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Тема 1.―Основні положення розрахунку будівельних конструкцій‖ 

Лекція №1.Вступ. Основні положення проектування будівельних конструкцій 

 

1.1. Розвиток і вдосконалення проектної справи. 

1.2. Організація проектування будівель і споруд. 

1.3. Основні принципи проектування, врахування вимог до будівельних конструкцій 

на стадіях проектування, виготовлення, транспортування, монтажу та експлуатації. 

1.4. Нормативні документи в процесі проектування. 

 

1.1. Розвиток і вдосконалення проектної справи. 

 

Якщо прослідкувати основні етапи історії суспільства, то нескладно помітити, що 

рушійною силою його розвитку є вдосконалення знарядь праці. З одного боку це 

пояснюється тим, що людина завжди прагнула змінити на краще предметний світ речей, 

зробити його більш прогресивним та комфортним. З іншого, предмети та об’єкти які нас 

оточують обов’язково мають певні недоліки, що дає змогу винахідникам здійснювати 

постійний пошук для їхнього вдосконалення. 

Вдосконалення знарядь праці – це не лише їхня конструктивна модернізація, а й 

встановлення більш досконалих виробничих стосунків, утворення нових форм організації 

виробничої діяльності людини тощо. Ремісник виготовляє певну річ утилітарного 

призначення від творчого задуму до його втілення у конкретний продукт. Згодом він 

об’єднується з іншими ремісниками для одержання більшого прибутку від своєї 

діяльності, що призводить до спеціалізації виробництва – кожен учасник такого процесу 

виконує лише певну операцію. Спеціалізація виробництва вдосконалює кожну 

технологічну ланку, створює та розвиває виробничий процес в цілому. Згодом крім 

окремого технологічного процесу створення певного продукту утворюється виробничий 

процес, який складається із сукупності технологічних. У ході такого генезису виробничої 

діяльності вдосконалюється й планова діяльність, тобто відбувається спеціалізація 

виробництва у тій його частині де проводять проектування та конструювання виробів. На 

сьогодні будь-яке сучасне виробництво містить відділ, що займається проектуванням та 

відповідним прогнозуванням власної виробничої діяльності. Тут необхідно відразу 

підкреслити, що виробництво характеризується постійними змінами, що проявляються у 

вигляді процесу його постійного вдосконалення. 

Перед тим як визначити етапи проектування, розглянемо структуру виробничого 

проектування. 

З попередніх параграфів ми з’ясували, що процес створення різноманітних речей, 

машин, архітектурних комплексів, технічних систем відбувається по різному, і для 

кожного конкретного випадку має індивідуальну структуру чи етапи проектування. До 

суб’єктивних обставин, що впливають на етапи та процеси проектування відносять 

накопичені на даний момент наукові відомості у даній галузі знань, особливості 

матеріально-технічного оснащення проектних робіт, вимоги економіки, встановлені строки 

виконання експериментального зразка і т.д. 

Разом з тим індивідуальні відмінності в організації процесу створення проекту не 

повинні впливати на основні принципи та етапи проектної технології. 

На сьогодні методика створення та відповідні етапи проектування в умовах 

серійного виробництва зазнають значного впливу з боку зарубіжного досвіду 

дизайнерських розробок. Наприклад, в усьому світі, дизайнери дедалі більше 

використовують інформаційні технології на стадії формотворення виробу, яке традиційно 

було обмежене лише традиційним креслярським способом. Так, ще зовсім недавно 

можливість перенести креслення з паперу на екран комп’ютера порівнювалось із новим 

відкриттям у проектуванні. Наступним кроком стали поява технології 3D, або 

проектування об’єкту у тривимірному просторі. Вже сьогодні світові технології 



5 

 

виробничого проектування вступають у нову фазу – в так звану область цифрового 

моделювання, коли об’єкт на екрані комп’ютера не лише виглядає, але й віртуально 

функціонує, як це має відбуватись у реальному житті. Тому якщо зараз описати найбільш 

сучасний спосіб проектування, завтра він може опинитись в архівах майбутнього 

виробництва. Щоб уникнути цього розглянемо етапи проектування лише в загальних 

рисах, які в тій чи іншій мірі можуть наповнюватись сучасними інформаційними чи 

іншими провідними технологіями майбутнього. 

Процес проектування виробів в умовах виробництва складається з таки основних 

етапів: 

 дослідження та складання завдань проекту; 

 художньо-конструкторський пошук; 

 ескізний проект; 

 складання конструкторської документації. 

Дослідження та складання завдань проекту. На цьому етапі відбувається 

дослідження проблеми (товару чи послуги), над якою буде працювати творчий колектив. 

Нині фірми використовують найпоширенішу форму здійснення проектних робіт, це так 

звані «цільові програми», які передбачають створення творчих дизайнерських команд. 

Вони мають визнаного лідера і обов’язково включають кількох спеціалістів, що здатні 

генерувати ідеї з найважливіших сфер інноваційної діяльності (ринок, техніка, 

менеджмент). Організаційна структура, склад фахівців і вимоги до керівника проекту 

визначаються рівнем інноваційного рішення у створюваному продукті чи процесі, а також 

певним терміном завершення роботи. 

Під час вивчення інформації, яка стосується проекту, з’ясовують чи визначають 

самостійно всі вимоги до об’єкту проектування. Вся зібрана інформація про майбутній 

об’єкт виготовлення аналізується з позицій зручності, технологічності, економічності та 

естетичності виробу. Етап завершується складанням науково обґрунтованих вимог до 

даного об’єкту, відповідних проектних характеристик. На основі проведеної роботи 

складають технічне завдання. 

Художньо-конструкторський пошук. На цьому етапі відбувається створення 

початкових творчих ідей у вигляді ескізних та графічних форм, що може також 

відбуватись в об’ємному вигляді - макетах. Розробка графічної частини відбувається на 

основі технічного завдання та відповідних нормативних документів (ГОСТів, нормалей). 

Ескізування промислових виробів відбувається від принципової схеми до графічної 

розробки окремих деталей, і потім до виробу в цілому. На цьому етапі ескізи (певної 

кількості) можуть відображати ідею проекту в цілому, зображення окремих вузлів з 

прорисовкою окремих фрагментів деталей виробу, мати вигляд компоновочних схем. 

Спочатку ескізи виконуються без дотримання масштабу, оскільки на цьому етапі 

перевіряються різні напрямки розв’язку форми та конструкції майбутнього виробу, і вже 

потім уточнюється через креслення з дотриманням масштабу та вимог ЕСКД. 

Ескізи конструктивних елементів виробів розробляються з урахуванням вимог 

міцності, жорсткості конструкції, а також стійкості з урахуванням максимальних 

габаритних відхилень в процесі експлуатації. Наприклад, для меблевого виробництва 

такими габаритними відхиленнями вважають перекидання столу, шафи при висуванні 

ящиків або під час відкривання дверцят тощо. 

Особливе місце на цьому етапі має метод макетування майбутнього виробу. В 

умовах виробництва дедалі більше використовуються інформаційні технології, про що ми 

згадували на початку цього параграфу. Макетування за допомогою комп’ютерних 

технологій використовують для того щоб остаточно розв’язати компоновочні варіанти, 

з’ясувати об’ємно-просторові пропорції тощо. Однак більшість сучасних підприємств крім 

віртуального макетування використовують традиційне виготовлення матеріальних макетів 

з метою створення більш реального відтворення об’єкту проектування, особливо у плані 

кольорового рішення. Якщо мова йде про створення зразків мебельних виробів, то 
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виготовлення макету дає змогу з’ясувати реальні співвідношення дослідного зразка до 

розмірів людини чи тих речей з якими буде взаємодіяти (функціонувати) виріб. 

На цьому етапі, також, дизайнери іноді використовують клаузуру, хоч її більше 

застосовують у навчальних цілях. Клаузура може виконуватись на папері з використанням 

різноманітних зображувальних засобів. Про використання клаузури ми будемо говорити 

більш докладно у наступних параграфах цього посібника. 

Ескізний проект – це остаточна творча пропозиція конструктора чи дизайнера, яка 

повністю відображає характеристики виробу. Ескізний проект – це графічна частина 

проекту, яка складається із головного планшету, на якій зазначають тему проекту, варіанти 

планування (садиби) чи форми виробу. До графічної частини також виготовляють 

ортогональні вигляди виробу, його перспективне зображення, зображення макету виробу 

чи інтер’єру, розрізи вузлів, схеми компоновок, номенклатурні креслення, пояснююча 

записка. 

Ортогональні вигляди виробу – це головний фасад всієї конструкції, бічні вигляди, 

які дають уявлення про розмірні, кольорові і фактурні особливості об’єкту проектування. 

Розріз – умовне зображення предмету, розділеного площиною (простий розріз) і 

декількома площинами – комбінований розріз. В проектуванні промислових виробів 

найбільш характерні розрізи, що показують функціональний зміст виробу. 

Схеми з компонування застосовуються в тому випадку, коли є необхідність 

показати варіанти складання, наприклад, корпусних меблів на базі уніфікованих частин. 

Під час створення групи виробів різного функціонального призначення (наприклад 

це меблі – шафа, ліжко, тумба під телевізор тощо) розроблених серійним методом 

проектування, в ескізний проект включають номенклатурне креслення. На ньому 

зображують: різні види виробів з фасаду, вироби у двох-трьох проекціях або в 

аксонометрії (перспективі), виконані графічно або у вигляді фотографій з макетів. 

Обов’язком елементом проекту промислового виробу є перспективне зображення 

цього виробу, інтер’єру виконане на планшеті. Найчастіше використовують кутову 

перспективу в архітектурному проектуванні, фронтальну – для зображення інтер’єру чи 

меблевих виробів тощо. 

Складання конструкторської документації. На цьому етапі проектування 

відбувається складання креслярської документації – робочі креслення необхідні для 

виготовлення запланованого виробу. На виробництві або в проектно-конструкторському 

бюро робочі креслення виконуються після затвердження ескізного або художньо-

конструкторського проекту. 

 

 

 

1.2. Організація проектування будівель і споруд. 

 

Основним вихідним документом для проектування будівель і споруд є завдання на 

проектування. В якому вказують:  

 призначення і місце будівництва;  

 склад, об'єм і габаритні розміри приміщень;  

 терміни будівництва;  

 стадійність розробки проектно-кошторисної документації;  

 назву проектної і будівельної організації;  

 заходи щодо захисту навколишнього природного середовища та ін.   

Проектування можна здійснювати у дві стадії, одну стадію проект (П); робоча 

документація (РД) робочий проект (РП). Якщо тривалість будівництва понад два роки, то 

проекти (робочі проекти) розробляють не на весь обсяг робіт, а тільки на першу чергу, а 
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наступні черги проектують одночасно з будівництвом попередньої черги. При двостадійному 

проектуванні проект (П) складається з розділів, які включають:  

 загальну характеристику об'єкта;  

 технологію виробництва;  

 об'ємно-планувальне рішення;  

 конструктивне рішення.  

Нормативні документи для проектування, а саме Будівельні норми і правила (БНіП) 

складаються з п'яти основних частин:  

 організація, управління, економіка;  

 Норми проектування; О 

 організація, виробництво і приймання робіт;  

 Кошторисні норми;  

 Норми затрат матеріальних і трудових ресурсів.  

Ці частини, в свою чергу, діляться на групи. У межах кожної групи вводиться ряд 

нормативних документів, які мають свій номер. Шифр складається з семи цифр. Перша 

цифра номер частини, наступні дві цифри визначають номер групи, останні дві номер 

документа, дві цифри, вказані після дефісу, визначають рік затвердження.  

Значні обсяги капітального будівництва обумовлюють необхідність спорудження 

будівель і споруд за типовими проектами багаторазового використання. В типових проектах 

передбачено застосування уніфікованих конструкцій і виробів заводського виготовлення. 

Уніфікацію на відміну від типізації і стандартизації проводять тільки на стадії проектування. 

Уніфікацію геометричних параметрів будівель і діючих навантажень виконують з метою 

взаємозамінності будівельних конструкцій і елементів.  

 

1.3. Основні принципи проектування, врахування вимог до будівельних 

конструкцій на стадіях проектування, виготовлення, транспортування, монтажу та 

експлуатації. 

 

Проектування будівельних конструкцій складається з розрахунків, конструювання і 

графічного оформлення креслень, за якими ці конструкції виготовляються. 

Основні принципи проектування: 

 Типові проекти (багаторазового використання), в яких передбачено 

застосування уніфікованих конструкцій і виробів заводського виготовлення. 

 Стандартизація – як вищий ступінь типізації встановлює єдині вимоги щодо 

якості і застосування конструкцій і виробів певного виду. 

 Уніфікація – проводять на стадії проектування з метою взаємозамінності 

будівельних конструкцій і елементів. 

 Єдина модульна система (ЄМС = 100мм) – для координації розмірів об’ємно-

планувального і конструктивного вирішення будівлі. 

До будівельних конструкцій ставляться експлуатаційні (функціональні), технічні, 

економічні, виробничі, естетичні, природоохоронні вимоги, які повинні задовольнятися на 

всіх стадіях – виготовлення, транспортування, монтажу і експлуатації. 

Вимоги до будівельних конструкцій: 

 експлуатаційні – зводяться для того, щоб конструкція найкращим чином 

відповідала своєму призначенню, була зручною і безпечною в експлуатації і забезпечувала 

найменші витрати для підтримування її в надійному стані; 

 технічні – достатня міцність, стійкість, жорсткість, довговічність; 

 економічність конструкцій – залежить від витрати і вартості матеріалів, 

вартості виготовлення, транспортування і монтажу, експлуатаційних витрат; 

 виробничі вимоги – пов’язані з індустріалізацією виготовлення конструкцій і їх 

монтажу; 
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 естетичні вимоги – конструкції повинні мати гарний вигляд і надавати будівлі 

архітектурної виразності, доброго настрою. 

 

 

1.4. Нормативні документи в процесі проектування. 

Проектування на всіх стадіях ведуть відповідно до затверджених і діючих на даний 

період будівельних норм і правил (СНиП), міждержавних стандартів (ГОСТ), державних 

стандартів України (ДСТУ), державні будівельні норми (ДБН), технічних умов, каталогів. Ці 

документи складають технічну і юридичну основу проектних робіт. 

1. ДБН В.12-2:2006 «Навантаження і впливи» Київ 2006р. – уведені з 01.01.2007р. 

2. ДБН В 2.6-98-2009 «Бетонні і залізобетонні конструкції» Основні положення Київ 

2006р. – введені від 01.07.20011р. 

3. ДСТУ Б 2.4-4-2009 Основні вимоги до робочої документації. Київ 2009р. введені 

від 24.01.2009р.  

4. ДСТУ Б.А.2.4-7-2009 Правила виконання архітектурно будівельних робочих 

креслень. Київ 2009р.. Введені від 24.01.2009р. 

5. ДСТУ 21.503-80 СПДС. Конструкції бетонні і залізобетонні. Робочі креслення 1980. 

6. ДСТУ 3760:2006 Прокат арматурний для залізобетонних конструкцій. Київ 2007р. 

Введений від 11 грудня 2006р. 

7. ДСТУ 6727-80 (1998) Проволока из низкоуглеродистой стали холоднотянутая для 

армирования железобетонных конструкций. 

8. ДСТУ Б.В.2.6-169:2011 (ГОСТ 14098-91-К1-КТ) З’єднання зварні арматури та 

закладних виробів залізобетонних конструкцій.   

 

 

 

Лекція2. Основи розрахунку будівельних конструкцій і основ. 

2.1. Короткий історичний огляд розвитку методів розрахунку будівельних 

конструкцій. 

2.2. Три основні методи розрахунку будівельних конструкцій.  

2.3. Граничний стан будівельних конструкцій і основ.  

2.4. Дві групи граничних станів, їх врахування в розрахунках.  

2.5. Характеристики міцності матеріалів. Коефіцієнт умов роботи. 

 

2.1. Короткий історичний огляд розвитку методів розрахунку будівельних 

конструкцій. 

Будь-яка задача розрахунку конструкцій має 3 сторони: статичну (або динамічну), 

геометричну і фізичну. 

Статична сторона завдання полягає у встановленні зв’язку між зовнішніми 

навантаженнями діючими на конструкцію і внутрішніми зусиллями в будь-якому її перетині, 

яка визначається умовами статичної рівноваги. 

Геометрична сторона пов’язує переміщення і деформації конструкції 

Фізична, визначає закон, за яким напруження залежать від деформацій. 

Характер зміни напружено-деформованого стану перерізів звичайних з/б елементів в 

процесі навантаження був відомий вже на початку нашого століття. Однак теоретичні 

основи, які враховують його особливості, були відсутні. Існував лиш метод розрахунку за 

допустимими напруженнями. 
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Він і був прийнятий спочатку для розрахунку з/б конструкцій. Застосовувався в нашій 

країні до 1938р. Відповідно до цього методу бетон розглядався як пружний матеріал. 

Однак на підставі численних дослідів було встановлено, що цей метод, що не 

враховує пластичні властивості з/б володів рядом серйозних недоліків: не дозволяв 

визначати дійсні напруження, знаходити руйнівне навантаження і т.д. 

У результаті великих досліджень проведених радянськими вченими на початку 30-х 

років був розроблений метод, що враховує пружно-пластичні властивості з/б. (Розрахунок за 

методом руйнівних зусиль). 

З 1955 р. розрахунок з/б конструкцій проводиться за методом граничних станів. 

2.2.Три основні методи розрахунку будівельних конструкцій. 

1. За допустимими напруженнями. 

2. За руйнівними зусиллями. 

3. За граничними станами. 

В основу розрахунку будівельних конструкцій за методом допустимих напружень 

покладено формули матеріалів, за якими найбільші нормальні σ і дотичні τнапруження не 

повинні перевищувати відповідних допустимих [σ] та [τ]. 

σ ≤ [σ] , τ ≤ [τ]. 

Допустимі напруження беруться з деяким запасом міцності. 

Метод розрахунку за допустимими напруженнями дає можливість наближено оцінити 

міцність конструкції, так як при розрахунку не враховуються пластичні деформації бетону та 

арматури, це призводить до перевитрат матеріалу. 

 

Суть розрахунку за методом руйнівних зусиль – момент від зовнішніх навантажень не 

повинен перевищувати руйнівних моменту Мu , поділеного на коефіцієнт запасу, тобто  

М ≤ 
Мu

𝑘
 . 

Переваги цього методу: 

- Враховує пружно-пластичні властивості з/б; 

- Економія витрат арматури. 

Недоліки:  

- Єдиний коефіцієнт запасу міцності лише наближено враховує змінність навантаження, 

характеристики міцності матеріалів, умов роботи та виготовлення конструкцій, як наслідок – 

перевитрати матеріалів; 

- Недостатня надійність конструкції. 
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Зазначений недолік усунено в методі розрахунку за граничними станами, при якому 

коефіцієнт запасу замінюють диференційованими коефіцієнтами. 

2.3.Граничний стан будівельних конструкцій і основ 

Під граничним розуміють такий стан конструкції, після досягнення якого подальша 

експлуатація стає неможливою внаслідок втрати здатності чинити опір зовнішнім 

навантаженням або отримання неприпустимих переміщень або місцевих ушкоджень. 

Відповідно до цього встановлені дві групи граничних станів: перший - за втратою несучої 

здатності; другий – за непридатності до нормальної експлуатації. 

2.4.Дві групи граничних станів, їх врахування в розрахунках. 

Розрахунок за першою групою виконується з метою запобігання руйнування 

конструкцій (розрахунок на міцність), втрата стійкості форми конструкції (розрахунок на 

поздовжній вигин) або її положення (розрахунок на перекидання або ковзання), втомного 

руйнування (розрахунок на витривалість). 

Розрахунок за ІІ групою граничних станів має на меті не допустити розвиток 

надмірних деформацій (прогинів), виключити можливість утворення тріщин в бетоні або 

обмежити ширину їх розкриття, а також забезпечити в необхідних випадках закриття тріщин 

після  зняття частини навантаження. 

Розрахунок за першою групою граничних станів є основним і використовується при 

підборі перерізів. 

2.5.Характеристики міцності матеріалів. Коефіцієнти умов роботи. 

Основна характеристика міцності матеріалу для виготовлення конструкцій – 

нормативний опір. 

Нормативний опір Rn – це встановлені нормами граничні значення напружень в 

матеріалі при випробуванні стандартних зразків. 

Так як в реальних конструкціях міцність матеріалу може бути меншою, ніж 

нормативний опір, то для розрахунку за І групою ГС характеристикою міцності вважають 

розрахунковий опір. 

R = Rn* 

𝛾𝑛 ∗ 𝛾𝑐

𝛾𝑚
 

де 𝛾𝑛– коефіцієнт надійності щодо призначення, який враховує клас капітальності та 

ступінь відповідальності будівель та споруд; 

𝛾𝑐  - коефіцієнт умов роботи, який враховує особливості дії навантажень, розміри та форму 

перетину конструкції, способи її виготовлення, вплив зовнішнього середовища. 

𝛾𝑚  –  коефіцієнт надійності щодо матеріалу 
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Лекція №3.Класифікація навантажень, що діють на конструкції будівель і споруд 

3.1. Можливості відхилення навантажень, характеристик міцності, умов роботи 

матеріалу, навантаження, призначення.  

3.2. Методика визначення навантажень на конструкції будівель та споруд.  

3.3. Збір навантаження на 1 м
2
 покриття, балку, колону, фундамент. 

 

3.1. Можливості відхилення навантажень, характеристик міцності, умов роботи 

матеріалу, навантаження, призначення 

 

Головне призначення несучих конструкцій сприймати діючі на них навантаження. 

Встановлені нормами найбільші величини зовнішніх навантажень, за яких можлива 

нормальна експлуатація будівель та споруд називаються нормативними навантаженнями.  

Розрахункове навантаження – це навантаження, що дорівнює добутку нормативного 

навантаження на коефіцієнт надійності щодо навантаження. 

Коефіцієнт надійності щодо навантаження 𝛾𝑓  приймають таким: 

 для металевих конструкцій – 1,05; 

 для бетонних, залізобетонних, кам’яних та дерев’яних конструкцій – 1,1; 

 для ізоляційних, вирівнюючи і оздоблювальних матеріалів, що виготовляються 

в заводських умовах – 1,2; 

 при виготовленні на будівельному майданчику – 1,3. 

В залежності від тривалості дії навантаження поділяються на: 

- постійні (незмінні за напрямом і місцем їхнього прикладання); 

- тимчасові. 

До постійних навантажень відносяться навантаження від маси конструкцій, тиску 

ґрунту, зусилля попереднього обтискування. 

Тимчасові навантаження поділяються на тривалі, короткочасні та особливі. 

Тривалі навантаження – навантаження від стаціонарного обладнання, частини від 

повного навантаженні від перекриття. 

До короткочасних навантажень належать навантаження на перекриття від людей, 

меблів, легкого обладнання, снігу, вітру, а також навантаження, що виникає під час 

транспортування і монтажу конструкцій. 

Особливі навантаження – сейсмічні і вибухові впливи, навантаження викликані 

порушенням технології, аварією, нерівномірною деформацією ґрунтів основи. 

При розрахунку конструкцій враховують найбільш невигідні, фізично можливі 

сполучення навантажень.  

Залежно від складу врахованих навантажень розрізняють основні  і особливі 

сполучення навантажень. 

До основних сполучень навантажень належать: 

- зусилля від постійних тривало діючих і одного короткочасного навантаження, 

яке беруть повністю; 

- зусилля від постійного і тривало діючого навантаження, помножених на 

коефіцієнт 𝜓1 = 0,95 і короткочасних (не менше двох) з коефіцієнтом 𝜓2 = 0,9. 

В особливі сполучення навантажень входять зусилля від постійних довгодіючих 

навантажень, помножених на коефіцієнт 𝜓1 = 0,95 короткочасних, помножених на 

коефіцієнт 𝜓2 = 0,8 і одного особливого навантаження. 

 

3.2. Методика визначення навантажень на конструкції будівель та споруд 

Постійне нормативне навантаження від ваги конструкцій визначають на основі 

стандартів, робочих креслень або за формулою: 

𝑞𝑛= V*𝜌 

V – об’єм конструкцій, м
3
; 
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𝜌 – середнє значення густини, кг/м
3
. 

Постійно розрахункове навантаження: q = 𝑞𝑛*𝛾𝑓 . 

Повне нормативне снігове навантаження на горизонтальну проекцію покриття 

визначається за формулою:  

𝑆𝑛  = 𝑆0*𝜇 

де 𝑆𝑜  – нормативне значення ваги снігу на 1м
2
 поверхні, яке приймається в залежності 

від міста будівництва 

Коефіцієнт 𝜇 залежить від профілю покриття. 

Повне розрахункове снігове навантаження: 

S = 𝑆𝑜*𝛾𝑓  

𝛾𝑓  = 1,14 (для громадських будівель), 𝛾𝑓  = 1,04 (для промислових будівель). 

Нормативне вітрове навантаження 

𝑊𝑛  = 𝑊𝑜*k*c 

𝑊𝑜  – нормативне значення вітрового тиску, яке беруть залежно від міста будівництва; 

k – коефіцієнт, що враховує зміну вітрового тиску, залежить від висоти будівлі та типу 

місцевості; 

с – аеродинамічний коефіцієнт. 

Розрахункове вітрове навантаження: 

W = 𝑊𝑛*𝛾𝑓  

Коефіцієнт надійності щодо навантаження 𝛾𝑓= 1,2. 

 

3.3. Збір навантаження на 1 м
2
 покриття, балку, колону, фундамент 

 

Збір навантаження на 1м
2
 покриття (перекриття) 

Вид навантаження Нормативне, 

𝑞𝑛 , кН/м
2 

Коефі

цієнт, 

𝛾𝑓  

Розрахункове, 

𝑞р 

Постійне: кожен шар 

окремо по формулі: 

нормативне:  

𝑞𝑛= 1*1*B*𝜌 

1м довжини і 1м ширини; 

В – товщина шару 

конструкцій, 

(м); 

𝜌 – середнє значення 

густини, т/м
3
; 

розрахункове: 𝑞𝑝*𝑞𝑛*𝛾𝑓  

 Коефі

цієнт 

надійності 

щодо 

навантаження 

 

 

Разом: 

∑ постійних 

    

тимчасових 

 ∑ постійних 

   

розрахункових 

Тимчасове: 

- корисне 

- від снігу 

1,6 1,14  

 

Разом: 

∑ 

тимчасових 

   

нормативних 

 ∑ тимчасових 

   

розрахункових 
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Повне: 

 

∑ пост. + 

тимч. 

  

∑ пост. + 

тимч. 

 

Лекція №4.Загальні відомості про конструкції з дерева і пластмас 

4.1. Історичний огляд розвитку конструкцій з дерева і пластмас.  

4.2. Класифікація конструкцій з дерева і синтетичних матеріалів, їх оцінка, галузь 

застосування.  

4.3. Деревина і пластмаси, як конструктивні матеріали: деревина для несучих 

дерев’яних конструкцій, дерев’яні пластики.  

4.4. Фізико-механічні властивості деревини.  

4.5. Забезпечення довговічності дерев’яних конструкцій.  

4.6. Конструкційні пластмаси. 

 

4.1. Історичний огляд розвитку конструкцій з дерева і пластмас 

Російськими проектувальниками в XII – XIII ст. створені відомі зразки дерев’яних 

громадських споруд і фортець – це церкви, стіни фортець і башні (Рис. 4.1.), вітряні млини і 

інші споруди.   

 
Рис.4.1. План і розріз проїжджої башні і частини прилеглої до неї огорожі Ніколо-

Карельського монастиря (1691-1692рр.) 

 

Значного розвитку дерев’яні конструкції отримали з початку XVII століття. 

Будувалися мости, набережні, верфи та інші споруди. Було введено лісопиляння замість 

тесування дощок сокирою. Удосконалювалися каркасні конструкції. Однак техніка 

виконання несучих дерев’яних конструкцій ґрунтувалася на плотничному мистецтві. 

У другій половині XVIII ст. роль інженера в розвитку дерев’яних конструкцій 

підсилюється в зв’язку з загальним розвитком інженерних наук. Плотничне мистецтво 

уступає місце інжирній творчості. 

В 70-х роках XVIII ст. І.П. Кулібін склав проект грандіозного на той час одно 

пролітного арочного мосту через р. Неву в Петербурзі прольотом близько 300 м з арками 

багато решітчастого типу і з з’єднаннями на болтах. Була побудована і випробувана модель 

мосту в 1/10 натуральної величини. 

Великою спорудою із дерева являється покриття над московським манежем з 

трикутними фермами прольотом 50м, побудоване в 1817 р. (Рис.4.2.). 
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Рис.4.2. Стропильні ферми покриття Московського манежу 1817р. 

 

В середині XIX ст. Д.І. Журавський запроектував і побудував декілька великих 

дерев’яних залізничних мостів. Веребінський міст мав 9 прольотів по 54 м, а Мстинський – 9 

прольотів по 61 м. (Рис.4.3.). Д.І. Журавському належить заслуга створення теорії 

розрахунку решітчастих ферм, а також складових балок, працюючих на зсув при згині. 

 
Рис.4.3. Міст через річку Мсту на колишній Миколаївській залізничній дорозі 

 

В громадських і промислових спорудах другої половини XIX ст. переважали трикутні 

ферми із колод і брусів з стальними розтягнутими елементами. В кінці XIX ст. були 

застосовані перші просторові покриття і спорудження в металі і дереві, запропоновані і 

виконані В.Г. Шуховим. (Рис.4.4.) 



15 

 

 
Рис.4.4. Сітчаста башня системи Шухова 

 

В радянський період небачені темпи розвитку народного господарства поставили 

перед будівельниками нові задачі, викликали необхідність розробки нових дерев’яних 

конструкцій. Були застосовані нові дощато-цвяхові конструкції у вигляді двотаврових балок 

і рам з перехресною стінкою. Широке розповсюдження отримали сегментні ферми і 

трьохшарнірні арки із дощок на цвяхах.(Рис.4.5). При цьому прольоти конструкцій сягали 

100 м. Вперше в Радянському Союзі були застосовані просторові дощато-цвяхові конструкції 

типу оболонок. (Рис.4.6). 

 
Рис.4.5. Ребриста склепіння-оболонка прольотом 100м 
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Рис.4.6. Дерев’яна склепіння-оболонка на одному з хімічних комбінатів РС (1932р.) 

 

Великий вклад в розвиток дерев’яних конструкцій внесли такі вчені, як Г.Г. Карлсен, 

В.М. Коченов, В.В. Большаков, М.Е. Каган, а також творці теорії розрахунку оболонок В.З. 

Власов, А.А. Гводьов і ін. 

Просторові сітчасті системи В.Г. Шухова отримали розвиток в дерев’яних кругово-

сітчастих конструкціях: в РС – у вигляді без металевих кругово-сітчастих склепінь 

Песельніка (Рис.4.7), за кордоном – в так званих покриттях Цолльбау з вузлами на болтах, які 

з 1929 р. широко застосовувались в будівництві. 

 
Рис.4.7. Кругово-сітчасте склепіння системи С.І. Песельніка (1932р.) 

 

В 30-х роках інженер В.С. Деревягін розробив з’єднання на дубових пластинчатих 

нагелях для сполучення брусів. Складові балки Деревягіна  з таким з’єднанням знайшли 

застосування у верхніх поясах метало-дерев’яних ферм. 

Уже в 1937р. в ЦНІПС були розпочаті наукові розробки і дослідне будівництво 

перших клеєних конструкцій. Дослідження продовжувались і в умовах військового часу, при 

чому в ряді дослідного будівництва були виготовлені майже всі різновиди конструкцій – 

балки, арки, ферми. В після воєнні роки роботи А.Б. Губенко, Г.Г. Карлсена, М.Н. 

Плунгянскої, А.С. Білозерової, Н.П. Птіцина сприяли подальшому розвитку клеєних 

дерев’яних конструкцій. 

Вивченням клеєних дерев’яних конструкцій у нас займаються багато науково-

дослідних і навчальних інститутів. 
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Перші несучі клеєні дерев’яні конструкції в якості експерименту були виготовлені в 

Швейцарії більше 60 років назад, згодом в Швеції. В США,  Канаді, Німеччині, Фінляндії до 

кінця 50-х років несучі клеєні дерев’яні конструкції використовувались в незначних об’ємах 

і тільки з 60-х років почалось їх широке застосування. 

 
Рис.4.8. Клеєні дерев’яні стрілові арки Калушського комбінату прольотом 45м 

 

Паралельно з розвитком конструктивних форм удосконалювались методи розрахунку 

дерев’яних конструкцій. Неодноразово видавались нормативні документи на проектування. З 

1955р. розрахунки всіх будівельних конструкцій відбуваються по методу розрахунку 

граничних станів, який замінив собою існуючий раніше метод допустимих напружень. 

В області антисептування деревини початок науково обґрунтованої системи проти 

загнивання деревини закладено А.Н. Борщевським. 

А.І. Фоломін розробив новий спосіб сушіння і одночасного просочення деревини в 

неводних рідинах. 

Подальший розвиток виробництва дерев’яних конструкцій передбачає запровадження 

конструкцій, які задовольняють потреби комплексної механізації їх виготовлення і монтажу. 

Отримують широке застосування легкі клеєфанерні конструкції, впроваджується 

бакелізована фанера, що являється найбільш стабільним лісоматеріалом за своїми фізико-

механічними властивостями. В УРСР клеєні фанерні конструкції стали застосовувати в кінці 

40-х років. В 50-ті роки було запропоновано використання фанерних труб і профілів в 

фермах покриттів і пролітних споруджень мостів. В останні роки в будівництві 

впроваджуються балки і трикутні арки з двотавровим і коробчастим перерізом елементів. 

Трьохшарові клеєфанерні плоскі і криволінійні панелі застосовуються в куполах, склепіннях-

оболонках і т.д. 

Історія застосування пластмас нараховує лише декілька десятиліть. В нашій країні 

вивчення властивостей конструкційних пластмас і будівельних конструкцій на їх основі 

інтенсивно почалось з розвитком хімічної і нафтохімічної промисловості. Вивчення фізико-

механічних властивостей пластмас, встановлення розрахункових характеристик дозволили 

обґрунтувати розрахунки і методи проектування будівельних конструкцій з їх 

застосуванням.  

В 1958р. професором С.С. Давидовим сформульована вперше ідея створення нового 

конструкційного матеріалу пластбетону. В подальші роки під керівництвом професорів О.М. 

Іванова і С.С. Давидова розроблена технологія виготовлення виробів із даного матеріалу і 

проведені дослідження по розрахунку і конструюванню їх. Новий матеріал уже 

застосовується в експериментальному будівництві. 

Подальший розвиток і удосконалення дерев’яних і пластмасових конструкцій 

засновано на індустріалізації їх виготовлення, розробці раціональних схем розміщення 

підприємств, розширенні номенклатури конструкцій і розробці нових ефективних форм, на 

визначення областей раціонального застосування, накопичення, аналізі і обговоренні досвіду 

експлуатації, на підвищення якості виготовлення і на застосуванні нових методів контролю, 

удосконаленні норм проектування, забезпеченні надійності і довговічності. 

