .3eN ст ⋅ .3e⋅  

где  3e  = 0,5⋅( 21 hh − );

-в принятой основной системе вертикальные нагрузки iN  прило
женные с эксцентриситетами (по отношению к осям стоек), переносятся 
на оси стоек с добавлением в точках их приложения соответствующих 
моментов, равных 

.ii eN ⋅  
Единичное перемещение основной системы. Неизвестным яв

ляется  
∆1- горизонтальное перемещение верха колонн. Основная система 

содержит горизонтальную связь, препятствующую этому перемещению 
(рис. 4,б).



Подвергаем основную систему единичному перемещению ∆1 = 1 
и вычисляем реакции верхнего конца сплошной и двухветвевой колонн, 
соответственно  1∆R   и    .2∆R

Для крайней сплошной колонны:

α = 
Н
Н 2  = 

95,10
2,4

 =0,384;   1К  = 0;

К = α3 ⋅ =





−1

1

1

в

н

J
J

 0,3833 ⋅ 




 −1

1
4,2

=0,08;

1∆R = 

3
3

1
3

1 1008,5
)08,01(95,10

4,23
)1(

3 −⋅⋅=
+⋅
⋅⋅

=
++⋅

⋅⋅
b

bb E
E

ККН
JE

;

Для средней двухветвевой  панели при числе панелей  n  = 4:

;384,0
95,10
2,42 ===

H
H вα  

;453,01
7,0
3,6384,01 3

2

23 =




 −⋅=





−⋅=

в

н

J
J

K α  

( ) ( ) ;164,0
07,048

3,6384,01
8

1
2

2

2
2

2

1 =
⋅⋅

⋅−=
⋅⋅
⋅−

=
c

н

Jn
J

K
α

( ) ( ) .1095,8
164,0453,0195,10

3,63
1

3 3
3

1
3

2
1

−
∆ ⋅⋅=

++⋅
⋅⋅

=
++⋅

⋅⋅
= b

bнb E
E

KKH
JE

R

Суммарная реакция (рис.4,б)
.1011,1910)95,808,52( 33

11 bb EERr ⋅⋅=⋅⋅+⋅== −−
∆∑

Условимся считать реакции, направленные слева направо, поло
жительными.

Загружение постоянной нагрузкой
Нагрузка на крайние колонны:

- от веса покрытия   7,5341 =пN кН  действует с эксцентрисите

том  125,06,05,0175,025,05,0175,025,0 11 =⋅−+=⋅−+= вhe



м, где 0,25 – «привязка» колонны к продольной оси, а 0,175 м – расстоя
ние от разбивочной оси до точки приложения  1пN ;

-от веса стен (приложена на расстоянии 3,6 м от верха колонны) 
119=стN кН

действует с эксцентриситетом 
45,0)6,03,0(5,0)(5,0 12 =+⋅=+⋅= вст he δ м.            

Моменты приложения нагрузки   1пN  и стN , соответственно: 

84,66125,07,534111 =⋅=⋅= eNM п кН⋅м; 

55,5345,011922 −=⋅=⋅= eNM ст кН⋅м.                    В подкрановой 

части колонны действуют силы  1пN , приложенные  с

эксцентриситетом  ( ) ( ) 1,02/6,08,02/111 =−=−= вн hhe м. 

Расчетная нагрузка от стеновых панелей толщиной 30 см  стN  с 

55,02/8,02/3,02 =+=e м.                Расчетная нагрузка от подкра

новых балок  пбN  с 

6,08,05,025,00755,025,03 =⋅−+=⋅−+= he λ м. Расчетная на

грузка от  собственного веса надкрановой части колонны с  4e  = 0,1 м.
Суммарное значение момента   

 
09,506,02,12055,01191,07,25343 −=⋅+⋅−⋅=M кН⋅м. 

За положительные приняты моменты, действующие по ходу часо
вой стрелки.

Вычисляем реакцию верхнего конца левой колонны:

( ) ( )

( )1

2
3

2

1

1
21

1 12

131313

KKH

M
H
a

J
J

KMKM
R в

н

++⋅⋅

−⋅⋅+





⋅⋅−+⋅⋅++⋅⋅−

=
αααα

 

=



( )08,0195,102
95,10
6,3384,0

1
4,2

384,0
08,0155,533

384,0
08,0184,663 2

+⋅⋅

−




 ⋅⋅−+⋅⋅−





 +⋅⋅

−

( ) 44,2
652,23

18,12839,5623,242384,0109,503 2

−=−−−=−⋅⋅−
кН.

 Реакция правой колонны:  44,211 +=−= RR кН;     

Средняя колонна загружена центрально и для нее 02 =R . Сум
марная реакция связей в основной системе 

∑ =++−== 044,2044,21 ip RR ,   при этом из канонического 

уравнения  ,01111 =+∆ pRr  следует,     что  .01 =∆
Упругая реакция левой колонны 44,211 −=⋅∆+= ∆RRR л

кН,  а для правой  44,2+=пR кН.
Изгибающие левой колонны (определены  как в консольной бал

ке), при нумерации сечений в соответствии с рис.4,а, равны:
84,66110 ==− MM  кН⋅м;

506,455,53056,582'' =−=+= −−
MMM aaaa  кН⋅м;

042,355,532,444,284,6622101 =−⋅−=+⋅+=− MHRMM л  
кН⋅м;

048,4709,50042,330121 −=−=+= −− MMM  кН⋅м;

518,6309,5055,5395,1044,284,6632112 −=−−⋅−=+++=− MMHRMM л  
кН⋅м.

Продольные усилия в сечениях крайних колонн: 
56,6869,3211966,5341101 =++=++=− встп NNNN кН;

76,8062,12056,68621 =+=+=− пбNNN кН;

3,87754,7076,80612112 =+=+= −− нNNN кН.

Поперечная сила  12−Q = 2,44кН.
Продольные усилия в сечениях средней колонны:

22,11029,3232,10692201 =+=+=− вп NNN  кН;



62,13422,120222,11020121 =⋅+=+= −− пбNNN кН; 

46,142784,8462,134222112 =+=+= −− нNNN кН.

Загружение снеговой нагрузкой (рис.4,а)

Нагрузка от снега на крайние колонны:
52,1911 =snP  кН приложена с эксцентриситетом  1e = 0,125 м 

(как при постоянной нагрузке). Тогда для левой колонны  
                            94,23125,052,191111 =⋅=⋅= ePM sn кН⋅м;

    152,191,052,191313 −=⋅−=⋅−= ePM sn  кН⋅м.
Реакция левой колонны 

( )

( )KH

MKM
R

+⋅⋅

−⋅⋅+




 +⋅⋅

−=
12

1313 2
31

1

α
α   =

( )

( ) 34,1
652.23

)01,4976,80(
08,0195,102

384,0152,193
384,0
08,0194,233 2

−=−−=
+⋅⋅

−⋅⋅−




 +⋅⋅

кН.                                                                                             
Реакция правой колонны  34,11 =R кН,   реакция средней колон

ны  01 =cR ;

тогда из канонического уравнения имеем .01 =∆
Изгибающие моменты в сечениях левой колонны:

312,182,434,194,2301 =⋅−=−M кН⋅м;

84,0152,19312,1830121 −=−=+= −− MMM  кН⋅м;

885,995,1034,194,2312 −=⋅−=−M  кН⋅м.
Продольные усилия в сечениях: 
левой колонны    52,1921122101 ==== −−− snPNNN  кН.

средней колонны  04,3842 1122101 ==== −−− snPNNN кН⋅м.

Загружение крановой нагрузкой maxД  крайней колонны (рис.4.д)



На крайней колонне  50,576max =Д  кН  приложена с эксцен
триситетом

6,0
2
8,025,075,0

2
25,04 =−+=−+= нh

e λ м.

Момент в узле   9,3456,05,576max =⋅=M кН⋅м.
Реакция верхней опоры средней колонны 

)1(2
)1(3

1

2
max

1 KKH
MR

++⋅⋅
−⋅⋅

−=
α

=

4,37
)08,01(95,102

)384,01(9,3453 2

=
+⋅⋅
−⋅⋅−

кН;   Одновременно на средней 

колонне действует
сила  22,157min =Д кН с эксцентриситетом  75,0== λe м. 

При этом
92,11775,022,157 −=⋅−=M  кН⋅м.

 Реакция верхней опоры средней колонны 

)1(2
)1(3

1

2
min

2 KKH
MR

++⋅⋅
−⋅⋅

−=
α

=

= 52,8
41,35

76,301
)164,0453,01(95,102

)384,01(92,1173 2

=−−=
++⋅⋅

+⋅⋅−−  кН.

Суммарная реакция в основной системе 
8,2852,84,371 −=+−=pR  кН.

с учетом пространственной работы

,1432
1011.195,3

88,28
3

11

1
1

bbdin

p

EErC
R

⋅=
⋅⋅⋅

−−=
⋅

−=∆ −    где 

5,3=dinC  при шаге рам 12 м и длине температурного блока 72 м. 

 Упругая реакция левой колонны          =⋅∆+= ∆111 RRR л

37,4+432 2,351008,51 3 −=⋅⋅⋅⋅ −
b

b

E
E  кН.



Изгибающие моменты в сечениях левой колонны:
84,1472,42,35201 −=⋅−=⋅=− HRM л  кН⋅м;

06,1989,34584,147max0121 =+−=+= −− MMM  
кН⋅м;

54,399,34595,102,35max12 −=+⋅−=+⋅=− MHRM л  кН⋅м.

Продольные силы ;001 =−N    5,5761221 == −− NN  кН.

Поперечные силы   39,12122101 === −−− QQQ  кН.
Упругая реакция правой колонны

2,21008,51432 3
11 =⋅⋅⋅⋅=⋅∆= −

∆ b
b

п E
E

RR кН.

Изгибающие моменты в сечениях правой стойки:
22,92,42,2101 =⋅=⋅=− HRM п  кН⋅м;

09,2495,102,212 =⋅=−M  кН⋅м.

Загружение крановой нагрузкой  maxД  средней колонны.

На средней колонне maxД  = 576,5 кН  приложена с эксцентри
ситетом

75,05 =e м, тогда  35,43275,05,576max −=⋅−=M  кН⋅м.
Реакция средней колонны 

25,31
41,35
45,1106

)164,0453,01(95,102
)384,01(375,4323 2

2 ==
++⋅⋅

−⋅⋅−=R кН.