 



18 

 

4.2. Класифікація конструкцій з дерева і синтетичних матеріалів, їх оцінка, 

галузь застосування 

 

Дерев’яні конструкції – будівельні конструкції, повністю або частково (у поєднанні з 

металом, пластичними масами) виготовлені з деревини. 

Дерев’яні конструкції за видами виконання поділяються на балки, ферми, арки, рами, 

каркаси, склепіння, оболонки. 

За призначенням поділяються на тримальні і загороджувальні. 

За конструктивними особливостями розрізняють дерев’яні конструкції з колод, брусів 

та дощок, з’єднаних цвяхами, болтами, шпонками або нагелями (наприклад, елементи 

перекриттів, підпори ліній електропередачі, мостові конструкції, в лісових місцевостях – усі 

елементи будинків), та дерев’яні конструкції, виготовлені із застосуванням клеїв (клеєні 

дерев’яні конструкції – конструкції, що склеєні з окремих елементів: брусів, дощок, шпону 

та ін.). 

Дерев’яні конструкції є легкими і досить міцними. До основних переваг таких 

конструкцій належать: можливість використання місцевих матеріалів, мала об’ємна маса, 

транспортабельність, екологічність, технологічність у використанні. 

Основні сфери раціонального застосування клеєних дерев’яних конструкцій – 

покриття виробничих, сільськогосподарських, громадських (спортивних, виставкових та 

інших будівель), деяких промислових будівель і споруд (у тому числі з хімічно агресивним 

середовищем), будівництво градирень, шахтних споруд, мостів, естакад, будівель і споруд у 

віддалених лісових районах, сейсмостійке будівництво. 

 

4.3. Деревина і пластмаси, як конструктивні матеріали: деревина для несучих 

дерев’яних конструкцій, деревні пластики. 

 

Деревина — цінний конструкційний будівельний матеріал, запаси якого можуть 

поновлюватися після його раціональних заготівель. Заготовлений ліс у виді відрізків 

стовбурів стандартної довжини доставляється на деревообробні підприємства. Там з нього 

виготовляють пиломатеріали, фанеру, деревні плити, дерев'яні конструкції і будівельні 

деталі. Найбільш економічно доцільно постачати будівництво пиломатеріалами, готовими 

виробами і конструкціями, а не круглим лісом. 

Хвойну деревину (сосна, ялина, модрина) використовують для виготовлення основних 

елементів дерев'яних конструкцій і будівельних деталей. Прямі високі стовбури хвойних 

дерев з невеликою кількістю сучків  невеликої величини дозволяють одержувати 

прямошаруваті пиломатеріали з обмеженою кількістю вад. Також хвойна деревина містить 

смоли, завдяки чому вона більш стійка зволоженню і загниванню, ніж листяна 

Деревина твердих листяних порід (дуб, бук, граб, акація) має  підвищену міцність і 

стійкість проти загнивання. Однак через більшу дефіцитність і вартість її використовують у 

будівельних конструкціях тільки для дрібнорозмірних  елементів з‖єднань. Березова 

деревина відноситься теж до твердих листяних порід. Її використовують головним чином для 

виготовлення будівельної фанери. Деревина м'яких листяних порід (осика, тополя, вільха, 

липа) має знижену міцність і стійкість проти загнивання і використовується для 

виготовлення малонавантажених елементів тимчасових будівель і споруд. 

Деревина має трубчасту шарувато-волокнисту будову. Основу  деревини складають 

деревні волокна, розташовані уздовж стовбура. Вони складаються з подовжених пустотілих 

оболонок відмерлих клітин — трахеїд — майже прямокутної форми, середньою шириною 50 

мкм і довжиною 3 мкм з органічних речовин (целюлози і лигніна). Деревні волокна 

розташовуються концентричними шарами навколо осі стовбура, які називаються річними 

шарами. Кожен річний шар складається з двох частин:  м'якої ранньої (весняно-літньої)  

деревини з більш тонкими стінками і широкими порожнинами кліток та  більш твердої 

пізньої (осіньої) деревини,  клітки якої мають більш товсті стінки і вузькі порожнини. 
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Щільність і міцність деревини залежать від відносного вмісту в ній пізньої деревини, що у 

сосни, наприклад, змінюється від 5 до 35% (рис. 1.1). 

Середня частина стовбурів сосни, кедра і модрини має більш темний колір, містить 

більше смоли і називається ядром. Навколо ядра розташована менш смолиста деревина - 

заболонь. Крім цих основних частин у деревині є горизонтальні серцевинні промені, м'яка 

серцевина, смоляні ходи, сучки і зовні вона покрита корою. 

 
Рис. 1.1. Будова хвойної деревини: 

а — поперечний переріз стовбура; б — пластина дошки; в — мікроструктура; 1— 

волокна деревини; 2 — ядро; 

3 — заболонь; 4 — серцевина; 5 — ранні річні шари; 6— пізні річні шари; 7— клітки – 

трахеїди. 

 

Лісоматеріали поділяються на круглі і пиляні (рис. 1.2). 
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Рис. 1.2. Лісоматеріали: а – пиляні; б – круглі; 1 – пласть; 2 – торець; 3– кромка; 4 — 

брус;5 — товста дошка; 

6 — тонка дошка; 7 — брусок; 8 — колода; 9 — пластина;10 — колода окантована. 

  

Круглі лісоматеріали— колоди — це частини стовбурів дерев з  обпиляними кінцями 

— торцями, очищені від сучків та кори. Вони мають стандартні довжини 4,0; 4,5; 5,0; 5,5; 6,0 

і 6,5 м. Колоди мають конічну форму. Зменшення їхнього діаметру по довжині називається 

збігом і в середньому він рівний 0,8 см на 1 м довжини колоди. Сортамент колод 

визначається діаметром їх тонкого торця d. Малі колоди d=<13см  називають також 

підтоварником і застосовують їх для тимчасових  споруд.  Середні колоди мають d  від 14 до 

24 см, а великі d => 26 см з градацією розмірів через 2 см. Круглі лісоматеріали 

використовують в основному при будівельному виготовленні дерев'яних конструкцій. 

Пиляні лісоматеріали — пиломатеріали — одержують у результаті подовжнього 

розпилювання колод на лісопильних  рамах чи круглопильних верстатах. Вони мають 

прямокутний чи квадратний переріз. Більш широкі сторони пиломатеріалів називають 

пластями, а вужчі — ребрами. Пиломатеріали з поверхнями, обпиляними по всій довжині, 

називають обрізними, якщо частина поверхні не обпиляна -  обзольним, якщо не обпиляні дві 

поверхні -  необрізним. 

Пиломатеріали мають стандартні довжини від 1 до 6,5 м із градацією розмірів через 

кожні 0,25 м. Їх розділяють на дошки, бруски і бруси. Для несучих конструкцій дошки мають 

ширину від 60 до 250 мм, а товщину від 11 до 100 мм; бруски — ширину від 100 до 175 мм, а 

товщину від 50 до 100 мм, бруси - товщину і ширину  від 125 до 250 мм. 

 

4.4. Фізико-механічні властивості деревини.  

Густина деревини залежить від об‖єму пор і наявності в них вологи. Стандартна 

густина деревини визначається при її  вологості 12 %. Вона різна в межах однієї породи й 

одного стовбура. 

Свіжозрублена деревина сосни і ялини має густину 850 кг/ м
3
. Розрахункова густина 

цієї деревини в  конструкціях, експлуатованих у приміщеннях з нормальною вологістю 

повітря - 500 кг/м
3
, у приміщеннях з вологістю повітря більш 75 % і на відкритому повітрі — 

600 кг/м
3
. 

Міцність деревини в значній мірі залежить від напрямку дії зусиль відноснно 

напрямку волокон.  Середня межа міцності деревини сосни без вад вздовж волокон 

складає: при розтягу 100 Мпа; при згині — 75 Мпа; при стиску — 40 МПа. 

При дії зусиль поперек волокон міцність деревини при розтягу, стиску і сколюванні 

не  перевищує 6,5 МПа. Неоднорідність будови, наявність вад значно (приблизно на 30%) 

знижують міцність деревини при стиску і згині й особливо (приблизно на 70 %) при розтягу. 

Тривалість дії навантаження істотно впливає на міцність деревини. При 

довготривалому навантаженню її міцність, характеризується межею тривалого опору і 
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складає тільки 0,5 від межі міцності при стандартному короткочасному навантаженні. 

Найбільшу міцність, у 1,5 рази, яка перевищуює короткочасну, деревина має при 

найкоротших ударних і вибухових навантаженнях.. 

Жорсткість деревини відносно невелика через її трубчато-волокнисту 

будову. Жорсткість — ступінь деформативності деревини під дією навантажень — суттєво 

залежить від напрямку дії цих навантажень відносно волокон, їх тривалості і вологості 

деревини. Деформації деревини бувають пружні (від короткочасних 

навантажень), еластичні і залишкові (від тривалих навантажень). Пружні деформації 

зникають незабаром після розвантаження, еластичні теж зникають через деякий період часу, 

а залишкові залишаються назавжди. 

Жорсткість деревини визначається модулем пружності Е. Його величина в хвойних 

порід вздовж волокон досягає 15000 МПа. Модуль пружності реальної деревини будь-якої 

породи в 1,5 рази нижче і приймається для конструкцій, експлуатованих у нормальних 

температурно-вологісних умовах, рівним 10
4
 МПа. Жорсткість деревини при дії навантажень 

поперек і під кутом до волокон у 50 разів нижча. 

Вологість деревини значно впливає на її властивості. Вологість деревини W - це 

процентний вміст вільної води в порожнинах і гігроскопічної води в порах деревини. 

 
де G1 - масса вологого зразка; 

    G2 - маса зразка після висушування його до постійної маси. 

 Найбільшу вологість (до 200%), має сплавна деревина. Вологість до 100 % має 

свіжозрублена деревина. У процесі збереження на складах, природного і штучного сушіння 

вологість деревини зменшується до 40, 25, 20 і 10 %. 

З деревини високої вологості можна виготовляти тільки конструкції, що постійно 

звволожуються.  З деревини вологістю до 40% - конструкції на відкритому повітрі, що не 

залежать від усушки; вологістю до 25 % — конструкції, експлуатовані в приміщеннях з 

підвищеною вологістю;  вологістю 20 % можна виготовляти неклеєні конструкції, 

експлуатовані в будь-яких умовах, а вологістю 8...12 %—будь-які конструкції, у тому числі 

клеєні. 

У процесі  зменшення чи збільшення вологості до 30 % за рахунок гігроскопічної 

вологи в оболонках кліток розміри дерев'яних елементів зменшуються чи 

збільшуються.  Всихання дерев'яних елементів в радіальному напрямку (упоперек волокон 

перпендикулярно річним шарам)  досягає 4%;  в тангенціальному напрямку  (паралельно 

річним шарам) - 10%; вздовж волокон не перевищує 0,3%. Різниця величин всихання 

приводить до жолоблення і розтріскування деревини (рис. 1.4). 

 
Рис. 1.4. Деформації лісоматеріалів при висиханні: 1 — зменшення розмірів перерізів; 

2 – розтріскування; 3 – жолоблення. 

Зміна вологості в межах від 0 до 30 % істотно впливає на міцність і твердість 

деревиниДля порівняння показників міцності і твердості деревини незалежно від її вологості 

встановлене значення стандартної вологості 12 %. При випробовуванні зразків деревини, що 

мають нестандартну вологість w = 8...23%, межа їхньої міцності чи інший 
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показник Bw, повинний бути зведений до значення його при стандартній вологості В12 з 

урахуванням коефіцієнта α, рівного для стиску і згину 0,04 за формулою 

B12 = Вw [1 + α (w - 12)]. 
Вплив температури на деревину. При підвищенні температури межа міцності і модуль 

пружності деревини знижуються. Наприклад, межа міцності при стиску деревини сосни, 

нагрітої від 20 до 50°С, зменшується в середньому до 70 %, а при нагріванні до 100°С — до 

30 % від початкової. 

При заморожуванні деревини волога в ній перетворюється в лід і міцність її при 

стиску зростає, наприклад, до 25 %, але збільщується ламкість і небезпека її розколювання. 

Температурні деформації деревини визначаються коефіцієнтом лінійного розширення 

α. Вздовж волокон деревини цей коефіцієнт дуже малий і не перевищує 5·10
-6

, що дозволяє 

будувати дерев'яні будинки без температурних швів. Поперек волокон деревини цей 

коефіцієнт більший в 7...10 разів. 

Теплопровідність деревини завдяки її трубчасто-пористої будови дуже мала, особливо 

поперек волокон. Коефіцієнт теплопровідності сухої деревини поперек волокон дорівнює в 

середньому λ= 0,14 Вт/(м°С). Теплоємність деревини значна і для сухої деревини в 

середньому, її коефіцієнт С= 1,6 кДж/(кг°С). 

Будівельна фанера є листовим деревинним будівельним конструкційним матеріалом. 

Вона складається з непарного числа тонких шарів — шпон — товщиною близько 1 мм із 

деревини берези чи модрини. Волокна сусідніх шпон розташовуються у взаємно 

перпендикулярних напрямках. Зовнішні шпони — сорочки — мають взаємно рівнобіжний 

напрямок волокон, уздовж якого вимірюють довжину аркушів. Середні шпони 

називаються серединками. У будівельних конструкціях застосовується фанера клеєна і 

бакелізована. 

Клеєна фанера (рис. 1.5) складається із шарів деревини (шпон), що склеюються між 

собою водостійкими клеями, наприклад фенолформальдегідним. Виходить водостійка 

фанера марки ФСФ. При склеюванні шпон клеями типу карбамідних виходить 

средньоводостійка фанера марки ФК, застосування якої допускається тільки в приміщеннях 

без підвищеної вологості повітря. Водостійка фанера допускається до застосування в 

конструкціях завдань усіх груп вологості повітря. Листи клеєної фанери мають товщину 

6...12 мм. Найбільше застосування в конструкціях знаходять Листи семишарової фанери 

товщиною 8, 9, 10 і 12 мм. Листи мають довжину 2440, 2135, 1525, 1220 і ширину 1525, 1220 

і 725 мм. Листова форма є одним з головних переваг фанери в порівнянні з іншими 

лісоматеріалами. Завдяки цьому її з успіхом застосовують для виготовлення легких 

ефективних панелей покриття і стін, а також опалубки. Перехресне розташування волокон 

шарів придає фанері меншу анізотропію властивостей у площині аркушів, чим у деревини, 

мале висушування і розбухання при коливаннях вологості, як у деревини вздовж волокон. 

 
Рис.1.5. Будівельна фанера (деталь перерізу): 1,2 — подовжні і поперечні шари 

Міцність клеєної фанери уздовж волокон зовнішніх шарів істотно вище, ніж поперек, 

тому що шарів з поздовжнім напрямком волокон на один більше, ніж поперечних, і зовнішні 

шари розташовуються в зоні максимальних напружень при згині. Міцність клеєної фанери 

при зрізі по площинах перерізів у 2,5 рази перевищує міцність деревини при сколюванні 
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уздовж волокон, що є її важливою перевагою. Міцність клейових з'єднань фанери при 

сколюванні мала і не перевищує 
2
/3 міцності хвойної деревини при сколюванні поперек 

волокон. Вплив вад на міцність фанери відносно нижче, ніж у деревині, тому що збіг вад, 

розташованих в окремих шарах, мало ймовірний. 

Вологість фанери підвищеної водостійкості не перевищує 12%, а середньої—15%. 

Жорсткість фанери, характеризується модулем пружності, визначається, головним чином, 

шарами, що працюють уздовж волокон, і складає для фанери товщиною 8 мм і більше 

близько 90 % від жорсткості деревини уздовж, і 70 % поперек волокон. 

Бакелізована фанера має таку ж будову, як і клеєна, однак її зовнішні шари не тільки 

склеюють із середніми, але і просочують водостійкими синтетичними спирторозчинними 

смолами. Листи фанери мають товщину 5...18 мм, довжину 1500...7700 мм і ширину 

1200...1500 мм. Вона відрізняється від клеєної фанери більш високою водостійкістю і 

міцністю і застосовується в конструкціях, що працюють в особливо несприятливих 

вологісних умовах. Міцність бакелізованої фанери при нормальних напругах уздовж листів 

більша у 2,5 рази, а поперек майже в 2 рази перевищує міцність хвойної деревини уздовж 

волокон. Її опір зрізу в 4,5 рази, а сколюванню в 1,5 рази вище опору сколюванню деревини 

уздовж волокон. Твердість бакелізованої фанери поперек волокон зовнішніх шарів близька 

до твердості деревини уздовж волокон, а уздовж волокон зовнішніх шарів у 1,5 рази вище. 

 

4.5. Забезпечення довговічності дерев’яних конструкцій.  

Гниття — це руйнування деревини найпростішими рослинними організмами — 

дереворуйнівними грибами, для яких вона є живильним середовищем. Деякілісові гриби 

вражають дерева у лісі. Біржові руйнують лісоматеріали під час збереження їх на 

складах. Домові гриби особливо небезпечні, бо руйнують деревину будівельних конструкцій 

у процесі їхньої експлуатації. 

Гриби розвиваються з зародкових мікроскопічних розмірів кліток - спор, що легко 

переносяться рухом повітря. Потрапляючи у сприятливі умови спори проростають у вигляді 

тонких ниток (діаметром до 0,005мм) - гіфів, що сплітаються в шнури і плівки – грибниці та 

утворюють плодове тіло гриба — джерело нових спор. Гіфи дереворуйнуючих грибів, 

проникаючи в деревину, утворюють отвори в клітинних оболонках і потім розчиняють їх 

виділеними ферментами — руйнівниками целюлози. При цьому деревина фарбується в 

бурий колір, покривається тріщинами і розпадається на призматичні шматочки, цілком 

втрачаючи свою міцність. 

Гниття як результат життєдіяльності рослинних організмів неможливе без 

сприятливих умов. Температура повинна бути  не вище 50 °С. При заморожуванні життя 

грибів завмирає, але може відновитися знову при потепленні. Припиняється ріст грибів при 

температурі більш високій, а при температурі понад 80 °С плодові тіла, грибниця і спори 

грибів гинуть, що не гарантує від нового зараження деревини. 

Найменша вологість деревини, на якій можуть рости гриби, складає 20 %. У більш сухій 

деревині життя грибів припиняється.Присутність повітря також необхідно для росту грибів. 

Деревина, цілком насичена водою чи повітрям, що знаходиться у воді без доступу, гниттю не 

піддається. Неможлива .життєдіяльність грибів також у середовищі отруйних для них 

речовин. 

Захист від гниття має важливе значення для забезпечення довговічної служби 

дерев'яних конструкцій. Він полягає в тому, що виключається одна з перерахованих вище 

умов, необхідних для життєдіяльності грибів. Ізолювати деревину від попадання в неї спор, 

від навколишнього повітря і додатньої температури в більшості випадків практично 

неможливо. Можна тільки знищити гриби і їхні спори високою температурою, не допустити 

підвищення її вологості до небезпечного рівня чи просочити її отруйними для грибів 

речовинами. Це і досягається шляхом стерилізації, конструктивного і хімічного захисту 

деревини від гниття. 
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Стерилізація деревини відбувається в процесі камерного, особливо 

високотемпературного сушіння. Прогрів деревини до температури вище 80 °С приводить до 

загибелі всіх наявних у ній спор будинкових грибів. Така деревина набагато більш стійка 

загниванню і повинна в першу чергу застосовуватися в конструкціях. 

 
Рис. 1.6. Конструктивний захист від гниття: а — безгорищне утеплене покриття; б 

— горищне утеплене перекриття; 

 в — захист від конденсаційної вологи; г — захист від атмосферних опадів; д—захист 

від капілярної вологи; 

1-конструкції; 2-теплоізоляція; 3— покрівля; 4 — продухи;    5 — пароізоляція; 6 —

 гідроізоляція. 

  

Конструктивний захист деревини від гниття (рис. 1.6) забезпечує такий режим 

експлуатації конструкцій, при якому її вологість не перевищує сприятливого для загнивання 

рівня, тобто W<20%. 

Захист деревини закритих приміщень від зволоження атмосферними опадами 

досягається повною водонепроникністю покрівлі з необхідними ухилами без внутрішніх 

водостоків і розжолобків. Захист деревини від зволоження капілярною вологою здійснюється 

відділенням її від бетонних і кам'яних конструкцій шарами бітумної гідроізоляції. Захист 

деревини від зволоження в приміщеннях з вологістю більшою 75 % поверхня її ізолюється 

водостійкими лакофарбовими матеріалами, наприклад ПФ-115, УР-175 та ін. 

Захист деревини від конденсаційної вологи має дуже важливе значення. Ця волога 

виникає в холодний час року в товщі теплоізоляційного шару конструкцій опалювальних 

приміщень у результаті конденсації водяних парів. Таке зволоження відбувається тривалий 

час і не завжди може бути виявлено. Для захисту від проникнення в конструкцію водяних 

пар з боку приміщення укладається шар пароізоляції. Основні несучі конструкції 

влаштовуються поза зоною перепаду температур: або цілком усередині приміщення нижче 

шару теплоізоляції; або поза ним, наприклад у холодному приміщенні горища вище 

утепленого горищного перекриття. Гарне провітрювання деревини сприяє природному її 

висиханню в процесі експлуатації. Для цього роблять осушуючі продухи в товщі 

конструкцій. 

Хімічний захист деревини необхідний у тих випадках, коли її зволоження в процесі 

експлуатації неминуче. Конструкції, експлуатовані на відкритому повітрі, у землі, у товщі 

конструкцій будинків, наприклад конструкції мостів, щогл, паль, неминуче зволожуються 

атмосферною, ґрунтовою чи конденсаційною вологою. Хімічний захист таких конструкцій 

від загнивання полягає в просоченні чи покритті їх отруйними для грибів речовинами —

 антисептиками. Вони бувають водорозчинними і маслянистими. 
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Водорозчинні антисептики — це речовини, що не мають кольору і запаху, нешкідливі 

для людей, наприклад фтористий і кремнефтористий натрій. Їх використовують для захисту 

деревини в закритих приміщеннях, де можливе перебування людей і немає небезпеки 

вимивання антисептиків водою. Існують і інші види водорозчинних антисептиків, деякі з них 

отруйні і для людей. 

Маслянисті антисептики являють собою деякі мінеральні олії — кам'яновугільне, 

антраценове, сланцеве, деревний креозот і ін. Вони не розчиняються у воді, дуже отрутні для 

грибів, однак мають сильний неприємний запах і шкідливі для здоров'я людей. Ці 

антисептики не вимиваються водою і застосовуються для захисту від гниття конструкцій, 

експлуатованих на відкритому повітрі, у землі і над водою. Захищені маслянистими 

антисептиками конструкції успішно експлуатуються десятки років в умовах, де незахищені 

конструкції руйнуються за два-три років. Внесення в деревину антисептиків роблять різними 

методами. 

Просочення деревини під тиском найбільш ефективні. При цьому деревина вологістю 

не більш 25 % витримується в розчині антисептика всередині сталевого автоклава під 

високим (до 14 Мпа) тиском, у результаті чого антисептик проникає в неї на достатню 

глибину. Просочення деревини в горяче-холодних ваннах теж дають достатній ефект при 

меншій вартості. При цьому деревина витримується спочаткув гарячій, а потім у холодній 

ванні з розчином антисептика без підвищеного тиску.. Поверхневе антисептування полягає в 

нанесенні на поверхню деревини експлуатованих конструкцій гарячого антисептичного чи 

розчину густої антисептичної пасти. Докладні вказівки по захисту деревини від загнивання 

містяться в спеціальній інструкції. Застосування деревини, не захищеної від гниття, у 

сприятливих для загнивання умовах повинне бути цілком виключене. 

Зараження комахами може теж служити причиною руйнування деревини. Для 

дерев'яних конструкцій найбільш небезпечні жуки-точильники. Їхні личинки, харчуючись, 

головним чином, деревиною, прогризають у ній численні отвори, відповідно знижуючи її 

міцність. Для захисту від жуків-точильників ефективні тільки температурний і хімічний 

способи. Нагрівши деревину до температури вище 80 °С приводить до загибелі цих 

шкідників. Хімічний захист деревини від загнивання, особливо маслянистими 

антисептиками, одночасно надійно захищає її і від жуків-точильників. Для знищення жуків і 

їхніх личинок у деревині експлуатованих конструкцій застосовується окурювання її 

отрутними газами і сприскуванням у ходи жуків розчинів отруйних речовин, 

наприклад  гексахлорану чи ДДТ. 

Захист дерев'яних конструкцій від займання та горіння 

Горіння деревини відбувається в результаті її нагрівання до певної температури, при 

якій починається її термічне розкладання з утворенням горючих газів, що містять вуглець. 

Однак завдяки малій теплопровідності деревини масивні елементи мають достатню межу 

вогнестійкості (0,5...0,75 год.) — дуже важливий показник для успішного гасіння пожежі. 

Він визначається часом, при якому навантажений елемент зберігає несучу здатність при 

температурі пожежі. Дерев'яні елементи великих перерізів мають більш високі межі 

вогнестійкості, чим інші. Наприклад, брущата балка розрізом 17 * 17 см, навантажена до 

напруги 10 Мпа, має межу вогнестійкості 40 хв, протягом яких можуть бути прийняті заходи 

для гасіння пожежі. 

Дерев’яні конструкції в умовах постійного або періодичного тривалого нагріву 

допускається застосовувати, якщо температура навколишнього повітря не перевищує 50С 

для конструкцій з цільної деревини та 30С для конструкцій з клеєної деревини. 

Займання деревини і поширення вогню неможливо без визначених сприятливих умов. 

Тривале нагрівання при температурі 150°С чи швидке при більш високій температурі може 

привести до займання деревини. Навколишнє повітря збагачує процес горіння киснем і 

сприяє поширенню полум'я. Елементи конструкцій, що складаються з окремих дошок із 

зазорами між ними, швидше нагріваються до небезпечної межі, чим монолітні, мають великі 
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поверхні зіткнення з повітрям і суміжні поверхні, які взаємно нагріваються променистим 

нагріванням. У результаті їхня межа вогнестійкості значно нижче, ніж у монолітних 

елементів. 

Метою захисту від займання є підвищення межі вогнестійкості дерев'яних 

конструкцій яке досягається конструктивними та хімічними заходами. 

Конструктивний захист деревини від загоряння полягає в ліквідації умов, 

сприятливих для виникнення і поширення пожежі. У конструкціях виробничих будинків з 

гарячими процесами застосування деревини неприпустимо. Дерев'яні конструкції повинні 

бути відділені від печей і нагрівальних приладів достатніми відстанями чи вогнестійкими 

матеріалами. Для запобігання поширенню вогню дерев'яні будови повинні бути розділені на 

частини протипожежними стінами – брандмауерами, дверями і вікнами з вогнестійких 

конструкцій. Дерев'яні захисні конструкції не повинні мати сполучених порожнин з тягою 

повітря, по яких може поширюватися полум'я, не доступне для гасіння. Елементи дерев'яних 

конструкцій повинні бути масивними клеєними чи брущатими, які мають більші межі 

вогнестійкості, чим дощаті. Звичайна штукатурка значно підвищує стійкість дерев'яних стін і 

стель загорянню. 

Хімічний захист від загоряння застосовується в тих випадках, коли від дерев'яних 

конструкцій необхідний підвищений ступінь вогнестійкості, наприклад у приміщеннях, де є 

легкозаймисті матеріали. Вона полягає в протипожежних просоченнях і фарбуванні. Для 

вогнезахисного просочення деревини застосовують речовини, які 

називаються антипіренами. Ці речовини, введені в деревину, при небезпечному нагріванні 

плавляться або розкладаються, покриваючи її вогнезахисними плівками чи газовими 

оболонками, які перешкоджають доступу кисню до деревини. При цьому деревина може 

тільки повільно розкладатися і жевріти, не створюючи відкритого полум'я і не поширюючи 

вогню. Просочення деревини проводиться з одночасним просоченням антисептиками. 

Захисні фарби на основі рідкого скла, суперфосфату й інших речовин наносяться на 

поверхню деревини. При нагріванні під час пожежі плівки їх здуваються від виділених газів і 

створюють прошарок, який тимчасово перешкоджає займанню. 

 

4.6. Конструкційні пластмаси. 

Деревні пластики – пластифіковані деревні матеріали, одержувані комплексною 

механічною, термічною та хімічною обробкою сировини (лущеного шпону, подрібненої 

деревини тощо). Деревні пластики поділяють на деревношаруваті пластики та 

деревнопластичні маси. 

Деревні пластики характеризуються значною механічною міцністю, вологостійкістю, 

добрими електроізоляційними властивостями та ін. Їх використовують як конструкційний, 

електроізоляційний, стіновий та виробний матеріал у машино- й суднобудуванні, 

електротехніці, будівництві тощо. 

Конструкційні пластмаси в будівництві застосовують для елементів несучих і 

захисних будівельних конструкцій. Основою цих матеріалів є синтетичні полімерні смоли — 

продукти промисловості хімічних органічних матеріалів. До них відносяться склопластики, 

пінопласт, оргскло, вініпласт, повітро- і водонепроникні тканини, плівки і деревні пластики, 

синтетичні клеї. 

З найбільш міцних склопластиків, розрахунковий опір стиску і розтяганню яких 

досягає 100 Мпа, виконують основні елементи несучих будівельних конструкцій. Прозорі 

склопластики використовують для прозорих елементів захисних конструкцій будівель. З 

особливо прозорого оргскла і прозорого вініпласту виготовляють прозорі частини 

огороджень, що пропускають усі частини сонячного спектра. Надлегкі пінопласти 

застосовують у середніх шарах легких огороджень покриття і стін. Міцні, тонкі повітро- і 

водонепроникні тканини використовують у пневматичних і тентових покриттях. З 

полімерних плівок здійснюють тимчасові покриття закритого ґрунту. Деревні пластики 

можуть служити матеріалом для конструкцій, що працюють на відкритому повітрі. 
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До позитивних властивостей цих матеріалів відносяться: мала щільність, що не 

перевищує 1500 кг/м
3
; хімічна стійкість у деяких агресивних середовищах; вони водостійкі і 

не піддаються гниттю. У процесі виготовлення їм можна додати ряд необхідних 

властивостей і зробити елементи конструкцій будь-якої необхідної форми. 

Основними недоліками конструкційних пластмас є їхня мала твердість (модуль 

пружності не перевищує 10
4
 МПа) і, отже, підвищена деформативність, що не дозволяє 

цілком використовувати їхню міцність. Горіння цих матеріалів обмежує їхнє застосування в 

основних несучих конструкціях. Мала поверхнева твердість веде до легкої пошкоджуваності 

конструкцій. Повзучість і старіння в процесі експлуатації ведуть до підвищення прогинів і 

зменшенню прозорості огороджувальних конструкцій. 

До складу конструкційних пластмас входить ряд компонентів. 

Синтетичні смоли є основними компонентами пластмас. Вони утворюють основну 

масу матеріалів, служать зв’язуючим аналогічно цементному розчину в бетоні і поділяються 

на два основних класи — термопластичні і термореактивні. 

Термопластичні смоли (поліметилметакрилат, полівініл-хлорид, полістирол, 

поліетилен і ін.) після завершення процесу синтезу і перетворення у тверду склоутворюючу 

масу здатні під дією нагрівання розм'якшуватися, переходячи у в’язко-текучий стан, а при 

охолодженні знову повертатися до твердого стану. Термопластичні смоли використовують 

для виготовлення листових матеріалів ( органічне скло, вініпласт), клеїв для їхнього 

склеювання, пінопластів, плівок. 

Термореактивні смоли переходять з вязкотекучого у твердий стан тільки один раз — у 

процесі твердіння. Після завершення процесу твердіння термореактивний матеріал не 

розм'якшується при наступному нагріванні, а лише незначно втрачає міцність і твердість. У 

конструкційних пластмасах будівельного призначення застосовують наступні 

термореактивні смоли: фенолфоррисьдегідні, поліефірні, эпоксидні, мочевино-

форрисьдегідні. Термореактивні смоли широко застосовують для виготовлення фанери, 

склопластиків, пінопластів, клеїв, деревних пластиків, різних фасонних деталей. 

При формуванні полімеру застосовують і такі матеріали, як прискорювачі (речовини, 

що прискорюють твердіння), каталізатори (речовини, що не беруть участь в твердінні, але 

присутність яких необхідно для протікання процесу твердіння), пластифікатори (речовини, 

що зменшують крихкість готового матеріалу), інгібітори(речовини, що сповільнюють 

процес твердіння) і ін.З метою поліпшення механічних і технологічних властивостей, 

підвищення теплостійкості, зниження вартості в пластмасові матеріали 

вводять наповнювачі неорганічного й органічного походження. Їх вводять у виді порошків, 

волокон, листів (деревне борошно, цемент, скляні й азбестові волокна, папір, бавовняні і 

скляні тканини і т.і.).Фарбування пластмасових матеріалів здійснюється шляхом 

введення барвників у масу матеріалу. Потрібний малюнок і колір можуть бути також 

отримані, якщо вони попередньо нанесені на зовнішній шар листового наповнювача (папір, 

тканину).Пороотворювачі служать добавками для одержання газонаповнювальних 

матеріалів — пінопластів. 

Поряд із пластмасами в конструкціях широко використовують такі неорганічні 

матеріали, як алюміній, лаковану (захищену) сталь, азбестоцемент. 

1.    Склопластик - це матеріал, що складається з двох основних компонентів: 

синтетичного зв’язуючого і скляного волокна (наповнювача). Суть виготовлення 

склопластику полягає в тому, що в рідку смолу вводять скловолокно, а потім смолу піддають 

твердінню. Синтетичне зв’язуюче додає монолітність і забезпечує стабільність форми 

готового склопластику; забезпечує використання високої міцності скловолокна шляхом 

рівномірного розподілу зусиль між волокнами і забезпечення їхньої стійкості, захист 

волокон від атмосферних і інших зовнішніх впливів; сприймає частину зусиль, що 

виникають в експлуатаційних умовах. 
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У склопластиках найчастіше використовують термореактивні смоли (поліефірну, 

эпоксидну, фенолфоррисьдегідну) з різними добавками, що модифікують, поліпшуючі 

технологічні й експлуатаційні властивості склопластику. 

Скляне волокно, чи скловолокно, — це армуючий елемент, що забезпечує 

склопластикам велику міцність і стійкість проти ударів. Скловолокно виходить з 

розплавленої скляної маси спеціального складу, протягненої через дрібні отвори — фільєри. 

Воно має мікроскопічний діаметр близько 10 мкм, дуже високу міцність, що досягає 2000 

Мпа., і застосовується в рубаному чи суцільному вигляді. 