Одновременно на левой колонне действует 22,157min =Д  кН  с

эксцентриситетом   6,04 =e м, тогда 

332,946,022,157min =⋅=M  кН⋅м.
Реакция левой колонны 

21,10
652,23

4,241
)08,01(95,102

)384,01(332,943 2

1 −=−=
+⋅⋅
−⋅⋅−=R  кН.



Суммарная реакция в основной системе 
04,2121,1025,311 =−=pR  кН;

.103,314
1011,195,3

04,21
31

bb EE
⋅−=

⋅⋅⋅
−=∆ −

 Упругая реакция левой колонны

81,111008,5103,31421,10 3 −=⋅⋅⋅⋅−−= −
b

b
л E

E
R  кН.

Изгибающие моменты в сечениях левой колонны:
6,492,481,1101 −=⋅−=−M  кН⋅м;

73,44332,946,4921 =+−=−M  кН⋅м;

99,34332,9495,1081,1112 −=+⋅−=−M  кН⋅м.

Продольные усилия в сечениях левой колонны:  ;001 =−N
22,157min1221 === −− ДNN  кН.

Поперечные силы 81,11122101 −=== −−− QQQ  кН.
Упругая реакция средней колонны

439,281095,8103,31425,31 3 =⋅⋅⋅⋅−= −
b

b
с E

E
R  кН.

Изгибающие моменты в сечениях средней колонны:
45,1192,444,2801 =⋅=−M  кН⋅м;

93,312375,43245,11921 −=−=−M  кН⋅м;

96,12095,1044,2812 −=⋅=−M  кН⋅м.

Продольные усилия в сечениях средней колонны   ;001 =−N   

5,5761221 == −− NN кН.

Поперечные силы  44,28122101 === −−− QQQ  кН.
Упругая реакция правой колонны 

6,11008,5103,314 3 −=⋅⋅⋅⋅−= −
b

b
п E

E
R  кН

Изгибающие моменты в сечениях правой колонны:



72,62,46,12101 −=⋅−== −− MM  кН⋅м; 

52,1795,610,112 −=−=−M  кН⋅м.
.Далее следует рассмотреть загружение рамы кранами, располо

женными 
в правом пролете. Однако для симметричной рамы этого можно 

не делать, приняв эпюры М при загружении кранами правого пролета 
рамы обратно-симметричными соответствующим эпюрам М, получен
ным при загружении левого пролета.

Загружение нагрузкой T  крайней колонны (рис.4,ж).
Реакция крайней колонны от T =18,7 кН

лR1 = 
( ) 67,10

08,01
384,017,18

1
)(

1

1 −=
+

−⋅−=
++
+−⋅

−
КК
КТ α

 кН.

При этом лp RR 11 =  =  –10,67 кН;   ∆1 = 

.125,159
1011,195,3

67,10
3

вв ЕЕ
⋅=

⋅⋅⋅
−− −

Упругая реакция левой колонны 

лR = –10,67+159,25 86,91008,51 3 −=⋅⋅⋅⋅ −
в

в

Е
Е  кН.

Изгибающие моменты в сечениях левой колонны:

пбл hTHRMM ⋅+⋅== −− 22101   = −9,86 ⋅ 4,2 + 18,7 ⋅ 1,4 = −
15,232 кН⋅м;

)( 112 пбл hHTHRM +⋅+=−  = −9,86 ⋅ 10,95 + 18,7 ⋅ (6,75+1,4) 
= 44,44 кН⋅м

Упругая реакция средней колонны.

43,11095,8125,159 3 =⋅⋅⋅= −
b

b
c E

E
R  кН.

Изгибающие моменты в сечениях средней колонны:
01,62,443,12101 =⋅== −− MM  кН⋅м; 

66,1595,1043,112 =⋅=−M  кН⋅м.
Поперечные силы в сечениях: 



-левой колонны 
84,87,1886,9122101 =+−=+=== −−− TRQQQ c  кН.

-средней колонны  43,1122101 ==== −−− cRQQQ   кН.

Загружение нагрузкой Т  средней колонны (рис.4,з).

Реакция средней колонны 

02,9
)164,0453,01(

)164,0384,01(7,18
2 −=

++
+−⋅−=R  кН;

.19,128
1011,195,3

02,9
31

bb EE
=

⋅⋅⋅
−−=∆ −

Упругая реакция средней колонны 

87,71095,819,12802,9 3 −=⋅⋅⋅⋅+−= −
b

b
c E

E
R  кН.

Изгибающие моменты в сечениях средней колонны:
67,64,17,182,487,722101 −=⋅+⋅−=⋅+⋅== −− пбc hTHRMM 

кН⋅м;
23,66)4,517,6(7,1895,1087,7)( 112 =+⋅+⋅−=+⋅+⋅=− пбс hНTHRM   

кН⋅м.
Упругая реакция левой (правой) колонны 

655,01008,519,128 3 =⋅⋅⋅⋅= −
b

b
л E

E
R  кН.

Изгибающие моменты в сечениях левой (правой) колонны:
75,22,4655,02101 =⋅== −− MM  кН⋅м; 

17,795,10655,012 =⋅=−M  кН⋅м.

Поперечные силы в сечениях:  

-левой колонны  655,0122101 ==== −−− лRQQQ   кН;
-средней колонны 

83,1087,77,18122101 =+=+=== −−− TRQQQ c  кН.



Загружение ветровой нагрузкой (рис.4,ж) при направлении ветра 
слева направо:

Реакция левой колонны от нагрузки 83,31 =w  кН/м;

[ ]
)1(8

)1(33,113

1

11

KK
KKHwRл ++

⋅+⋅+++⋅⋅⋅
−=

αα
=

32,21
64,8
19,184

)08,01(8
)08,038,01(95,1083,33 −==

+⋅
⋅+⋅⋅⋅−  кН

Реакция правой колонны от нагрузки  87,22 =w  кН/м

98,15
83,3
87,232,21

1

2 −=⋅−=⋅=
w
wRR лп  кН.

Реакция связей от сосредоточенной силы   6,26=W  кН   
6,26−=−= WRw  кН.

Суммарная реакция в основной системе  
            9,636,2698,1532,211 =−−−=++= wплp RRRR  

кН.
Из канонического уравнения   01111 =+⋅∆ pRr   находим  

,18,3343
1011,19

9,63
3

11

1
1

bb

p

EEr
R

⋅=
⋅⋅

−−=−=∆ −   где  −∆1

определяется без учета пространственной работы каркаса.
Упругая реакция левой опоры

33,41008,518,334332,21 3 −=⋅⋅⋅⋅+−= −
b

b
л E

E
R кН.

Изгибающие моменты в сечениях левой колонны

986,13
2
2,483,32,433,4

2

22
2

122101 =⋅+⋅−=⋅+⋅== −−
HwHRMM л  

кН⋅м;

2,182
2
95,1083,395,1033,4

2

22

112 =⋅+⋅−=⋅+⋅=−
HwHRM л  

кН⋅м.



Упругая реакция средней колонны 

93,291095,818,3343 3 =⋅⋅⋅⋅= −
b

b
c E

E
R  кН.

Изгибающие моменты в сечениях средней колонны:

2101 −− = MM = 29,93 ⋅ 4,2 =125,2 кН⋅м;      12−M  =29,93 ⋅ 10,95 = 
327,7 кН⋅м.

Упругая реакция правой колонны 

пR = –15,98+3343,8 ⋅⋅⋅ в
в

Е
Е
1

5,08 ⋅10-3 = 1,01 кН.

Изгибающие моменты в сечениях правой колонны:

2101 −− = MM =1,01 ⋅ 4,2 +2,87⋅
2
2,4 2

 = 29,56 кН⋅м; 

=−12M  =1,01 ⋅ 10,95 +2,87⋅
2
95,10 2

 = 183,2 кН⋅м.

При направлении ветра справа налево эпюра М  на стойках 
рамы будет обратно-симметрична полученной выше.

Поперечные силы в сечениях:
- левой колонны 212101 HwRQQ л ⋅+== −−  = − 4,33 +3,83⋅4,2= 

11,76 кН;
     HwRQ л ⋅+=− 112  = − 4,33 +3,83⋅10,95= 37,61 кН;

-средней колонны cRQQQ === −−− 122101  = 29,93 кН.
Составление таблицы расчетных усилий. На основании выпол

ненного расчета строятся эпюры моментов для различных загружений 
рамы (на рис.7 показан и характер) и составляется таблица расчетных 
усилий М  в сечениях колонны (таблица 3).

При составлении таблицы 3 учтено, что:
-нагрузка T  на каждой колонне может иметь различные направ

лении;
поэтому перед значениями M  и  Q , возникающими от ее дей

ствия, показаны одновременно знаки «плюс» «минус»;
-крановая нагрузка может располагаться и в правом пролете 

рамы, поэтому в соответствующих строках таблицы значения M  и Q  в 
сечениях средней стойки указаны с разными знаками.



При расчете прочности рассматривают три сечения колонны:
-сечение 1-0   на уровне верха консоли колонны;
-сечение 1-2   на уровне низа консоли колонны;
-сечение 2-1   в заделке. 
В каждом сечении колонны определяем три комбинации усилий: 

maxM
соответствующие  N  и Q ;   minM   и соответствующие  N  и Q

;   maxN  и соответствующие  M  и Q .
При составлении таблицы расчетных усилий в соответствии с 

главой СниП 2.01.07-85.  «Нагрузки и воздействия» и нормами на проек
тирования железобетонных конструкций рассматриваются две группы 
основных сочетаний нагрузок с различными коэффициентами условий 
работы бетона  2bγ . В первой группе основных сочетаний учитываем 

постоянную нагрузку и снеговую при коэффициенте сочетаний iγ = 1 и 

2bγ < 1. Во второй группе основных сочетаний учитываем постоянную 

нагрузку и все временные в их наиболее невыгодном сочетании при  iγ  
= 0,9. Поскольку в эту вторую группу включены крановая и ветровая на
грузка, принимаем  2bγ =1,1.

Расчет прочности двухветвевой  колонны среднего ряда(пример).