Склопластики на основі рубаного скловолокна є ізотропними матеріалами, однаково 

міцними у всіх напрямках, завдяки хаотичному розташуванню коротких скловолокон у їхній 

масі. Вони мають щільність до 1500 кг/м
3
, міцність при розтягненні 150 МПа. Така невисока 

міцність у порівнянні з високою міцністю скловолокна пояснюється тим, що паралельно до 

дій розтягуючого зусилля в ньому розміщується тільки незначна частина найбільш 

напружених коротких скловолокон, а інші спрямовані під різними кутами і напружені 

менше. Крім того, у роботі на розтяг бере участь менш міцна смола, через яку передається 

напруга від одних волокон до інших. 

 
Рис. 1.7. Склопластики: а —плоский; в —хвилястий; 1 — суцільне скловолокно; 2 —

 рубане скловолокно; 

3 — поперечні хвилі; 4 — повздовжні хвилі; 5 — розріз хвилі 

  

Позитивними якостями склопластиків на основі рубаних волокон є простота їхнього 

виготовлення завдяки хаотичному розташуванню скловолокна і відносно низька вартість, 

прозорість. 

Склопластик на основі суцільних скловолокон непрозорий. Він складається з 

термореактивних фенолфоррисьдегфідних і інших смол і скловолокон у виді окремих 

волокон або ниток скложгутів суцільної довжини. Скловолокна розташовуються в одному чи 

двох взаємно перпендикулярних напрямках у кількості до 70 % по масі. Найбільш високими 

механічними властивостями мають склопластики, армовані прямими суцільними волокнами, 

наприклад склоджгутами. Якщо всі скложгути розташовані тільки в одному напрямку, 

міцність склопластику при розтяганні в цьому напрямку уздовж волокон максимальна і може 

досягати 1000 Мпа, а модуль пружності — 40000 Мпа. Однак у напрямку, поперечному 

напрямку скложгутів, міцність склопластику невелика і наближається до міцності 

неармованого зв’язуючого. Якщо скложгути покладені по двох взаємно перпендикулярних 

напрямках, то міцність і твердість склопластику буде вище в тому напрямку, по якому 

покладена більша частина скложгутів. 

2.    Пінопласти — це надлегкі газонаповнені конструкційні пластмаси. Вони являють 

собою тверду піну, що .складається з маси замкнутих осередків, заповнених повітрям чи 

нешкідливим газом зі стінками з затверділої полімерної смоли. Синтетичним зв’язуючим у 

пінопластах служать термопластичні чи термореактивні смоли. З термопластичних 

полістирольних  полівінілхлоридних смол виготовляють пінополіуретан ПУ-101 і 
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пінополіфенолфоррисьдегід ФРП-1. Наповнювачами є гази, що утворяться в процесі 

піноутворення. 

 
Рис. 1.8 Пінопласт: а – блок; б – епюра зміни міцності по товщині блоку 

Пінопласти утворяться шляхом гарячого пінення  термопластичних смол чи 

введенням до складу термореактивних смол затверджувачів і піноутворювачів в процесі 

їхнього твердіння. Пресові пінопласти виготовляються в установках високого тиску і мають 

підвищену міцність і вартість. Непресовані пінопласти виготовляються при звичайному 

атмосферному тиску, є менш міцними і більш дешевими. Особливо ефективне виготовлення 

термопластичних пінопластів безпосередньо в порожнинах захисних конструкцій, наприклад 

при формуванні середнього шару тришарових плит і панелей. 

Пінопласти — дуже ефективний теплоізоляційний матеріал. Теплопровідність, що 

відповідає їхній малій щільності, дуже низька. Теплостійкість їх обмежена й у 

термопластичних видів складає всього 60° і лише удвічі вище в термореактивних. 

Пінопласти бувають горючі Пс-1 і ПС-4, важкогорючі і самозагасаючі — ПСБ і ФРП. 

Завдяки малій масі, низькій теплопровідності і відносно достатньої міцності їх 

використовують як ефективний матеріал для шаруватих плит , панелей покриття і стін 

будинків різного призначення, що відрізняються легкістю і високими теплозахисними 

властивостями. 

3.    Органічне скло, чи оргскло, — це конструкційна пластмаса, що складається 

цілком з термопластичної полімерної смоли - поліметилметакрилата без яких-небудь 

наповнювачів. Воно виготовляється у виді листів і плит розмірами до 170 см і товщиною до 

40 мм. Оргскло має достатню (до 10 МПа) міцність при згині, але обмежену жорсткість і 

твердість. Модуль пружності його складає 3000 МПа, поверхня легко ушкоджується, 

теплостійкість обмежена 60 °С, воно вогненетривке. Головною перевагою оргскла є високий 

ступінь прозорості (до 95%). 

4.    Вініпласт, як і оргскло, складається цілком з термопластичної смоли без 

наповнювачів. Виготовляється у виді плоских чи хвилястих листів товщиною до 2 мм і 

шириною до 120 см. Може бути прозорим. Властивості вініпласту близькі до властивостей 

оргскла. Основними перевагами є самозатухаємість, висока стійкість у хімічно агресивних 

середовищах і відносно низька вартість. Застосовується в конструкціях, що працюють у 

хімічно агресивних середовищах. 

5.    Повітронепроникні тканини —конструкційний матеріал, що складається з 

текстилю й еластичних покрить. 

Технічний текстиль є міцною основою повітронепроникних тканин. Він 

виготовляється з високоміцних синтетичних волокон. Поліамідні волокна типу «капрон» 

застосовуються найбільше широко. Вони мають високу міцність, значну розтяжність і малу 

стійкість проти старіння. Поліефірні волокна типу «лавсан» менш розтяжні і більш стійки 

проти старіння. Текстиль має полотняне переплетення. Більш міцні нитки розташовуються 

уздовж рулону (основа), а менш міцні— поперек нього (утік). Синтетичні волокна не піддані 

загниванню, але вогненестійкі. 

Покриття забезпечують необхідну повітронепроникність тканин, служать для 

щільного зв'язку ниток і шарів текстилю між собою і захищають їх від активного 
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атмосферного старіння. Як покриття застосовують, головним чином, гуму на основі 

синтетичних каучуків, а також еластичний пластифікований полівінілхлорид. 

Повітронепроникні тканини виготовляються заводами гумовотехнічних виробів у виді 

рулонів шириною до 1 м, довжиною до 20 м, товщиною 1...2 мм і масою 0,5.-.1,5 кг/м
2
. По 

числу шарів текстилю їх виготовляють одно- і багатошаровими з числом шарів до трьох. 

Багатошарові тканини бувають паралельно дубльованими, у яких нитки шарів 

розташовуються паралельно, і діагонально дубльованими, коли вони розташовуються під 

кутом 45
0
 один до одного. 

Гума з натурального каучуку товщиною 1 мм застосовується для виготовлення камер 

пневмокаркасних конструкцій. Для виготовлення невеликих повітроопорних конструкцій з 

термінами служби, вимірюваними місяцями, застосовуються неміцні і нестійкі до 

атмосферних впливів, особливо у світлі, синтетичні плівки. Властивості повітронепроникних 

тканин визначаються властивостями складових їх текстилей і покриттів. 

Міцність повітронепроникних тканин залежить не від їхньої товщини, а тільки від 

міцності ниток текстилю, спрямованих вздовж діючого в тканині зусилля, що розтягує. 

Вздовж основи міцність тканини значно вище, ніж вздовж утоку, що відповідає їхній 

відносній міцності. Міцність паралельно дубльованих тканин близька до сумарної міцності 

складових їхніх шарів. 

Деформативність повітронепроникних тканин дуже значна і може досягати при 

одноосьовому розтяганні 30%. Модуль пружності одношарових тканин складає близько 90 

кг/см по основі і близько 45 кг/см по утоці (відповідно 90 і 45 кн/м). 

Старіння повітронепроникних тканин відбувається в результаті тривалого впливу на 

них у процесі експлуатації кисню й озону повітря, сонячного світла, перемінної вологості і 

температури. Покриття тканин при цьому знижують свою еластичність і 

повітронепроникність, а нитки текстилю зменшують свою міцність. 

Морозостійкість повітронепроникних тканин є достатньої і вони зберігають свої 

властивості при негативній температурі до —50 °С. Теплостійкість їх теж досить висока і 

вони можуть експлуатуватися при температурі до +50 °С. До недоліків повітронепроникних 

тканин відносяться їхня горючість і легка пошкоджуваність. Синтетичні тканини тільки з 

водонепроникними покриттями, чи просоченнями, застосовуються для тентових покриттів. 

6.    Неорганічні конструкційні матеріали. У конструкціях з дерева і пластмас 

застосовуються також наступні неорганічні конструкційні будівельні матеріали. 

Сталь маловуглецева середньої міцності, щільність 7850 кг/м
3
, границя текучості 275 

МПа, модуль пружності Е=2,1*10
5
 МПа. Сталь виготовляється у вигляді листів, прокатних і 

гнутих профілів, прутків і застосовується для виготовлення металевих елементів і з'єднань 

конструкцій. 

Алюміній піддається обробці тиском марок АМц, АМг, АВ і ін. Щільність алюмінію 

значно менше, ніж у сталі, і дорівнює 2640 кг/м
3
, модуль пружності Е =7,1 • 10

4
, а середня 

міцність 150 МПа. З алюмінію виготовляють плоскі і гофровані аркуші, прокатні і гнуті 

профілі. Алюміній набагато більш стійкий, чим сталь, проти корозії у вологому середовищу і 

застосовується для обшивань легких тришарових плит і панелей покриття і стін різних 

будинків, а також для виготовлення елементів і з'єднань конструкцій. 

Азбестоцемент складається із суміші азбестових волокон з цементним каменем. 

Виготовляється у виді хвилястих і плоских листів товщиною 6...10 см і довжиною 1,5, 3,0, 

1,7 і 3,3 м і гнутих профілів. Середня щільність 1800 кг/м
3
, середня міцність при стиску 

невеликий і дорівнює 1,5 МПа, а при розтяганні ще нижче, модуль пружності Е=600 МПа. 

Азбестоцемент негорючий. Застосовується в основному для листів покрівлі. 

 

Лекція №5. Розрахунок елементів конструкцій з дерева 

 

1. Основні положення розрвахунку дерев’яних конструкцій. 

2.  Практичні задачі проектування дерев’яних конструкцій. 
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1. Основні положення розрвахунку дерев’яних конструкцій. 

 

2.1.Метод граничних станів 

Дерев'яні й пластмасові конструкції розраховують за єдиним для всіх будівельних 

конструкцій методом граничних станів. Граничним називають такий стан конструкцій, при 

якому подальша експлуатація їх неможлива. Дерев'яні й пластмасові конструкції 

розраховують за двома граничними станами: за несучою здатністю (міцністю або стійкістю) і 

за деформаціями. 

Під час розрахунку за першим граничним станом визначають зусилля від 

розрахункових навантажень: поздовжню силу N, згинальний момент М та поперечну 

силу Q. Розрахункові зусилля в елементі не повинні перевищувати його найменшої несучої 

здатності.Напруження, що виникають в елементах від дії розрахунковихзусиль, не повинні 

перевищувати розрахункових опорів матеріалів. 

 
Під час розрахунку за другим граничним станом має виконуватись умова, коли 

деформації або переміщення від нормативних навантажень не перевищують деформацій, 

встановлених нормами: 

 
де f/l — розрахунковий відносний прогин; 

[f/l] — відносний прогин, який допускається за нормами проектування.  

Розрахунок за другим граничним станом проводять на дію нормативних навантажень, 

тобто в нормальних умовах експлуатації, оскільки розрахункові навантаження проявляються 

рідко і небезпека виходу конструкції з ладу в зв'язку з перевищенням деформацій їхніх 

граничних значень при розрахункових навантаженнях невелика. 

Метою розрахунку є не допустити ні першого, ні другого граничних станів при 

транспортуванні, монтажу та експлуатації конструкції. При цьому необхідно 

враховувати нормативні і розрахункові навантаження та опори матеріалів. 

2.2. Нормативні та розрахункові навантаження 

Навантаження, що діють на конструкції, визначаються діючими будівельними 

нормами і правилами. При розрахунку конструкцій з дерева і пластмас враховуються 

постійне навантаження від власної ваги конструкцій і інших елементів будівель g і 

короткочасні навантаження від ваги снігу s  та тиску вітру w. 

Постійне нормативне навантаження g
н
, що діє на конструкцію, складається з двох 

частин: перша частина — навантаження від всіх елементів конструкцій і матеріалів які 

підтримує дана конструкція; друга — навантаження від власної ваги основної несучої 

конструкції. 

При попередньому розрахунку навантаження від власної ваги g
н
в.в

.
 основної несучої 

конструкції можна визначити приблизно, задаючись реальними розмірами перерізів і 

об’ємами елементів конструкції. Для цього можна також скористатися емпіричною 

формулою 

 
де g

н
 — нормативне постійне навантаження від ваги підтримуваних елементів; 

 s
н 
— нормативне тимчасове снігове навантаження; 

 kв.в — коефіцієнт власної ваги, 

 l — проліт конструкції. 

До складу цієї формули включаються й інші значні постійні навантаження. 
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Постійне розрахункове навантаження g дорівнює добутку нормативного на 

коефіцієнт надійності по навантаженню γ. Для навантаження від власної ваги 

конструкцій γ= 1,1, а для навантажень від утеплення, покрівлі, пароізоляції й інших γ = 1,3. 

Нормативне снігове навантаження s
н
 визначається виходячи з нормативної ваги 

снігового покриву so, що дається в нормах навантажень (кН/м
2
) на горизонтальну проекцію 

покриття в залежності від снігового району країни. Цю величину множать на коефіцієнт μ, 

який враховує ухил і інші особливості форми покриття. Тоді нормативне 

навантаження s
н
 = soμ. При двосхилих покриттях, що мають α ≤25° - μ = 1, при α ≥ 60° - μ = 0, 

а при проміжних кутах нахилу 60° > α > 25° - μ = (60°-α°)/35°. 

Розрахункове снігове навантаження дорівнює добутку нормативного навантаження 

на коефіцієнт надійності по навантаженню γ. Для більшості легких дерев'яних і 

пластмасових конструкцій при відношенні нормативних постійного і снігового навантажень 

g
п
/s

н
 < 0,8 коефіцієнт γ = 1,6. При великих відношеннях цих навантажень g

п
/s

н
 > 1 - γ == 1,4. 

Монтажне навантаження від ваги людини з вантажем приймаються рівні —

 нормативне Р
н
 = 0,1 кН і розрахункове Р = Р

н
 γ= 0,1 • 1,2 = 1,2 кН. 

Нормативне вітрове навантаження w складається з тиску w
н
+ і відсосу w

н
- вітру. 

Вихідними даними при визначенні вітрового навантаження є значення тиску вітру, 

спрямованого перпендикулярно поверхням покриття і стін будинків wо  (МПа), що залежать 

від вітрового району країни і приймається по нормах навантажень і впливів. Нормативні 

вітрові навантаження w
н
 визначаються множенням  тиску вітру wо на коефіцієнт k, що 

враховує висоту будівлі, і аеродинамічний коефіцієнтс, що враховує її форму, тобто w
н
 = 

wо kс. 

Розрахункове вітрове навантаження дорівнює нормативному, помноженому на 

коефіцієнт надійності  γ= 1,4. Таким чином, w = w
н
γ. 

Нормативні та розрахункові опори деревини 

Нормативні опори деревини R
н
 (Мпа) є основними характеристиками міцності 

деревини чистих від вад ділянок. Вони визначаються за результатами численних 

лабораторних короткочасних випробовувань малих стандартних зразків сухої деревини 

вологістю 12 % на ростяг, стиск, згин, зминання і сколювання. Наприклад, зразок на стиск 

має періз 2 * 2 см і довжину 3 см. Вони обробляються статистично, і з врахуванням 

коефіцієнта мінливості сγ нормативний опір обчислюється по формулі 

 
Наприклад, при стиску R

н
c = 33(1—2,25-0,105) = 25 Мпа. Отже, 95 % випробуваних 

зразків деревини будуть при стиску мати міцність Rтим, рівну чи більшу, ніж її нормативне 

значення. 

Розрахункові опори деревини R (МПа) — це основні характеристики міцності реальної 

деревини елементів реальних конструкцій. Ця деревина має природні вади, що 

допускаються, і працює під навантаженнями протягом багатьох років. Розрахункові опори 

знаходять на підставі нормативних опорів з врахуванням коефіцієнта надійності по 

матеріалу γ і коефіцієнта довготривалості дії навантаження mдов по формулі 

 
Коефіцієнт γ значно більший одиниці. Він враховує зниження міцності реальної 

деревини в результаті неоднорідності будови і наявності різних вад, яких не буває в 

лабораторних зразках.Коефіцієнт довготривалості навантаження mдов << 1. Він враховує, що 

деревина без вад може нобмежено довго витримувати лише половину того навантаження, яке 

вона витримує при короткочасному навантаженні в процесі досліджень. 

Розрахункові опори деревини сосни та ялини при тривалій дії статичного 

навантаження наведено в дод. 1. Значення розрахункових опорів згинанню, стисканню і 

зминанню вздовж волокон для 1-го і 2-го сортів мало різняться між собою, але вони істотно 

перевищують розрахункові опори деревини 3-го сорту, в якій допускаються досить значні 

вади. Тому деревину 3-го сорту використовують тільки в невідповідальних елементах, які 

працюють на згинання та стискання. Розрахункові опори розтяганню вздовж волокон для 1-
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го і 2-го сортів значно різняться між собою й зовсім не нормовані для 3-го сорту. Тому для 

розтягнутих елементів застосовують тільки деревину 1-го сорту. 

Розрахункові опори деревини інших порід визначають множенням розрахункових 

опорів сосни та ялини на перехідні коефіцієнти тв.Умови роботи конструкцій ураховують, 

помноживши базові розрахункові опори на відповідні коефіцієнти умов роботи, наведені в 

дод. 2. Коефіцієнти умов роботи, як і розрахункові опори, визначаються структурою і 

роботою деревини. Наприклад, зниження коефіцієнта тб зі збільшенням висоти перерізів 

балок спричинюється збільшенням неоднорідності деревини, і, навпаки, зростання 

коефіцієнта тш -зі зменшенням товщин дощок у багатошаровому елементі пояснюється 

збільшенням однорідностій міцності деревини,  і т. ін. 

Модуль пружності деревини вздовж волоконЕ=10
4
 МПа, впоперек волокон Е90=400 

МПа, модуль зсуву G=500 МПа. Коефіцієнт Пуассона відповідно v90.0=O,O5 і v0.90=O,O2. 

2.4. Розрахунок дерев'яних елементів 

Елементами дерев'яних конструкцій є дошки, бруси, бруски, колоди суцільних 

перерізів з розмірами, зазначеними в сортаментах лісоматеріалів. Вони можуть бути 

окремими конструкціями, наприклад  балками чи стійками, а також бути елементами більш 

складних конструкцій. У результаті розрахунку розв’язуються слідуючі практичні задачі 

проектування дерев'яних конструкцій: 

Перевірка міцності і прогину елемента полягає у визначенні напружень у перерізах, 

які не повинні перевищувати розрахункових опорів деревини, а також його прогинів, які не 

повинні перевершувати граничних, що допускаються нормами. 

Підбір перерізів при проектуванні нових дерев'яних конструкцій полягає у визначенні 

таких розмірів елемента, при яких його міцність і стійкість будуть достатні для сприймання 

діючих зусиль, а прогини будуть не більше граничних. 

Визначення несучої здатністі елемента  в процесі обстеження конструкцій під час 

їхньої експлуатації. Для цього визначають найбільші навантаження і зусилля які може 

витримувати елемент відомих розмірів, щоб при цьому розрахункові опори деревини і 

граничні прогини не були перевищені. 

Дерев'яні елементи розраховують на розтяг, стиск, згин, розтяг чи стиск із згинном, 

зминання і сколювання відповідно до норм СНиП 11-25—80 «Нормыпроектирования. 

Деревянные конструкции». Розрахункові опори, що приводяться нижче, відповідають 

деревині сосни і ялини. Відповідно до цих же норм проводиться розрахунок дерев'яних 

елементів, що згинаються, по прогинах. 

1. Розтягнуті елементи — це нижні пояси ферм, затяжок арок і деякі стержні інших 

наскрізних конструкцій.  Робота дерев'яних елементів на розтяг є найбільш відповідальню, 

оскільки вони руйнуються майже миттєво, без помітних попередніх деформації. Тому 

розтягнуті елементи необхідно виготовляти, як правило, з найбільш міцної деревини 1-го 

сорту з нормативним опором R
н
р = 20 МПа і розрахунковим опором Rp  = 10 МПа. Однак при 

відсутності такого матеріалу допускається в малонапружених елементах застосовувати 

деревину 2-го сорту з розрахунковим опором Rp =7,0 МПа. 

Міцність розтягнутих елементів у тих містях, де вони ослаблені  отворами 

чи  врізками, знижується додатково в результаті концентрації напружень у їхніх країв. Це 

враховується знижуючим коефіцієнтом умов роботи тр = 0,8. При цьому розрахунковий опір 

деревини 1-го сорту розтягу Rp = 8 МПа. 

При наявності ослаблень у межах ділянки довжиною 20 см у різних перерізах 

поверхня розриву завжди проходить через них. Тому при визначенні ослабленої площі 

перерізу Ант всі ослаблення на цій довжині сумуються, як би суміщають в одному перерізі 

(рис. 2.1). 

Розрахунок на міцність розтягнутих елементів проводиться на розтягуючу силу N від 

розрахункових навантажень: 
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Для підбору перерізів розтягнутих елементів користуються цією ж формулою, 

написаною для необхідної площі перерізу, враховуючи те, що N  і Rp відомо. При 

цьому Ан = N /Rp. Найбільше розтягуче зусилля, що може витримувати розтягнутий елемент 

відомих розмірів, можна визначити по цій же формулі, написаній відносно 

зусилля N == AнтRp. По деформаціях розтягнуті елементи не перевіряються. 

 
Рис.. 2.1. Розтягнутий елемент: а – графік деформацій і зразок; б- схема роботи і 

епюра напруженнь. 

  

2. Стиснуті елементи. На стиск працюють стійки, підкоси, верхні пояси й окремі 

стержні ферм і інших наскрізних конструкцій. Деревина працює на стиск більш надійно, чим 

на розтяг, але не цілком пружно. 

 
Рис. 2.3. Стиснутий елемент: а — графік деформацій і зразок; б — схеми роботи, 

руйнування й епюра напруг; 

г-графік коефіцієнтів стійкості υ в залежності від гнучкості λ 

  

Вади реальної деревини менше знижують міцність стиснутих елементів, оскільки самі 

сприймають частину стискаючих напружень. Тому стиснуті елементи рекомендується 

виготовляти, як правило, з більш доступної деревини 2-го сорту, що має нормативний опір 

стиску R
н
с = 25 МПа і розрахунковий опір стиску Rс = 13 МПа. 

Міцність стержня при стиску і втрата його стійкості залежать від площі А і форми 

його перерізу, довжини l і типу закріплення його кінців, що враховуєтьсякоефіцієнтом 

стійкості φ, який називають іноді коефіцієнтом поздовжнього згину. Стиснуті дерев'яні 

елементи розраховуються на міцность і стійкость при дії подовжніх сил стиску N від 

розрахункових навантажень: 

 
Розрахункова площа перерізу А приймається рівною його повній площі, якщо вона не 

має ослаблень, або їхня площа не перевищує 
\
/4 площі перерізу . Великі внутрішні 
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ослаблення знижують його несучу здатність, але менше, ніж їхні відносні розміри, і 

розрахункова площа перерізу приймається при цьому рівною 
4
/знеослабленої площі перерізу. 

Симетричні зовнішні ослаблення зменшують міцність елемента прямо пропорційно їхнім 

розмірам і площа їх виключається. При несиметричних ослабленнях елемент розраховують 

як позацентрово стиснутий. 

Коефіцієнт стійкості елемента υ визначається в залежності від його розрахункової 

довжини l0 , радіуса інерції перерізу i, гнучкості λ = lo/i і знаходиться з виразів φ = 

3000/λ
2
 при λ>70 і φ= 1—0,8(λ/100)

2
 при λ<70. 

Розрахункова довжина l0  враховує вплив типу закріплення кінців на стійкість 

стиснутого елемента. При обох шарнірно - закріплених кінцях вона дорівнює геометричній 

довжині l0  == l. При нижньому защімленому, а верхньому вільному кінці l0  = 2,2l. При 

нижньому защімленому, а верхньому шарнірному закріпленому кінці l0  == 0,8l , при обох 

защімлених кінцях l0  = 0,65l. 

Радіус інерції перерізу і залежить від площі А и моменту інерції перерізу І, 

тобто . Радіуси інерції прямокутних переізів з розмірами b и h (де h —менший 

розмір перерізу) і круглих переізів діаметром d можна приймати рівними 0,29h и 0,25d. 

Гнучкість стиснутих елементів обмежується для того, щоб вони не вийшли 

недостатньо надійними. Основні елементи конструкцій — окремі стійки, пояси й опорні 

розкоси ферм і ін. — повинні мати гнучкість не більш 120, інші стиснуті елементи основних 

несучих конструкцій — не більш 150 і стиснуті елементи зв'язків — не більш 200. 

Несучу здатність N стиснутого елемента, усі розміри якого і спосіб закріплення 

кінців відомі, можна визначати по формулі N = φARc. При цьому необхідно попередньо 

обчислити площу перерізу А, гнучкість λ і коефіцієнт стійкості φ. 

Підібрати переріз стиснутого елемента безпосередньо по формулі (2.5) не можна, 

тому що від його розмірів залежить коефіцієнт стійкості. У цьому випадку можна 

попередньо приблизно задатися величинами λ і υ. Наприклад, для основних стійок варто 

приймати гнучкість λ ≈ 80 і υ≈ 0,5, для неосновних елементів гнучкість λ= 120 і υ = 0,2 для 

елементів зв'язків гнучкість λ = 180 і υ= 0,1. Необхідну площу перерізу Ан можна визначити 

по формулі Ан = N / Rсφ і потім підібрати розміри перерізу. Гнучкість окремих елементів 

прямокутного перерізу необхідно визначати найбільшу в напрямку меншого розміру 

перерізу і меншого радіуса інерції, а при наявності зв'язків визначати гнучкості в напрямку 

обох осей перерізу і приймати найбільшу. 

Відносно короткі елементи, довжина яких не перевищує семикратної висоти перерізу, 

працюють на стиск без утрати стійкості і розраховуються по формулі 

 
Площа перерізу визначається шляхом виключення з загальної площі площ всіх 

ослаблень, оскільки вони знижують міцність такого елемента пропорційно їхній величині. 

Стиснуті елементи, що не мають проміжних закріплень, вигідно приймати квадратного 

перерізу, однакової стійкості щодо обох осей їхніх перерізів. 

3. Елементи які працюють на згинання — балки, дошки настилів,кроквяні ноги, 

лати — найбільш поширені елементи дерев'яних конструкцій. В таких елементах від 

навантажень, що діють поперек його подовжньої осі, виникають згинальні моменти М і 

поперечні сили Q.. Наприклад, в середині прольоту однопрольотної шарнірно обпертої балки 

від рівномірного навантаження q виникає згинальний момент М = ql
s
/8, а від зосередженої в 

середині прольоту сили Рзгинальний момент М == Рl /4. Поперечні сили дорівнюють 

опорним реакціям від цих навантажень.Від дії  моменту в перерізах елемента виникають 

напруження згину σ, що складаються зі стиску у верхній половині перерізу і розтягу в 

нижній. 
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Рис. 2.4.  Елементи які працюють на згинання: а — графік прогинів і зразок; б — 

схема роботи й епюри згинальних моментів; в — схема руйнування й епюри нормальних 

напружень;  г — схема роботи при косому згині й епюра напружень. 

  

Елементи, що згинаються, як і стиснуті, рекомендується виготовляти з деревини 2-го 

сорту з розрахунковими опорами Rзг = 13 МПа. У брусах з перерізами більшими 13 см Rзг=15 

МПа, а в колодах Rзг = 16 МПа. 

Розрахунок елементів, що згинаються, по міцності поперечних перерізів проводиться 

на дію максимальних згинальних моментів  М (МН*м) від розрахункових навантажень: 

 
де W — момент опору перерізу (м

3
). 

 У найбільш розповсюджених прямокутних перерізах із шириною b и висотою h - W= 

bh
2
/6, а для круглих перерізів діаметром d -  W=d

з
/10. 

Підбір перерізу елемента, що згинається, по міцності може проводитися також по 

формулі (2.7). Для цього можна задатися одним з розмірів прямокутного перерізу — b чи h і 

визначити інший, наприклад: 

 
Граничне розрахункове навантаження, що може витримувати елемент, що згинається, 

по міцності, коли всі його розміри відомі, може бути визначене також за допомогою 

формули (2.7), переписаної відносно згинаючого моменту М. Наприклад, однопрольотна 

шарнірно обперта балка прольотом l з розмірами перерізу шириною b и висотою h може 

витримувати рівномірне навантаження q, визначене в такому порядку: 

 
Розрахунок елементів, що згинаються, на сколювання при згині проводиться на дію 

максимальних поперечних сил Q (МН) від розрахункових навантажень по формулі 

 
де S = bh

2
/8, м

3
— статичний момент частини перерізу, що сколюється, відносно його 

нейтральної осі для прямокутного перерізу 

 І = bh
3
/12, м

4
 — момент інерції всього перерізу; 

 Rск =-1,6 Мпа - розрахунковий опір сколюванню. 

Розрахунок елемента, що згинається, по прогинах полягає у визначенні його 

найбільшого відносного прогину f/l від нормативних навантажень і перевірці умови, щоб він 

не переверщував значення, що допускається  нормами, що визначається умовою 

 
Наприклад, перевірити відносний прогин однопрольотної шарнірно обпертої балки 

прямокутного перерізу b * h, прольотом l при рівномірному нормативному 

навантаженні q
н
 (МН/м) можна по формулі 

 
де  Е= 10

4
 МПа - модуль пружності. 



37 

 

Якщо відносний прогин балки виходить більший, той переріз повинен бути 

збільшений і підібраний по прогину. Для цього формулу (2.9) варто переписати відносно 

необхідного моменту інерції: Інеоб == 5/384/[ЕІ(f/l)]. Після цього можна задатися одним 

розміром прямокутного перерізу і визначити інший, наприклад, з виразу . 

4. Елементи, які працюють на косе згинання — це лати і прогони похилих 

покриттів. Косий згин виникає в елементах, осі перерізів яких розташовані похило до 

напрямку дії навантажень  ( рис. 2.4, г). 

Вертикальне навантаження, наприклад, рівномірне q, і згинальний момент від 

нього М при косому згині елемента прямокутного перерізу під кутом α розкладається на 

нормальні і похилі  складові   уздовж осей перерізів: qx = q cos 

α; qу = q sin α; Мх = М cos α; My = М sin α. Відносно цих же осей визначаються моменти 

опору W і момент інерції І перерізів. Перевірка міцності косозгинальних елементів 

виконується за формулою 

 
Підбір перерізів елементів може виконуватися методом спроб. При цьому їх варто 

установлювати великими розмірами прямокутного перерізу в напрямку 

діїбільших складових діючих навантажень. Розрахунок елементів по прогинах виконується з 

врахуванням геометричної суми прогинів відносно кожної осі за формулою 

 
5. Елементи, які працюють на стискання і згинання — це верхні пояси ферм при 

наявності місцевого, позавузлового навантаження, колони каркасів при позацентровому 

стиску. 

 
Рис. 2.5.Елементи, що працюють на стискання і згинання: а — схема роботи й епюри 

згинальних моментів; 

б - пюри нормальних напружень. 

  

У перерізі таких елементів діють повздовжні стискаючі сили N, від яких виникають 

рівномірні напруження стиску і згинальний момент М, від якого виникають стискаючі і 

розтягуючі напруження, максимальні в крайніх волокнах і нульові на нейтральній осі 

прямокутного перерізу. Напруження стиску складаються, а напруження стиску і розтягу 

віднімаються (рис. 2.5). Максимальні стискаючі напруження виникають у крайніх волокнах 

перерізу в місці дії максимального згинального моменту. 
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Розрахунок елементів по нормальних напруженнях проводиться на дію максимальних 

повздовжніх стискаючих сил N і згинальних моментів М від розрахункових навантажень по 

формулі 

 
де Mд=Mq/ξ— це згинальний момент з врахуванням додаткового згинального 

моменту, що виникає в результаті прогину елемента f від зовнішнього поперечного 

навантаження. При цьому стискаючі подовжні сили N починають діяти з ексцентриситетом, 

рівним f, і виникає додатковий момент МN = Nf. Цей додатковий момент і враховується 

коефіцієнтом ξ, що залежить від повздовжньої сили N, гнучкості λ, розрахункового опору 

стиску Rc, площі перерізу А  і визначається за формулою 

?????? 

Перевірка на напруження сколювання проводиться з врахуванням коефіцієнта ξ за 

формулою 

 
Жорсткість елементів перевіряють за формулою 

 
де f0 — прогин від поперечного навантаження. 

 Елемент, який працює на стискання і згинання повинний бути також перевірений на 

міцність і стійкість тільки при стиску повздовжньою силою із площини згинання по 

формулі (2.5). Перевірки стійкості плоскої форми деформування суцільних елементів, як 

правило, не потрібно. 

6. Елементами, які працюють одночасно на розтягання і згинання є нижні пояси 

ферм, у яких крім розтягу діє ще і згин від міжвузлового навантаження від ваги підвісного 

перекриття, елементи, розтягуючі сили в яких діють з ексцентриситетом відносно їхніх осей. 

Схема роботи, епюри згинальних моментів і напружень у перерізах таких елементів показані 

на рис. 2.6. 

 
Рис. 2.6.Елементи, які працюють на  розтягання та стискання: а — схема роботи й 

епюри згинальних моментів;б — епюри нормальних напружень. 

  

Міцність елементів перевіряють на дію повздовжніх розтягуючих сил N і згинальних 

моментів М від діючих розрахункових навантажень по формулі 

 
Підбір перерізів розтягнуто-згинальних елементів, можна робити методом спроб, 

оскільки використовувати для цього формулу 2.15 неможливо. Додаткове рівномірне 
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навантаження, що може витримувати розтягнутий елемент, розтягуючі напруження в 

перерізах якого значно менші розрахункових, можна визначити з виразу: 

 
 

Лекція6. З'єднання елементів дерев'яних конструкцій 

1. Загальна характеристика з'єднань. 

2. Контактні зєднання. 

3. Зєднання з металевими зв’язками. 

4. Клейові зєднання. 

5. Зєднання елементів пластмасових конструкцій. 

 

1. Загальна характеристика з'єднань 
З'єднання є найбільш відповідальними частинами дерев'яних конструкцій. Для 

виготовлення більшості будівельних конструкцій дерев'яні елементи повинні бути міцно і 

надійно з'єднані між собою. З'єднання елементів по довжині називають зрощуванням, по 

ширині і висоті — споюванням, під кутом і прикріплення до опор —вузлові і анкеруванням. 