Данные для расчета сечений. Бетон тяжелый для класса  15B , 
подвергнутый тепловой обработке при атмосферном давлении, 

5,8=bR мПа; 75,0=btR мПа;
31021⋅=bE мПа.

Арматура класса  AIII   10>d мм, 365== scs RR мПа; 
5102 ⋅=sE мПа.

Производим расчет двух сечении 1-2 и 2-1.
Надкрановая часть колонны - сечение колонны 6050 ×=× hв

см  при 4' == aa см  полезная высота сечения  560 =h см. В сечении 
действуют три комбинации усилий. 



                                     Таблица комбинации расчетных усилий
  

таблица 8
Усилия Первая Вторая

M , кН⋅м
N , кН

214,46
1274,62

-214,46
1274,62 1293,64

Усилия от продолжительного действия нагрузки  ;0=M  

2,1102=N кН.
При расчете на первую и вторую комбинации усилий расчетное 

сопротивление  bR   следует вводить с коэффициентом   ,1,12 =bγ  так 
как в комбинацию включены постоянная, снеговая, крановая и ветровая 
нагрузки; на третью - с коэффициентом  2bγ = 0,9 (постоянная и снего
вая).

Расчет выполняется на все три комбинации, и расчетное сече
ние симметричной арматуры  '

ss AA =  должно приниматься наи
большее.

Первая комбинация усилий. Вычисляем  0e  =
N
М

 = 

83,16
6,1274

21446 =  см;

20 2 H⋅=  = 2 ⋅ 4,2 = 8,4 м (в комбинации расчетных усилий 

учитывается крановая нагрузка); i  = 12/2h = 12/602 =17,32 см; 

32,17
8400 ==

i
λ = 

48,5 > 14, следовательно, необходимо учесть влияние прогиба на 
его прочность.

Находим моменты внешних сил относительно центра тяжести 
растянутой арматуры:

2/)( '
01 ahNMM −⋅+=   = 0 +1102,2⋅ (0,56-0,04)/2 = 286,4 

кН⋅м;  



1M  = 214,46 + 1274,629⋅(0,56- 0,04)/2 =545,9 кН⋅м;
Момент инерции сечения  J  = 

90000012605012 33 =⋅=⋅ hв см4;
Проверяем условие:

δ ≥ δmin = 0,5- 0,01⋅ 
h

о - 0,01⋅ 2bbR γ⋅ ;

δ = 
h
ео  = 28,06,01683,0 = ; δmin = 0,5 – 0,01

267,05,81,101,0
60

840 =⋅⋅−⋅ ;

Принимаем  δ = 0,28;  ;52,9
21000
200000 ===

b

s

E
Eν  1=β  (тяже

лый бетон); 
( ) 53,19,545/6,28611/1 1 =⋅+=⋅+= MM  βϕ ;

В первом приближении принимаем 004,0=µ , тогда

( ) ( ) 2,71754605,06050004,05,0 22 =−⋅⋅⋅=−⋅⋅⋅⋅= ahhвJ os µ  
см2; 1=spϕ ;

Условная критическая сила 












⋅+










+

+
⋅⋅

⋅
= s

spo

b
cr JJEN ν

ϕδϕ
1,0

/1,0
11,04,6

2


=

=







⋅+





 +

+
⋅⋅⋅⋅ 2,757152,91,0

1/28,01,0
11,0

53.1
900000

840
)100(210004,6

2

58,2⋅105 H =
=5820 кН.

Коэффициент  ,28,1
5820/62,12741

1
/1

1 =
−

=
−

=
crNN

η  

расстояние 
54,474605,028,183,165,0 =−⋅+⋅=−⋅+⋅= ahee o η см.



При условии, что  '
ss AA = , высота сжатой зоны  

3,27
50)100(5,81,1
)1000(62,1274

2

=
⋅⋅⋅

⋅=
⋅⋅

=
вR

Nx
bbγ см.

Относительная высота сжатой зоны 
.49,056/3,27/ === ohxξ

Граничное значение относительной высоты сжатой зоны бетона

,611,0
)1,1/7752,01(400/3651

7752,0
)1,1/1(400/1 1

=
−+

=
−⋅+

=
ωσ

ωξ
s

у  

где 
,7752,05,81,1008,085,0008,085,0 2 =⋅⋅==⋅⋅−= bb Rγω  

3651 =sσ мПа.

Имеем случай 611,049,0 =<= уξξ ;
Площадь сечения арматуры 

)(
)2(

'
'

ahR
вRNheN

AA
osc

bo
ss −⋅

⋅⋅+−⋅
== =

[ ]
)456()100(365

)100(5,81,12)100(6,12745654,47)1000(6,1274
−⋅⋅

⋅⋅⋅⋅+−⋅⋅
 

< 0.
Арматура по расчету не нужна, площадь арматуры назначаем по 

конструктивным соображениям 
6,55650002.0002,0 0 =⋅⋅=⋅⋅= hвAs см2.   Принимаем   2 Ø16 

AIII  с 03,6=sА  см2.

Третья комбинация усилий.   ,0=oe  принимаем  oe  равным 

большему из следующих значений:  2
30
60 ==ae см;   7,0

600
420 ==ae

см;  1=ae см.

2=oe см;  ,267,0033,0
60
2

min =<== δδ  принимаем 

267,0=δ  при ;010,0=µ  ;1=ϕ   18928=sJ  cм4.



.102641892852,91,0
267,01,0

11,0
1

900000
840

)100(210004,6

1,0
/1,0

11,04,6

2

2

кН

JJE
N s

spo

b
cr

=







⋅+





 +

+
⋅⋅⋅⋅

=











⋅+










+

+
⋅⋅

⋅
= ν

ϕδϕ 

;14,1
10264/64,12931

1
/1

1 =
−

=
−

=
crNN

η

28,284605,014,125,0 =−⋅+⋅=−⋅+⋅= ahee o η см;

8,33
50)100(5,89,0
)1000(64,1293

2

=
⋅⋅⋅

⋅=
⋅⋅

=
вR

Nx
bbγ см; 

604,056/8,33/ === ohxξ ; 

79,05,89,0008,085,0008,085,0 2 =⋅⋅==⋅⋅−= bb Rγω ;

;628,0
)1,1/79,01(400/3651

79,0
)1,1/1(400/1 1

=
−⋅+

=
−⋅+

=
ωσ

ωξ
s

у

Имеем случай 628,0604,0 =<= уξξ ;
Площадь сечения арматуры 

)(
)2(

'
'

ahR
вRNheNAA

osc

bo
ss −⋅

⋅⋅+−⋅
== =

[ ] 0
)456()100(365

)100(5,89,02)100(64,12935628,2864,1293 <
−⋅⋅

⋅⋅⋅⋅+−⋅

          Площадь арматуры назначаем по конструктивным сообра
жениям 2 Ǿ16 AIII  с 03,6=sA  см2. Определяем необходимость рас
чета надкрановой части колонны из плоскости изгиба. 

          Расчетная длина 3,62,45,11
0 =⋅= м;  12/2вii = =

12/502  = 14,43 cм. Так как, ,5,4866,43
43,14

630 0
1
0 =<==

ii


 

Расчет надкрановой части колонны из плоскости изгиба не производим.
                           Подкрановая часть колонны (сечение 2-1).



         Высота всего сечения двухветвевой колонны 120 см сечение 
ветви  hв ×  =50⋅25 см, 0h =21 см, расстояние между осями ветвей c = 
95 см, расстояние между осями распорок при трех панелях s =6,75/3 
=2,25 см, высота сечения распорки 40 см. В сечении действуют три ком
бинации расчетных усилий, значения которых приведены в таблице  9. 

Комбинации усилий
Таблица 9

Усилия первая Вторая третья
M , кН⋅м 245,64 -245,64 235,32
N , кН 2291,05 2291,64 2626,75
Q , кН -8,41 +8,41 36,69

Усилия от продолжительного действия нагрузки ;0=М
6,1427=N кН,

.0=Q Расчет должен выполняться на все три комбинации уси

лий, и расчетные сечения арматуры '
ss AA =  должно приниматься наи

большее.
Расчетная длина подкрановой части колонны при учете нагрузки 

от крана во всех комбинациях равна  125,1075,65,110 =⋅=⋅= Hψ

м.
Приведенный радиус инерции сечения двухветвевой колонны в 

плоскости изгиба определяем по формуле 















⋅⋅

⋅+⋅
=

222

2

2
2

314
hn

c
crred

ψ
=

=
054,0

25,035,1
95,0314

95,0

222

2

2

=







⋅⋅

⋅+⋅
м2 ,          23,0=redr м.



Приведенная гибкость сечения 

−>=== 1402,44
23,0
125,100

red
red r

λ необходимо учесть влияние про

гиба элемента на его прочность. 
Первая комбинация усилий.

Вычисляем  72,10
05,2291

24564
0 ==e м. 

[ ]23 )2/(122 chвhвJ ⋅⋅+⋅⋅= =

= [ ] 523 1071,57)2/95(255012/25502 ⋅=⋅⋅+⋅⋅ см4;

1,678)2/95,0(6,14270 =⋅+=M кН⋅м;

9,1333)2/95,0(05,229164,2451 =+=M  кН⋅м.   ;1=β  

;51,1
9,1333
1,67811 =⋅+=ϕ  ;089,0

120
72,100 ===

h
eδ  

;335,05,81,101,0
120

5,101201,05,0min =⋅⋅−⋅−=δ   minδδ < ;   При

нимаем 335,0=δ ,
.62,9=ν  Предварительно задаемся процентом армирования 

0075,0=µ (первое приближение) 
52 10423,0)2/95(25500075,02 ⋅=⋅⋅⋅⋅=sJ см4.

=







⋅⋅+





 +

+
⋅⋅⋅⋅⋅= 5

5

2 10423,052,91,0
335,01,0

11,0
51,1

1071,57
10125

)100(210004,6
crN

17960 Н.

Коэффициент  .147,1
17960/05,22911

1
/1

1 =
−

=
−

=
crNN

η

Определяем усилия в ветвях колонны 

95,0
147,164,245

2
05,2291

2
⋅±=⋅±=

c
MNN вr

η
= 1145,523 ± 296,58; 

1,14421 =вN кН;

945,8482 =вN кН.