При виготовленні багатьох з'єднань в елементах конструкцій робляться отвори та 

врізи, що послаблюють їхні перерізи і підвищують деформативність. Руйнування дерев'яних 

конструкцій у більшості випадків починаються в з'єднаннях. Таким чином, від 

правильного конструювання, розрахунку і виготовлення з'єднань залежать міцність і 

деформативність конструкцій у цілому. Анізотропія будівлі, мала міцність деревини при 

сколюванні, розтяганні поперек волокон і зминанні є причиною різноманіття типів з'єднань 

дерев'яних конструкцій. 

По характеру роботи всі основні з'єднання дерев'яних конструкцій можуть бути 

розділені на наступні групи: 

а) без спеціальних зв'язків, що не вимагають розрахунку – контактні з'єднання; 

б) з металевими зв'язками, що працюють на згин або розтяг — болтами, стержнями, 

цвяхами, гвинтами, хомутами і пластинками; 

в) зі зв'язками, що працюють на сколювання — клейовими швами; 

г) з дерев'яними зв'язками, що працюють на стиск — шпонками і колодками; 

Клейові з'єднання, найбільш прогресивні і технологічні, є основними з'єднаннями при 

заводському виготовленні клеєдерев’яних конструкцій. З'єднання, що не вимагають 

спеціальних зв'язків і металеві можуть застосовуватися при виготовленні дерев'яних 

конструкцій у будь-яких умовах як на спеціальних заводах, так і в умовах будівельних 

майданчиків. З'єднання з дерев'яними зв'язками вимагають значних витрат ручної праці, 

тому вони застосовуються рідко. 

По характеру роботи з'єднання дерев'яних конструкцій поділяються також 

на піддатливі і жорсткі. Піддатливі з'єднання виготовляються без застосування клеїв. 

Деформації в них виникають у результаті нещільності, що утворюється при виготовленні, від 

усушки і зминання деревини, особливо поперек волокон і від згину зв'язків. Величина цих 

деформацій при тривалій дії навантажень у з'єднаннях, де деревина працює поперек волокон, 

приймається рівною 3 мм, в інших випадках — 1,5...2 мм. Вони враховуються при визначенні 

прогинів конструкцій. Жорсткі клейові з'єднання такої піддатливості не мають. 

У більшості з'єднань дерев'яних конструкцій, крім клейових, у результаті дії 

стискаючих сил, наприклад при постановці болтів, виникають між елементами сили тертя, 

що збільшують зусилля в зв'язках. Однак ці сили в результаті знакозмінності зусиль, усушки 

деревини й послаблення початкових натягів болтів можуть знизитися до нуля і тому 

розрахунком не враховуються. Вони враховуються тільки при короткочасній дії сил з 

коефіцієнтами тертя площини по площині 0,2 і торця по площині 0,3 і коли вони викликають 

додаткові напруги з коефіцієнтом тертя 0,6. 
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2. Контактні з'єднання 

Конструктивні врубки (рис. 3.1) є з'єднаннями, у яких виникають зусилля, набагато 

менші їхньої несучої здатності, і вони не мають потребу в розрахунку. У дерев'яних 

конструкціях найбільше застосування знаходять конструктивні з'єднання у чверть, у шпунт, 

у півдерева і косий прируб. 

 
Рис. 3.1. Конструктивні рубки: а — рубка в півдерева; б — косий прируб; в — з'єднання 

у чверть; г — з'єднання в шпунт 

  

Лобові упори (рис. 3.2) є найбільш простими і надійними з'єднаннями і 

застосовуються в більшості видів дерев'яних конструкцій для кріплення стиснутих 

елементів. Вони працюють і розраховуються на зминання, що виникає в них від дії 

повздовжніх стискальних зусиль. На розтягання вони працювати не можуть. 

Повздовжній лобовий упор — це з'єднання обрізаного під прямим кутом стиснутого 

стержня з опорою чи з діафрагмою опорного башмака чи з таким же стержнем у стиснутому 

стику. У стику лобовий упор скріплюється двосторонніми конструктивними дерев'яними 

накладками товщиною не менш третини товщини стержнів і довжиною не менше трьох 

висот перерізу і стягається конструктивними болтами. У повздовжньому лобовому упорі 

деревина працює на зминання вздовж волокон і має найбільш високий розрахунковий опір 

зминанню, рівний розрахунковому опору стиску Rс. У більшості випадків напруги зминання 

в повздовжніх лобових упорах досягають значної величини і вимагають перевірки міцності у 

тих випадках, коли на зминання працює тільки частина площі торця елемента. 

Поперечний лобовий упор — це з'єднання двох стержнів під прямим кутом, коли 

торець стиснутого елемента впирається в площину іншого і закріплюється непрацюючими 

зв'язками. Так, наприклад, з'єднуються стійки з верхніми і нижніми горизонтальними 

елементами каркаса. В такому з'єднанні деревина торця стійки працює на зминання вздовж 

волокон, а деревина площини горизонтального елемента — поперек волокон. Це з'єднання 

розраховується тільки по меншій міцності деревини поперек волокон. 
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Рис. 3.2. Лобові  упори: а-повздовжній вздовж волокон деревини;  б — поперечний 

поперек волокон; в — похилий під кутом до волокон; 

1 — елементи; 2 — стяжні болти; 3 — накладки;4-металеві кріплення; 5-опора; 6-

штир; 7— епюри напруг зминання; α — кут зминання 

  

Похилий лобовий упор являє собою з'єднання кінців двох стиснутих елементів, осі 

яких розташовані під кутом α один до одного. При цьому торець одного елемента може бути 

перпендикулярним його  осі чи торці обох елементів нахилені до їх осей (рис. 3.2, в). Так, 

наприклад, з'єднуються стержні крокв і підкісних рам. У цих з'єднаннях необхідно 

перевіряти міцність деревини при зминанні торців тільки розташованих під кутом до осей 

елементів. 

3. З'єднання з металевими зв'язками 

Це з'єднання дерев'яних елементів, у яких діючі в них зусилля передаються за 

допомогою сталевих болтів, стержнів, цвяхів, гвинтів, хомутів, зубчастих пластинок і інших 

виробів. Найбільш розповсюдженими металевими зв'язками є болти і цвяхи. 

Болти - це стандартні вироби з  сталі марки С38/23, які для з'єднань дерев'яних 

елементів виготовляються без точної обробки і називаються чорними. Вони відрізняються 

великою довжиною, що відповідає значним розмірам перерізів дерев'яних елементів, і мають 

товсті квадратні шайби, необхідні для розподілу зусилля в болті на достатню площу 

деревини, що працює на зминання. 

Для встановлення болтів в елементах, що з'єднуються, просверлюють отвори такого ж 

діаметру, що і болти. Для надійного співпадання отворів при зборці конструкцій свердлити 

отвори рекомендується одним проходом свердла через елементи, що з'єднуються, або в 

окремих елементах по шаблонах. Болтові з'єднання бувають зі стяжними, розтягнутими і 

болтами, що згинаються. 

З'єднання зі стяжними болтами служать для щільного поперечного з'єднання 

окремих елементів і у вузлах конструкцій. У них можуть виникати лише незначні зусилля, 

тому їхній розрахунок не потрібен. Перерізи стяжних болтів встановлюються конструктивно. 
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Діаметр стяжних болтів встановлюються конструктивно і повинний бути не менший 12 мм 

або 
1
/20 загальної товщини елементів, що з'єднуються. Шайби стяжних болтів допускаються 

не меншими 3,5 їхнього діаметра і товщиною до 0,25 діаметра. В початковий період 

експлуатації конструкцій у результаті висихання деревини їхній натяг нерідко слабшає і їх 

необхідно підтягувати. 

З'єднання з розтягнутими болтами застосовуються при анкерному кріпленні 

дерев'яних конструкцій до опор, при підвішуванні до конструкцій перекриттів і 

устаткування, у вузлових з'єднаннях. Вони працюють і розраховуються на діючі в з'єднаннях 

розтягуючі сили  від розрахункових навантажень по площі перерізу ослабленою нарізкою 

(рис. 3.3): 

 
де R — розрахунковий опір сталі, R = 235 МПа; 0,8 — коефіцієнт, що враховує 

концентрацію напруг у зоні нарізки. 

 
Рис. 3.3. З'єднання на розтягнутих болтах: а — болт; б — схема роботи болта і 

деревини;  

г — схема роботи шайби; 1 — шайба; 2 — головка; 3— стержень; 4 — гайка; 5 — 

епюри напруг 

  

По цій же формулі, переписаної щодо необхідної площі перерізу болта, за допомогою 

табличних даних можна підібрати переріз болта. 

Деревина під шайбами болта повинна бути перевірена на міцність при місцевому 

зминанні по формулі (2.15). По цій же формулі можна підібрати розміри сторін 

шайби: Ан = N/(Rзм90·0,8).  Розрахунковий опір деревини місцевому зминанню під шайбами, з 

огляду на підтримуючу дію деревини, що оточує шайбу, приймаєтьсяRзм90 = 4 МПа. Шайби 

розтягнутих болтів працюють і розраховуються на згин від реактивного тиску деревини, що 

зминається, як квадратні пластинки шириною b, обперті в центрі на гайки болтів. При цьому 

найбільший згинальний момент М в середньому перерізі шайби, ослабленому отвором 

діаметром d і необхідну товщину шайби δн можна приблизно визначити з виразу: M=Nb/16; 

Wн = M/R; 

 
Аналогічно розраховуються тяжі наскрізних конструкцій круглого перерізу із 

шайбами і гайками на кінцях, що працюють на розтяг. Їхня максимальна гнучкість не 

повинна перевищувати 400. Якщо в з'єднанні застосовано декілька тяжів, розрахунковий опір 

сталі знижується з урахуванням коефіцієнта 0,85. При цьому враховується можлива 

нерівномірність розподілу зусилля між ними. 

1. З'єднання з болтами, що згинаються, відносяться до класу так 

званих нагельних (рис. 3.4), у яких зв'язки (у даному випадку болти) працюють, головним 

чином, на згин і в незначній мірі на зріз. Ці з'єднання широко застосовуються в стиках і 

вузлах дерев'яних конструкцій, перешкоджаючи взаємним зсувами елементів, що 

з'єднуються, причому зусилля в них можуть бути знакозмінні, які стискають і розтягують. 

Шайби цих болтів не сприймають розрахункових зусиль і можуть мати такі ж розміри, як і в 
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стяжних болтів. Від дії повздовжніх сил у такому з'єднанні по площі контакту болта зі 

стінками отвору в деревині виникають нерівномірні по периметру і по довжині напруження 

зминання, а також розтягання поперек волокон між отворами. У результаті реактивного 

тиску деревини в болті виникають зусилля згину і зрізу. 

Розміщення болтів у з'єднанні буває пряме, шахове і виконується за правилами, що 

виключає небезпеку передчасного руйнування деревини від сколювання і розтягання 

поперек волокон. Відстані між осями болтів вздовж волокон деревини і до торців елемента 

повинні бути не менше 7d, а поперек волокон між осями — не більш 3,5d і до країв — 3d. 

Болтові з'єднання можуть бути симетричними, коли повздовжні сили діють вздовж осі 

симетрії з'єднання, і несиметричними, коли осі сил не збігаються з осями елементів. 

Елементи, що з'єднуються, можуть розташовуватися на одній осі вздовж волокон  деревини 

чи під кутом один до одного. Швами, чи зрізами, у болтових з'єднаннях називаються 

площини зсуву між елементами, від числа яких прямо залежить несуча здатність з'єднання. 

Однак напруги зрізу в перерізах болтів незначні і не визначають їхньої несучої здатності. 

Найбільш розповсюджений болтовий стик розтягнутих елементів із двосторонніми 

дерев'яними накладками є симетричним двозрізним з'єднанням, а такий же стик з 

однобічною накладкою — несиметричним однозрізним з'єднанням (див. рис. 3.4) 

Розрахунок з'єднання на болтах, що згинаються, проводиться на дію повздовжніх 

сил N від розрахункових навантажень: 

 
де nн — необхідне число болтів на половині з'єднання; nш — число зрізів 

(швів); Т (кН) — найменша несуча здатність болта в одному шві, що визначається з 

урахуванням діаметра болта d (см), товщини середнього елемента с (см), товщини крайніх 

елементів а (см), симетричності і кута нахилу між елементами, коефіцієнтом Кα з наступних 

виразів по міцності: 

, кН – при згинанні болта для дерев'яних накладок; 

, кН - при згинанні болта для сталевих накладок; 

Тзм = 0,5cdKα, кН - при зминанні середнього елемента; 

Тзм = 0,8adKα, кН - при зминанні крайнього і більш тонкого однозрізного елемента; 

Тзм = 0,3adKα, кН - при зминанні крайнього і більш товстого однозрізного елемента. 

Коефіцієнт Кα враховує меншу несучу здатність болтового з'єднання на болтах, що 

згинаються, під кутом у результаті меншої міцності і більшої піддатливості деревини при 

зминанні під кутом до волокон. Вони залежать від величини кута α, діаметра болта d і 

приймаються по нормах. Наприклад, при куті між елементами α== 90° для болтів 

діаметрами d = 12, 16 і 20 мм відповідно Кα = 0,7, 0,6 і 0,55. 

Болтові з'єднання зі металевими накладками застосовуються у вузлах конструкцій. 

Накладки робляться звичайно двосторонніми з листової чи кутової сталі. Відстань від осей 

болтів до країв накладок повинна бути не менше двох діаметрів болтів вздовж і півтора — 

поперек напрямку дії сил. При сталевих накладках болти працюють на згин краще через їхнє 

часткове защімлення в отворах накладок. 
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Рис. 3.4. З'єднання на болтах, що згинаються:а — схеми розміщення; б — розрахункові 

схеми; в — схема роботи;1 — пряме розміщення; 2 — шахове; 

3 — при металевих накладках; 4 — в з'єднаннях під кутом; 5-симетричне ; 6 — 

несиметричне ; 7 — епюра напруг зминання деревини 

  

2. З’єднання цвяхами прості, але трудомісткі і застосовуються в основному при 

невеликому обсязі виготовлених конструкцій. Вістря цвяха має чотиригранну форму і 

довжину, рівну півтора діаметра. Головка має діаметр, рівний двом діаметрам цвяха. 

Найбільше застосування в дерев’яних конструкціях знаходять цвяхи діаметром 3, 4, 5 і 6 мм і 

довжиною відповідно 80, 100, 150 і 200 мм. 

Правила розміщення цвяхів у з’єднаннях виключають небезпеку розколювання 

деревини елементів, що з’єднуються, і тому діаметр цвяхів повинний бути не більший чверті 

товщини елементів. Відстань між осями цвяхів діаметром d вздовж волокон деревини 

елементів, що з’єднуються, повинне бути не меншою: від торців -15d; між осями в елементах 

товщиною  більшою 10d – 15d; між осями в елементах товщиною 4d – 25d; в елементах 

проміжної товщини ця відстань приймається по інтерполяції. Відстань між осями цвяхів 

поперек волокон і до країв елементів повинна бути при прямому розміщенню не 

меншою 4d, при шаховій і косому розміщенню не меншою 3d (рис. 3.5). 

З’єднання з цвяхами, які працюють на висмикування, (рис. 3.6) відносять до класу 

з’єднань з розтягнутими зв’язками. Вони застосовуються для кріплення дощок підшивок 

стель, щитів перекриттів і опалубки залізобетону. Від дії навантажень у них виникають 

сили N, що висмикуютьи цвяхи з деревини елемента, до якого прибиті дошки. Це зусилля 

сприймають сили тертя між поверхнею цвяхів і навколишньою деревиною. 
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Рис. 3.5. З'єднання на цвяхах, що згинаються: а — схеми розміщення; б — 

розрахункові схеми; в — схема роботи епюри напруг зминання деревини; 

1,2 — пряме і шахове розміщення; 3-в сталевих накладках; 4 — у з’єднаннях під 

кутом; 5 — симетричне двозрізне; б — несиметричне однозрізе 

  

Розрахунок цвяха на висмикування проводиться на дію сили, що розтягує, від 

розрахункових навантажень по формулі 

 
де     Тв.ц — несуча здатність цвяха при висмикуванні, НМ; 

Rв.ц = 0,3 МПа — розрахунковий опір сухої деревини висмикуванню з неї цвяха 

поперек волокон, Rв.ц = 0,1 МПа— при сирій деревині; 

d — діаметр цвяха, м; 

l1 — розрахункова довжина цвяха, яка дорівнює його загальній довжині l з якої 

виключена товщина дощок, що прибиваються δ(м), довжина вістря l,5d (м), і ширина 

можливої щілини 0,2 см між елементами, що з'єднуються, (м). 

 
Рис. 3.6. З'єднання на цвяхах, що висмикуються: а-схема роботи  напруг тертя; б-

деформація деревини 

  

Необхідна кількість цвяхів, що висмикуються nн необхідних для сприймання 

розтягуючої сили N (МН) від розрахункових навантажень, визначається з виразуnн = N/Тв.ц. 

Розміри цвяхів, що висмикуються, підбираються з умов, щоб розрахункова довжина цвяха 

була не меншою 10d і не меншою подвійної товщини дощок, що прибиваються - 2δ. 
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З'єднання з цвяхами, що згинаються, через малий діаметр і щільне защімлення в 

деревині несуча здатність цвяха не залежить від кута дії зусиль відносно напрямку волокон 

деревини елементів, що з'єднуються. Якщо цвях пробиває всі елементи наскрізь, то 

розрахункова довжина його зменшується на 1,5d см, що враховує небезпеку відколювання 

крайніх волокон при виході вістря. Якщо цвях не пробиває з'єднання наскрізь, то 

враховується тільки глибина його защімленняl1 в останньому елементі, знайдена так само, як 

і l1 у цвяхів, що висмикуються, з умови, що вона не менша 4d. Несуча здатність цвяха в 

одному зрізі по міцності при згині визначається з виразу Тз = 2,5d
2
+ 0,01 а

2
 кН, але не 

більшою 4d
2
. Несуча здатність одного зрізу цвяха по міцності деревини при 

зминанні с середнього іа крайніх елементів визначається по тим же виразах, що і при 

розрахунку з'єднань на болтах, що згинаються. Несуча здатність цвяха в одному зрізі Т є 

найменшої з обчислених. 

З'єднання з цвяхами, що згинаються, і сталевими накладками застосовуються у вузлах 

деяких конструкцій. Цвяхи при цьому забиваються через отвори, просвердлені в сталевих 

накладках. Це з'єднання відносно роботи цвяхів є несиметричним і однозрізним. Несуча 

здатність цвяха в одному зрізі визначається з відповідного виразу для болтових з'єднань з 

урахуванням глибини його защімлення в деревині а, а по його вигині — з врахуванням його 

часткового защімлення в отворі накладки з виразу Тз = 4d
2
. 

3. Гвинтові з'єднання (рис. 3.7, а). Гвинти - це стандартизовані сталеві вироби і 

складаються з головки, гладкої і нарізаної частин. Їхній діаметр dвиміряється по гладкій 

частині. Гвинти діаметром менше 12 мм називаються шурупами. Вони мають сферичні чи 

плоскі голівки з прорізами для закручування їх у деревину викрутками. Гвинти діаметром 12 

мм і більш називаються глухарями. Вони мають квадратні чи шестигранні голівки і 

вкручуються в деревину ключами. 

 
Рис. 3.7. З'єднання на гвинтах: а—глухар; б-шуруп; в-схема роботи гвинтів на вигин; г 

— те ж, на висмикування. 

  

Вздовж волокон відстані між осями гвинтів повинні бути не меншою десяти їхніх 

діаметрів — 10d, поперек волокон — не меншою 5d. Глибина защімлення гладкої частини 

гвинта повинна бути не меншою 4d. 

Розрахунковий опір висмикуванню гвинтів вище, ніж цвяхів, і складає Rгв.в = 1 МПа. 

Несуча здатність гвинтів при висмикуванні визначається по формулі(3.3). При цьому l1 – 

довжина нарізної частини гвинта. 

З'єднання з гвинтами, що згинаються, відносяться до класу з'єднань зі зв'язками, що 

згинаються. Несуча здатність гвинта визначається, як і болта, що згинається, при сталевій 

накладці. 
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4. Клейові з'єднання 

Це найбільш прогресивні види з'єднань при заводському виготовленні клеєних 

дерев'яних конструкцій. Їхньою основою є конструкційні синтетичні клеї. Ці з'єднання 

мають ряд важливих переваг. Склеювання дає можливість з дощок обмежених розмірами 

перерізів і довжин виготовляти дощатоклеєні елементи несучих конструкцій практично будь-

яких розмірів і форм. Вони можуть бути прямими і вигнутими, постійного, перемінного і 

профільного перерізів, висотою, вимірюваної метрами, а довжиною — десятками метрів. 

Клейові з'єднання є не менш міцними, чим реальна деревина, монолітними і мають 

настільки малу піддатливість, що її можна не враховувати при розрахунках і вважати 

дощатоклеєні елементи як суцільні. Клейові з'єднання є водостійкими. Вони не піддаються 

загниванню і стійки проти впливу ряду хімічно агресивних середовищ, що забезпечує 

довговічність клеєдерев’янних елементів. Ці з'єднання технологічні і їхнє виготовлення без 

особливих труднощів механізується й автоматизується, вимагаючи обмежених 

трудозатрат. При склеюванні можна використовувати деревину маломірну і зниженої якості 

шляхом видалення значних вадз наступним стикуванням. Клеєні з'єднання  безметальні, що 

важливо для конструкцій, експлуатованих у приміщеннях з хімічно агресивними 

середовищами. 

Клейові з'єднання по їхньому розташуванню й особливостям роботи можуть бути 

поперечні, повздовжні і кутові (рис. 3.8). З'єднання досок по пластях -поперечне - 

застосовується для виготовлення клеєдерев'яних елементів необхідної висоти перерізу. 

З'єднання застосовується при виготовленні клеєдерев'яних елементів  із шириною перерізів, 

більшою, ніж ширина окремих дощок. 

 
Рис. 3.8. Клейові з'єднання: а — поперечні стики; б — повздовжні стики; в — кутовий 

стик; 1 — стики по площинам; 2 — по краях; 

3 — по площині і краю; 4 — зубчатий шип; 5 — вусовий стик фанери; 6 — кутовий 

зубчатий шип 

  

Зубчастий шип -це клейове з'єднання кінців дощок по зубсчатій поверхні у вигляді 

ряду гострих клинів, що виходять на пласті або ребра дощок.  Зубчасий шип 

характеризується трьома параметрами — довжиною зубів l, шириною їхньої основи і 

шириною  вершини — затупленням b. Довжина зубів звичайно не перевищує товщини 

дощок, а інші параметри забезпечують необхідний ухил зубів відносно осі дощок не більш 

1:8 і затуплення не більш 1 мм. 

Кутовий зубчастий шип має ту ж форму, що і прямий, і застосовується, головним 

чином, при виготовленні ломаноклеєних напіврам . Елементи цих рам розташовуються під 

кутом більшим 120°. Такий зубчатий шип працює на стиск із вигином як суцільний 

дерев’янний похилий переріз 



48 

 

Розрахунок клейових з'єднань, через те, що вони мають міцність вище міцності 

деревини 1-го сорту, не потрібен. 

 З'єднання на вклеєних сталевих стержнях є клейові з'єднання клеєдерев'яних 

елементів за допомогою коротких стержнів з арматури періодичного профілю класів A-II і A-

III діаметром 12...25 мм. Вони вклеюються в прямокутні пази з  накладками чи в круглі 

отвори клеєм (наприклад, епоксидно-цементним), що забезпечує надійне з'єднання деревини 

зі сталлю (рис. 3.9). 

Глибина вклеювання l повинна бути не менш 10 і не більш 30 діаметрів d стержня, 

ширина  паза чи діаметр отвору виконується на 5 мм більше діаметра стержня. Відстань між 

осями стержнів приймається не менш 3d, а до країв перерізу — не менш 2d. Вклеєні стержні 

застосовуються для повздовжнього і кутового з'єднань клеєдерев'яних елементів, що 

працюють на повздовжні  сили чи згинальні моменти. Вони сприймають повздовжні 

розтягуючі сили N (висмикування) чи стискаючі (вдавлення). Сховані в товщі деревини 

сталеві стержні захищені від хімічно агресивного середовища і швидкого нагрівання при 

пожежі, що підвищує стійкість з'єднання проти корозії і межу вогнестійкості. 

 
Рис. 3.9. З'єднання на вклеєних стержнях: а— повздовжньо вклеєні; б — похило 

вклеєні; в — схема роботи; 

1-арматурний стержень; 2-отвір; 3 — паз; 4 — рейка 

  

Розрахункова несуча здатність повздовжньо вклеєного стержня Т (МН) при 

висмикуванні чи вдавленні визнчається по формулі 

         

де     l — глибина вклеювання, м; 

d — діаметр стержня, м; 

Rск = 2,1 Мпа —розрахунковий максимальний опір деревини місцевому сколюванню 

вздовж волокон в з'єднаннях; 

Кск — коефіцієнт, що враховує нерівномірності розподілу напруг сколювання по 

довжині вклеювання; Кск= (1,2 - 0,02) l/d. 

Необхідне число повздовжньо вклеєних стержнів у з'єднанні, на якому діють 

розтягуючі чи стискаючі сили N від розрахункових навантажень, визначаються по формулі 

 
Самі сталеві вклеєні стержні працюють у цьому з'єднанні на розтяг звичайно з 

великими запасами міцності. 
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З'єднання на поперечно вклеєних стержнях працюють аналогічно на зсув і зминання 

поперек волокон деревини біля поверхні отвору. Працюють вони спочатку пружно, потім 

пластично і руйнуються після великих деформацій, як при місцевому зминанні деревини. 

Несуча здатність такого з'єднання вище, ніж повздовжнього і коефіцієнт нерівномірності 

напруг теж вище. Розрахункова несуча здатність такого з'єднання може визначатися  по 

формулі (3.4). Для визначення несучої здатності таких стержнів Т (МН) можна 

рекомендувати більш точну емпіричну формулу 

 
де     Rзм90 = 3 Мпа — розрахунковий опір поперечному місцевому зминанню у 

вузлових з'єднаннях конструкцій; 

Кзм = (1—0,025)l/d—коефіцієнт нерівномірності напруг зминання. 

З'єднання на поперечно вклеєних сталевих стержнях з великим ефектом 

застосовуються в опорних і проміжних вузлах конструкцій. При цьому виключається робота 

деревини елемента на зминання поперек волокон і розміри з'єднань істотно зменшуються. 

5. З'єднання елементів пластмасових конструкцій 

У конструкціях із пластмас використовують клейові, клеєметалічні, заклепчаті, 

гвинтові, зварні і шиті з'єднання. 

Клейові з'єднання є найбільш ефективними, універсальними і розповсюдженими 

з'єднаннями пластмас. Вони дають можливість склеювати пластмаси і супутні конструкційні 

матеріали, міцність, деформативність і форма яких коливаються в широких межах. 

Наприклад, можна склеювати пінопласти з металами, міцність і деформативність яких 

відрізняються в тисячі разів. Можна склеювати листові матеріали і повітронепроникні 

тканини, товщина яких не перевищує 2 мм. При цьому виходять міцні, суцільні, 

повітронепроникні з'єднання, тверді чи еластичні. Основними недоліками клейових з'єднань 

є мала міцність на поперечний розтяг — відрив й обмежена теплостійкість. 

Для склеювання пластмасових конструкцій застосовуються епоксидні клеї на основі 

полімерних смол ЕД–5, резорцинові клеї (ФР–12), каучукові клеї, наприклад, марки 88Н. 

 
Рис. 3.10. Клейові з'єднання пластмас і супутніх матеріалів: а — типи з'єднань; 1— в 

напуск; 2 — з однією накладкою; 3 —  двома накладками; 

б — робота з'єднань; 4 — на відрив; 5 — на нерівномірний відрив; с — клейові шви. 

  

При ввиготовленні клейових з'єднань листових матеріалів, зокрема при стикуванні 

обшивок і ребер панелей, застосовують різні типи з'єднань у напуск (рис. 3.10), з одно- чи 

двосторонніми накладками. Довжина клейового шва з кожної сторони стику 

(довжина напуску l) визначається розрахунком його на зріз. Однак у будь-якому випадку 

довжина напуску повинна бути не менше 8 товщин листа для азбестоцементу, 50 товщин 

листа для металів і 20 товщин листа для склопластиків.Міцність клейових з'єднань і їхні 

розрахункові характеристики залежать від марки клея чи, виду напруженого стану (зсуву, 

розтягання), природи матеріалів, що з'єднуються. У багатьох випадках міцність клейового 

прошарку я вища, ніж міцність одного (чи обох) матеріалу, що з'єднується. У таких випадках 

розрахунковий опір з'єднання визначають не по клейовому з'єднанню, а по одному з 



50 

 

матеріалів, що з'єднуються. Наприклад, для пінопласту ПС4 при склеюванні його з  металом 

чи з азбестоцементом розрахункові опори зрізу рівні Rзр = 0,04 МПа і Rзр = 0,075 МПа. 

Клеєметалічні з'єднання є комбінованими, що складаються з точкових металевих 

з'єднань і клейового прошарку, що розташовується вздовж усього шва. У залежності від виду 

металевого зв'язку розрізняють з'єднання: клеєзварні (точкове зварювання однорідних 

металів + клейовий прошарок); клеєгвинтові (металеві гвинти + клейовий прошарок); 

клеєзаклепочні (металеві заклепки + клейовий прошарок). Клеєметалічні з'єднання 

застосовуються для з'єднання елементів з однорідних і різнорідних високоміцних матеріалів 

(метали, склопластики, деревні матеріали) у тришарових панелях і інших подібних 

конструкціях. 

Зварні з'єднання пластмас використовуються для з'єднання елементів з того самого 

термопластичного матеріалу. При зварюванні з'єднання елементів здійснюється за рахунок 

одночасної дії високої температури і тиску. До переваг зварних з'єднань відносяться висока 

щільність шва, швидкість їхнього здійснення, простота технологічних операцій. Разом з тим 

у зварних з'єднань більш низька міцність і погіршуються деякі інші властивості матеріалу 

шва в порівнянні з основним матеріалом; обмежена область застосування (тільки для 

термопластів); температура нагрівання при зварюванні лежить між температурами текучості 

і його руйнування. Розрізняють два способи одержання зварених з'єднань термопластів: 

зварювання в струмені гарячого повітря і контактний спосіб (рис. 3.12). 

Клеєзварні з'єднання  складаються зі зварних точок, отриманих контактним точковим 

зварюванням і суцільним клейовим швом між точками. Застосовуються вони  тільки для 

з'єднання двох елементів з одного металу. 

Клеєзаклепочі з'єднання зі звичайними заклепками застосовують для з'єднання 

металевих (алюмінієвих, сталевих) обшивок з металевим обрамленням і для стикування 

металевих обшивок у тришарових панелях. 

Клеєгвинтові з'єднання застосовуються в тришарових панелях для стикування 

обшивок з металів, азбестоцементу, дерев’яних листових матеріалів. Для клеєгвинтових 

з'єднань металевих елементів застосовують самонарізаючі гвинти. При товщині елементів, 

що з'єднуються, 0,5.-.1,0 мм діаметр гвинтів повинен бути З...3,5 мм, при товщині 1...3 мм – 

4...5 мм. Для з'єднання азбестоцементних листів діаметр гвинтів приймають 5...6 мм, а 

максимальний крок гвинтів 250 мм. 

Шиті і клеєшиті з'єднання — це з'єднані між собою полотна повітронепроникних 

тканин із прикріпленими до них різними деталями. Для зшивання застосовують високоміцні 

капронові нитки і каучукові клеї. Шиті з'єднання виконують на промислових швейних 

машинах. Ці з'єднання не цілком герметичні, але досить міцні і менш трудомісткі у 

виготовленні. Клеєшиті з'єднання мають у своїй конструкції крім ниток ще клейові шви. 

Вони більш герметичні, але і більш трудомісткі у виготовленні. У шитих з'єднаннях нитки 

працюють на розтягання, а клейові шви — на зріз. 

З'єднання металевих елементів профільних перерізів виконуються також за 

допомогою болтів, гвинтів, заклепок і зварювання. 

 

Лекція 7. Деревʼяні іпластмасові настили. Розрахунок деревʼяних настилів.  

1. Загальна характеристика деревʼяних настилів. 

2. Дощаті настили. 

3. Розрахунок дощатих настилів. 

4. Клеєфанерні настили. 

5. Загальна характеристика пластмасових настилів. 

 

 

1. Загальна характеристика деревʼяних настилів. 
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Залежно від призначення будівлі захисні конструкції роблять неутепленими або 

утепленими. Перші призначені для захисту будівель від атмосферних опадів, опадів та 

сонячних променів; другі мають забезпечити належну термоізоляцію приміщень. 

Теплопровідність і теплостійкість захисних конструкцій визначають їхнім теплотехнічним 

розрахунком. 

Дерев'яні настили є несучими елементами дерев'яних покриттів. На їхнє виготовлення 

витрачається більша частина деревини, використовуваної при спорудженні дерев'яних 

покрить. Ощадливе проектування дерев'яних настилів багато в чому визначає економічну 

ефективність покриття в цілому. Настили служать основою водо- і теплоізоляційних шарів 

покриття. 

 
Рис. 4.1. Дощаті покриття: а — неутеплене під рулонну покрівлю; б— те ж, 

утеплене; в — неутеплене риштування під азбестоцементну покрівлю; 

г — те ж, утеплене; 1 — настил; 2 — рулонна покрівля; 3 — азбестоцементна 

покрівля; 4 — утеплювач; 5 — пароізоляція. 

  

Конструкція настилу залежить від типу покрівлі і теплоізоляційних властивостей 

покриття (рис. 4.1). При рулонній покрівлі настил повинен мати суцільну рівну дощату чи 

фанерну поверхню, на яку безпосередньо можна наклеювати рулонний килим. Утеплювач 

при цьому може бути твердим і розташовуватися поверх настилу під  покрівлею чи бути 

м'яким і розташовуватися в порожнинах, як у клеєфанерних плитах. 

При поштучних покрівельних матеріалах у виді хвилястих листів 

азбестоцементу,металопрофілючи черепичних плиток настил повинен мати для них окремі 

опори у виді дощок чи брусів риштування відкритих ребер клеєфанерних плит. Утеплювач 

при цьому може бути м'яким і розташовуватися між брусками риштування чи між ребрами 

клеєфанерних плит. З такою покрівлею особливо ефективне застосування дерев'яних 

покрить, тому що вона паропроникна, сприяє висиханню деревини і перешкоджає її 

загниванню. 

Дерев’яні настили поділяються на слідуючі основні види — дощаті, клеєфанерні і 

пластмасові. 

4.2. Дощаті настили 

Дощаті настили можуть виготовлятися як у цехах деревообробних підприємств, так і в 

невеликих майстерних будівельних майданчиків. Для їхнього виготовлення може 

застосовуватися деревина 2-го і 3-го сортів, оскільки місцеві дефекти настилів не знижують 

міцності покриття в цілому. 