Вычисляем 73,44/)25,24,8(4/)( −=⋅−=⋅= SQM вr кН⋅м

328,0
1,1442

10073,4
0 =⋅=e см < ae  =1 см; 

833,0
30
25

30
=== hea см;

375,0
600
225

600
=== Sea см.  1≥ae  см. Поскольку оказалось, 

что  aee <0 , в расчет вводим aee =0 , тогда 

5,94
2
251

2
=−+=−+= ahee a см.

Для подбора сечений арматуры определяем 

02 hвR
Nn
bb ⋅⋅⋅

=
γ =

;611,0469,1
2150)100(5,81,1

)1000(1,1442 =>=
⋅⋅⋅⋅

⋅
yξ  

,
21

2)1(
αξ

ξαξ
ξ

+−
⋅⋅⋅+−⋅

=
y

yyn
     где 

;023,0
1904,01

)2/469,1121/5,9(469,1
1

)2/1/(
'

0 >=
−

+−⋅=
−

+−⋅
=

δ
α nhen

 

,1904,0
21
4

0

'
' ===

h
aδ  тогда 

.883,0
23,02611,01

611,023,02)611,01(469,1 =
⋅+−

⋅⋅+−⋅=ξ  Имеем расчетный 

случай .611,0883,0 =>= yξξ
Армирование ветвей принимаем симметрично. Вычисляем 

1904,01
)2/883,01(469,1/883,021/5,9

)100(365
1442100

1
)2/1(//

'
0'

−
−⋅−⋅

⋅
=

−
−⋅−

⋅==
δ

ξξ nhe
R
NAA

s
ss



=7,6 см2.  Коэффициент армирования  01485,0
2150
6,72 =

⋅
⋅=µ , что не

значительно отличается от принятого ранее значения 
015,00075,02 =⋅=µ , поэтому второго приближения делать не тре

буется. При значительном отклонении значения  µ  против заданного 
необходимо выполнить следующее приближение задавшись другим зна
чением .µ

Третья комбинация усилий.
Поскольку расчет на вторую комбинацию усилий аналогичен 

расчету на первую, переходим сразу к расчету колонны на третью ком
бинацию. 

Вычисляем 96,8
75,2626

23532
0 ==e  см. 

03,1483)2/95,0(75,262632,2351 =⋅+=M кН⋅м; 

;46,103,1489/1,67811 =⋅+=ϕ  

,322,0075,0
120

96,8
min

0 =<=== δδ
h
e

 принимаем   322,0=δ . За

даемся 0075,0=µ
Условная критическая сила 

=







⋅⋅+





 +

+
⋅⋅⋅⋅⋅= 5

5

2 10423,052,91,0
322,01,0

11,0
46,1

1071,57
10125

)100(210004,6
crN

=23938,2 кН.
Коэффициент 

.124,1
2,23938/75,26261

1
/1

1 =
−

=
−

=
crNN

η

Усилия в ветвях колонны 

95,0
124,132,235

2
75,2626

2
⋅±=⋅±=

c
MNN вr

η
=

=1313,4 ± 278,4; 8,15911 =вN кН;   10352 =вN кН.   Вычисля

ем  64,204/25,269,364/)( =⋅=⋅= SQM вr кН⋅м; 



3,1
8,1591

2064
0 ==e см > ae . Принимаем  3,10 =e см, тогда 

46,94255,0124,13,15,00 =−⋅+⋅=−⋅+⋅= ahee η .

Определяем: 
02 hвR

Nn
bb ⋅⋅⋅

=
γ =

;611,062,1
2150)100(5,81,1

)1000(8,1591 =>=
⋅⋅⋅⋅

⋅
yξ

;1904,0
21
4

0

'
' ===

h
aδ

;052,0
1904,01

)2/62,1121/5,9(62,1
1

)2/1/(
'

0 >=
−

+−⋅=
−

+−⋅
=

δ
α nhen

.885,0
52,02611,01

611,052,02)611,01(62,1 =
⋅+−

⋅⋅+−⋅=ξ    Имеем рас

четный случай 661,0885,0 =>= yξξ .

Армирование ветвей принимаем симметричное. Вычисляем

1904,01
)2/885,01(62,1/885,021/5,9

)100(365
1591800

1
)2/1(//

'
0'

−
−⋅−⋅

⋅
=

−
−⋅−

⋅==
δ

ξξ nhe
R
NAA

s
ss

=7,9 см2. Коэффициент армирования ,01505,0
2150
9,72 =

⋅
⋅=µ  что не

значительно отличается от принятого ранее значения 
,015,00075,02 =⋅=µ  поэтому второго приближения делать не тре

буется.
Принимаем 2 Ø20+1 Ø18   AIIIc   23,8' == ss AA  см2.

Проверим необходимость расчета подкрановой части колонны в 
плоскости, перпендикулярной плоскости изгиба.

Расчетная длина   4,575,68,08,0 10 =⋅=⋅= H м.   Радиус 
инерции



43,14
12
502

==i см.  .02,444,37
43,14

5400 =<== redi
λ

 

Таким образом, расчет подкрановой части колонны в плоскости, перпен
дикулярной плоскости изгиба можно не производить.

Расчет промежуточной распорки
Изгибающий момент в распорке

3.412/25,269,362/)( =⋅=⋅= SQM ds кН⋅м
Сечение распорки прямоугольное  50=в см;   40=h см; 

360 =h см.
Так как эпюра моментов двузначная

54,3
)100()436(365

430000
)( '

0

' =
⋅−⋅

=
−⋅

==
ahR

MAA
s

ds
ss см2.

Принимаем  3 Ǿ12 IIIcА −     с  36,3=sA см2

Поперечная сила в распорке 
95,8695,0/3,412/)2( =⋅=⋅= cMQ dsds кН.

Определяем 024 hвRQ btbb ⋅⋅⋅⋅= γϕ  = 0,6⋅1,1⋅0,75⋅(100)⋅50⋅36 

=0,89⋅105 =89 кН, где  .6,04 =bϕ  Так как  ,8789 кНQкНQ ds =>=
поперечную арматуру принимаем конструктивно  wd  = 6 мм класса AI  
с   s =150 мм. Схема армирования колонны на рис.10.







РАСЧЕТ ФУНДАМЕНТА ПОД СРЕДНЮЮ ДВУХВЕТВЕВУЮ
КОЛОННУ

Данные для проектирования:
Грунты основания – пески пылеватые средней плотности, ма

ловлажные. Условное расчетное сопротивление грунта  0R =0,25 мПА; 

бетон тяжелый класса B  12,5,  btR = 0,66 мПА; арматура из горячеката
ной стали класса  AII ,

sR  = 280 мПа; вес единицы объема материала фундамента  и 
грунта на ее обрезах γ = 20 кН/м3.

Расчет выполняем на наиболее опасную комбинацию расчетных 
усилий в сечении  2-1:    32,235=М кН⋅м;  75,2626=N кН; 

69,36=Q кН.   Нормативное значение усилий определяем делением 

расчетных усилий на коэффициент надежности по нагрузке  15,1=nγ  

т.е. 61,204=nM  кН⋅м; 13,2284=nN  кН; 9,31=nQ кН.

Определение геометрических размеров фундамента

Глубину стакана фундамента принимаем  90 см  на основании 
значений:

75,05,05,15,1 =⋅=⋅= colan вH м; 

2,133,05,033,05,0 ⋅+=⋅+≥ hH an = 0,896 м, где  2,1=h м – высо

та сечения колонны; 5,0=colв м – ширина сечения колонны. 

6023030 =⋅=⋅≥ dH an см, где d  = 2 см, диаметр продольной ар
матуры колонны. Расстояние от дна стакана до подошвы фундамента 
принято 250 мм. Полная высота фундамента H = 900+250 = 1150 мм, 



принимаем  H  = 1200 мм (кратное 300 мм). Глубина заложения фунда
мента при расстоянии от планировочной отметки до верха фундамента 
150 мм. 1H =1200+ 150 = 1350 мм = 1,35 м. Фундамент трех ступенча
тый, высота ступеней принята одинаковой – 

40 см.
Предварительно площадь подошвы фундамента определим по 

формуле

76.10
35,12250

17,228405,105,1
10

=
⋅−

⋅=
⋅−

⋅=
HR

NA n

γ
м2,

где 1,05 – коэффициент, учитывающий наличие момента. Назна
чаем отношение сторон  aв /  =0,8, получаем  67,38,0/76,10 ==a
м;  в = 0,8⋅ 3,67 = 2,93 м. 

           Принимаем  ва ⋅ = 3,6⋅3,3 м. Площадь подошвы фундамен
та  

А  = 3,6⋅3,3 = 10,8 м2, момент сопротивления 
48,66/6,33 2 =⋅=W м3.

Так как заглубление фундамента меньше 2 м, ширина подошвы 
более 1м, необходимо уточнить нормативное давление на грунт основа
ния по формуле 

262,0
22

235,1
1

13125,0125,0
2

1
1

1

1

1
0 =

⋅
+⋅





 −⋅+⋅=

⋅
−

⋅




 −
⋅+⋅=

h
hh

в
ввkRR

мПа; 
где 125,0=k  для песчаных грунтов; 11 =в м; 21 =h м; 

35,11 == Hh м;  3=в м. 
Пересчет площади подошвы фундамента не производим вслед

ствие незначительного изменения нормативного давления на грунт 
основания.

Определяем рабочую высоту фундамента из условия прочности 
на продавливания по формуле

4,0
3,243726

8,2626
2
1

4
5,02,1

2
1

40 =
+

⋅++−=
+

⋅+
+

−=
pR

Nвh
h

bt

col

м.



где 2,2438,108,2626 === ANp  кН/м2; 

726,066,01,12 =⋅=⋅= btbbt RR γ мПа =726 кН/м2.

Полная высота фундамента  45,005,04,0 =+=Н м < 1,2 м.
Следовательно, принятая высота фундамента достаточна.
            Определяем краевое давление на основание. Изгибающий 

момент в уровне подошвы HQMM nппf ⋅+=  = 204,61+31,9⋅1,2 = 
242,9 кН⋅м;

             Нормативная нагрузка от веса фундамента и грунта на его 
обрезах   

TnG =3,6⋅3⋅1,35⋅20⋅0,95 = 247,02 кН.
При условии, что 

6,06/095,0
02,2772,2284

9,242
0 =<=

+
=

+
= a

GN
M

e
Tnn

nf
м.

1,275
6,3
095,061

8,10
02,2772,22846

1 0
max =





 ⋅+⋅+=





 ⋅

+⋅
+

=
a
e

A
GN

P Tn
n

<1,2⋅R=1,2⋅262 = 314,4 кН/м2;

.021,199
6,3
095,061

8,1
02,2772284

min >=




 ⋅+⋅+=nP

Расчет арматуры фундамента.

Определяем напряжение в грунте под 
подошвой фундамента в направлении длинной стороны, без учета веса 
фундамента и грунта на его уступах от расчетных нагрузок:

3,286
48,6
34,279

8,10
8,2626

max =+=+=
W
M

A
NP f кН/м2;

1,200
48,6
34,279

8,10
8,2626

min =−=P кН/м2 ,

где  34,2792,169,3632,235 =⋅+=⋅+= HQMM f кН⋅м.
Расчетные изгибающие моменты:



в сечении  I-I    ( ) ( ) ,2
24
1

max
2

11 вPPaaM iii ⋅+⋅−⋅




= −−  где 

31 ==− aa ii м, 

1,279
2

36,3
6,3

1,2003,2863,286
2

minmax
max =−⋅−−=

−
⋅

−
−= −

−
ii

ii
aa

a
PP

PP

кН/м2;

( ) ( ) 6,3833,28622,27936,3
24
1 2 =⋅⋅+⋅−⋅





=−IIM кН⋅м = 

38,6⋅105  Н⋅см;
в сечении    II-II 

( ) ( ) 9,20733,28624,2692,26,3
24
1 2 =⋅⋅−⋅−⋅





=−IIIIM  кН⋅м = 

=207б910  Н⋅см;
в сечении    III-III 

( ) ( ) 5,60233,28625,2572,16,3
24
1 2 =⋅⋅+⋅−⋅





=−IIIIIIM   кН⋅м =

=602,5⋅105  Н⋅см.
Требуемое сечение арматуры

4,4
359,0)100(280

105,38
9,0

5

0

=
⋅⋅⋅

⋅=
⋅⋅

= −

hR
MA

s

II
sI см2;

0,11
759,0)100(280

109,207 5

=
⋅⋅⋅

⋅=sIIA см2;

8,20
1159,0)100(280

105,602 5

=
⋅⋅⋅

⋅=sIIIA см2.

Принимаем армирования  16 Ø14  AII  c   sA  =24,62 см2.
Процент армирования 

%.05,0%153,0100
115140
62,24

min =>=⋅
⋅

= µµ  Арматура, укладыва

емая параллельно меньшей стороне фундамента, определяется по изги
бающему моменту в сечении  IV-IV:



( ) ( ) 0,6846,33,2435,03
8
1

8
1 22

1 =⋅⋅−⋅=⋅⋅−⋅=− aввM IVIV σ  

кН⋅м =684⋅105 Н⋅см;

1159,0)100(280
10684 5

⋅⋅⋅
⋅=sIVA  =23,6 см2

Принимаем  19 Ø14  AII   c   sA  =29,3 см2. 
Процент армирования 

%05,0%116,0100
220115

3,29
min =>=⋅= µµ .

Схема армирования фундамента приведена на рис.11.





ПРИМЕР ПРОЕКТИРОВАНИЯ СЕГМЕНТНОЙ ФЕРМЫ
ПРОЛЕТОМ 24 м

Задание на проектирование:
Требуется запроектировать стропильную сегментную 

ферму для покрытия многопролетного здания с сеткой колонн 24 
×  2 м. Место строительства - г. Воронеж (Ш снеговой район).  Кровля 
теплая с массой 

1500 Н/м2, укладывается при строительстве.
Предварительно напрягаемая арматура для нижнего пояса из ка

натов
К-7 диаметром 15 мм с натяжением на упоры:    12900, =sersR  

мПа; 1080=sR мПА; 5108,1 ⋅=sE мПА. Сжатый верхний пояс и эле

менты решетки фермы армируются арматурой класса  ;АIII  

365== scs RR мПА: (d>10 мм); 5102 ⋅=sE мПА; хомуты класса 

.AI  Бетон класса ;40B  22=bR  мПА; 4,1=btR  мПА; 1,2, =nbtR  

мПА; ;9,02 =bγ   5105,32 ⋅=bE мПА.  Прочность бетона к моменту 

обжатия   28=bpR  мПА.

Назначение габаритных размеров.
Габариты фермы и очертание решетки принимаем по аналогии с 

типовыми решениями. Геометрическая схема фермы показана на рис. 
12.

Выбор схемы загружения.

При выполнении курсового проекта необходимое количество 
схем загружения фермы устанавливается консультантом. Как минимум , 
следует рассмотреть загружение всей фермы полной нагрузкой , а также 

1



загружение половины фермы панелями покрытия в стадии монтажа и 
снеговой нагрузкой , в стадии эксплуатации.

В данном методическом указании рассмотрены всевозможные 
схемы загружения фермы.

          Схема 1. Ферма подвешена при помощи 12-метровой тра
версы на 3-й и 7-й узлы верхнего пояса. Распределение грузов по узлам 
показано на рис. 12,а. Для вычисления величины груза  Р принимаем об
щее значение массы фермы 

149 кН (по аналогии с типовой фермой). Сумма всех грузов равна 
2⋅ (1,5P + +3⋅2P +7P) =16P, следовательно, один груз равен 149/16 = 9б3 
кН. Вводя динамический коэффициент  1,5  получаем  P = 9,3⋅1,5 = 14 
кН.

Схема 2. Ферма установлена в проектное положение. Распределе
ние грузов показано на рис. 11,б. Нормативное значение груза Р равно 
9,3, расчетное (при 1,1=fγ ) – 10,3 кН.

Полное  загружение фермы панелями покрытия.

Рассматриваем случай загружения  1/4 , 1/2,  3/4  и всего проле
та (схемы на рис 12, в, г, д , е ,) . Величина сосредоточенного груза равна 
массе панели 

3× 12 м (принимаем 70 кН) . Расчетное значение груза  77. С уче
том коэффициента  95,0=nγ   значение груза  73,2 кН.    

Полное загружение фермы панелями покрытия и кровлей

Рассматриваем случай сплошного загружения всего пролета 
фермы (схема на рис.12 , е). Величина груза включает в себя массу пане
ли 3× 12, массу шва между панелями длиной 12 м и  массу кровли с пло
щади 36 м2  (табл10) .









Расчет нагрузки от панелей и кровли на узлы фермы
                                                                                                            та

блица 10
Вид нагрузки Нормативное 

значение, кН fγ Расчетное зна
чение, кН

Панель покры
тия

70⋅0,95=66,5 1,1

Шов сечением 
180 см2

0,0180⋅24000⋅
1,2⋅
⋅0,95=5,13

1,2

Кровля 1500 
Н/м2

1,5⋅36⋅
0,95=51,3

1,3

Итого: 122,93

Загружение фермы снеговой нагрузкой

Нормативное значение снеговой нагрузки для III района равно 
1000 Н/м2, коэффициент надежности по нагрузке  4,1=fγ .

Длительно действующая доля нагрузки равна 1000-700=300 Н/м2. 
. Значение кратковременно действующего сосредоточенного груза при 
площади

сбора  36 м2 равно 1,0⋅36⋅0,95 = 34,2 кН (нормативное значение) и 
34,2⋅1,4 = 47,9 кН (расчетное значение). Соответствующие значе

ния длительно действующего груза равны  0,3⋅6⋅0,95 = 10,3 кН и 10,3⋅1,4 
= 14,4 кН.

При действии равномерно распределенной снеговой нагрузки 
рассматриваем загружения    1/4 , 1/2,  3/4 и всего пролета (схемы на 
рис.12,в,г,д,з). Кроме того, возможна схема, показанная на рис. 12ж, со
ответствующая снеговому мешку.

Вычисление продольных усилий.

Для вычисления продольных усилий строим диаграммы Макс
велла-Кремоны для схем а-ж (рис. 12). Вид этих диаграмм показан на 
рис.13. 

В таблице 11 приведены значения усилий от единичных загруже
ний  P=1 кН (''+'' растяжение, ''-'' сжатие).



Усилия от единичных загружений.
таблица 11

На
именование 

элемента 
(рис.11з)

Индекс эле
мента по расчетной 

схеме (рис. 11.з)

Усилия в  элементах при схеме загружения
 в кН 

1 2 3 4 5

1 2 3 4 5 6 7
H1 A1-I или А4-10 -

28
+

121
+

23,5
+

48
+

61,5
H2 А2-4 или А3-7 -

23
+

157
+

18,5
+

49,5
+

74
P1 I или 9-10 -

33
+

24
-

6
+

6
+

13
P2 2-3 или 8-9 +

65
+

22
-

1
+

5
+

7
P3 3-4 или 7-8 -

15
-

20
+

6
-

12
-1

9,5
P4 4-5 или 6-7 +

25
+

3
-

5
+

10
-

12,5

+
2

-5

P5 5-6 -
11

+
17

+
1,5

+
2

+
3

Расчетные усилия в элементах фермы полученная путем сум
мирования усилий от собственной массы фермы (из граф 4-5), от посто
янной нагрузки (графы 10-11) и от длительной снеговой нагрузки (гра
фы 18-19). Значения этих усилий занесены в графы 20-21.

Проектирование сечений элементов фермы.

Нижний пояс. В элементе  Н1  нормативное и расчетное усилия от 
опасного кратковременного загружения равны  1126,7 кН и 1376,55 кН, 
от опасного длительного загружения – 970,9 кН и 1197 кН; в элементе 
Н2  соответствующие усилия при кратковременном загружении равны 



1402,2 кН и1712,85 кН. Расчет прочности выполняем на расчетное уси
лие для панели Н2.