Розріджений настил,  або лати – це несуцільний ряд дощок, покладених із кроком, 

обумовленим типом покрівлі і розрахунком. Зазори між краями дощок для їхнього кращого 

провітрювання повинні бути не менш 2 см. Для прискорення монтажу цей настил доцільно 

збирати з заздалегідь виготовлених плит, щитів, з’єднаних знизу поперечками і розкосами, з 

габаритними розмірами, ув’язаними з розміщенням опорних конструкцій з урахуванням 

умов транспортування. 
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Подвійний перехресний настил (рис. 4.2, а) складається з двох шарів: нижнього — 

робочого і верхнього — захисного. Робочий настил являє собою розріджений або суцільний 

ряд більш товстих дощок і несе на собі всі навантаження, що діють на покриття. Захисний 

настил являє собою суцільний ряд дощок мінімальною товщиною 16 мм і шириною 100 мм. 

Вони вкладаються на робочий настил під кутом 45...60° і кріпляться до нього цвяхами. 

Застосовуються також настили із суцільних одношарових щитів, з’єднаних знизу розкосами і 

поперечками, що мають меншу жорсткість, чим подвійні (рис. 4.2, б). 

 
Рис. 4.2. Дощато-цвяхові щити настилів покриттів: а — щит подвійного перехресного 

настилу; б — щит одношарового разкісного настилу; 

1-дошки; 2-цвяхи; 3-косий захисний настил; 4-розріджений робочий настил; 5 — 

розкоси; 6— поперечки 

Розрахунок дощатих настилів здійснюють на міцність і прогинам при згині при дії 

нормативних і розрахункових значень лінійних розподілених і зосереджених навантажень. 

Постійне навантаження від власної ваги настилу, утеплювача і покрівлі визначається з 

урахуванням товщини і густини всіх елементів покриття і є рівномірно розподіленої по 

площі поверхні настилу. 

Дощатий настил покриття розраховується на два поєднання навантажень. Перше 

поєднання — це загальне навантаження від власної ваги g і ваги снігу s, розташованого на 

всій довжині плити настилу q=g+s. На розрахункове значення цього навантаження настил 

перевіряється по несучій здатності при згині. При цьому максимальний згинальний момент, 

що виникає в перерізі над середньою опорою, М = ql
2
/8. Момент опору перерізів усіх дощок 

настилу на розрахунковій ширині W=Вh
2
/6. Діючі в них напруги σ = M/W≤Rзг, де 

розрахунковий опір згину деревини 3-го і 2-го сортів Rзг= 13 МПа. 

 
Рис. 4.3. Розрахункові схеми настилів: а— схеми навантажень рівномірних; б— те ж, 

зосереджених; в— схеми зусиль; / — перше поєднання навантажень; 
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2 — друге поєднання навантажень; 3 — дошки розрідженого настилу; 4 — дошки 

робочого настилу 

  

На нормативні значення навантажень перевіряється максимальний відносний прогин 

настилу: 

 
Друге поєднання — це загальна дія рівномірного навантаження від власної 

ваги q == g і зосередженої сили Р, прикладеної на відстані 0,43 l. У цьому перерізі виникає 

максимальний згинальний момент М =0,07ql
2
+0.21Pl. На цей згинальний момент переріз 

настилу перевіряється тільки по несучій здатності при згині по формулі σ=m/w≤ Rзг  де Rзг —

 розрахунковий опір деревини згину; з урахуванням коефіцієнта умови роботи при 

тимчасовій силі mн = 1,2 Rзг = 13·1,2 = 15,6 МПа. 

Розрахунок розрідженого настилу, розташованого поперек схилу скатної покрівлі, 

проводиться на косий згин по формулах (2.9) і (2.10). Розрахункова ширина настилу 

приймається рівна кроку розміщення дощок з урахуванням перерізу тільки однієї  дошки чи 

приймається рівною 1 м, але при цьому враховуються переріз всіх дощок, розташованих на 

цій ширині. Зосереджений вантаж Р = 1,2 кН вважається прикладеним до кожної дошки 

цілком при кроці дощок більше 15 см, а при кроці менше 15 см до кожної дошки 

прикладається Pcosα / 2. 

Подвійний перехресний настил розраховується на згин тільки робочого настилу і 

тільки від нормальних складових навантажень, оскільки скатні складові сприймаються за 

допомогою захисного настилу. Розрахункова ширина настилу приймається В = 1 м з 

врахуванням усіх дощок, кількість яких при кроці а п= 1/a. Зосереджені вантажі 

розподіляются тут на ширину 0,5 м і тому в розрахункову ширину входять подвоєні 

величини Р = 2,4 кН. При підборі перерізу настилу зручно задаватися перетином 

дощок b´h. (см), потім визначати необхідний момент опору Wн = M/Rзг, необхідну загальну 

ширину дощок Вн = Wн/h
2
, потім крок їх розміщення а =100b\Bн (см). 

Сполучні цвяхи шарів чи настилу з розкосами часто працюють зі значними запасами 

міцності. При великих ухилах і навантаженнях їх розраховують на скатні складові 

навантажень за умовною схемою балки, утвореної двома сусідніми прогонами і настилом. 

3. Клеєфанерні настили 

Клеєфанерні плити заводського виготовлення відповідають умовам збірного 

будівництва. Вони мають довжину l= 3...6 м, ширину B=1. ..1,5 м, що відповідає розмірам 

фанерних листів, і укладаються безпосередньо на основні несучі конструкції покриттів. 

Плити складаються з дощатого каркаса і фанерних обшивок, з'єднаних клеєм (рис. 4.4). 
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Рис. 4.4. Клеєфанерні ребристі плити настилів: а — план плит; б — перетин плит; в — 

розрахункові схеми і перерізи; 

1,2 — поздовжні і поперечні дощаті ребра; 3 — вентиляційні отвори; 4 — будівельна 

фанера; 5 — пароізоляція; 

6 — коробчата плита з двома обшивками; 7 — утеплювач; 8 — ребриста плита з 

верхнім обшивким; 

9 — те ж, -з нижнім обшивким 

  

Клеєфанерні плити виконують функції настилу і прогонів. Вони характеризуються 

малою вагою при значній несучій здатності завдяки розташуванню несучих елементів 

(обшивок) у зонах дії максимальних нормальних напружень при згині. У своїй площині вони 

мають велику жорсткість. Поверхні плит, повернуті в середину приміщення, варто покривати 

вогнезахисним розчинами для підвищення межі їхньої вогнестійкості. Каркас плит 

складається з поздовжніх і поперечних дощок — ребер, товщиною не менш 2,5 см. 

Поздовжні — робочі суцільні по довжині ребра ставляться на відстані не більш 50 см один 

від одного з умов роботи обшивок на згин від зосереджених вантажів. Поперечні ребра 

жорсткості ставляться на відстані не більш 1,5 м, як правило, у місцях розташування стиків 

фанери і перериваються в місцях перетинань з поздовжніми ребрами. 

Обшивка складається з листів фанери підвищеної водостійкості марки ФСФ 

товщиною не менш 8 мм, з’єднаних по довжині з'єднаннями на вус. Обшивки склеюються з 

каркасом у такомуж положенні, при якому напрямки зовнішніх волокон фанери і деревини 

поздовжніх ребер збігаються для того, щоб фанера працювала в напрямку своєї більшої 

міцності і жорсткості. 

Клеєфанерні плити спираються на основні несучі конструкції при ширині опорних 

площадок не менше 5,5 см. Вони прикріплюються до опор і з'єднуються кромками між 

собою шурупами чи цвяхами для забезпечення їхніх спільних прогинів при навантаженні. 

Плити розділяються на коробчасті, ребристі обшивками нагору і ребристі обшивками вниз. 

Коробчасті клеєфанерні плити застосовують в утеплених покриттях з рулонною 

покрівлею і гладкою стелею. Вони мають двосторонні обшивки, що утворюють разом з 

ребрами ряд порожнин, у які по шарові пароізоляції вкладається утеплювач. Порожнини всіх 



55 

 

плит настилу з'єднуються отворами в єдиний вентильований прошарок, що забезпечує режим 

роботи, який осушує настил. Перший нижній шар рулонного килима наклеюється на верхню 

обшивку при виготовленні для захисту плит від зволоження при транспортуванні і монтажі, а 

верхні шари — після зборки покриття. 

Ребристі клеєфанерні плити з однією верхньою обшивкою застосовують у холодних і 

утеплених покриттях з рулонною покрівлею без гладкої стелі. Твердий утеплювач і 

рулонний килим укладають поверх обшивки чи будь-який утеплювач прикріплюють знизу. 

Ребристі клеєфанерні плити з однією нижньою обшивкою застосовують в утеплених і 

холодних покриттях з поштучною покрівлею, наприклад, із хвилястих азбестоцементних 

листів. Листи покрівлі укладають по поздовжніх ребрах, а утеплювач розміщають по 

обшивці між ребрами. 

Розрахунок клеєфанерних плит роблять на міцность і прогинам при згині за схемою 

однопролітної шарнірно обпертої балки на нормальні складові навантажень від власної 

ваги g і снігу s, віднесених до їх повної ширини: q=g+s. Від суми цих двох навантажень 

визначають згинальні моменти, поперечні сили і максимальні прогини. На місцевий згин між 

поздовжніми ребрами обшивка розраховується на нормальну складову зосередженого 

вантажу від ваги людини Р, умовно розподілену на ширині 1 м за схемою балки 

прольотом l1, жорстко защімленої на опорах, де фанера приклеєна до ребер. Максимальний 

згинальний момент при цьому М1 = Pl1/8. 

Фанерні обшивки і поздовжні ребра каркаса працюють на згин спільно завдяки 

жорсткості клейових з'єднань. Розрахунковий поперечний переріз коробчатої плити 

вважається умовно двотавровим, а ребристих — тавровим, полицею нагору чи вниз. При 

цьому ширина стінки дорівнює сумі ширин ребер, а розрахункова ширина 

обшивок b приймається рівної 0,9 ширини панелі із-за концентрації напружень в них у зоні 

з'єднань з ребрами. 

Геометричні характеристики розрахункових перерізів клеєфанерних плит 

визначаються з врахуванням того, що вони мають симетричну двотаврову чи несиметричну 

таврову форму. При цьому необхідно спочатку визначити відстань нейтральної осі z від 

кромки перерізу. При двотавровому перерізі висотою h z=h/2, при тавровому перерізі 

відстань від кромки перерізу z=S/A, де S-статичний момент стінки і полки перерізу щодо 

його кромки; А — площа перерізу. 

Момент інерції перерізу дорівнює сумі моментів інерції його частин, кожний з 

який Ii=I0+Aa
2
, де I0=bh

3
/12 власний момент інерції; а -— відстань від його осі до нейтральної 

осі. При цьому власним моментом інерції фанерних обшивок через його малу величину 

можна знехтувати. 

Для двотаврового перерізу коробчатих плит момент інерції (див. рис. 

4.4, в) I=bстhст
3
/12+2bδ(h-δ/2)

2
. 

Момент опору перерізу дорівнює: для двотаврового перерізу W=2I/h, а для 

таврових Wф = I/zф і Wд = I/(h-zф). 

Статичний момент обшивки щодо нейтральної осі S=bδ(h-δ/2)або S=bδ(z-δ/2). 

При більш точному розрахунку потрібно враховувати, що модулі пружності 

деревини Ед=10000 МПа і фанери Еф=9000МПа різні. При цьому момент інерції приведений 

до фанери Iпр.ф=Iф+IдEд/Еф, а приведений до деревини Iпр.д=Iд+IфEф/Ед 

Переріз клеєфанерних плит можна підбирати методом спроб, причому попередньо 

задаватися перерізами, а потім робити необхідні перевірки на міцность, прогин і визначати 

несучу здатність плит. Висоту перерізу h варто приймати приблизно 
1
/зоо прольоту. 

Необхідну товщину фанерних обшивок dн коробчатої плити можна приблизно визначити з 

виразу, виведеного з умови несучої здатності стиснутого обшивки з урахуванням 

стійкості δн = М/(0,6bhRф.с), де М — згинальний момент; b — розрахункова ширина 

обшивки; h — висота перерізу; Rф.с — розрахунковий опір фанери стиску. 

Перевірка верхнього обшивки на стиск і стійкість при згині проводиться по формулі 
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де     Rфс — розрахунковий опір фанери стиску уздовж зовнішніх волокон; Rфс=12 

МПа; 

φф— коефіцієнт стійкості фанери, визначається в залежності від її товщини d і 

відстані між поздовжніми ребрами а з виразів φф= 1250/(а/δ)
2
 при а/d>=50 і φф= 1 -

(а/δ)
2
 /5000 при а/δ<50. 

Перевірка нижнього обшивки на розтягання при згині проводиться по формулі 

 
де Rфс — розрахунковий опір фанери розтяганню уздовж зовнішніх волокон, Rфс=13 

МПа; 

тф = 0,6 — коефіцієнт, що враховує ослаблення перерізу обшивки з'єднаннями листів 

фанери на вус. 

Обшивка перевіряється на місцевий згин між поздовжніми ребрами від зосередженого 

вантажу. При цьому згинальний момент М= Pl1/8, де Р= 1,2 кн
.
м, а l1 рівне відстані між 

кромками поздовжніх ребер. Розрахунковий опір фанери поперек зовнішніх волокон 

приймається з урахуванням коефіцієнтів, що вводяться при розрахунку настилів, Рф.н = 6,5 • 

1,2 = 7,8 МПа, а момент опору W=bd
2/

6, м
3
. 

Перевірка ребер на згин здійснюється тільки при розрахунку ребристих плит, тому що 

в коробчатих плитах напружень в ребрах менш небезпечні, чим в обшивких. Розрахунок 

проводиться по загальній формулі згину, у якій приймається момент опору перерізу тільки 

щодо відкритих кромок ребер. 

Клейові шви перевіряють тільки між шарами фанери, найближчими до ребер, по 

загальній формулі сколювання при згині:t= QSф/(Ib)<=Rф.ск, у якій приймається 

розрахунковий опір сколюванню Rф.ск=0,8 Мпа, ширина дорівнює загальній ширині ребер, 

враховується момент інерції перерізу I і статичний момент обшивки Sф. 

Перевірка плит по прогинах проводиться по загальній формулі прогину вільно 

обпертих балок (2.8) з урахуванням модуля пружності фанери. Знижена жорсткість перерізу 

плит враховується коефіцієнтом 0,7. Відносний прогин від нормативних навантажень не 

повинний перевищувати 1/250 прольоту. 

Плити з каркасом і плоскими азбестоцементними обшивками мають такі ж розміри, 

як і клеєфанерні плити. Вони застосовуються в холодних і утеплених покриттях приміщень з 

азбестоцементною і рулонною покрівлею, стеля яких повинна бути неспалима. Обшивки 

з'єднуються в цих панелях з каркасом шурупами, що мають піддатливість, необхідної при 

з'єднанні різнорідних матеріалів. Ці плити працюють і розраховуються по міцності 

азбестоцементної обшивки на розтягання при згині, по міцності з'єднань і по прогинах, як 

балки складеного перерізу на податливих зв'язках (див. нижче у розділі 5). 

Коефіцієнти піддатливості з'єднань на шурупах приймаються: при перевірці 

міцності Кw=0.4; при перевірці прогину Кж= 0,35; розрахунковий опір азбестоцементних 

листів розтяганню Rp = 4 МПа, а граничний відносний прогин дорівнює 
1
/зоо прольоту. 

З’єднувальні шурупи розраховують по несучій здатності при згині і по зминанню 

деревини, як в однозрізних несиметричних з'єднаннях на гвинтах, що згинаються, на 

поперечні сили при згині на половині довжини прольоту. 

Розрахунок азбестоцементних обшивок по міцності при згині на зосереджений вантаж 

не потрібно, оскільки при відстанях, що рекомендуються, між поздовжніми ребрами не 

більш 50 см вони працюють з достатніми запасами міцності. 

Настили перекриттів - це суцільні ряди дощок, які є основою чистої підлоги чи 

самою чистою підлогою. Їх вкладають по проміжних брусках — лагам — або прямо по 

балках і прибивають цвяхами. Дошки настилу чистої підлоги з'єднують кромками в шпунт 

для забезпечення їх спільної роботи на згин від зосереджених вантажів і виключення 

наскрізних щілин між ними. Настили перекриттів працюють і розраховуються на згин від дії 

навантажень від власної ваги корисних навантажень, рівних 1,5 кН/м
2
 у житлових і не менш 

2 кН/м
2
 у виробничих будинках, і зосереджених вантажів, рівних 1,5 кН. Максимальний 

відносний прогин настилу не повинний перевищувати 
1
/250 прольоту. Додаткова перевірка 
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жорсткості настилу полягає в тому, що прогин від зосередженого вантажу 0,6 кН не 

повинний перевищувати 1 мм. 

Підшивки стель - це суцільні ряди тонких дощок, прибитих до балок знизу цвяхами. 

При відсутності штукатурки дошки з'єднуються кромками в шпунт для виключення 

наскрізних щілин. Підшивки працюють на згин, а цвяхи — на висмикування, як правило, з 

надлишковими запасами міцності при навантаженні від власної ваги. 

Обшивка стін - це суцільні вертикальні ряди тонких дощок, розташованих 

горизонтально і з‖єднаних кромками в чверть чи у шпунт або листів фанери, прибитих до 

каркаса цвяхами. Збірні обшивки складаються з великих клеєфанерних панелей, описаних 

вище. Обшивки стін працюють на згин від тиску й відсоса вітру, як правило, з 

надлишковими запасами міцності. Клеєфанерні плити стін розраховують на згин на 

навантаження від вітру і власної ваги. Граничний відносний прогин їх не повинний 

перевищувати 
1
/250 прольоту. 

4. Пластмасові настили 

Пластмасові настили складаються з великих збірних плит заводського виготовлення. 

Вони вкладаються на прогони чи на основні несучі конструкції, створюючі утеплене 

покриття. Вони використовуються також як утеплені панелі стін збірних будинків. 

Пластмасові плити бувають трьохшаровими суцільними і ребристими, двошаровими і 

світлопрозорими. Основним типом утеплених настилів є тришарові суцільні і ребристі. 

Суцільні тришарові плити (рис. 4.5) — це плити із суцільним безреберним середнім 

шаром. У закордонному будівництві вони називаються «сендвічі». Плити мають товщину 

10...20 см, ширину до 1,5 м, довжину, що відповідає кроку підтримуючих конструкцій. 

Призначені для перекриття одного чи двох прольотів довжиною до 3 м. Плита складається з 

тонких зовнішніх шарів — обшивок з міцних листових конструкційних матеріалів, 

розташованих у зонах максимальних нормальних напружень і товстого середнього шару з 

маломіцного і дуже легкого пластмасового матеріалу, що володіє високими 

теплоізоляційними властивостями. Ці три шари з'єднуються між собою клеєм, що забезпечує 

спільну роботу на згин. 

 
Рис. 4.5. Суцільні тришарові пластмасові плити перерізу: а-з азбестоцементними 

обшивками; б—те ж, з алюмінієвими; в— схеми роботи; 

1 — пінопласт; 2-азбестоцемент; 3 — гофрований алюміній; 4 — плоский алюміній 

  

Таке раціональне розміщення і використання міцносних і ізоляційних властивостей 

дуже різних конструкційних матеріалів дозволило одержати поєднання несучих і захисних 

конструкцій, які мають найменшу із усіх відомих жорстких конструкцій власну вагу, 

вимірювану десятками кг/м
2
. Ці плити відносно нескладні у виготовленні, однак мала 

жорсткість середнього шару приводить до додаткових прогинів, що обмежує довжини 

прольотів, не дозволяючи їх укладати безпосередньо на основні несучі конструкції, 

розташовувані з кроком більшим 3 м. 

Обшивки суцільних тришарових плит можуть виготовлятися з металевих чи 

неметалевих листових матеріалів. Металеві обшивки виконують, як правило, з алюмінієвих 
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листів плоских, крупно- чи дрібногофрованих товщиною близько 1 мм. Гофри можуть 

розташовуватися уздовж чи поперек плити. Застосовують також плоскі сталеві листи, 

покриті антикорозійною плівкою. З неметалічних обшивок застосовуються плоскі 

асбестоцементні листи товщиною до 10 мм і листи водостійкої будівельної фанери. 

Обшивки захищають середній нежорсткий шар від механічних пошкоджень і 

кліматичних впливів та сприймають стискаючі і розтягуючі напруження, що виникають при 

згині плити. Металеві обшивки є також гідро- і пароізоляційними шарами. Азбестоцементні 

обшивки при малих ухилах покрівлі не забезпечують надійну гідроізоляцію покриття. 

Середній шар суцільних тришарових плит виготовляється, головним чином, з 

пінопластів. Найбільш ефективне застосування пінополіуретану чи пінополістирола, що 

спінюється з гранул безпосередньо в процесі їх виготовлення. Можна також виготовляти 

середній шар із заздалегідь виготовлених пінопластових плит, але цей процес більш 

трудомісткий. 

Розрахунковою схемою тришарової суцільної плити є шарнірно обперта балка. Вона 

може бути одно-, двух-і трьохпролітною нерозрізною, навантажена рівномірним 

навантаженням від власної ваги і ваги снігу. Враховується також тимчасове зосереджене 

навантаження від ваги людини з вантажем, розрахункова величина якої Р=1,2 кН. Від 

рівномірного навантаження в перерізах плити виникають згинальні моменти, максимальне 

значення яких при одно- і двопролітній схемах обчислюється по формулі М = 

ql
2
/8. Максимальні поперечні сили, що виникають в однопрольотній плиті - Q = ql/2, у 

двопрольотній — Q = ql//8. 

Міцність і жорсткість обшивок тришарових плит значно вища, ніж міцність і 

жорсткість середнього пінопластового шару. Тому основна частина нормальних напружень 

розтягання і стиску виникає в обшивких. Напруження, що сколюють, у плитах, як правило, 

відносно малі і їх може сприймати середній шар, міцність якого при сколюванні достатня. 

Міцність клейових з'єднань, що працюють на сколювання і. забезпечення стійкості обшивок, 

теж достатня. 

Руйнування плит з тонкими плоскими і міцними алюмінієвими обшивками 

відбувається, як правило, від місцевої втрати стійкості стиснутої обшивки в зоні дії 

максимального згинаючого моменту. Обшивка відривається в цьому місці від 

пінопластового середнього шару, утворює складку і плита в цілому втрачає несучу здатність. 

Плити з гофрованими алюмінієвими, фанерними й азбестоцементними обшивками 

при висоті гофра не менш 5мм руйнуються звичайно від розриву пінопластового середнього 

шару в зоні дії максимальних поперечних сил. При цьому виникає розрив у пінопласті, 

спрямований під кутом до горизонталі, і плита втрачає несучу здатність. 

Руйнування плит з менш міцними азбестоцементними обшивками може відбуватися 

також від розриву нижніх розтягнутих обшивок у середині прольоту в зоні дії максимальних 

згинальних моментів. При цьому розривається пінопласт і плита втрачає несучу здатність. 

Розрахунок суцільних тришарових плит проводиться на згин з використанням 

загальних формул будівельної механіки з урахуванням особливостей роботи обшивок і 

внутрішніх шарів. Оскільки міцність обшивок велика, можна вважати, що всі нормальні 

напруження s від розтягу і стиску сприймаються тільки обшивками, і роботу середнього 

шару на ці напруження можна не враховувати. Також можна не враховувати роботу тонких 

обшивок на сколювання і вважати, що всі напруження t сприймаються тільки середнім 

шаром. Можна знехтувати також власною жорсткістю тонких обшивок і вважати, що 

нормальні напруження по їх товщині розподіляються рівномірно. При цьому можна вважати, 

що плече пари внутрішніх сил ho равно відстані між осями обшивок товщиною δ : ho = h -d і 

внутрішні нормальні сили стиску Nст і розтягання Nр.будуть рівні Nст = Nр= M/ho. 

Геометричні характеристики перерізу суцільної тришарової плити товщиною h і 

шириною b з обшивками товщиною d можуть з достатньою точністю визначатися з 

урахуванням цих особливостей її роботи і припущення, що нормальні напруження можна 

вважати постійними по товщині обшивок по наступним формулах: 
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момент інерції 

 
момент опору 

 
момент статичний 

 
Геометричні характеристики плит із крупногофрірованими обшивками варто 

визначати з врахуванням того, що довжина гофра більше розрахункової ширини плити. При 

мілкому гофрі цим (у невеликий запас міцності) можна зневажати. 

Розрахунок суцільних тришарових плит проводиться по формулах (2.7). 

Міцність і стійкість стиснутого тонкого плоского алюмінієвого обшивки і міцність її 

з'єднання із середнім шаром перевіряються по формулі 

 
де φ—коефіціент стійкості стиснутої обшивки, прийнятий меншим із двох: — φ1— з 

умови стійкості обшивки і φ2— з умови міцності з'єднання обшивки із середнім шаром з 

пінопласту. 

Для плит з обшивками з фанери, азбестоцементу і гофрованих алюмінієвих листів 

основної є перевірка середнього пінопластового слоя на сколювання. При цьому, наприклад, 

розрахунковий опір пінополіуретану з щільністю 60 кг/м
3 
при сколюванні Rск =0,025 МПа. 

Для плит з азбестоцементними обшивками необхідна перевірка розтягнутої обшивки на 

розтягання. При цьому розрахунковий опір плоских асбестоцементних листів марки М-250 

при розтяганні Rр = 4,2 МПа. 

Для плит з тонкими плоскими алюмінієвими обшивками основної є перевірка 

міцності і стійкості стиснутої обшивки по формулі (4.5). У цьому випадку приймається ho = 

h і розрахунковий опір алюмінію марки АМГ-2П R=150 МПа. 

Перевірка тришарових плит по прогинах проводиться на нормативні навантаження по 

формулі , аналогічній формулі прогину стержнів, що згинаються: 

 
де     K = 1 + 9,6 EI/[ G(ho + δ)bl

2
] — коефіцієнт, що враховує додатковий прогин 

плити в результаті деформацій зсуву середнього шару; 

Е = 71 • 10
3
 МПа — модуль пружності алюмінію обшивок; 

G = 7 МПа — модуль зсуву пінопласту середнього шару. 

Плита з металевими обшивками повинна бути перевірена з урахуванням додаткових 

напружень і прогинів, викликаних різницею між температурами зовнішнього і внутрішнього 

повітря в приміщеннях у найбільш холодний і теплий час року. У холодний час року 

температура зовнішньої обшивки знижується до температури зовнішнього повітря, у той час 

як в опалювальних приміщеннях вона міняється незначно. При цьому довжина верхньої 

обшивки зменшується, плита одержує додатковий прогин і в її перерізах виникають 

додаткові нормальні дотичні напруження. В особливо жаркий час року в результаті 

сонячного нагрівання температура верхньої обшивки може значно перевершити температуру 

нижньої. У цьому випадку можуть виникнути зворотний згин і напруження плити 

зворотнього знака в порівнянні з напруженнями від власної ваги. 

Прогин від перепаду температур між внутрішньою і зовнішній обшивками 

визначається по формулі 

 
де     l— проліт плити; 

α = 0,023 — коефіцієнт лінійного розширення алюмінію; 

t1 і t2-температури внутрішньої і зовнішньої обшивки; 

ho — висота плити. 

Повний прогин при цьому буде f = fq + ft і відносний f/l<= [f/l] < 1/125. 
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Міцність плоскої металевої верхньої обшивки потрібно також перевіряти на дію 

місцевого зосередженого навантаження від людей з вантажем Р = 1,2 кН на площі 10X10см. 

Ребристі тришарові плити (рис. 4.6) мають довжину до 6 м, ширину до 1,5м і їх 

можна ставити на основні несучі конструкції стандартних каркасів виробничих будинків, 

однак вони більш трудомісткі при виготовленні. 

Ребристі плити мають такі ж тонкі і міцні обшивки і пінопластовий середній шар, як і 

суцільні тришарові плити. Крім того в них влаштовуються жорсткі ребра, що істотно 

підвищують їхню міцність і зменшують деформативность. Ці ребра, як правило, 

розташовуються по бічних кромках плити. Однак можливі і проміжні додаткові ребра. 

При азбестоцементних обшивках ребра виконуються з азбестоцементних гнутих 

швелерів. При металевих алюмінієвих обшивках ребра обрамлення мають складений 

перетин. Вони складаються з двох алюмінієвих кутнків, з'єднаних із обшивками стінкою з 

малотеплопровідного матеріалу. 

 
Рис. 4.6. Ребристі тришарові пластмасові плити (розрізи): а — з алюмінієвими 

обшивками; б — з азбестоцементними обшивками; а — розрахункові схеми1—пінопласт; 

2 — гофрований алюміній; 3 — плоский алюміній; 4 — алюмінієві куточки; 5 — 

бакелізована фанера; 6 — азбестоцемент плоский; 7 — азбестоцементний швелер 

  

Розрахунковою схемою ребристих плит є однопролітна шарнірно обперта балка. 

Основними несучими елементами цих плит є обшивки, що працюють разом з ребрами, 

утворюючи умовно коробчастий переріз. Геометричні характеристики розрахункового 

перерізу ребристорї плити: І-момент інерції, W-момент опору, S— статичний момент 

визначаються загальними методами будівельної механіки. В алюмінієвих ребристих плитах 

ці характеристики є приведеними до матеріалу обшивок і кутників ребер — алюмінію. 

Стінки ребер з менш міцного матеріалу враховуються з застосуванням понижуючого 

коефіцієнта, рівного відношенню модуля пружності, наприклад фанери, до модуля 

пружності алюмінію, аналогічно тому, як це робиться в клеєфанерних плитах. 

Середній пінопластовий шар у ребристих плитах у цьому розрахунку не враховується 

і його звичайно роблять з порожнинами. Він тільки забезпечує стійкість стиснутої обшивки і 

сприймає тиск зосереджених вантажів. 

Прозорі настили і стіни з пластмас виконуються з прозорих і напівпрозорих 

пластмас — поліефірного склопластику на основі рубаних скловолокон, органічного скла і 

вініпласту у вигляді хвилястих листів і тришарових плит (рис. 4.7). Ці конструкції мають ряд 

переваг у порівнянні з ліхтарями і вікнами зі скла. Вони не розбиваються від ударів, як 

скляні, забезпечують рівномірне, без відблисків освітлення приміщення, не потрібно рам і 

ліхтарних надбудов та забезпечують менші тепловтрати. Вони більш довговічні, ніж скляні, 

однак вартість їх вища. 

Прозорі хвилясті листи зі склопластику можуть бути безбарвними і пофарбованими в 

необхідний колір, розміри їх хвиль ув'язані з розмірами хвиль хвилястих алюмінієвих і 

азбестоцементних листів, для того щоб забезпечити їхнє одночасне застосування. 

Товщина листів δ = 1,5...2,5 мм, крок хвиль bхв =60...200 мм, висота хвиль по осях 

листа hy, == 14...54 мм. Хвилясті листи — це готові елементи неутеплених скатних прозорих 

покрить будинків, а також прозорих ділянок покрить і стін із хвилястих алюмінієвих чи 
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азбестоцементних листів. З них також можуть влаштовуватися прозорі скатні дахи над 

утепленими горищними перекриттями. 

 
Рис. 4.7. Прозорі пластмасові настили: а — хвилясті листи; б — плоска плита; 1 — 

хвилясті склопластикові листи; 2 — кріплення; 3 — дерев'яні прогони; 4 — плоскі 

склопластикоі листи; 5 — дерев'яні бруски 

Хвилясті листи укладаються в покриттях уздовж схилу на дерев’ні чи сталеві прогони 

з ухилом не менш 1:10 і кріпляться до них болтами чи хомутами, як і азбестоцементні, і 

стикуються внапуск довжиною не менш 20 см. Ці листи мають невисоку міцність і 

жорсткість, тому крок прогонів не повинний перевищувати 1,5м, а кожен лист повинний 

спиратися на два чи більше прогонів, що значно зменшує їхні прогини. 

Хвилясті прозорі листи працюють і розраховуються на згин від рівномірного 

навантаження від власної ваги і ваги снігу, як одно- чи двопролітні шарнірно обперті 

балки.Геометричні характеристики перерізів хвилястих листів зручно визначати при 

розрахунковій ширині b= 1 м по наступним формулах: 

розрахункове число хвиль пхв = b/bхв; 

момент інерції перерізу I=0,15 nхвbхвδхвhхв
2
[1+ p

2
h

2
/(8/bхв

2
)]; 

момент опору W = 2I(hхв + δхв). 

Перевірка несучої здатності і стійкості хвилястих листів при згині проводиться по 

формулі 

 
де     М = ql

2
/8 - згинальний момент при одно- і двопролітних схемах роботи; 

φхв — коефіцієнт стійкості листа при згині; 

Rзг = 15 Мпа – розрахунковий опір склопластика згинанню. 

 
Перевірка несучої здатності листа при сколюванні 

 
де     Q = ql/2 — поперечна сила при однопролітній і Q = 5ql/8 при двопролітній схемі; 

Rcк = 9 Мпа - розрахунковий опір склопластика сколюванню. 

Перевірка прогину двопролітного листа проводиться по формулі: 

 
де     Е = 3000 Мпа – модуль пружності склопластика. 

При перевірці прогину однопролітної плити значення коефіцієнта 2,13 заміняється на 

5. 

Ребристі прозорі плити складаються з подвійних обшивок і середніх ребристих 

шарів. Вони можуть вважатися теж тришаровими. Обидві верхня і нижня обшивки плити 

складаються з плоских прозорих склопластикових листів. Середній шар плити може мати 

різну конструкцію — хвилястий склопластиковий лист чи ряд склопластикових смуг, 

швелерів чи двотаврів з цього ж матеріалу. Середнім шаром можуть служити також ряди 

тонких дощок і фанерних смуг. Обшивки і середній шар таких плит з'єднуються 

синтетичними клеями. 
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Ребристі прозорі плити мають замкнуті повітряні порожнини. Завдяки цьому в них 

збільшуються теплоізоляційні властивості, порівнянні з властивостями подвійних скляних 

огороджень. Вони можуть застосовуватися в покриттях і стінах будинків які опалюються. 

Довжина ребристих прозорих плит досягає 3 м. Вони можуть опиратися на прогони чи 

основні несучі конструкції або в покритях на сусідні залізобетонні плити, створюючі прозорі 

ділянки настилу чи стіни. Такі плити працюють на згин від розрахункових навантажень при 

розрахунковій схемі одно - чи двопролітної балки. 

Переріз ребристої прозорої плити вважається умовно двотавровим з товщиною стінки 

рівною товщині всіх ребер. Якщо обшивки і ребра виготовленні з різних матеріалів, то при 

визначенні їхніх геометричних характеристик необхідно враховувати їхні різні модулі 

пружності, як це робиться при розрахунку ребристих тришарових плит. 

Верхня обшивка цих плит перевіряється по несучій здатності при стиску і стійкості 

при згині, нижня обшивка — по несучій здатності на розтягання при згині, ребра середнього 

шару перевіряють по несучій здатності при сколюванні. 

 

Лекція 8. Дерев'яні балки і стійки. Розрахунок балок і стійок. 

1. Балки суцільного поперечного перерізу. 

2. Дощатоклеєні балки. 

3. Клеєфанерні балки. 

4. Складені балки на піддатливих зв’язках. 

5. Деревʼяні стійки. 

 

Однопролітні балки – це окремі бруси, товсті дошки, встановлені на кромки, та 

окантовані колоди, що мають необхідні перерізи і довжини. Їхні основні переваги — мала 

трудомісткість виготовлення і відносно низька вартість у порівнянні з іншими дерев'яними 

конструкціями. Через обмеженість розмірів перерізів і довжин лісоматеріалів 

суцінодерев’янні балки застосовуються при прольотах, які не перевищують 6 м і при 

відносно невеликих навантаженнях. Дерев'яні балки застосовуються як несучі конструкції 

настилів покритів, міжповерхових перекритів, робочих площадок платформ і в інших 

дерев'яних конструкціях. 

Похилі балки покрівель застосовуються в будинках із шириною приміщень не більше 

6 м. Вони ставляться похило уздовж схилів покрівлі з кроком не більш 3 м і опираються на 

стіни і крокв’яні конструкції покриттів. Дерев'яні балки покриттів працюють і 

розраховуються на згин як однопролітні балки, шарнірно обперті на опори різної висоти. 

При розрахунку таких балок зручно як проліт l приймати горизонтальну проекцію відстані 

між їх опорами L. При куті нахилу схилу покриття a цей проліт буде 

рівним l=Lcosa. Навантаження на балку покриття звичайно є рівномірно розподіленим. Це 

навантаження складається з постійного навантаження g від власної ваги всіх елементів 

покриття і снігового навантаження s. Постійне навантаження зручно відносити до 

горизонтальної проекції покриття з метою уніфікації її зі сніговою. Для цього вона повинна 

бути поділена на косинус кута нахилу покриття a. 

При кроці балок В навантаження на балку визначається з виразу q = (g/cosa +s)В. Від 

цього навантаження в перерізах балки виникає максимальний згинальний момент М 

=(g/cosa +s)B•l
2
/8. Крім цього, у перерізах балки виникає невелика подовжня сила N. Вона є 

стискаючою, якщо нижня опора шарнірно нерухома, і розтягуючою, якщо шарнірно 

нерухомою є верхня опора. При ухилах покритів, що не перевищують і  1/4, ці поздовжні 

сили малі, майже не впливають на несучу здатність балок і не враховуються. 

Перевірка несучої здатності балок по нормальних напруженнях при згині, підбір 

перерізів і перевірка прогину проводяться по формулах розрахунку елементів, що 

згинаються, (2.7) і (2.8) другого розділу.Для суцільнодерев’яних балок не виконують 

перевірки напружень, що сколюють, через їхню незначну величину. При розрахунку по 
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прогинах немає необхідності враховувати прогин від напружень, що сколюють, через його 

малість і перевіряти стійкість плоскої форми деформування, що, як правило, буває 

забезпечена. 

Однопролітні прогони є несучими конструкціями скатних покритів. Це 

горизонтальні ряди брусів чи колод, розташовані вздовж схилів покриття й обперті на верхні 

краї основних несучих конструкцій покриття, торцевих і поперечних стін будинку, похилі 

під кутом до горизонту. Прогони з'єднуються між собою по довжині за допомогою косого 

прируба чи дощатих накладок і болтів (рис. 5.1). До опор прогони кріпляться за допомогою 

коротких відрізків товстих дощок або сталевих кутників та цвяхів або гвинтів. Ці кріплення 

перешкоджають сповзанню прогонів вниз по опорах. 

Однопролітні прогони працюють і розраховуються на згин як однопролітні шарнірно 

обперті балки, осі перерізів яких розташовані похило до горизонтальної площини. Прогони, 

не закріплені в настилі від згину в площині схилів покриття, працюють і розраховуються на 

косий згин як горизонтальні однопролітні шарнірно обперті балки прольотом l, рівним кроку 

основних несущих конструкцій. Навантаження на прогони є, як правило, рівномірно 

розподіленим і складається з власної ваги всіх елементів покриття, віднесеного до 

горизонтальної проекції покриття, і ваги снігу s. При кроці прогонів B це 

навантаження q=(g/cosa +s). Максимальний згинальний момент М виникає в середині 

прольоту прогону і визначається за формулою М =ql
2
/8. Цей згинальний момент поділяється 

геометрично на нормальну і скатну складові, перпендикулярну і паралельну площини 

схилу: Мх = М cosa і Му=sina . 

 
Рис. 5.1. Брущаті прогони покритів:а-прогони; б-розрахункові схеми 1-бруси; 2-стики; 

3 -болти; 

4—основні несучі конструкції; 5-брусок ;6-цвяхи. 

  

Перевірка несучої здатності такого прогону за нормальними напруженнями і 

перевірка прогину проводяться по формулах (2.9) і (2.10). Косий згин істотно збільшує 

необхідні розміри перерізів прогонів. Тому в деяких випадках прогони поєднують у ґратчасті 

щити, з'єднані дощатими розкосами і стійками. При цьому прогони в напрямку схилів 

покриття і відповідно скатні складові згинальних моментів і розміри перерізів прогонів 

істотно зменшуються. 

Кріплення прогонів до основних несущих конструкцій розраховують на дію скатних 

складових опорних тисків Rx. При навантаженні на прогін q, прольоті l і куті нахилу 

покриття a складова опорного тиску двох прогонів Rx= qlsina. Якщо прогони закріплені в 

настилі покриття від згину в площині його схилів, вони працюють і розраховуються на згин 

тільки у площині, перпендикулярної до площини схилів. Цей розрахунок такий же, як і 

елементів, що згинаються, на нормальні складові навантажень від власної ваги і снігу. 
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Дощано-цвяхові нерозрізні прогони (рис. 5.2) є багатопролітніми нерозрізними, які 

складаються з двох рядів дощок товщиною не менш 4 см, з'єднаних за допомогою цвяхів. 

Крайні прольоти цих прогонів, включаючи переріз над другою опорою, де діють більші, ніж 

у середньому, згинальні моменти, підсилюються третьою дошкою. Вони встановлюються в 

скатних покриттях поперек схилів із кроком не більш 1,5 м і спираються на похилі верхні 

кромки основних несущих конструкцій і поперечних стін будинків так само, як і 

однопролітні брущаті прогони. Так само як і ті, вони кріпляться до опор від переміщень униз 

по схилах покриттів. 

 
Рис. 5.2. Дощано-цвяхові прогони покритів: а — загальний вигляд; б — стики; в — 

розрахункова схема; 1 – дошки; 2— цвяхи 

  

Кінці дощок кожного ряду з'єднуються цвяховими розрахунковими стиками. Стики 

сусідніх рядів дощок розташовуються по довжині прогону врозбіж на відстанях, 

рівних 
1
/5 довжин прольотів від опор там, де згинаючі моменти мають значення, близькі до 

нульового. При цьому накладкою в кожнім стику є сусідня суцільна дошка. Між стиками 

сусідні дошки з'єднуються цвяхами через кожні півметра. 

Дощано-цвяхові прогони застосовують тільки в поєднанні з настилами, наприклад 

перехресними, які сприймають похилі складові навантажень, на які ці прогони працюють 

ненадійно. Дощано-цвяхові прогони вимагають меншої витрати деревини, чим брущаті, але 

їх виготовлення більш трудомістке. 

Дощано-цвяхові спарені прогони працюють і розраховуються на згин від дії тільки 

нормальних до схилу покриття рівномірно розподілених навантажень від власної ваги всіх 

елементів покриття g і ваги снігу s. При кроці прогонів В і куті нахилу покриття a це 

навантаження визначається з виразу q=(g/cosa+s)cosa. 

Розрахунковою схемою дошано-цвяхового прогону є горизонтальна багатопролітна 

нерозрізна шарнірно обперта балка з рівними прольотами. Максимальні згинальні моменти 

виникають у перерізах над середніми опорами M=ql
2
/12 і над другими від кінців прогону 

опорами M1=ql
2
/10 . Підбір перерізу і перевірка нормальних напружень при згині 

обчислюються по формулі (2.7) на дію максимального моменту на опорах. Переріз над 

другими від кінців опорами підсилюється третьою дошкою і там, як правило, виникають 

напруження значно менші, ніж розрахункові. 
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По прогинах від нормативних значень навантажень q
н
 перевіряються тільки перші від 

кінців прольоту прогони, у яких відносний прогин є найбільшим, по формулі 

 
де І - момент інерції визначається по розмірах перерізів з трьох дощок. 

Консольно-балочні прогони - це поздовжні ряди брусів чи колод із зустрічним 

розміщенням стиків за межами опор. При цьому більш довгі бруси утворюють у проміжних 

прольотах дві консолі, а в крайніх - одну, на які спираються більш короткі бруси за 

допомогою косого прируба, стягнутого болтом. Такі прогони застосовують у покриттях при 

кроці основних несущих конструкцій не більш 4,5 м, що допускає використання 

лісоматеріалів стандартної довжини. 

Розрахунок консольно-балкових прогонів роблять за схемою багатопролітної 

статично визначної балки з прольотами l на нормальні складові навантажень. Прогони в 

залежності від розташування стиків можуть бути рівномоментними і рівнопрогинними. 

У рівномоментних прогонах стики розташовуються на відстані 0,15l від опор, а крайні 

прольоти зменшуються до 0,85l. Згинальні моменти на опорах і в прольотах М=ql
2
/16, а 

максимальні відносні прогини f/l=(2/384)q
н
l
3
/(EІ). 

В рівнопрогинних прогонах стики розташовуються на відстані 0,2 l від олор, а крайні 

прольоти зменшуються до 0,8 l. При цьому на опорах виникають максимальні згинальні 

моменти М=ql
2
/12, а відносні прогини у всіх прольотах f/l=(2/384)q

н
l
3
/(EI). 

Похила складова навантаження може викликати зсуви в стиках і повинна сприйматись 

настилом. При всіх прольотах однакової довжини згиналні моменти на других опорах і 

прогини перших прольотів будуть такими ж, як і в спарених багато проголітних прогонах. 

Балки перекриттів є опорами настилів міжпорверхових, горищних перекриттів і 

робочих площадок. У більшості випадків - це однопролітні балки, вільно обперті на стіни, 

стійки і перегородки будинку. Ці балки працюють на згин від власної ваги перекриття і 

тимчасового корисного навантаження. Вони розраховуються по міцності і прогинам при 

згині по формулах (5.6) і (5.7). Граничний прогин балок міжпорверхових перекриттів 

[f/l]=1/250. 

З метою економії деревини ці балки виконують з суцільних чи окантованих колод. 

Розміри прямокутного перерізу при підборі його по міцності варто приймати зі 

співвідношення b=.0,7h, і необхідну висоту перерізу hн визначати з виразу , 

Міжповерхові перекриття з дерев'яними балками повинні бути додатково перевірені 

на жорсткість. Їхній прогин від зосередженого в середині прольоту вантажу Р=0,6 кН не 

повинний перевищувати 0,5 см: 

 
 

2. Дощатоклеєні балки 

Дощатоклеєні балки, склеєні синтетичним водостійким клеєм, є основним видом 

складених балок заводського виготовлення. Розміри і форма перерізів клеєдерев’яних балок 

можуть бути практично будь-якими, незалежно від обмежень сортаменту пиломатеріалів. 

Деревина клеєдерев’яних балок після камерного сушіння більш стійка загниванню, ніж 

деревина, що не пройшла подібного сушіння. Жорсткість клейових з'єднань і стійкість проти 

зволоження забезпечують монолітність балок. Дощатоклеєні суцільні балки мають, як 

правило, підвищену у порівнянні з неклеяними дерев'яними елементами межу 

вогнестійкості. 

Перерізи клеєдеревяних балок приймаються в більшості випадків шириною не більш 

16,5 см, що дозволяє виготовляти їх з суцільних по ширині дощок. Балки більшої ширини 

виконують з менш широких дощок, склеєних між собою кромками, з розташуванням цих 

стиків врозбіжку по висоті, що збільшує трудомісткість їх виготовлення. Ширина перерізу 

цих балок, як правило, приймається не менш 
1
/6 їх висоти для більшої стійкості їх із площини 
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згину. Висота перерізу балок визначається розрахунком і знаходиться в межах 

від 
1
/10 до 

1
/15 прольоту. 

Форма дощатоклеєних балок по довжині (рис. 5.3) може бути прямокутної 

односхилої, сегментної і двосхилої, постійної і перемінної висоти. Прямокутні і сегментні 

балки мають, як правило, постійну по довжині висоту. Висота балок перемінного перерізу на 

опорах повинна бути не менш 0,4 висоти перерізу посередині. 

Балки склеюють з дощок товщиною не більш 44 мм. Застосування більш тонких 

дощок дещо збільшує несучу здатність балок за рахунок меншого впливу їх згинання, але 

приводить до підвищення трудомісткості виготовлення і витрати клея. Дошки перед 

склеюванням фрезерують по товщині на 2,5...3,5 мм, а після склеювання крамки балок 

фрезерують у середньому на 5 мм. 

Дошки розташовують по висоті перерізу балок таким чином, щоб деревина найвищої 

якості розміщалася в найбільш напружених нижніх і верхніх зонах. У балках з висотою 

перерізу більш 50 см дошки розтягнутої нижньої зони (0,15 висоти перерізу балки) 

відносяться до 1-го сорту, дошки стиснутої і наступний по висоті розтягнутої і стиснутої зон 

такої ж товщини відносяться до 2-го сорту і дошки середньої зони - до 3-го сорту. У балках 

висотою до 50 см дошки розтягнутої і стиснутої зон відносяться до 2-го сорту, тому що ці 

зони мають відносно меншу висоту. 

По довжині всі дошки клеєдерев’яних балок стикуються зубчастим стиком, що має 

рівну міцність з деревиною 1-го сорту. Стики повинні розташовуватися по довжині 

врозбіжку в сусідніх шарах. Практично при заводському виготовленні балок усі ці вимоги 

дотримуються автоматично. 

Розрахунок клеєдерев’яних балок покриттів проводиться в більшості випадків на згин 

як однопролітніх шарнірно обпертих балок на рівномірно розподілене навантаження q від 

власної ваги всіх елементів покриття g і ваги снігу s. Розрахунок по нормальних 

напруженнях по формулі 

 
де М=ql

2
/8 — максимальний згинальний момент у балках постійного перерізу. У 

балках перемінної висоти перерізу, наприклад трапецієподібної, розрахункові перерізи, де 

діють максимальні нормальні напруження, не збігаються, як у балках постійної висоти 

перерізу із серединою прольоту, де діє максимальний згинальний момент. Це пояснюється 

тим, що момент опору перерізу тут зменшується від середини прольоту до опор швидше, ніж 

згинальний момент М. Відстань х перерізу, де діють максимальні нормальні напружения, 

визначається з виразу х=lh0/(2h), а Mx=qx(l-x)x/2 
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Рис. 5.3.Дощатоклеєні балки: а - типи балок; б - типи січень; в - сорти якості дощок; 

1 - односхила балка. 2 - двосхила; 3 - теж. зубчато-стикована; 

4 - гнутоклеєна; 5 - прямокутний перетин; 6 - двотавровий перетин; 7 - 

рейкоподібний перетин; 8 - сорт якості дощок 

  

Момент опору перерізу балки визначається як суцільно дерев’яної, оскільки 

жорсткість клейових з'єднань забезпечує монолітність клеєдерев’яних балок. 

Коефіцієнт умов роботи mб враховує, що несуча здатність балки після збільшення 

висоти її перерізу понад 50 см росте повільніше, ніж момент опору W тому, що при цьому 

збільшується висота зон максимальних нормальних напружень. В залежності від висоти 

перерізу h коефіцієнт mб змінюється від 1 до 0,8: 

h, см 50 і менше 60 70 80 100 120 і більше 

mб 1 0,96 0,93 0,9 0,85 0,8 

  

Коефіцієнт умов роботи mш враховує підвищення несучої здатності клеєдерев’яної 

балки в міру зменшення товщини дощок d, що склеюються, через зменшення впливу вад 

деревини на її міцність. При товщинах дощок δ=19, 26, 39 і 42 мм відповідно mш = 1,1; 1,05; 1 

і 0,95. 

Розрахунок клеєдерев’яних балок на сколювання проводиться на дію в перерізах над 

опорами максимальних поперечних сил Q=ql/2 по формулі (2.16) t=QS/(Ib)<=Rск, де 

розрахунковий опір сколюванню клеєної деревини Rск = 1,5 МПа. 

Розрахунок клеєдерев’яних балок по прогинах від нормативних навантажень 

проводиться як суцільно дерев’яних балок по формулі (2.11), коли їх відносна висота не 

перевершує 
1
/20 прольоту. При більшій відносній і перемінній висотах перерізу, характерних 

для балок покриттів, необхідно враховувати додаткові прогини від дії напружень, що 

сколюють і змінності перерізу. 

Відносний прогин у середині прольоту клеєдерев’яної трапецієподібної однопролітної 

шарнірно обпертої балки з висотою перерізу в середині прольоту h і над опорами hо при 

рівномірно розподіленому нормативному навантаженні q
н
 перевіряється по формулі 

 
де      fо=(5/384)q

н
l
4
/(EI) — прогин без врахувуння деформацій зсуву від напружень, що 

сколюють, при максимальній висоті h; 

k = 0,15 + 0,85 h0/h— коефіцієнт, що враховує змінність перерізу; 
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c = 15,4 + 3,8 h0/h— коефіцієнт, що враховує деформації зсуву. 

При інших схемах роботи і навантажень балки прогин f0 має інші значення і 

коефіцієнти k і с визначаються по будівельних нормах. 

Клеєдерев’яні балки з відносно високими перерізами, недостатньо надійно закріплені 

від втрати стійкості плоскої форми деформування з площини прогонами і настилом 

покриття, можуть вигнутися убік і втратити несучу здатність до вичерпання їх несучої 

здатності при згині. 

Якщо точки закріплення верхньої стиснутої зони балок у покритті знаходяться на 

незначній відстані lр один від одного, обумовленому в залежності від висоти h і 

ширини b перерізу з виразу lp<70(b
2
/h), поперечна стійкість балок забезпечена. 

Якщо lp>70(b
2
/h), балки можуть вийти з вертикальної площини і повинні бути розраховані на 

стійкість плоскої форми згину по формулі 

 
де φб - коефіцієнт стійкості однопрогонових вільно обпертих балок при рівномірному 

навантаженні φб=160b/(hl), при φб >= 2 перевірка стійкості не потрібна. 

3. Клеєфанерні балки 

Клеєфанерні балки складаються з фанерних стінок, дощатих полиць і ребер, склеєних 

між собою. Вони мають ту ж область застосування, що і дощатоклеєні балки, але 

відрізняються від них значно меншими масою і витратою деревини, необхідним при їхньому 

виготовленні завдяки тому, що деревина сконцентрована в зонах дії максимальних 

нормальних напружень при згині. Фанерні стінки цих балок працюють на зріз надійніше, ніж 

деревина на сколювання. 

Клеєфанерні балки (рис. 5.4) бувають коробчатого і двотаврового перерізу. Перші 

відрізняються від других підвищеною жорсткістю з площини згину. Двотаврові балки мають 

одинарні фанерні стінки і не мають переваги коробчатих, але вимагають удвічі меншої 

витрати фанери. По довжині клеєфанерні балки бувають постійного і перемінного перерізу. 

Основним типом таких балок є трапецієподібні двосхилі. Їхню висоту в середині прольоту 

визначають розрахунком на згин близькою до 1/8...1/12 прольоту. Висоту перерізу на опорах 

визначають розрахунком стінок на зріз і стійкість. Вона повинна бути не меншою 0,4 висоти 

в середині прольоту. 
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Рис. 5.4. Клеєфанерні балки: а - фасад; б коробчастий і двотавровий переріз; 1- 

клеєфанерні пояса; 

2 — фанерні стінки; 3 — дощаті ребра; 4 — стик пояса; 5 — стик стінки 

  

Стінки клеєфанерних ребристих балок виготовляють з водостійкої будівельної фанери 

товщиною 8...12 мм. Напрямок зовнішніх шпонів фанери варто приймати паралельним 

волокнам поясів і поздовжніх осей балки. Пояси клеєфанерних балок виготовляють 

прямокутної форми з дощок, розміщених між двома фанерними стінками або з двох сторін 

стінки.. По площинам склеювання з фанерними стінками пояса повинні мати прорізи для 

того, щоб ширина клейових швів не перевищувала 10 см для запобігання перенапруження 

швів у результаті різних деформацій деревини поперек волокон і фанери при коливаннях 

вологості. 

По довжині дошки поясів з'єднуються зубчатим шипом. У місці перелому двосхилих 

балок верхній пояс з'єднується по довжині кутовим зубчатим шипом. Нижні розтягнуті пояси 

балок виготовлятися з дощок першого сорту. Верхні стиснуті пояси і ребра клеєфанерних 

балок виготовляються з дощок 2-го сорту. 

В коробчатих балках ребра розташовуються в порожнині між двома фанерними 

стінками, а в двотаврових — по обидві сторони стінки. Їх рекомендується суміщати зі 

стиками стінок і опорами прогонів. По довжині ребра ставляться з кроком, рівним 1/8...1/10 

прольоту. 

Розрахунок ребристих клеєфанерних балок проводять на згин з врахуванням спільної 

роботи дощатих поясів і фанерних стінок без врахування піддатливості з'єднань. У 

трапецієподібних балках змінної висоти перерізу при рівномірному навантаженні виникають 

максимальні напруження згину не в середині прольоту, а на відстані х від опори і 

визначається в залежності від прольоту l, висоти опорного перерізу між осями поясів hо й 

ухилу пояса і по формулі 

 
де      γ=hо/lі. 

У цьому перерізі згинальний момент М = 0,5qх(1— х). Геометричні характеристики 

перерізу балки визначаються з врахуванням того, що модуль пружності фанери менший, ніж 

деревени, і складає всього Еф= 0,9Ед = 9000МПа. 

Перевірка нормальних напружень у поясах балки проводиться в перерізах, де вони 

досягають максимальної величини. Верхній пояс балки перевіряється при стиску від згину з 

врахуванням його стійкості з площини балки при ширині перерізу b і відстанях між 

закріпленнями в покритті lр по формулі 

 
де     φ= 1—0,8(l/100)

2
-коефіцієнт стійкості пояса з площини при гнучкості l =lр (0,29b) 

<= 70; 

Rc = 15 МПа — розрахунковий опір стиску клеєної деревини. 

Нижній пояс балки перевіряється при розтяганні від згину по формулі 

 
де     Rр=10 МПа — розрахунковий опір деревини розтяганню. 

Міцність фанерних стінок перевіряється на зріз і сколювання в перерізах над опорами, 

де діють максимальні поперечні сили Q=ql/2 по формулі 

 
де      b- сумарна товщина стінки; 

Rф.с= 6 МПа — розрахунковий опір фанери зрізу. 

По цій же формулі перевіряється міцність фанери по клеєним швам, які з'єднують 

стінки з поясами. При цьому ширина площі сколювання приймається рівною подвійній 

висоті перерізу поясів. 
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Розрахунок по прогинах, клеєфанерних балок від нормативних навантажень 

проводиться з використанням тих же формул і виразів, що і клеєдерев’яних, з урахуванням 

додаткових прогинів у результаті перемінності висоти перерізу і дії сколюючих напружень. 

.При. цьому враховуються різні значення модулів пружності і зсуву деревини і фанери. 

Коефіцієнт врахування прогину с від напружень, що сколюють t, визначається з урахуванням 

двотаврової схеми перерізу з виразу 

 
де γ=Ап/Аст, — відношення площі перерізу поясів до площі перерізу стінки в середині 

прольоту балки. 

4. Складені балки на піддатливих зв’язках 

Складені балки з брусів чи колод без поздовжніх стиків, які скріплені по висоті 

дерев'яними вкладишами (рис. 5.5). Вони мають довжину до 6м і застосовуються як 

однопролітні балки покриттів будинків та в мостах невеликих прольотів. 

Складені балки на пластинках, запропоновані В. С. Деревягіним, складаються з двох 

чи трьох брусів по висоті, з'єднаних пластинками з твердої дубової чи березової деревини, 

що вставляються в пази в зімкнутих кромках брусів При виготовленні цих балок їм 

додається невеликий згин, завдяки чому пластинки міцно защімляються в пазах. Пластинки 

працюють на зріз і зминання поперек волокон. 

 
Рис. 5.5. Складені брущаті балки на податливих з'єднаннях: а-на пластинках; б-на 

шпонках; в-схема роботи; 

1-бруси; 2— пластинки дубові чи березові; 3 — шпонки з деревини брусів; 4 — болти 

  

Складені балки на шпонках і колодках складаються з брусів чи колод, з'єднаних по 

висоті короткими дерев'яними вкладишами з такої ж деревини, що і самі балки . Колодки є 

більш товстими, чим шпонки, і забезпечують виникнення між елементами балки природно 

вентиляційних зазорів. Волокна деревини шпонок і колодок мають той же напрямок, що і 

волокна деревини елементів балки. Шпонки і колодки працюють і розраховуються на 

сколювання і зминання вздовж волокон. Поперечний розпір у цих балках, що виникає в 

результаті ексцентриситету сил зсуву сприймається болтами, що працюють і розраховуються 

на розтягання. 

Розрахунок складених балок із брусів і колод проводиться по несучій здатності при 

згині з урахуванням піддатливості їх з'єднань, у результаті якої їх несуча здатність 

зменшується в порівнянні з суцільнодерев’яними і клеєдерев’яними балками. Перевірка 

нормальних напружень в балках при згині проводиться по формулі: 

 
де     W =bh

2
/6— момент опору умовно cуцільного перерізу балки повної висоти; 
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Kw — коефіцієнт піддатливості з'єднань має значення менші одиниці і залежить від 

числа елементів, що з'єднуються, прольоту балки і приймається згідно будівельних норм. 

Наприклад, при балці з двох брусів прольотом 6м Kw=0,9. 

Розрахунок складених брущатих балок по прогинах розраховується по тій же формулі, 

що і суцільних елементів, що згинаються. Збільшення їх прогинів у результаті піддатливості 

з'єднань враховується коефіцієнтом зниження їх жорсткості Кж до моменту інерції 

перерізу І1, що приймається згідно будівельних норм. Наприклад, для балки з двох брусів 

прольотом l=6 м - Кж =0,75. 

5. Дерев'яні стійки 

Дерев'яні стійки можуть бути суцільнодерев’яними, складеними і клеєдерев’яними. 

Суцільнодерев’яні стійки - це бруси, товсті дошки, колоди круглого або окантованого 

перерізу. Вони застосовуються у вигляді опор покриттів, навісів, робочих площадок, 

платформ, елементів каркаса дерев’яних стін огороджень, вертикальних стержнів наскрізних 

конструкцій, опор ліній електропередач і зв'язку. 

Розміри суцільнодерев’яних стійок і їх несуча здатність обмежена сортаментом 

лісоматеріалів. Довжина їх не повинна Перевищувати 6,4 м, а розміри перерізів практично не 

перевищують 20 см. Великі довжини і перерізи мають стійки ліній электропередач, 

виготовлені з лісоматеріалів, спеціально призначених для них. 

 
Рис. 5.6 Складені брущаті стійки: а-суцільна; б-наскрізна з прокладками; в.-схема 

роботи;. 1-бруси; 2 -болти; 3 -прокладки 

  

Складені стійки виготовляються з суцільних брусів чи з товстих дощок, з'єднаних по 

довжині болтами або цвяхами. Стержні складених стійок з'єднуються пластями впритул або 

мають між ними зазори, виконувані за допомогою коротких дощатих чи брущатих 

прокладок. Довжини складених стійок, як і суцільнодеревяних, не перевищують 6,4 м. 

Розрахунок складених стійок проводиться на стиск і стійкість по формулі (2.5) у двох 

площинах. Розрахунок щодо матеріальної осі, що проходить через центри перерізів обох 

елементів стійки, проводиться як стійки суцільного перерізу шириною, рівній ширині 

перерізу обох брусів. Піддатливість з'єднань при цьому на несучу здатність стійки не 

впливає і не враховується. 

Розрахунок стійки щодо вільної осі, що проходить поза перетинами брусів, 

проводиться з врахуванням того, що її гнучкість значно вища, а несуча здатність нижча, ніж 

стійки суцільного перерізу подвійної висоти. 

Клеєдерев’яні стійки (рис. 5.7) є конструкціями виключно заводського виготовлення. 

Їхні форми і розміри можуть бути будь-якими і визначаються тільки призначенням, 

величинами діючих навантажень, розрахунком і не залежать від обмежень сортаменту 

дощок, застосовуваних для їхнього склеювання. Розміри перерізів можуть перевищувати 1м, 

а їх довжин-досягати 10м; 
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Клеєдерев’яні стійки можуть мати квадратні і прямокутні постійні перерізи, перемінні 

і східчасті по довжині. Трудомісткість виготовлення і вартість цих стійок значно вища, ніж 

суцільнодерев’яних, але вони можуть мати значно більшу несучу здатність. 

Розрахунок такої стійки в напрямку більшої висоти перерізів у площині дії вітрових 

навантажень виконується на стиск із згином по формулі (2.11). Розрахункова довжина 

стійки, яка защімлена на опорі і має вільний верхній кінець, приймається lр= 2,2l. Якщо 

вільний кінець стійки шарнірно закріплений у площині покриттів від горизонтальних зсувів, 

то її розрахункова довжина приймається lр= 0,8l. 

 
Рис. 5.7. Клеєдерев’яні стійки: а — постійного квадратного перерізу; б-постійного 

прямокутного перерізу; 

в-перемінного прямокутного перерізу 

  

Розрахунковий опір деревини 2-го сорту стиску при ширині перерізу b > 13 см 

приймається Rc=15 Мпа, причому враховуються коефіцієнти умов роботи тн і тш. 

Коэфіцієнт тн=1,2 враховує короткочасність дії вітрового навантаження. 

Стійка перевіряється на стійкість плоскої форми деформування. При цьому її 

розрахункова довжина приймається рівною відстаням між її кріпленнями вертикальними 

зв’язками. При цьому розрахункова довжина l1 приймається рівною відстані між 

закріпленнями стійки в цьому напрямку вертикальними зв'язками. 

Перевірка опорного кінця стійки на сколювання від поперечної сили виконується по 

формулі (2.16). 

Жорсткі кріплення опорного кінця стійки до фундаменту виконуюються з 

застосуванням анкерних столиків, похило вклеєних стержнів, клеєдерев’яних накладок або 

інших з'єднань. 

Жорстке кріплення з анкерними столиками (рис. 5.8) складається з чотирьох сталевих 

столиків, прикріплених в крайніх зонах стійки болтами, і чотирьох анкерів із пруткової сталі, 

замонолічених у бетоні фундамента. Це з'єднання дозволяє підтягувати гайки анкерів у 

процесі експлуатації будинку і при необхідності заміняти стійки 
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Жорстке кріплення стійки і фундаменту з вклеєними сталевими стержнями 

складається з двох груп коротких арматурних стержнів, вклеєних у деревину крайніх зон 

перерізу стійки і замонолічених зовнішніми кінцями в анкерних гніздах фундамента. Це 

з'єднання відрізняється простотою, невеликою трудомісткістю і твердістю, але воно не дає 

можливості заміни стійки. 

 
Рис 5.8 Жорсткі обпирання клеєдерев’яних стійок перемінного перерізу: а- кріплення з 

анкерними столиками; б-кріплення з вклеєними сталевими стержнями; 

1 — анкерні столики; 2 — анкери; 3 — болти; 4 — вклеєні арматерні стержні 

  

Розрахунок жорстких кріплень стійки до фундаменту виконується на дію 

максимальної сили, що розтягує, Nр. Вона виникає від дії максимального згинаючого 

моменту в опорному перерізі Мд і визначається з урахуванням подовжньої сили Nр по 

формулі Nр=Мд/е - N/2. Тут е = h - h0 — плече пари внутрішніх сил. 

Розрахунок жорсткого кріплення стійки до фундаменту з анкерними столиками 

полягає в наступному. Необхідне число болтів кріплення двох столиків до стійки з 

врахуванням їх симетричної двохзрізної роботи між металевими накладками визначається по 

формулі (3.2). Необхідний переріз анкерів по нарізці, що з'єднують стійку з фундаментом і 

працюють на розтягання, визначається по формулі (3.1). 

Розрахунок жорсткого кріплення стійки до фундаменту вклеєними стержнями полягає 

у визначенні числа стержнів, що працюють на висмикування растягуючою силой. При цьому 

несуча здатність стержня визначається в залежності від його діаметра d, глибини вклеювання 

в деревину l і розрахункового опору сколюванню Rск по формулі (3.4). 

 

Лекція 9. Дерев'яні ферми. 

1. Конструкції дерев'яних ферм. 

2. Розрахунок деревяних ферм. 

 

1. Конструкції дерев'яних ферм. 

Дерев'яні ферми – це наскрізні решітчасті конструкції балкового типу, які знаходять 

велике застосування в будівництві. Вони є основними несучими конструкціями дерев'яних 

покрить споруд різного призначення, що мають малі та середні довжини прольотів. 

Деревина і сталь в дерев'яних фермах концентруються в стержнях поясів і решітки, де 

діють переважно поздовжні сили, і несуча здатність цих матеріалів використовується в 

повній мірі. 

Основний недолік дерев'яних ферм – це велика кількість елементів та вузлів. В зв'язку 

з цим затрати праці при виготовленні значно більші, ніж при виготовленні ферм чи арок. 
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Рис. 8.1. Клеєдерев’яні ферми: а - трикутна зі спадними розкосами; в - сегментна; г – 

п’ятикутна; 

  

Клеєдерев¢яні ферми заводського виготовлення переважно мають прольоти від 18 до 

30 м і висоту 1/5...1/7 прольоту, трикутну, сегментну або п'ятикутну форму (рис.8.1). Верхній 

пояс цих ферм має пряму або гнуту форму і прямокутний переріз, який здатний витримувати 

навантаження від настилів покриття. Ширина його, як правило, не перевищує 17 см для того, 

щоб можна було склеювати з дощок без їх з¢єднання по кромках. 

Нижній пояс клеєдерев’яних ферм начастіше виготовляється металевим із двох 

стальних кутників полицями всередину такої ж ширини, як і ширина верхнього поясу для 

спрощення конструкції вузлів. Через металевий нижній пояс ці ферми 

називаються металодерев’яними. 

Стержні решітки цих ферм, у яких діють великі стискуючі або малі розтягуючі сили, 

роблять клеєдерев’яними прямокутного перерізу такої ж ширини, як і переріз верхнього 

пояса з метою спрощення їхнього кріплення у вузлах. Стержні решітки, у яких діють великі 

розтягуючі сили виконують, як правило, металевими із подвійних кутків або з арматурних 

стержнів. 