Определяем площадь сечения растянутой напрягаемой армату
ры при 15,16 == ηγ s  (для арматуры класса  К-7)

79,13
)100(108015,1

1712850

6

=
⋅⋅

=
⋅

=
ss

s R
NA

γ см2,

принимаем десять канатов  Ø15 класса К-7, 15,14=sA см2. При
нимаем сечение нижнего пояса  28× 30 см. Напрягаемая арматура 
окаймлена хомутами. Продольная арматура каркасов из стали класса 
AIII  (4 Ø10 AIII c 14,3=sA  см2)

Суммарный процент армирования

%06,2
3028

14,315,14'

=
⋅
+=

⋅
+

=
hв
AA ssµ

Приведенная площадь сечения
7,93715,614,354,515,143028 =⋅+⋅+⋅=⋅+= ∑ isired AAA ν

см2

где ;54,5
10325,0

108,1
5

5

1 =
⋅

⋅==
b

s

E
Eν .15,6

10325,0
102

5

5

2 =
⋅

⋅=ν

(для арматуры класса AIII )

Расчет нижнего пояса на трещиностойкость.

Элемент относится к 3-й категории трещиностойкости. Способ 
натяжения арматуры – механический. Величину предварительного 
напряжения в арматуре spσ  при  ∆ spsp σσ ⋅= 05,0  назначаем из усло

вия  +spσ ∆ serssp R ,≤σ ; +spσ 0,05 1300≤⋅ spσ  мПА, откуда 

1238
05,1

1300 ==spσ  мПА. Принимаем  1200=spσ мПА. Определяем 

потери предварительного напряжения в арматуре при .1=spγ
Первые потери:

а) от релаксации напряжений в арматуре



( )[ ] ( )[ ] 7,12312001,01300/120022,01,0/22,0 ,1 =⋅−⋅=⋅−⋅= spserssp R σσσ
мПА;

б) от разности температур напрягаемой арматуры и натяжных 
устройств (при 

∆t =65o )  ⋅= 25,12σ ∆t =1,25⋅65 = 81,25 мПА;
в) от деформации анкеров (при λ =2 мм)

5,14
2500

2108,1 5

3 =⋅⋅=⋅=


λσ E
 мПА;

г) от быстронатекающей ползучести бетона.
Усилие обжатия 

( ) =⋅−−−⋅=−−−⋅= )100(5,1425,817,123120015,14)( 3211 σσσσ spsAP
1387478 Н =1387,5 кН;

Напряжение в бетоне при обжатии

7,1479
7,937

)1000(5,13871 =⋅==
red

bp A
Pσ Н/см2 =14,8 мПА;

,75,0529,0
28

8,14 =<== α
σ

bp

bp

R
 тогда 

18529,085,04085,0406 =⋅⋅=⋅⋅=
bp

bp

R
σ

σ мПА

где 0,85 – коэффициент, учитывающий тепловую обработку.
Первые потери составляют:

5,2370,185,1425,817,12363211 =+++=+++= σσσσσ los  
мПА.

Вторые потери:
а) от усадки бетона класса 40B , подвергнутого тепловой обра

ботке,
508 =σ мПА;

б) от ползучести бетона с учетом 6σ
( ) 5,1361937)100(4,23712005,141 =⋅−⋅=P  Н = 1362 кН;



5,1452
7,937

)1000(1362 =⋅=bpσ Н/м2 =14,53 мПА; 

;75,0519,0
28

53,14 <==
bp

bp

R
σ

( ) 2,66519,085,01501509 =⋅⋅=⋅⋅= bpbp Rσασ мПА.

где 85,0=α - для бетона, подвергнутого тепловой обработке 
при атмосферном давлении.

Вторые потери составляют:
2,1162,6650982 =+=+= σσσ los  мПА. 

Полные потери:
7,3532,1165,23721 =+=+= losloslos σσσ мПА.

Расчетный разброс напряжений при механическом способе натя
жения принимается равным

∆ =spγ 0,5⋅(∆

;033,0
10

11
05,0

5,011)/ =









+⋅

⋅
⋅=










+⋅

sp

sp

p
spsp n σ

σ
σσ

где  ∆ ;05,0 spsp σσ ⋅=  pn  = 10 шт. (10 Ø15 К-7).

Так как  ∆ =spγ 0,033 < 1  окончательно принимаем  ∆ =spγ 0,1.

Сила обжатия при =spγ 1 - ∆ =spγ  1 - 0,1 = 0,9;

( ) ( ) 1986 ssplossps AAP ⋅++−⋅−⋅= σσσγσσ = 14,15⋅(1200-
353,7)⋅0,9 –

-(18+50+66,2)⋅3,14 = 10356,2 мПА⋅см2 = 1035,6 кН;
Усилие, воспринимаемое сечением при образовании трещин

( )[ ]PAARN sserbticrc +⋅⋅+⋅= νγ 2,  = 0,85

( ) ( )[ ]6,103515,1454,52840101,2 1 +⋅⋅+⋅⋅ − =
=1058,2 кН.
где  iγ - коэффициент, учитывающий снижение трещиностойко

сти вследствие жесткости узлов фермы. Так как  2,1058=crcN  кН < 



1402,2 кН, условие трещиностойкости не соблюдается, т.е. необходим 
расчет по раскрытию трещин. 

Проверим ширину раскрытия трещин от опасного кратковре
менного усилия с коэффициентом, учитывающим влияния жесткости 
узлов iγ =1,15.

Приращение напряжений в растянутой арматуре от полной на
грузки

[ ] =⋅++−⋅−⋅= 1986 )()( sslosspsp AAP σσσσσγ
1⋅

( )[ ] 1155375)100(14,3)2,665018(15,147,3531200 =⋅⋅++−⋅−  Н 
=1155,4 кН;

44,17
15,14

4,11552,1402 =−=
−

=
s

n
s A

PNσ кН/см2 =174,4 мПА.

Ширина раскрытия трещин от опасного кратковременного усилия

,)1005,3(20 3 d
E

a
s

s
icrc ⋅⋅⋅⋅⋅⋅−⋅⋅=

σηϕδµγ 

гдеδ  – коэффициент, принимаемый для растянутых элементов – 
1,2;

    ϕ - коэффициент, принимаемый при учете продолжительного 
действия постоянных и длительных нагрузок – 1,5; кратковременных и 
непродолжительного действия постоянных и длительных нагрузок – 1,0;

     2,1=η  для канатов.

;0168,0
3028
15,14 =
⋅

=
⋅

=
hв

Asµ   15=d  мм – диаметр каната К-

7.
Тогда, 

143,015
108,1

4,1742,10,12,1)0168,1005,3(2015,1 3
5 =⋅

⋅
⋅⋅⋅⋅⋅−⋅⋅=crca  

мм.
Приращение напряжений в растянутой арматуре от постоянной 

нагрузки:
,015,14/)4,115535,1109( <−=slσ  следовательно, трещины 

от действия постоянной не возникают.



Тогда ширина раскрытия трещин
143,000143,0321 =+−=+−= crccrccrccrc aaaa  мм < [ ]15,0  

мм.

Верхний сжатый пояс (элементы В1-В4). Как следует из таблицы 
6 усилия в элементах верхнего пояса почти одинаковы, поэтому все эле
менты верхнего пояса будем армировать одинаково из расчета на усилия 
в наиболее загруженном элементе В4, которые равны при кратковремен
ном действии нагрузки  1377,5 кН (нормативное) и 1672,95 кН (расчет
ное), а при длительном действии – 1189,3 кН и 1409,8 кН.

Бетон верхнего пояса такой же, как и в нижнем поясе  40В , 
ширину сечения верхнего пояса принимаем из условия опирания плит 
покрытия пролетом  12 м,  а также по аналогии  с нижним поясом – 280 
мм. Определяем ориентировочно требуемую площадь сечения верхнего 
сжатого пояса

[ ] 7,634
)100(36503,0)100(228,0

1672950
)03,0(8,0

=
⋅⋅+⋅⋅

=
⋅+⋅

=
scb RR

NA

см2.
Назначаем размеры сечения верхнего пояса 2528×=× hв см  
 с 700=A  см2 > 634,7 см2.

Наибольшее фактическое расстояние между узлами верхнего 
пояса (в осях) 320 см.

Случайный эксцентриситет: 
533,0600/320600/ === lea см;

83,0
30
25

30
==≥ hea  см;   1≥ae  см.  Принимаем 10 == eea  

см.

Наибольшая гибкость равна  ,46,11
25

2900 >==
h


 необходимо 

учесть влияния прогиба элемента на его прочность. 
Условная критическая сила 

.1,0
1,0

11,04,6
2 








⋅+





 +

+
⋅⋅

⋅
= s

o

b
cr JJEN ν

δϕ 



Определяем  3,36458
12

2528 3

=⋅=J см4; 

( );/1 1 MM  ⋅+= βϕ  где 1=β  (тяжелый бетон), 

83,1192/)04,021,0(8,140902/)( 01 =−⋅+=−⋅+= ahNMM   
кН⋅м;

2,1422/)04,021,0(95,167201 =−⋅+=M  кН⋅м;   δ = 
h
ео = 

;04,0
25,0
01,0 =  должно быть не менее 

bR
h

⋅−⋅−= 01,001,05,0 0
min

δ =

= ;186,0229,001,0
25

29001,05,0 =⋅⋅−⋅−     ,minδδ <

Поэтому принимаем  δ = 0,186; 
;84,12,142/29,11911 =⋅+=ϕ

.154,6
32500
200000 ===

b

s

E
Eν  

В первом приближении принимаем 027,0=µ  и определяем

( ) ( ) 04,11474285,02128027,05,0 22
0 =−⋅⋅⋅⋅=−⋅⋅⋅⋅= ahhвJ s µ  

см4,
Тогда

.23821082,23

04,1147154,61,0
186,01,0

11,0
84.1

3,36458
290

)100(325004,6

5

2

кНН

N cr

=⋅

=







⋅+





 +

+
⋅⋅⋅⋅=

Коэффициент  .4,3
2382/95,16721

1
/1

1 =
−

=
−

=
crNN

η   

Расстояние 9,114255,04,315,0 =−⋅+⋅=−⋅+⋅= ahee o η
см.