Трикутна клеєдерев’яна ферма (рис. 8.1, а) має значний нахил верхнього пояса і 

призначена для покриття з поштучних покрівельних матеріалів. Її верхній пояс складається із 

шести або чотирьох прямих стержнів, які з’єднуються у вузлах із ексцентриситетами для 

зменшення моментів, що виникають від міжвузлових навантажень. Нижній пояс робиться з 

подвійних сталевих кутиків. Розкоси і стійки таких ферм, які працюють тільки на стискання, 

мають клеєдерев’яний прямокутний переріз такої ж ширини, як і верхній пояс, а які 

працюють тільки на розтягування - виготовляються з одиничних арматурних стержнів. 

Сегментні клеєдерев’яні ферми (рис. 8.1, в) призначені для покриття з рулонним 

дахом. Вони мають, як правило, трикутну схему решітки. Верхній пояс складається з 

чотирьох або трьох клеєдерев’яних стержнів однакової довжини прямокутного перерізу, 

вигнутих по дузі кола при виготовленні. Стержні з'єднуються центруванням по їхніх осях. 

Нижній пояс складається із подвійних стальних кутиків. Розкоси решітки цієї ферми, в яких 

діють незначні знакозмінні повздовжні сили, виготовляють клеєдерев’яними прямокутного 

перерізу, рівного перерізу верхнього і нижнього поясів. 

П’ятикутна клеєдерев’яна ферма (рис. 8.1, г) має невеликі нахили верхнього пояса. 

Вона є основою для дерев'яного покриття із рулонним дахом і для покриття середніх 

прольотів трьохпролітних покриттів. Ферма має трикутну зі стійками схему решітки. 

Верхній пояс складається з чотирьох клеєдерев’яних стержнів прямокутного перерізу, що 

з’єднуються у вузлах ексцентрично відносно до їхніх осей. Середні панелі нижнього пояса й 

опорні розкоси, у яких діють великі розтягуючі зусилля, роблять з подвійних стальних 

кутиків. Стійки і середні розкоси, у яких діють невеликі знакозмінні зусилля, виготовляють 

клеєдерев’яними. Такі ферми відносяться до менш економічних типів ферм. 
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Цільнодерев’яні ферми (рис. 8.2) мають дерев’яні верхні пояси, дерев’яні або стальні 

нижні пояси і елементи решітки. Основною перевагою таких ферм є можливість їх 

виготовлення з лісоматеріалів середньої вологості в умовах будь-якого деревообробного 

підприємства, у тому числі там, де не має устаткування для склеювання деревини. 

Недоліки цільнодерев’яних ферм теж значні. Обмеження розмірів перерізів 

лісоматеріалів і відповідно несучої спроможності при згині, потребують конструкції 

покриття спирати в основному у вузлах верхнього поясу й уникати міжвузлових 

навантажень. Це призводить до того, що такі ферми мають значно більше число панелей 

верхнього поясу, елементів і вузлів, ніж клеєдерев’яні. Вони трудомісткі у виготовленні, 

організація їх серійного механізованого виробництва важка. 

 
Рис 8.2. Брущаті ферми: а – трикутна малсопролітна; б - багатокутна 

  

 
  

Конструкції вузлів дерев'яних ферм різноманітні. Вузли є найважливішими деталями 

цих конструкцій, від яких великою мірою залежить їхня міцність, надійність і довговічність. 

Типи вузлових з’єднань безпосередньо пов’язані зі схемами решітки Найбільше надійними 

з’єднаннями дерев’яних елементів є лобові упори. Проте вони не можуть сприймати 

розтягуючі зусилля. Тому найбільше надійно і просто вирішуються конструкції вузлів, де 

з’єднані стержні передають на них тільки стискаючі зусилля торцями стиснутих стержнів 

або шайбами розтягнутих тяжів. Простими з’єднаннями є також лобові врубки, але їх несуча 

здатність обмежена. Більшість схем дерев’яних ферм забезпечують застосування цих 

з’єднань. Болтові з’єднання можуть сприймати і стискаючі і розтягуючі зусилля. Вони 

застосовуються для закріплення у вузлах стержнів решітки сегментних і багатокутних ферм, 

у яких діють невеликі, але знакоперемінні повздовжні сили . Конструкції вузлів 

клеєдерев’яних і суцільнодерев’яних ферм мають свої особливості, і приведені на рисунках 

8.3; 8.4; 8.5. 



76 

 

Вузли клеєдерев’яних ферм також різноманітні. Клеєдерев’яні стержні решітки 

сегментних ферм закріплюються болтами і металевими накладками до стержнів із 

двосторонніми накладками, привареними до кутиків нижнього пояса. Стиснуті клеєдерев’яні 

стійки трикутної ферми з висхідними розкосами прикріплюються до нижнього пояса 

прямими лобовими упорами і закріплюються металевими накладками і болтами. Розтягнуті 

стержневі розкоси закріплюються гайками до похилих накладок, які прикріплюються до 

нижнього пояса. 

Вузли верхнього пояса сегментних клеєдерев’яних ферм вирішуються за допомогою 

двосторонніх клеєдерев’яних накладок, сталевих діафрагм і болтів. У вузлі ферм невеликих 

прольотів розкоси решітки закріплюються металевими накладками до болта, пропущеному 

через центр вузла. У вузлі ферм великих прольотів ці накладки кріпляться до металевої 

діафрагми І-образного профілю зі стержнями з нарізкою і гайками, привареними до її осі. 

 
Рис. 8.4. Вузли нижніх поясів клеєдерев’яних ферм: а - трикутний; б – сегментний; 1 

- сталеві кріплення; 2 - болт; 3 - сталеві накладки 

  

Вузли верхнього пояса трикутної клеєдерев’яної ферми зі спадними розкосами можуть 

вирішуватися за допомогою металевого башмака, який складається з двох фасонок із 

діафрагмою і нижнім листом, до якого приварений кутовий упор і сталеві накладки для 

з’єднання стиснутого розкосу з ростягнутою стійкю (рис. 8.3, б). Коньковий вузол цієї ферми 

може вирішуватися за допомогою металевого кріплення, який складається з двох фасонок і 

трикутної діафрагми і болтів (рис. 8.3, в). Стиснуті стрижні верхнього пояса кріпляться 

прямими лобовими упорами і болтами до похилих поверхонь діафрагми, а стяжний стержень 

середньої стійки кріпиться гайкою до горизонтальной поверхні діафрагми. 

Опорний вузол брущатої трикутної ферми (рис. 8.5) виконується у вигляді лобової 

врубки. У кінцевій частині бруса нижнього пояса вирізаєтся трикутне гніздо, у який 

вводиться нижня частина торця бруса верхнього пояса-«зуб» і впирається в робочу площадку 

гнізда. Глибина врубки повинна бути не більша 1/3 висоти перерізу нижнього бруса, а 

відстань від вершини гнізда до кінця нижнього бруса - не менше 1,5 висоти його перерізу для 

отримання достатніх площ розтягу і сколювання. Врубка повинна бути центрована по осях 

опори, верхнього пояса й ослабленого врубкою перерізу нижнього пояса, щоб у цьому 

перерізі не виникало, крім розтягуючих зусиль, ще згинаючих моментів. Лобова врубка 

додатково стягується похилим болтом перпендикулярно до верхнього бруса, так званим 

аварійним. Він забезпечує цілісність врубки при монтажі.В разі руйнування врубки від 

сколювання кінця нижнього бруса цей болт починає працювати на розтяг і запобігає 

миттєвому руйнуванню ферми. Опорна підбалка, прибита цвяхами, запобігає зминанню 

нижнього бруса під шайбою аварійного болта. 

Коньковий вузол цієї ферми (рис. 8.5, а) виконується у вигляді нахилених лобових 

упорів торців брусів верхнього пояса і горизонтального лобового упора шайби розтягнутого 

стрижня стійки. Вузол перекриваєтся двосторонніми накладками з товстих дощок, 

прикріплених до брусів верхнього пояса болтами. Середній вузол нижнього пояса цієї ферми 

вирішується із застосуванням подвійних накладок із брусів перерізом, не меншим половини 
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перерізу бруса нижнього поясу та болтів. Стиснуті бруси розкосів пропускаються в зазор між 

вкладками нижнього пояса, впираються вертикальними площинами кінців один в одного, а 

горизонтальними площинами — на шайбу розтягнутого стержня стійки. 

При цьому у вузлі створюються дві лобові опори. Проміжний вузол верхнього пояса 

вирішується у вигляді лобових врубок стиснутих брусів розкосів, зкріплених болтами, у 

гнізда зроблені в брусах верхнього пояса. При наявності підвісної стелі в цьому вузлі 

кріпиться також сталевий стержень розтягнутої стійки гайкою на шайбі. 

Вузли багатокутної брусчатої ферми (рис. 8.5, б) вирішуються різноманітними 

варіантами. Опорний вузол цієї ферми виконують із застосуванням стального башмака, який 

складається з опорного листа, двох вертикальних фасонок і похилої діафрагми, що служить 

опорою опорного бруса верхнього поясу. Проміжні вузли верхнього пояса кріпляться з 

допомогою стальних накладок, стальних вкладишів, двосторонніх дерев’яних накладок і 

болтів. 

 

 
Рис. 8.5. Вузли брущатих ферм: а - трикутної; б – багатокутної; І - опорний вузол; ІІ 

- проміжні вузли 
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2. Розрахунок дерев’яних ферм 

Геометричний розрахунок полягає у визначенні довжин осей усіх стержнів ферми і 

кутів їхнього нахилу до горизонтальної проекції і між собою у вузлах. У сегментній фермі 

необхідно визначити радіус і довжину верхнього поясу, довжини хорд його стержнів, їхні 

горизонтальні проекції і стріли вигину. 

Розрахункові навантаження, що діють на ферму, складаються з постійних і 

тимчасових. Постійне навантаження g містить у собі навантаження від власної ваги всіх 

елементів покриття і власної ваги ферми, яке може бути визначене по емпіричній формулі. 

При цьому повинні бути враховані коефіцієнти надійності g і крок розстановки ферм В. 

Постійне навантаження рахується рівномірно розподіленим по довжині прольоту ферми. 

Тимчасове снігове навантаження s визначається згідно будівельних норм і є рівномірно 

розподіленим по довжині прольоту або по довжинах півпрольотів ферми. На сегментну 

ферму може діяти також трикутне снігове навантаження із максимальними значеннями над 

опорами і нульовим значенням у половині прольоту ферми (див. розрахунок сегментних 

арок). 

Вітрове навантаження w при розрахунку більшості ферм не враховуються тому, що 

воно діє у вигляді відсосу і зменшує зусилля в стержнях ферм від основних навантажень. 

При наявності підвісної стелі, дахового перекриття або підвісного устаткування 

навантаження від них зосереджується у вузлах нижнього поясу ферми. 
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Рис. 8.6. Навантаження і зусилля в стержнях ферм: а - трикутної; б - сегментної; 

/ - схеми і навантаження; //. – діаграми зусиль Максвелла – Кремона. 

  

Статичний розрахунок полягає у визначенні зусиль, що діють у стержнях ферми від 

усіх розрахункових навантажень і їхніх сполучень. Поздовжні сили N визначаються у всіх 

стержнях ферми. Для цього розподілені навантаження, що діють у верхньому поясі, умовно 

вважають зосередженими в його вузлах. Гнуті осі стержнів верхнього поясу сегментної 

ферми умовно заміняють їх хордами. Потім визначають поздовжні сили методами побудови 

діаграми зусиль Максвелла-Кремона, вирізання вузлів або методом перерізів. Приклади 

побудови діаграми зусиль показані на рис. 8.6. Згинаючі моменти виникають тільки в 

перерізах верхніх поясів при наявності на них міжвузлового навантаження. Їх визначають у 

такий спосіб. Стержні де l - горизонтальна проекція прямого стержня або хорди 

гнутого; е=(h - hо)/2 — эксцентриситет подовжніх сил у прямому стержні з висотою 

перерізу h і в кінцях його ho; f = l
2
 / 8r - стріла вигину гнутого стержня. верхнього поясу 

розглядають як елементи, шарнірно вперті у вузли, на які діє міжвузлове, наприклад 

рівномірно розподілене навантаження і поздовжні стискаючі сили, визначені раніше. 

Cили N діють уздовж розрахункових осей прямих стержнів чи вздовж хорд гнутих стержнів 

верхнього поясу (рис. 8.7). При рівномірно розподіленому навантаженні q ці згинаючі 

моменти в прямих Мпр і гнутих Мг стержнях визначають по формулах 

 
Конструктивний розрахунок полягає у визначенні розмірів поперечних перерізів 

стержнів з урахуванням гранично допустимих їх гнучкостей : для стержнів верхнього пояса - 

120, для стиснутих стержнів решітки-150, для сталевих стержнів нижнього пояса - 400. 

Розрахункові довжини поясів у площині ферми приймають рівними відстанями між їхніми 

вузлами. Розрахункові довжини поясів із площини ферми приймають рівними відстаням між 

закріпленими їхніми зв'язками або між кріпленнями настилів або прогонів покриття. 

Ширина перерізів b стержнів клеєдерев’яних ферм приймається, як правило, не 

більшою 17 см, для того щоб їх можна було склеювати із суцільних дощок без поперечних 

стиків. 
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Рис.8.7. Розрахункові схеми роботи верхніх поясів клеєдерев’них ферм: 

а - гнутого пояса сегментної ферми 

  

Переріз верхніх поясів клеєдерев’яних ферм підбирають з врахуванням того, що в них 

діють згинаючі моменти М і подовжні сили N. Висота перерізу верхнього пояса може 

визначатися попередньо, приблизно з врахуванням тільки поздовжніх сил або тільки 

згинального моменту з таких виразів: 

 
Перевірка напружень у перерізах верхнього пояса проводиться на стиск із згином по 

формулах розрахунку суцільнодерев’яних елементів. При цьому визначають його 

розрахункову довжину lp, площу перерізу А, момент опору W, радіус інерції і, гнучкість 

стержня λ, коефіцієнт його стійкості φ, коефіцієнт врахування деформації ξ, згинальний 

момент з урахуванням деформації Мд і максимальне напруження стиску σст, що не може 

перевищувати розрахункового опору деревини Rcт , який визначається з врахуванням ширини 

перерізу b і коефіцієнтів умов роботи — висоти перерізу тб і товщини шарів дошок тш, з 

яких склеєно стержень. 

Перерізи дерев'яних стержнів верхнього пояса і решітки, в яких діють тільки 

стискуючі повздовжні сили, підбирають з врахуванням того, щоб їхня ширина була однакова 

і гнучкість не перевищувала допустимої. Їх розраховують на стиск з врахуванням стійкості 

по формулах розрахунку суцільнодерев’яних елементів. Переріз розтягнутих металевих 

елементів підбирають і розраховують по нормах проектування металевих конструкцій. 

Розрахунок вузлів дерев'яних ферм звичайно проводиться на дію максимальних зусиль 

з'єднаних в них стержнів із врахуванням кута між їхніми осями. Лобові упори вузлів 

дерев'яних ферм на зім’яття при дії повздовжніх стискаючих уздовж, впоперек або під кутом 

до волокон деревини розраховують по формулах розрахунку на зім’яття суцільнодерев’яних 

елементів. Число болтів, що з'єднують елементи у вузлах, визначають з врахуванням того, 

працюють вони уздовж або поперек волокон деревини. Металеві елементи вузлових кріплень 

та їх зварні з'єднання розраховують по нормах проектування металевих конструкцій. 

Розрахунок ферм по другому граничному стану (по прогинах нижнього пояса) у 

більшості випадків, коли ферми мають рекомендовані висоти, не потрібно. При відношенні 

висоти до прольоту не менше 
1
/7 ферми мають цілком достатню жорсткість. Проте в процесі 

експлуатації, в основному в результаті податливості їхніх вузлів, ферми можуть одержати 

невеликі, але помітні на око прогини нижнього пояса. Тому нижнім поясам ферм 

рекомендується надавати так званий будівельний підйом, рівний 1/200 їхнього прольоту. Цей 
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підйом враховується при геометричному розрахунку ферми. При статичному розрахунку 

його враховувати не обов'язково, оскільки він незначно впливає на зусилля в стержнях 

ферми. 

Зв’язки забезпечують стійкість основних несучих конструкцій каркаса, їхніх 

елементів і сприймають горизонтальні навантаження, що діють на будівлю. Вони бувають 

поперечними і поздовжніми, вертикальними, похилими. 

Похилі поперечні зв'язки (рис. 8.8) є основними. Вони складаються зі зв’язуючих 

ферм, що з'єднують верхні пояси або зони основних несучих конструкцій покриття попарно. 

Ці зв'язки розташовуються похило поперек покриття. Поясами зв'язків служать верхні пояси 

основних конструкцій, стійками - горизонтальні бруси або прогони і плити настилу. Решітка 

буває перехресна або розкісна і виконується з брусів або сталевих тяжів 

Похилі зв’язки повинні розташовуватися в торцевих зонах покриття і між ними на 

відстані не більше 30м та закріплювати також проміжні конструкції брусчатими стержнями 

чи конструкціями настилу покриття. Їх розраховують на горизонтальні вітрові навантаження 

і зусилля, що виникають в елементах внаслідок відхилення їхніх осей від прямих ліній, як 

однопрольотні шарнірно обперті ферми з паралельними поясами. Вітрові навантаження, що 

діють у вигляді тиску й відсосу на торцеві стіни будинку, розподіляються порівну між 

похилими зв’язуючими фермами. Наприклад, при дії вітру на будинок (рис. 8.8, а, б) 

зосередженні сили Р, що діють на кожний вузол, збирають по вантажних площах обох торців 

і поділяють число зв’язуючих ферм - 3. 

    

     

Рис. 8.8. Зв’язуючі ферми: а - профіль зв'язків; б - план зв'язків; в - схема роботи 

зв’язків 

  

В стержнях зв’язуючих ферми виникають ще зусилля в результаті відхилення їхніх 

осей від лінійної форми. Їх визначають від дії умовного горизонтального навантаження gc , 

яке визначають по формулі 

 
де     a - коефіцієнт для балок, похилих арок і ферм a = 0,03;для рам і високих арок при 

f/l> 1/3 a =0,015; 

gс — розрахункове рівномірне вертикальне навантаження на проекцію покриття; 

n-число несучих конструкцій покриття; t- число зв’язуючих ферм. 

Вертикальні поперечні зв'язки (рис. 8.8,в) з'єднують попарно стійки каркаса будинку, 

на які спираються конструкції покриття, з’єднані похилими зв'язками. Вони розташовуються 
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в площині, паралельній площині стіни і забезпечують стійкість стійок у цьому напрямку. Ці 

зв'язки працюють і розраховуються на горизонтальні навантаження від тиску і відсосу вітру 

аналогічно навантаженням похилих зв'язків. Їхньою статичною схемою є вертикальна 

шарнірно обперта консольна ферма з паралельними поясами. 

Повздовжні вертикальніі похилі зв'язки влаштовуються для забезпечення плоскої 

форми деформування балок, елементів арок і рам із відносно великою висотою перерізу і 

ферм. Такі зв'язки розташовуються уздовж будинку, з'єднують усі конструкції покриття 

попарно і розташовуються з необхідним розрахунковим кроком по їхній довжині. Вони 

працюють і розраховуються як шарнірно обперті ферми з паралельними поясами на 

горизонтальні зосереджені сили Р, які визначаються за формулою 

Р=0,01 q S, 

де q - розрахункове рівномірне вертикальне навантаження на проекцію покриття; 

S - горизонтальна проекція кроку подовжніх зв'язків. 

Торцевий фахверк є несучим каркасом торцевої стіни будинку. Він складається з 

декількох вертикальних стійок, шарнірно обпертих на фундаменти і прикріплених до крайніх 

несучих конструкцій покриття в місцях вузлів поперечних похилих торцевих зв'язків. 

 

 

Лекція 10. Будівельні пластмаси. 

1. Перваги і недоліки будівельних пластмас. 

2. Основні властивості полімерних матеріалів. 

3. Класифікація полімерних матеріалів. 

4. Негативні властивості пластмас. 

 

1. Переваги та недоліки будівельних пластмас. 

Полімерні матеріали – пластмаси – це матеріали, що містять у своєму складі 

високомолекулярні органічні речовини – полімери. На певній стадії виробництва вони є 

пластичними, але після отвердіння полімеру пластичність втрачається. Прості полімерні 

матеріали складаються лише з полімеру.  

Переваги пластмас перед іншими матеріалами: 

 низька густина і відносно високі міцнісні показники (скловолокнистий пластик 

має міцність 2000 МПа); 

 хімічна стійкість; 

 непроникність для води (що  зумовлює широке застосування для захисних 

покриттів, гідроізоляції, влаштування покрівель, трубопроводів); 

 поганий теплопровідник і електропровідник (застосовують як діелектрик і 

теплоізолятор); 

 деякі пластмаси прозорі, безбарвні (влаштовують куполи верхнього світла, 

огородження теплиць, оранжерей); 

 чинять добрий опір стиранню (застосовують як настил підлоги);  

 висока технологічність – легко переробляти різними методами і досягати 

довільної форми, легко піддаються механічній обробці, склеюванню;  

 не потребують  періодичного фарбування, можна імітувати природний колір;  

 виробляють з простих хімічних речовин, які здобувають з нафти, газу; 

 біологічно стійкі матеріали – не гниють. 

Недоліки пластмас: 

 низька теплостійкість і твердість;  

 високий температурний  коефіцієнт лінійного розширення; 

 токсичність деяких полімерних в’яжучих; 

 займистість; 

 схильність до старіння; 

 повзучість; 
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 холодноламкість. 

Пластмаси економічно вигідно застосовувати у будівництві, оскільки 

 нижується матеріаломісткість будівництва, 

 розширюються архітектурні можливості будівництва, 

 впроваджуються індустріальні методи ведення будівельних робіт; 

 є можливість заміни дефіцитних традиційних  будівельних матеріалів. 

2. Основні властивості полімерних матеріалів. 

Залежать від хімічної будови полімеру, типу наповнювача, вмісту добавок 

(пластифікаторів, барвників, стабілізаторів), технології виготовлення. 

Середня густина – 900 – 2200 кг/м3. На цей показник найбільше впливають 

наповнювачі (вони становлять  більшу частину об’єму). Так, для полімербетону, де 

застосовано важкі наповнювачі, т = 2000 кг/м3. На показник середньої густини впливає 

пористість матеріалу. Для ніздрюватих пластмас при пористості до 95%    т = 10 – 20 кг/м3. 

Міцність пластмас висока. Коефіцієнт конструктивної якості становить 100 – 200 МПа 

(для цегли 2 МПа, для бетону 4 МПа). Границя міцності може досягати при стиску 350 МПа, 

при розтягу 450 МПа, при вигині 550 МПа. 

Водопоглинання щільних гідрофобних пластмас становить 0,1 – 0,5, пористих 

пластмас з відкритою пористістю – 30 – 90%. Полімерні плівкові, рулонні, мастикові  

матеріали на основі поліетилену, полівінілхлориду, синтетичних каучуків застосовують для 

гідроізоляції. 

Діелектричні властивості пластмас використовують широко у виробництві 

електроізоляції, але для пластмас характерна здатність накопичувати статичну електрику на 

поверхні. Цей електростатичний заряд може негативно впливати на людину. 

Теплопровідність пластмас низька. Це особливо важливо для огороджувальних 

конструкцій. Поропласти мають коефіцієнт теплопровідності 0,03 – 0,05 Вт/мК. 

Хімічна стійкість – дуже важлива характеристика пластмас, залежить від полімеру, 

наповнювача, пластифікатора. Дає можливість захистити будівельну конструкцію від корозії 

у воді, від розчинених солей, кислот, інших агресивних середовищ. 

Стираність для пластмас є низькою, що важливо при застосуванні полімерних 

матеріалів для влаштування підлог. 

Декоративні властивості пластмас хороші, тому вони застосовуються для оздоблення 

стін, підлог. 

3. Класифікація полімерних матеріалів. 

за основним полімером; 

за методом виробництва: 

• полімеризаційні (в процесі об’єднання молекул мономеру без виділення будь-

яких побічних продуктів). Є 4 способи полімеризації – у блоці, у розчині, емульсії, суспензії; 

• поліконденсаційні (в процесі одержання високомолекулярних сполук 

одночасно відщеплюються низькомолекулярні продукти реакції – вода, хлороводень). Є 4 

способи – у розплаві, розчині, твердій фазі, міжфазна конденсація; 

за областю використання у будівництві: 

• матеріали для  несучих і огороджувальних конструкцій; 

• покриття підлог; 

• опорядження стін; 

• гідроізоляційні, герметизаційні, покрівельні, тепло - та звукоізоляційні; 

• труби та інші погонажні вироби; 

• лаки, фарби, клеї; 

за фізичним станом при нормальній температурі: 

• жорсткі (модуль пружності Е 1ГПа), 

• напівжорсткі (Е = 0,4 ГПа і вище), 

• м’які (Е = 0,02 – 0,10 ГПа), 
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• еластичні (Е не перевищує 0,02 ГПа). 

 

4. Негативні властивості пластмас. 

Низька теплостійкість (60 – 80
0
С), лише деякі пластмаси мають 200 – 350

0
С. 

Пластмаси горючі, виділяють отруйні гази при згорянні,  легко спалахують. 

Токсичність деяких пластмас обмежує використання їх всередині приміщень, де 

можливе займання і де знаходяться люди. Для всіх полімерних матеріалів обов’язково 

встановлюється ступінь токсичності для кожного виду. 

Поверхнева твердість пластмас мала. 

Повзучість пластмас виявляється появою необоротних деформацій при тривалій дії 

навантажень. З підвищенням температури повзучість наростає і призводить до небажаних 

деформацій конструкції. 

Модуль пружності Е навіть при нормальних температурах набагато  нижчий від 

модуля пружності інших будівельних матеріалів. 

ТКЛР (температурний коефіцієнт лінійного розширення) для полістиролу становить 

160 –  23010
-6

 м/К, що у 10 разів більше, ніж сталі. 

Старіння пластмас спричиняється дією кисню повітря, світла, тепла. З часом 

властивості погіршуються. 

 

Тема 2. «Металеві конструкції». 

Лекція 11. Основні властивості металевих конструкцій. 

1. Загальні відомості про галузі та перспективи застосування металевих 

конструкцій. 

2. Матеріали металевих конструкцій. 

3. Пружна і пластична робота. Руйнування. 

4. Вплив температури. Вогнестійкість. 

5. Сортамент профілів зі сталі та алюмінієвих сплавів. 

6. Корозія і захист від неї. 

 

5. Загальні відомості про галузі та перспективи застосування металевих 

конструкцій. 

У будівництві застосовують різноманітні металеві конструкції: 

 елементи металевих чи змішаних каркасів виробничих будівель (балки, ферми, 

прогони, ригелі, колони); 

 листові конструкції (трубопроводи, бункери, силоси, газгольдери); 

 висотні споруди (вежі, щогли, димові труби); 

 каркаси багатоповерхових (висотних) цивільних будівель; 

 конструкції автомобільних та залізничних мостів, естакади. 

Переваги застосування металевих конструкцій: 

- висока надійність, зумовлена однорідністю матеріалу; - легкість; - 

індустріальність (виготовлення з готових прокатних, пресованих чи гнутих  профілів); - 

непроникність для рідин і газів. 

Одночасно суттєвими є недоліки металевих конструкцій, а саме: 

- недостатня корозійна стійкість; - мала вогнестійкість. 

Сучасний підхід при виборі металевих конструкцій передбачає: 

 відповідність функціонального призначення будівлі та споруди умовам 

експлуатації і технологічним вимогам виробництва; 

 достатня несуча здатність, надійність і довговічність; 

 невеликі маса та трудомісткість виготовлення і монтажу конструкцій; 

 мінімальна вартість; 

 висока продуктивність монтажу; 

 естетичність зовнішнього вигляду; 
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 звучність догляду під час експлуатації. 

 

6. Матеріали металевих конструкцій. 

Будівельні конструкції виготовляють в більшості з прокатної сталі. Її частка становить 

близького 95% всього обсягу металевих конструкцій; конструкції з алюмінієвих сплавів – 

близько 5 %, а виливків зі сталі та чавуну – менше 1 %. 

Переваги сталі: 

 високі значення модуля пружності межі витривалості, вогнестійкості, менший 

коефіцієнт лінійного розширення, а також простіше зварюється. 

Переваги алюмінієвих сплавів – значно ширша сировинна база, менша густина, вища 

корозійна стійкість, простота формоутворення профілів, вища транспортабельність.. 

Сталь – це сплав заліза з вуглецем і незначними домішками, які надходять разом з 

рудою та паливом. 

Залежно від вмісту легуючих добавок сталі поділяють на: 

- вуглецеві – легуючі компоненти не вводяться; - низьколеговані – сумарний 

вміст легуючих компонентів не перевищує 2,5%; - середньо леговані – легуючих елементів 

2,5…..10%; - високолеговані – легуючих домішок понад 10%. 

Алюмінієві сплави поділяють на два види: деформаційні (використовуються для 

отримання листів, стрічок, труб); ливарні (застосовуються у вигляді виливів). 

 

7. Пружна і пластична робота. Руйнування. 

Руйнування буває:  

- в’язке (пластичне)  - відбувається скупчення дислокацій і пов’язаних з ними 

пластичних деформацій у певних місцях, що зумовлює виникнення «шийки» та появу 

тріщин; - крихке – є наслідком розвитку пружних деформацій металу до руйнівних; - 

змішане. 

-  

8. Вплив температури. Вогнестійкість. 

При зростанні температури зменшуються значення модуля пружності та меж 

текучості й міцності, а низькі температури підвищують крихкість сталі. 

Висока міцність матеріалу зумовлює відносно малі перерізи елементів конструкцій. 

Водночас метал володіє високою теплопровідністю, тому при пожежі несучі конструкції зі 

сталі та алюмінієвих сплавів швидко нагріваються до температури переходу металу в 

пластичний стан і настає руйнування. 

Вогнестійкість металевих конструкцій підвищують внаслідок ізоляції конструкції від 

безпосередньої дії вогню, влаштовуючи захисні теплоізоляційні шари з бетону з домішками. 

 

9. Сортамент профілів зі сталі та алюмінієвих сплавів. 

Для металевих конструкцій сьогодні промисловість постачає прокатні, пресовані, 

гнуті та гнуто зварені профілі. 

Перелік прокатних та інших профілів, у якому зазначені їх форма, розміри, допуски, 

характеристики металу, маси одиниці довжини профілю, геометричні характеристики 

перерізів, а також умови постачання, називається сортаментом. 
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Рис. 3.1. Основні типи профілів, що використовуються в несучих металевих 

конструкціях: а) прокатні та пресовані; б) гнуті. 

Сортовий прокат поєднує кутники рівно- і нерівно поличкові, круглу, квадратну та 

стрічкову сталі. Профільний – двотаври, швелери, таври тощо. 

 

10. Корозія і захист від неї. 

Корозія – це процес руйнування металу внаслідок хімічного, біохімічного чи 

електрохімічного впливу навколишнього середовища. Швидкість корозії залежить від 

багатьох факторів, але вирішальною є наявність в навколишньому середовищі агресивних 

речовин і вологи. Швидкість корозії сповільнюється і при зниженні температури внаслідок 

замерзання води. При -20 °С і нижче корозія практично припиняється. Пришвидшує 

корозійний процес і наявність напружень у матеріалі. Оскільки деформовані місця мають 

нижчий потенціал, то між деформованими та недеформованими ділянками конструкцій 

виникає різниця потенціалів, що зумовлює швидку корозію. 

У будівельних конструкція найширше застосовують захисні покриття лакофарбовими 

матеріалами і більш стійкими металами, в окремих випадках, вводять відповідні домішки до 

складу сталі. 

 

Лекція 12. Основи розрахунку металевих конструкцій зпа методом граничних 

станів. 

1. Навантаження і впливи. 

2. Нормативні та розрахункові опори. Коефіцієнти безпеки щодо матеріалу. 

3. Коефіцієнти умов роботи та надійності конструкцій. 

4. Основні залежності розрахунку за методом граничних станів. 

5. Центрово-розтягнені елементи. 

6. Центрово-стиснуті елементи. Міцність і стійкість. 

7. Елементи, що згинаються. 

 

1. Навантаження і впливи. 

Основними характеристиками навантажень і впливів є їхні нормативні значення 𝐹𝑛 , 

які відповідають нормальним умовам виготовлення, монтажу та експлуатації. 

Розрахункові значення навантажень F обчислюють: F = 𝐹𝑛  * 𝛾𝑓  , 

де 𝛾𝑓  – коефіцієнт надійності щодо навантаження. 

Для визначення розрахункових зусиль у конструкціях нормами встановлено два 

розрахункових поєднання навантажень: 

1) Основне поєднання складається з постійних, довготривалих і короткочасних 

навантажень, дія яких є несприятливою; 

2) особливе поєднання містить несприятливі постійні, довготривалі, короткочасні 

та одне найнесприятливіше (з кількох можливих) особливе навантаження. 

Коефіцієнт поєднання визначають залежно від тривалості дії навантаження і виду 

поєднання. 
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2. Нормативні та розрахункові опори. Коефіцієнти безпеки щодо матеріалу. 

Основними показниками опору металу силовим впливам є нормативні опори 𝑅𝑦𝑛 та 

𝑅𝑢𝑛 , встановлені відповідно до межі текучості чи умовної межі текучості, та межі міцності. 

Значення нормативного опору приймають  за межею текучості чи межею міцності 

залежно від характеру роботи конструкції і властивостей сталі. 

Вплив небезпечних факторів на зниження несучої здатності конструкцій враховується 

коефіцієнтом надійності за матеріалом 𝛾𝑚 . 

Розрахунковий опір визначають шляхом ділення на нього нормативного опору: 

𝑅𝑦  = 
𝑅𝑦𝑛

𝛾𝑚
 , 𝑅𝑢  = 

𝑅𝑢𝑛

𝛾𝑚
 

Значення 𝛾𝑚  залежить від статичних даних про однорідність металу. 

Приймаючи числові значення нормативних 𝑅𝑦𝑛 , 𝑅𝑢𝑛  і розрахункових 𝑅𝑦 , 𝑅𝑢  опорів та 

коефіцієнтів надійності за матеріалом, необхідно керуватися відповідними нормами (для 

сталі – СНиП ІІ-23-81*). 

 

3. Коефіцієнти умов роботи та надійності конструкцій. 

Розрахунок не завжди враховує всі обставини роботи конструкцій. Коефіцієнт умов 

роботи конструкцій 𝛾с вводиться, як множник до розрахункового опору. Вимоги до 

надійності враховуються коефіцієнтом надійності 𝛾𝑛 , на який ділять розрахунковий опір 

матеріалу. Величину 𝛾𝑛  приймають згідно з «Правилами врахування ступеня 

відповідальності будівель і споруд при проектування конструкцій». 

Для елементів, які розраховують за міцністю з використанням розрахункових опорів 

𝑅𝑢  вводять коефіцієнт надійності 𝛾𝑢= 1,3. 

 

4. Основні залежності розрахунку за методом граничних станів. 