Граничное значение относительной высоты сжатой зоны бетона 
при ;9,02 =bγ  

;6916,0229,0008,085,0008,085,0 2 =⋅⋅−=⋅⋅−= bb Rγω

;5448,0
1,1

6916,01
500
36516916,0 =













 −⋅+=yξ    где 

3651 == ss Rσ  мПа.
Определяем 

;5448,0437,1
2128)100(229,0

)100(95,1672 =>=
⋅⋅⋅⋅

⋅=
⋅⋅

= y
b hвR

Nn ξ

;1904,02140
' === haδ  

( ) ( ) ;549,0
1904,01

2437,11219,11437,1
1

21
'

0 =
−

+−⋅=
−

+−⋅
=

δ
α

nhen

( ) ( ) .806,0
549,025448,01

5448,0549,025448,01437,1
21
21

=
⋅+−

⋅⋅+−⋅=
⋅+−

⋅⋅+−⋅
=

αξ
ξαξ

ξ
y

yyn

Имеем расчетный случай  .5448,0806,0 =>= yξξ  Армирова
ние принимаем симметричное, тогда 

'

0
'

1
2

1)(

δ

ξξ

−






 −⋅−

⋅==
nhe

R
NAA

s
ss

=

=

81,9
1904,01

)2/806,01()437,1806,0(219,11
)100(365

)1000(95,1672 =
−

−⋅−⋅
⋅

⋅
 

см2.

Коэффициент армирования    ,026,0
2528
81,92 =

⋅
⋅=µ  что незна

чительно отличается от ранее принятого значения. Принимаем  4 Ø25 
AIII с sA =19,64 см2.



Хомуты из условия свариваемости с арматурой  Ø25 принимаем 
Ø8 AI  и                  устанавливаем их с шагом 200 мм.

Расчет  сечения пояса из плоскости фермы не выполняем, так 
как все узлы фермы раскреплены.

Элементы решетки

Элемент Р1. Определяющими являются растягивающие усилия: 
наибольшее расчетное усилие 172,9 кН, нормативное – 139,45 кН, в том 
числе длительное – 108,3 кН.

Рабочая арматура класса .AIII  Количество арматуры, требуе

мое по прочности:           74,4
)100(365

)1000(9,172 =
⋅
⋅==

s
s R

NA  см2.   С не

которым запасом ставим  4 Ø14 AIII  с  16,6=sA см2.
Сечение элемента назначаем конструктивно минимальным  15×

10 см.

Коэффициент армирования   .02,0041,0
1015

16,6 >=
⋅

=µ    Бе

тон класса 25В .                                 .К трещиностойкости всех элемен
тов решетки предъявляется 3-я категория требований. От длительного 
действия усилия  108,3 кН в арматуре возникает напряжение 

2,17581
16,6

)1000(3,108 =⋅
 Н/см2=175,812 мПа. Раскрытие трещин

вычисляем с учетом регулирующего действия хомутов  .7,11 =k  
Находим

=⋅⋅−⋅⋅⋅⋅⋅= 3)1005,3(20 d
E

a
s

s
crc µσηϕδ  1,4⋅1,7⋅1,2⋅1,3⋅1⋅

5102
812,175

⋅
⋅20⋅ ⋅(3,5-100⋅0,02)⋅ 236,0143 = мм.< 0,300 мм.

От кратковременного приращения усилия до 139,45 кН возникает 

приращение напряжений    5057
16,6

3,10845,139 =−=sσ  Н/см2 и ему 



соответствует приращение раскрытия трещин на величину  =crca 1,4⋅

1,7⋅1,2⋅1,3⋅1⋅ 5102
5057
⋅

⋅20⋅ ⋅(3,5-100⋅0,02)⋅ 0679,0143 = мм.< 0,300 мм.

Полное кратковременное раскрытие трещин равно 
                     0,236 +0,0679 = 0,304 < 0,4 мм.
Чтобы обеспечить регулирующее влияние хомутов, принимаем 

диаметр хомута  36,0
)215210(2

1501,0 =
−+−⋅

⋅>wd см, ставим хомуты 

Ø4 .BI   Шаг хомутов находим из условия 

10282
4,1

1502,1)5,22( ÷=
⋅
⋅⋅+=

πwS  см. Принимаем шаг

хомутов  wS  = 100 см.
Элемент P2. Как и в P1 здесь определяющим являются растяги

вающие усилия: расчетное 142,35 кН, нормативное  117,8 кН, в том чис
ле длительное  101,65 кН. 

Из условия прочности требуется   
)100(365

)1000(35,141
⋅
⋅=sA  = 3,87 

см2,
ставим 4 Ø 12  AIII   sA    = 4,52 см2.
Назначаем конструктивно минимальное сечение 15 × 10 см, 

,02,003,0
1015

52,4 >=
⋅

=µ            бетон класса   .25B

Напряжение в арматуре от длительного действия нагрузки равно 

                               
52,4
65,101

 = 22488,9 Н/см2 = 224,889 мПА.

Длительное раскрытие трещин равно    crca   =1,4⋅1,7⋅1,2⋅1,3⋅1⋅ ⋅

3,0287,012)02,01005,3(20
102
889,224 3

5 <=⋅⋅−⋅⋅
⋅

0 мм.

Хомуты ставим как и в P1 с шагом  100 см.
Элемент P3. Наиболее опасным для P3 сжатие. Расчетное крат

ковременное усилие – 309,7 кН, в том числе длительное  244,15 кН. Кро
ме того, возможно кратковременное растяжение усилием  24,7 кН.  Ори
ентировочно требуемая площадь сечения при бетоне класса  



[ ])100(36503,0)100(5,188,0
309700

)03,0(8,0 ⋅⋅+⋅⋅
=

+⋅
=

scb
b RR

NA  

= 131,45 см2

Назначаем размеры сечения 15 × 15 см с =225 см2 > 131,45 см2. 
Фактическая длина элемента равна  404 см. 

Случайный начальный эксцентриситет    ==≥
600
404

600


ae  

0,67 см;  
30
15

30
=≥ hea  = 0,5 см;  ≥ae 1 см.  Принимаем  0eea = = 1 

см,   при 
8

15
8
1 =⋅< hea =1,875 см;   ⋅= 9,00 =0,9⋅404 = 363,6 см = 

364 см.

Наибольшая гибкость сечения равна 
15
3640 =

h


 = 24 > 4, необ

ходимо учесть влияние прогиба на его прочность  
2/)02,013,0(15,24401 −⋅+=M =13,43 кН⋅м;

2/)02,013,0(7,30901 −⋅+=M = =17,03 кН⋅м; 

43,13/03,1711 ⋅+=ϕ  = 2,27;     
15,0
01,00 ==

h
eδ  =0,07;    

bbR
h

γδ ⋅⋅−⋅−= 01,001,05,0 0
min


 = 0,5 - 0,01⋅364/15-0,01⋅0,9

⋅18,5 = 0,0905.

Принимаем δ  = 0,0905.      
30000
200000=ν =6,67.

В первом приближении µ  = 0,03;  sJ =0,03⋅15⋅13⋅(0,5⋅15-2)2 = 
118,0 см4;   

12
1015 3⋅=J  =1250 см4. 



 









⋅+







+
⋅⋅⋅⋅= 11867,6

0905,01,0
11,0

27,2
1250

364
)100(300004,6

2crcN  

=548,43 кН;

43,5487,3091
1

−
=η =2,3.

Расстояние ahee −⋅+⋅= 5,00 η = 1⋅2,3+0,5⋅15 - 2=7,8 см;  
ω  = 0,85 – 0,008⋅0,9⋅18,5 = 0,72,     тогда 






 −⋅+

=

1,1
72,01

500
3651

72,0
yξ

 =0,576

1315)100(5,189,0
)1000(7,309

⋅⋅⋅⋅
⋅=n =0,954 > ;576,0=yξ  

13
2' =δ  

=0,15;    
( )

15,01
2954,01138,795,0

−
+−⋅=α   = 0,084; 

84,02576,01
576,0084,02)576,01(95,0

⋅+−
⋅⋅+−⋅=ξ  = =0,693 > yξ  = 0,576.

Армирование принимаем симметричное 

15,01
)2693,01()954,0693,0(138,7

)100(365
)1000(7,309'

−
−⋅−⋅== ss AA  

= 3,34 см2;

 
1515
34,32

⋅
⋅=µ = 0,0297,  близко к 0,03.  Принимаем 6 Ø12 AIII  с 

sA = 6,79 см2.
В этом же элементе возможно кратковременное растяжение уси

лием  24,7 кН. Поставленная арматура способна выдержать при растяже
нии усилие  365⋅(1000)⋅6,79⋅10-4 = 224,8 кН > 24,7 кН.

Поперечную арматуру принимаем Ø4 BI  и ставим с шагом 
=S d⋅20  = 24 см.

Элемент P4. В этом элементе возможно или сжатие (расчетное 
кратковременное усилие  103,55 кН, длительное – 78,85 кН или крат



ковременное растяжение – 76 кН, нормативное – 69,35 кН). Длина эле
мента такая же, как и P3. В этом случае принимаем сечение 15 × 15 см. 
А также класс бетона  .25В  В этом случае при действии снижающих 
усилий,  почти в три раза меньших, чем в P3, требуется конструктивно 
минимальное армирование. Поэтому проектируем элемент P4 таким же, 
как  P3.

Проверку ширины раскрытия трещин в данном случае можно не 
делать, т.к. растягивающее усилие существует в элементе P4 очень ко
роткий промежуток времени, в стадии укладки панелей (при загружении 
1/2  пролета). Элемент P5. Определяющим для P5 являются растяги
вающие усилия: кратковременное расчетное – 93,1 кН, нормативное 77,9 
кН, в том числе длительное – 68,4 кН.

Для обеспечения  прочности требуемая площадь продольной ар
матуры

)100(365
)1000(1,93

⋅
⋅=sA = 2,6 см2, ставим 4Ø10 AII  с sA  = 3,14 см2, 

сечение принимаем 15 × 10 см,    
1015

14,3
⋅

=µ = 0,021 > 0,02,    класс 

бетона   25B .
Напряжения в арматуре от длительно действующей нагрузки.

14,3
)100(4,68 ⋅=sσ  = 21783 Н/см2, длительное раскрытие трещин

=crca 1,4⋅1,7⋅1,2⋅1,3⋅ 5102
88,217

⋅
⋅20⋅(3,5-100⋅0,02)⋅ 258,0103 = < 

0,3 =0,258< 0,3 мм.
От кратковременного приращения усилия до величины  77,9 кН

14,3
)100()4,680,77( ⋅−=sσ  = 3025,5 Н/см2. Дополнительное 

раскрытие трещин ∆ =crca 1,4⋅1,7⋅1,2⋅1,3⋅ 5102
255,30

⋅
⋅20⋅(3,5-100⋅0,02)⋅

0362,0103 = мм
Суммарное кратковременное раскрытие трещин   0,258 + 0,0362 = 

0,294< 0,4 мм.
По аналогии с элементами  P1,  P2  для обеспечения регулирую

щего влияния хомутов, устанавливаем хомуты Ø4 BI    через 100 см.



Проектирование узлов фермы.

Опорный узел фермы. 
Схема армирования опорного узла показана на рис.14. Высоту 

опорного сечения принимаем 80 см. Через опорный узел проходят про
дольные  напрягаемые стержни  Ø15  К-7, для которых длина зоны анке
ровки равна  1500мм. Устанавливаем два опорных каркаса, состоящих 
из огибающего стержня 2 ( Ø14 AIII ); наклонных хомутов 4-13 (Ø10 
AIII ), которые располагаем с шагом 10 см перпендикулярно к оси 

крайнего элемента верхнего пояса, а также промежуточного продольно
го стержня 3 (Ø14 AIII ) . Стержень 3 привязывается к напрягаемой ар
матуре. Для хомутов Ø10 AIII  длина заделки равна  35,1 = 

35 см, для стержней  Ø14  AIII   - 35⋅1,4 = 49 см. В месте опира
ния  устанавливается опорная коробчатая закладная деталь из пластины 
толщиной  10 мм, к которой привязываются вертикальные арматурные 
стержни 14, охватывающие продольную напрягаемую арматуру. Охва
тывающие стержни должны быть равнопрочны  20% продольной арма
туры, следовательно, их площадь должна быть не менее 

365
108015,142,0 ⋅⋅

= 8,4 см2 , ставим  8 Ø12  AIII   с sA = 9,05 см2 .

Предполагаем худший с точки зрения анкеровки стержней слу
чай, при котором наклонная трещина пройдет по линии АВ. В этом слу
чае хомуты 4 ÷ 9 будут полностью заанкарены  ( ,35 dan ⋅=  1=anK )

; для стержня  10 ;77,0=anK
11 - ;57,0=anK  12 - .34,0=anK Хомут 13 у конца трещины не 

учитываем. Для предварительно напряженной арматуры 5,0=anK , для 

стержня 3  82,0=anK ,                        для стержня 2  anK = 0,31.
Вычисляем расчетные усилия в арматуре:

1,7645,015,14108 =⋅⋅=spN кН;



;2,127)31,008,382,008,3(365∑ =⋅+⋅⋅=sN  

;74,0cos =Q

∑ =+++⋅⋅⋅= 8,445)34,005777,01,6(2785,0365wN кН.
Находим x  (высота сжатой зоны в наклонном сечении)  

                        2,0
)1000(2225,0

47,08,4452,1271,764 =
⋅⋅

⋅++=x м = 20 см.

Составляем выражение суммы моментов относительно точки Е.
Вычисляем 408)116,015,08,0(1,764 =−−⋅=⋅ spsp zN кН⋅

м;
9,67)116,015,08,0(2,127 =−−=⋅∑ ss zN  кН⋅м;

.253)34,016,057,026,0

77,036,046,056,066,076,086,096,0(20785365

мкН

zN
ww

⋅=⋅+⋅

+⋅+++++++⋅⋅⋅=⋅∑

Всего предельный момент равен 408+67,9+253=728,9 кН⋅м.
Действующий момент при С = 95 см  равен 741⋅0,95 = 704 кН⋅м < 

728,9 кН⋅м. 
Для проверки надежности анкеровки при уточненном положении 

наклонной трещины АД уточняем значения  :anK  для хомутов  4-11 

;1=anK  для 12 - 0,55; для напрягаемых стержней в среднем  0,62, для 

стержня 2 – 0,39; 3-1. Вычисляем: 5,97462,015,141080 =⋅⋅=spN
кН;    

                            ∑ =⋅+⋅⋅= 3,159)39,008,30,108,3(365sN
кН; 
 

∑ =+⋅⋅⋅⋅=⋅ 1,330)55,01,8(2775,036547,0cosQN w кН.
Всего предельное выдергивающее усилие по сечению АД  равно

   330,1+156,3+974,5 = 1460,9 кН > 1409,8 кН.
Анкеровку по сечению   С1С2   можно не проверять, т.к.,  под  рас

четной нагрузкой там не появляется трещин. Арматуру верхнего пояса 
запускаем в опорный узел на длину  505,22020 =⋅=⋅= dan  см.



Промежуточные узлы фермы. Определяем требуемую длину 
анкеровки стержней элементов решетки в поясе. Расчет предоставлен в 
виде табл. 12.

          n
s

s
an K

R
d ⋅⋅⋅=

σ
35

таблица 12
Длина заделки арматуры решетки в поясе

На
звание эле

мента

Уста
новленная ар

матура

Знак 
усилия

,sσ
мПа

,an

в верх
ний пояс ний пояс

P1 4 Ø14 раст. 226,4 30,4
P2 4 Ø12 раст. 291,9 33,6
P3 6 Ø12 сжат. 256,1 29,5
P4 6 Ø12 раст. 152,5 17,6
P5 4 Ø10 раст. 296,5 28,4

К концам растянутых стержней привариваем по 2 коротыша, в 
этом случае требуемая длина заделки может быть уменьшена  на  5 d (5 
см для  Ø10, 

6 см для  Ø12, 7 см для  Ø14). При высоте сечения верхнего пояса 
25 см и нижнего 30 см,  высота хомутов в узлах верхнего пояса должна 
быть не менее 10 см, в узлах нижнего пояса –7см.    





Рис.14 Схема армирования опорного узла





Приложение 1
РАСЧЕТНЫЕ ПЛОЩАДИ ПОПЕРЕЧНЫХ СЕЧЕНИЙ И МАССА АР

МАТУРЫ; СОРТАМЕНТ  ГОРЯЧЕКАТАНОЙ СТЕРЖНЕВОЙ   АРМАТУ
РЫ  ПЕРИОДИЧЕСКОГО ПРОФИЛЯ, ОБЫКНОВЕННОЙ И ВЫСОКО
ПРОЧНОЙ ПРОВОЛОКИ

Д
иа

ме
тр

, м
м

Расчетные площади поперечного сечения,  см
при числе  стержней

   
1 2

  
3 4

 
5

 
6 7

 
3

0,
071

0
,14

0
,21

0
,28

0
,35

0
,42

0
,49 7

 
4

0,
126

0
,25

0
,38

0
,50

0
,63

0
,76

0
,88 1

 
5

0,
196

0
,39

0
,59

0
,79

0
,98

1
,18

1
,37 7

 
6

0,
283

0
,57

0
,85

1
,13

1
,42

1
,70

1
,98 6

 
7

0,
385

0
,77

1
,15

1
,54

1
,92

2
,31

2
,69 8

 
8

0,
503

1
,01

1
,51

2
,01

2
,51

3
,02

3
,52 2

 
9

0,
636

1
,27

1
,91

2
,54

3
,18

3
,82

4
,45 9

 
10

0,
785

1
,57

2
,36

3
,14

3
,93

4
,71

5
,5 8

 
12

1,
313

2
,26

3
,39

4
,52

5
,65

6
,79

7
,92 5

 1, 3 4 6 7 9 1



14 539 ,08 ,62 ,16 ,69 ,23 0,77 31
 

16
2,

011
4

,02
6

,03
8

,04
1

0,05
1

2,06
1

4,07 08
 

18
2,

545
5

,09
7

,63
1

0,18
1

2,72
1

5,27
1

7,81 36

                                                                                                                                                              
 

20
3,

142
6

,28
9

,41
1

2,56
1

5,71
1

8,85
2

1,99 14
 

22
3,

801
7

,6
1

1,4
1

5,20
1

9,00
2

2,81
2

6,61 41
 

25
4,

909
9

,82
1

4,73
1

9,63
2

4,54
2

9,45
3

4,36 27
 

28
6,

158
1

2,32
1

8,47
2

4,63
3

0,79
3

6,95
4

3,1 26

 
32

8,
042

1
6,08

2
4,13

3
2,17

4
0,21

4
8,25

5
6,30 34

 
36

10
,18

2
0,36

3
0,54

4
0,72

5
0,9

6
1,08

7
1,26 44

 
40

12
,56

2
5,12

3
7,68

5
0,24

6
2,8

7
5,36

8
7,92 0,48

Примечание: Знаком ''×'' отмечены прокатываемые диаметры армату
ры.

  
        Приложение 2

СООТНОШЕНИЯ  МЕЖДУ ДИАМЕТРАМИ  СВАРИВАЕМЫХ 
СТЕРЖНЕЙ И МИНИМАЛЬНЫЕ  РАССТОЯНИЯ МЕЖДУ СТЕРЖНЯМИ В 
СВАРНЫХ  СЕТКАХ КАРКАСАХ , ИЗГОТОВЛЯЕМЫХ С ПОМОЩЬЮ 
КОНТАКТНОЙ ТОЧЕЧНОЙ СВАРКИ

Диаметр стержня одного направления, мм    
3

      
6

       
8

Наименьший допустимый диаметр стержня другого 
направления, мм 

3 3 3

Наименьшее допустимое расстояние между осями 5 5 7



стержней одного направления , мм 0 0 5
То же, продольных стержней при двухрядовом их распо

ложений в каркасе, мм  
- 3

0
3

0



                                                                                              Приложение 3
СОРТАМЕНТ АРМАТУРНЫХ КАНАТОВ

Класс каната Номиналь
ный диаметр каната, 

мм

Диаметр про
волок, мм

Площадь по
перечного сечения 

каната, см2

Теорети
ческая масса 

1м длины кана
та, кг

К-7 6 2 0,227 0,173
К-7 9 3 0,51 0,402
К-7 12 4 0,906 0,714
К-7 15 5 1,416 1,116
К-19 14 2, 8 1,287 1,020



                                                                                                      Приложение 4
СОРТАМЕНТ (сокращенный) СВАРНЫХ СЕТОК

ПО ГОСТ 8478-81
Марка сетки Марка сетки
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−−
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