Граничні нерівності можуть бути записані у такому вигляді: 

- для першої групи граничних станів 

Ʃ f(𝐹𝑖)*ψ*𝛾𝑓≤𝑅𝑛
𝛾с

𝛾𝑛 ∗𝛾𝑚
 

де f(𝐹𝑖) – функція, яка відображає зв’язок між навантаженням F і зумовленими ним 

напруженнями; 

𝑅𝑛  – нормативний опір матеріалу. 

- для другої групи граничних станів: 

δ ≤ 𝛿𝑢
1

𝛾𝑛
 

де δ і 𝛿𝑢  – відповідно деформація елемента, зумовлена поєднанням навантажень, і 

граничне значення деформації. 

 

5. Центрально - розтягнені елементи. 

Робота центрово-розтягненого елемента під навантаженням описується діаграмою 

розтягу металу. Розрахунок таких елементів виконують за формулою : 

σ = 
𝑁

𝐴𝑛
 ≤𝑅𝑦*𝛾с 

де 𝑁 – осьове зусилля розтягу; 

𝐴𝑛  – площа поперечного перерізу стержня нетто за вирахуванням усіх змін перерізу, 

отворів тощо. 

Розрахунок міцності розтягнутих елементів, у яких під час експлуатації допускаються 

пластичні деформації, для сталей зі співвідношенням  
𝑅𝑛

𝛾𝑢
>𝑅𝑦  можна виконати за формулою σ = 

𝑁

𝐴𝑛
 ≤𝑅𝑢

𝛾с

𝛾𝑢
 

 

6.Центрово-стиснуті елементи. Міцність і стійкість. 
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Міцність коротких центрово-стиснених стержнів розраховують аналогічно до 

центрово-розтягнених. 

 
 

Рис. 3.2. Розрахункові довжини стиснених стержнів 

 

За основу для порівняння взято стержень з шарнірним закріпленням кінців (рис.3.2.а). 

Зміна способу закріплення (рис.3.2.б,в,г) спричинює зміну форм поздовжнього згину при 

втраті стійкості.𝑙𝑒𝑓= µ*l 

µ - коефіцієнт зведення довжини стержня. 

Чим вищий момент інерції перерізу стержня І при сталій площі, тим вища його несуча 

здатність. 

Обчислюємо критичне навантаження для центрово-стисненого стержня за формулою 

виведеного Ейлером: 

𝐹𝑐𝑟  = 𝜋2*E*
𝐼𝑚𝑖𝑛

𝑙𝑒𝑓
2  

Перейшовши до критичних напружень 

𝜍𝑐𝑟  = 
𝐹𝑐𝑟

𝐴
 = 

𝜋2∗𝐸

𝑙𝑒𝑓
2  * 

𝐼𝑚𝑖𝑛

𝐴
 

та підставивши радіус інерції 𝑖𝑚𝑖𝑛 =  
𝐼𝑚𝑖𝑛

𝐴
і гнучкість λ = 

𝑙𝑒𝑓

𝑖𝑚𝑖𝑛
одержуємо 𝜍𝑐𝑟= 

𝜋2∗𝐸

𝜆2
 

Таким чином, несуча здатність залежить від гнучкості стержня, оскільки чисельник – 

величина стала. Отже,несучу здатність стержня можна підвищити за рахунок зменшення 

гнучкості, не збільшуючи площі перерізу і, тим самим, матеріаломісткості. 

Перевірка стійкості  σ ≤ 𝜍𝑐𝑟 , σ = 
𝑁

𝐴
 ≤ 𝑅𝑦* 𝜑*𝛾с. 

 

7. Елементи, що згинаються. 

Найбільш типовим прикладом елементів, що згинаються, є балка, на яку одночасно 

діють згинальні моменти М та поперечні сили Q. Згинальні моменти зумовлюють 

виникнення в поперечних перерізах нормальних напружень σ = 
М

І
 * 𝑦, а поперечні сили – 

дотичних τ = 
𝑄∗𝑆

𝐼∗𝑏
 ,  

де 𝑦 – відстань від центра ваги перерізу до шару волокон, у яких визначають 

нормальні напруження; 

І – момент інерції перерізу відносно головної центральної осі, перпендикулярної до 

площини дії моменту; 

S- статичний момент; 
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b – ширина чи товщина перерізу. 

Умова міцності при дії нормальних і дотичних напружень: 

𝜍𝑚𝑎𝑥 , 𝜏𝑚𝑎𝑥  = 𝑅𝑦*𝛾с. 

 

 

Лекція 13. Зʼєднання металевих конструкцій. 

1. Зварні з’єднання. 

2. З’єднання на болтах і заклепках. 

У будівництві використовуються такі основні види з’єднань: за допомогою 

зварювання, болтові, на заклепках. 

 

1. Зварні з’єднання. 

За конструктивними ознаками розрізняють: 

- Стикові – з’єднують елементи, розміщені в одній площині. 

Ці шви найраціональніші, бо створюють найменші концентрації напружень. Їхнім 

недоліком є необхідність додаткової обробки граней з’єднуваних елементів значної товщини 

для забезпечення повного провару. Такі з’єднання виконують у балках, ригелях, колонах 

будівель, резервуарах, силосах, трубопроводах, тощо. 

Основи розрахунку стикових з’єднань 

Завдання розрахунку  - забезпечити необхідну міцність шва. 

При дії осьових зусиль напруження у шві перевіряють: 

 

де   - площа перерізу шва; 

 - розрахунковий опір металу стикового шва за межею текучості; 

 Рис.3.3. Стикове з’єднання і 

характер силових ліній 

 - розрахункова довжина шва; 

- найменша товщина з’єднуваних 

елементів. 

Підставивши  

- З’єднання кутовими швами 

виконуються внапуск, коли один елемент 

накладається на інший, за допомогою накладок, у 

тавр і кутом . 
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Рис.  3.4. З’єднання кутовими швами 

а) внапуск; б) за допомогою накладок; в) у тавр; 

г) кутове                                                                                                                                          

З’єднання на флангових швах 

характеризуються нерівномірним розподілом 

напружень, як по ширині з’єднання так і по його 

довжині (а). 

Лобові шви (б) передають зусилля по ширині 

з’єднуваних елементів більш рівномірно ніж флангові, 

але надзвичайно концентровано внаслідок малої 

ширини шва. 

- Комбіновані з’єднання – це з’єднання, 

що мають різні види швів. 

 

2. З’єднання на болтах і заклепках. 

У металевих конструкціях використовуються 

переважно болти діаметром 10…30 мм. Довжина 

болтів зумовлена конструкцією з’єднання. Заклепки 

використовують дуже обмежено, лише призначених динамічних та вібраційних 

навантаженнях. 

Робота та розрахунок болтів і заклепок, що працюють на розтяг 

Несучу здатність болта, не враховуючи концентрації напружень, можна записати: 

 

де,  - розрахунковий опір матеріалу болта розтягові; 

 - площа перерізу стержня болта нетто, визначена за діаметром 𝑑𝑛  

Обчислюючи несучу здатність заклепки підставляють відповідно розрахунковий опір 

матеріалу заклепки розтягу та площу перерізу стержня, обчислену за діаметром отвору. 

Руйнуються болти чи заклепки у зонах найбільших концентрацій напружень: болти – 

у місці різьби, а заклепки – у місці з’єднання стержня з головкою. 

Для передачі зусилля розтягу Nнеобхідна така кількість болтів: 

 
Робота і розрахунок болтів підвищеної точності та заклепок на дію зсувних 

зусиль 

Для з’єднань, у яких елементи зсуваються один щодо іншого спостерігаються два 

види вичерпання несучої здатності: зріз стержня болта чи заклепки та зминання металу. 

Несучу здатність болта визначають 

- за зрізом стержня:  

- за зминанням:  

де  - розрахункові опори болта чи заклепки; 

А – розрахункова площа болта чи заклепки; 

 кількість площин зрізу; 

 - кількість площин зрізу; 

d – діаметр стержня болта (заклепки); 

 - найменша сумарна товщина елементів, які зминаються в одному напрямку; 

 - коефіцієнт умов роботи з’єднання. 
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Кількість болтів обчислюють за формулою: - найменше зі значень 

розрахункових зусиль для одного болта. 

 

 

Лекція 14. Конструкції балкових кліток. 

 

1. Загальна характеристика балок і балкових кліток. 

2. Настили. 

3. Балки складеного перерізу. 

 

1. Загальна характеристика балок і балкових кліток. 

 

Балками називаються елементи, довжина яких значно перевищує розміри перерізу, що 

працюють на поперечний згин та мають суцільний переріз. 

За статичною схемою балки поділяють на одно пролітні розрізні, консольні та 

нерозрізні багато пролітні (рис. 3.5.) 

 
 

Рис. 3.5. Найпоширеніші статичні схеми балок 

а) одно пролітна розрізна; б)консольна; в) багато пролітна нерозрізна 

Найчастіше проектують металеві балки двотаврового перерізу. Такий переріз 

економічний щодо витрати металу і зручний у конструюванні. 

Балки використовують як у вигляді окремих несучих конструкцій так і у вигляді 

системи перехресних балок (так званих балкових кліток). Поверх балкових кліток 

влаштовують настил. 

Найбільш поширені типи балкових кліток: 

- Спрощений – складається з балок лише одного напрямку, які найчастіше 

спираються на несучі стіни (рис. 3.6. а). 

- Нормальний тип – містить дві системи балок: головні балки та балки настилу, що 

спираються на головні (рис. 3.6. б). 

- Ускладнений тип – крім головних балок і балок настилу містить ще й допоміжні. 

Настил – балки настилу – допоміжні балки – головні балки – конструкції опор. (рис. 3.6. в). 

Можливі два типи з’єднань балок у системі балкової клітки: 

- спирання зверху – другорядні балки встановлюють на верхній пояс головних. 

- поєднання збоку – другорядні балки приєднують до основних збоку через ребра 

жорсткості чи опорні столики. 

 



92 

 

Рис. 3.6. Типи балкових кліток: 

а) спрощений; б) нормальний; в) 

ускладнений. 

1 – настил; 2 – балки настилу; 3 – 

головні балки; 4 – допоміжні балки. 

 

2. Настили. 

Основним типом настилів є монолітний і збірний залізобетон. Сталеві настили 

зумовлюють збільшення витрат металу і тому допускаються лише при належному техніко-

економічному обґрунтуванні. 

Товщину плоских настилів обчислюють залежно від навантаження q, відносних 

граничних прогинів (де f – прогин, l – проліт настилу) та статичної схеми. 

У будівництві найчастіше використовують настили зі співвідношенням 50 <𝑙 𝑡 < 300 ( 

де t  товщина настилу). У цьому випадку для обчислення потрібної товщини настилу чи 

найбільшого його прольоту можна скористатися рівнянням Тимошенка-Телояна: 

 
 

де   - відношення прольоту настилу до граничного значення його прогину; 

 - нормативне навантаження; 

𝜑 – коефіцієнт Пуассона (для сталі 𝜑 = 0.3). 

3. Балки складеного перерізу. 

Складаються з поличок (поясів) та стінки, з’єднаних між собою в єдиний переріз. 

Добираючи переріз такої балки, у першу чергу визначають її висоту, яка повинна 

задовольняти вимоги якнайменшої матеріаломісткості конструкції, достатньої жорсткості та 

не перевищувати габарити, передбачені архітектурно-конструктивними рішеннями будівлі. 
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Лекція 15. Центрально – стиснуті колони та стояки. 

 

1. Суцільні колони. 

2. Наскрізні колони. 

 

Колони призначені для підтримання елементів робочих майданчиків, перекрить, 

покрівель, трубопроводів, естакад, шляхопроводів тощо. Навантаженням для колон є опорні 

реакції конструкцій, що на них спираються. Далі ці зусилля найчастіше передаються на 

фундаменти або, в окремих випадках, на нижче розміщені конструкції. 

Колона складається з 3 елементів: 

- Оголовника – конструктивного елемента, на який безпосередньо передаються 

опорні реакції конструкцій, що спираються на колону; 

- Бази – елемента, який передає зусилля колони на бетон фундаменту; 

- Стержня – основного конструктивного елемента, який передає навантаження з 

оголовника на базу. 

Матеріалом металевих колон найчастіше є сталь. 

За конструкцією колони можуть бути суцільного перерізу та наскрізні. 

 

1. Суцільні колони. 

Найдешевшими є колони з прокатних широко поличкових двотаврів (рис), ширина 

перерізу яких наближена до висоти. Звичайні двотаври невигідні, тому що мала ширина 

перерізу спричинює їх низьку стійкість у площині, паралельній поличкам. При великих 

навантаженнях (5000 кН і більше) доцільні складені суцільні перерізи. Найпростіші й 

економічніші зварні двотаври ( рис б), які виготовляють на потокових високомеханізованих 

та автоматизованих лініях. 

 
 

 Рис.    Поширені типи перерізів суцільних колон 

Менш економічно вигідними за витратами металу, але простішими у виготовленні є 

колони з прокатних профілів ( рис… в). Але через обмеженість сортаменту вони мають 

відносно невелику несучу здатність. З прокатних профілів можуть компонуватися як 

відкриті, так і замкнені перерізи. Колони замкненого перерізу мають кращий зовнішній 

вигляд і рівну загальну стійкість у всіх напрямках. Але їхні внутрішні поверхні недоступні 

для огляду і захисту від корозії. Тому при підвищеній агресивності зовнішнього середовища 

внутрішній об’єм таких колон треба герметизувати, що найпростіше виконати у колонах з 

труб (рис….. г), але приєднання до них інших конструкцій є складним. 

 

2. Наскрізні колони.  

Стержень наскрізної колони складається з окремих гілок, з’єднаних між собою за 

допомогою планок чи решіток. Використовують такі колони при відносно невеликих 
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навантаженнях (до 5000 кН) і значній висоті, коли вимоги до жорсткості високі. Порівняно з 

суцільними вони вимагають більших витрат праці на виготовлення. 

Проріз між вітками приймають, виходячи з умови стійкості. Але не меншим за 

100…150 мм, щоб забезпечити вільний доступ до внутрішніх поверхонь для їхнього 

очищення і нанесення антикорозійних захисних покрить. 

Спільна робота окремих гілок перерізу забезпечується решітками чи планками. Схему 

граток найчастіше приймають трикутною чи трикутною з проміжними стояками. Широко 

використовують і без розкісне рішення у вигляді планок. З’єднання з допомогою решіток має 

більшу жорсткість, але трудомісткіше у виконанні. Безрозкісне з’єднання планками простіше 

у виготовленні і естетичніше. Воно найчастіше використовується у відносно невеликих 

колонах із зусиллями до 2000….3000 кН і незначною висотою. Розкісні решітки стають 

вигіднішими при великих відстанях між вітками колони  b≥ 800…1000 мм, коли планки дуже 

громіздкі. 

Для підвищення жорсткості колон на скручування від випадкових дій і впливів при 

виготовленні та під час монтажу і збереження незмінності контуру у наскрізних колонах 

передбачають діафрагми через 3…4 м по висоті. 

 

 

Лекція 16. Кроквяні ферми. 

 

1. Використання та класифікація ферм. 

2. Ферми з паралельними поясами, сегментні, трапецієподібні та трикутного 

обрису. 

3. Застосування кроквяних ферм. 

 

 Ферма – це решітчаста наскрізна конструкція, що складається з окремих 

прямолінійних стержнів, з'єднаних між собою у вузлах, які утворюють геометрично незмінну 

систему. Навантаження на ферму прикладається здебільшого у вузлах, тому в окремих 

стержнях виникають тільки поздовжні зусилля стиску або розтягу при роботі ферми на згин. 

Завдяки цьому метал у фермах використовується раціональніше, ніж у балках, тобто вони 

легші за масою, економніші, проте більш трудомісткі у виготовленні.  

 

1. Використання та класифікація ферм 
Сталеві ферми застосовують у покрівлях промислових і житлових будівель, ангарів, 

вокзалів, спортивних споруд, ринків, радіо та телевізійних вежах, щоглах різного 

призначення, опорах ліній електропередач та інших конструкціях. За статичними ознаками 

розрізняють ферми:  

• балкового типу – однопрольотні, багатопрольотні й консольні;  

• аркового; 

 • рамного типу; 

 • вантові.  

Залежно від призначення фермам надають різної конструктивної форми – від легких 

пруткових конструкцій до важких ферм великих прольотів, плоских і просторових. 

Найширше застосовують у промислових і житлових будівлях розрізні балкові ферми, 

найпростіші для виготовлення та монтажу. 

 Геометрична схема ферми характеризується обрисом поясів і видом решітки. 

 За обрисами поясів розрізняють кроквяні ферми: 

 • з паралельними поясами (рис. 1., д); 

 • трапецієподібні (рис. 1.1, а); 

 • трикутні (рис. 1.1, в); 

 • сегментні (рис. 1.1, е). 
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Ферми з паралельними поясами й трапецієподібні – найбільш прості за 

конструктивною формою і виготовленням. Ці властивості й визначають їх широке 

застосування у виробничих та житлових будівлях різного призначення. Незважаючи на 

високі техніко-економічні показники, їх застосовують переважно при прольотах 18...42 м, 

оскільки вони мають невелику будівельну висоту порівняно з фермами інших обрисів. 

 
 

 Рис. 1. Типи кроквяних ферм за обрисом поясів 

Ферми трикутногообрису мають найбільшу висоту, застосовують їх при прольотах не 

більше 36 м. Це зумовлене, в першу чергу, використанням дрібно розмірних покрівельних 

матеріалів – плоских і хвилястих азбестоцементних листів, покрівельної сталі різної 

конфігурації, черепиці, які потребують нахилу покриття в межах 25...45°.  

За витратами сталі найбільш економічними є сегментні ферми, проте вони, як і 

трикутні, мають суттєві недоліки: велику трудомісткість, зумовлену різними довжинами 

решітки та криволінійністю верхнього поясу. Статична незмінність ферми досягається 

застосуванням решітки, що утворює систему трикутників. Решітка ферми працює на 

поперечну силу і виконує функції стінки суцільної балки. Від системи решітки залежать 

власна маса ферми, трудомісткість її виготовлення та зовнішній вигляд. 

 Найбільш поширеною є трикутна решітка, оскільки її загальна довжина і кількість 

вузлів менші, ніж у фермах з іншими типами решіток. Раціональний кут нахилу решітки до 

нижнього поясу становить 45...50°. Недоліком трикутної решітки є значна довжина панелей 

поясів, особливо при великих прольотах ферм.  

Розкісну решітку використовують найбільш ефективно у невисоких фермах. 

Особливість такої решітки полягає в тому, що від напрямку її до опори є можливість 

регулювати знаки зусиль. Кути нахилу розкісної решітки до нижнього поясу в межах 35...45° 

є економнішими і сприятливими для роботи розкосів. У фермах з паралельними поясами і 

трапецієподібних доцільно проектувати розкоси спадними від опори, тоді вони будуть 

розтягнуті, а короткі стояки решітки – стисненими. Для ферм трикутного й сегментного 
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обрису, навпаки, в розкосах решітки спадні елементи стиснені, а вихідні розтягнені. 

Незважаючи на це, при компонуванні решітки ферми часто проектують зі спадними 

розкосами, щоб зменшити їх довжину. Хрестова решітка застосовується у фермах, які 

працюють на знакозмінне навантаження (рис. 2, д). У цьому випадку розкоси решітки 

працюють тільки на розтяг. При виникненні в одному з розкосів стиску він відключається, 

працює другий розкіс, в якому діє розтяг. Різновидом трикутної решітки є ромбоподібна 

решітка, особливість якої – висока жорсткість й міцність під дією великих поперечних сил. 

 

 
 

 Рис. 2. Види системи решітки  

У міжповерхових перекриттях, коли простір між верхнім і нижнім поясами 

використовується з експлуатаційною метою, застосовують безроскісні ферми. Недоліком 

таких ферм є наявність значних згинальних моментів у поясах і стояках, що зумовлює 

зростання витрат сталі. 

 При великій висоті ферм і раціональному куті нахилу розкосів (35...45°) панелі 

верхнього поясу ферми мають великі розміри, які невигідні для розміщення прогонів та плит. 

У таких панелях ферм виникають місцеві згинальні моменти за рахунок позавузлового 

прикладання навантаження. Довжину панелей верхнього поясу можна зменшити шляхом 

введення в основну решітку ферми спеціальних шпренгелів, що призводить також до 

зменшення розрахункової довжини розкосів у площині ферми (рис. 2, г).  

Генеральними розмірами ферми є проліт і висота. Проліт кроквяних ферм 

виробничих будівель, як правило, приймають кратним модулю 6м, тобто 18, 24, 30, 36 та 42 

м. Для спрощення виготовлення і проектування уніфіковані типові сталеві ферми мають 

стандартні геометричні схеми для різних прольотів. Довжина панелі верхнього поясу в 

типових фермах дорівнює 3м.  

Оптимальна висота hopt у середині прольоту трапецієподібної ферми визначається з 

умови мінімальної власної маси і жорсткості (прогину), а також можливості 

транспортування. Маса ферм мінімальна, коли маси поясів і решітки (з фасонками) рівні між 

собою, що спостерігається при великих співвідношеннях висоти ферми та прольоту. 

Така велика висота кроквяних ферм невигідна через умови транспортування і 

монтажу, оскільки в цьому разі ферму доводиться перевозити окремими елементами і на 

місці монтажу виконувати поелементно складання, внаслідок чого зростають витрати часу та 

вартість. На практиці висоту ферми в середині прольоту приймають з умови 

транспортабельності меншою за оптимальну, щоб ферму можна було легко перевозити. 
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Практично висоту трапецієподібної ферми і ферми з паралельними поясами приймають в 

межах 
1

6


1

12
  прольоту ферми. Це дає змогу поділити ферму на дві (іноді на три) відправкові 

марки, які б відповідали вимогам залізничних габаритів (найбільший розмір марки за 

висотою не повинен перевищувати 3,8м, а за шириною – 3,2 м.) У типових фермах для всіх 

прольотів від 18 до 36м висота на опорі прийнята для трапецієподібних – 2200 мм, а для 

ферм з паралельними поясами – 3150 мм.  

Висота трикутних ферм зумовлена нахилом покрівлі, під який вона проектується, і 

становить 1/2–1/4 прольоту. 

 

Пояси ферми повинні відповідати статичному навантаженню і виду навантаження, яке 

визначає форма згину. Від форм згину дуже залежить несуча здатність конструкції та 

відповідність до необхідного навантаження, а також економічність ферми. За кількістю 

використовуваного матеріалу найбільш ефективною є сегментна ферма, але вона ж є 

найскладнішою в виготовленні. 

За типом системи решітки ферми бувають: 

 
 а - трикутні; 

б - трикутні з додатковими стійками; 

в - співпрацівники з висхідними розкосами; 

г - співпрацівники з спадними розкосами; 

д - шпренгельні; 

е - хрестові;  

 

Тема 4. «Каміні та армокам’яні конструкції» 

Лекція 17.  Матеріали для кам’яних і армокам’яних конструкцій. 

 

1. Камяні матеріали і вироби. 

2. Будівельні розчини для виконання кам’яних робіт. 

3. Арматура.  

 



99 

 

Матеріалами для кам’яних та армокам’яних конструкцій є поштучне каміння, 

вкладене на розчин, з включенням, при потребі,  сталевої арматури. Каміння  за  своїм 

походженням може застосовуватись як природне з гірських порід, так і штучне, виготовлене 

у автоклавах (силікатні камені, блоки, цегла), випалене керамічне каміння та цегла або 

сформоване з важкого, легкого, чарункуватого бетону у вигляді суцільних чи порожнистих  

виробів.  

 

 

1.  Камяні матеріали і вироби 

  

Матеріали, які застосовують для мурування кам’яних та армокам’яних конструкцій, 

повинні мати наперед задану міцність, морозо-   та  водостійкість, визначені  марками  чи  

класами. Для кладки використовують природні чи штучні камені марок від 4 до 1000 (за 

міцністю на стиск)  і бетони класів від В3,5 до В30: 

 а) марки каменів - 4, 7, 10, 15, 25, 35, 50 (невисокої міцності – легкі бетонні і 

природні камені); 75, 100, 125, 200 (середньої міцності – цегла, керамічні, бетонні, природні 

камені); 250, 300, 400, 500, 600, 800, 1000 (високої міцності – цегла, природні, бетонні 

камені); 

 б) класи бетонів: важкого —  В3,5; В5; В7,5; В12,5; В15; В20; В25; В30;  на 

пористих заповнювачах —  В2; В2,5; В3,5; В5; В7,5; В12,5; В15; В20; В25; В30; ніздрюватого 

(чарункуватого) — В1; В2; В2,5; В3,5; В5; В7,5; В12,5; крупнопористого — В1; В2; В2,5; 

В3,5; В5; В7,5; поризованого —  В2,5; В3,5; В5; В7,5; силікатного  —  В12,5; В15; В20; В25; 

В30. 

 Вибирають марку каменю чи клас бетону в залежності від необхідної тримкої 

здатності конструкції. Мінімальні марки каменю для зовнішніх стін будівель наведені в табл. 

1 у додатках. 

 Довговічність каменів та бетонів значною мірою залежить від морозостійкості, 

яка характеризується маркою за морозостійкістю F. 

        Використовують кам’яні матеріали таких марок за морозостійкістю: F10, F15, 

F25, F35, F50, F75, F100, F150, F200, F300. Бетони використовуються тих самих марок, крім 

F10. 

 Марки  кам’яних матеріалів за морозостійкістю для кладки зовнішньої частини 

стіни (завтовшки 120мм) і для фундаментів (на всю товщину) вибирають за табл. 2 в 

залежності  від передбачуваного терміну служби будівлі чи ступеню її довговічності ( термін 

служби 100 років - І ступінь, 50 років - ІІ ступінь, 20 років - ІІІ ступінь). 

 

 

2. Будівельні розчини для виконання кам’яних робіт. 

  

Розчини для кам’яної та армокам’яної кладки — цементні, вапняні, мішані 

поділяються на важкі (середня густина в сухому стані 1500 кг/м
3
 і більше) і легкі (середня 

густина до 1500кг/м
3
). Заповнювачами для важких розчинів є кварцові, польовошпатні і 

вапнякові піски, для легких – туфові, пемзові  та  інші легкі піски. Для покращення 

легковкладальності розчину до його складу вводять пластифікатори (вапняне чи глиняне 

тісто). Для мурування стін найчастіше використовують розчини марок 10, 25, 50, 75, 100. 

Вибір марки розчину виконують в залежності від ступеню довговічності будівлі і умов 

експлуатації конструкції. Мінімальні марки розчину наведені в табл. 3 та 4. 

 

 

 

3. Арматура  
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Для кам’яних конструкцій  використовують арматурні вироби зі сталі  класів: 

 для сіткового армування — А-І та Вр-І діаметром 3...8 мм, (при наявності 

перетинів арматури у швах кладки діаметр стержнів повинен бути не більшим за 6 мм); 

 для поздовжньої та поперечної арматури, анкерів та в’язей —  А-І, А-ІІ, Вр-І 

діаметром від 3мм (для розтягнутої арматури), і  понад 8мм (для стиснутої арматури). 

Хомути виконують з дроту  Вр-І або  зі сталі класу А-І діаметром 3…6 мм. 

Для збільшення тримкої здатності існуючих кам’яних конструкцій (колон, стовпів, 

простінків) може застосовуватись обойма, яка буде перешкоджати поперечному розширенню 

кладки, що збільшить опір кладки впливу поздовжньої сили. Найпоширеніші види обойм - 

металеві, а також у вигляді армованої штукатурки. Металева обойма складається з 

вертикальних кутників, які встановлюються у кутах, і планок, що є хомутами. Обойма у 

вигляді армованої штукатурки  містить вертикальні стержні з арматури класу А-І, А-ІІ, А-ІІІ 

діаметром 8…12 см, і спіральної обмотки, яка охоплює ці стержні. 

 

Контрольні запитання: 

1. Які властивості повинні мати матеріали для кам’яних і армокам’яних кладок ? 

2. Бетони яких класів застосовують для виготовлення елементів кладки ? 

3. Яке каміння і цегла за міцністю застосовуються для мурування?     

4. Які показники враховують при виборі матеріалу для кладки ? 

5. Які розчини використовують для мурування? 

6. Яка арматура  застосовується для армування кладки?   

  

 

Лекція №18. Механічні характеристики кам’яної кладки 

 

1. Стадії роботи кам’яної кладки при стисканні.  

2. Основні фактори, які впливають на міцність кладки. 

 

1. Стадії роботи кам’яної кладки при стисканні. 

 

Камінь та розчин у кладці перебувають в умовах складного напруженого стану, тому 

що в поперечних та похилих перерізах кам’яних конструкцій  одночасно виникають 

позацентровий і місцевий стиск, згин, зріз, розтяг. Це пояснюється тим, що щільність та 

жорсткість розчину по довжині і ширині шва внаслідок впливу різних факторів 

(нерівномірність водовіддачі, усадка, нерівномірне розкладання муляром розчину, наявність 

вертикальних швів, пустот в горизонтальних і вертикальних швах) неоднорідні, а також тим, 

що передача зусиль з верхніх каменів на нижні внаслідок тих же причин відбувається не 

лише у вертикальному, а і в горизонтальному і нахиленому напрямках. 

 У роботі кам’яної чи цегляної кладки розрізняють чотири стадії напружено-

деформованого стану. Перша стадія (рис. 1, а) відповідає нормальній експлуатації кладки, 

коли зусилля, що виникають в ній від навантаження, не викликають видимих  пошкоджень. 

 Друга стадія роботи кладки характеризується появою на окремих ділянках 

невеликих тріщин (рис. 1, б). Навантаження N становить 60-80 % від руйнівного. Якщо 

навантаження не зростає, то подальший розвиток тріщин не спостерігається. 

 На третій стадії при збільшенні навантаження виникають нові і розвиваються 

старі тріщини, які з’єднуються між собою, перетинаючи значну частину кладки у 

вертикальному напрямку (рис. 1, в). При тривалій дії такого навантаження, навіть без його 

зростання, розвиваються значні пластичні деформації і поступово продовжується подальший 

розвиток тріщин, які розшаровують кладку.  Третя стадія неминуче переходить в четверту - 

стадію руйнування від втрати стійкості розчленованої тріщинами кладки (рис. 1, г). 
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Рис. 1 – Стадії роботи кладки при стисканні 

 

 На міцність кладки впливає марка каменю чи цегли, марка розчину та його 

водоутримувальна здатність, розміри, форма і характер поверхні каменю, вид кладки, спосіб 

перев’язки швів тощо. 

 Міцність на стиск кладки з каменів правильної форми з перев’язаними швами 

більша, ніж з каменів неправильної форми чи при незаповнених і неперев’язаних швах. 

Навіть при дуже міцному розчині завжди міцність кладки буде меншою від міцності каменю 

(цегли) при стиску.  

 Фактичну міцність кладки на стиск  визначають за емпіричною формулою: 


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де  А -  конструктивний коефіцієнт, який становить  
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


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 тут:    R1— границя міцності каменю на стиск; 

R2 — границя міцності розчину на стиск; 

а, b, m, n — коефіцієнти, що залежать від виду кладки і наведені  

                     в табл. 5; 

 — поправний коефіцієнт, що вводиться при низьких марках розчину, його 

величина коливається (для цегляної кладки, в межах  0,75 ... 1,0) . 

 З формули (1) видно, що ріст міцності кладки з підвищенням марки розчину 

затухає, і навіть при  R2  =  міцність кладки R
ф
 = AR1 R1 . Тому використовувати розчини 

високих марок (понад 75) для звичайних кладок не економічно. 

 В деяких випадках кладка може працювати на розтяг по неперев’язаному 

перерізу, наприклад, у позацентрово стиснутих стінах чи простінках (рис. 2, а), або по 

перев’язаному перерізу, наприклад, в круглих резервуарах, силосах чи інших спорудах (рис. 

2, б).  Руйнування по неперев’язаному перерізу у більшості випадків відбувається по 

площині дотику каменю та розчину в горизонтальних швах. Руйнування кладки по 

перев’язаному перерізу відбувається або по розчину, або по каменях і розчину разом. 
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Рис. 2 – Схеми руйнування розтягнутої кладки: а – по неперев’язаному шву; б – по 

перев’язаному шву 

 

 

 Розрахункові опори кладки 

 

 Розрахункові опори кладки R визначають, поділивши середнє очікуване 

значення границі міцності кладки на коефіцієнт надійності  k = 2...2,5, який враховує як 

статичні, так і інші фактори, що можуть викликати несприятливі відхилення границі міцності 

кладки від найімовірніших значень. 

  Розрахункові опори кладки в залежності від виду і марки каменю та розчину 

для різних силових впливів наведені в таблицях 6 – 16. 

 Розрахункові опори кладки на стиск (табл. 6 – 12) множать на коефіцієнт умов 

роботи   с , який становить: 

0,60 – для елементів круглого перерізу, виготовлених зі звичайної  

          нелекальної цегли без підсилення сітками; 

0,80 – для колон та простінків площею перерізу 0,3 м
2  

і менше; 

           для кладки з блоків і каменів із крупнопористих і            

          неавтоклавних бетонів; 

0,85 – для кладки із силікатної цегли на розчині з добавками  

          поташу; 

0,90 – для кладки з блоків і каменів із автоклавних ніздрюватих і  

          силікатних  бетонів класів  за міцністю понад  В25; 

1,10 – для крупних блоків і каменів, виготовлених з важких  

          бетонів та з природного каменю при   18,0 кН/м
3
; 

1,15 – для кладки після тривалого періоду твердіння розчину  

          (понад 1 рік). 

 Для зимової кладки, виконуваної способом заморожування, вводиться 

спеціальний коефіцієнт с 1 . 

 При використанні природних каменів напівчисто тесаних (з виступами до 10 

мм) розрахунковий опір кладки слід множити на  коефіцієнт 0,8, а при використанні грубо 

тесаних каменів (з виступами до 20 мм) цей  коефіцієнт дорівнює 0,7. 

 

 

Контрольні запитання: 

1. Як впливає структура кладки на внутрішні напруження при експлуатаційних 

навантаженнях ? 

2. Опишіть стадії напружено деформованого стану кладки. 

3. Які фактори впливають на міцність кладки ? 

4. Яку величину називають розрахунковим опором кладки ? 
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5. Застосування коефіцієнту умов роботи кладки. 

6. За рахунок чого відбувається деформація кладки? 

7. Від чого залежить пружна характеристика кладки? 

8. Як працює кладка при тривалому навантаженні? 

 

 

Лекція №19. Міцність кладки при центральному стисканні 

 

1. Границя міцності всіх видів кладок при короткочасному центральному 

стисканні.  

2. Фактори, що впливають на  міцність кладки. 

 

Під час експлуатації кам’яні конструкції можуть сприймати центральний, місцевий чи 

позацентровий стиск, згин, зріз і розтяг. Найпоширенішими є перші три види напружених 

станів, причому при позацентровому стиску напружений стан кладки аналогічний до того, 

який вона сприймає, працюючи на місцевий стиск. 

 

1. Границя міцності всіх видів кладок при короткочасному центральному 

стисканні. 

  

При центральному стиску напруження по всьому перерізу елемента розподіляються 

рівномірно (рис. 4).  

 

 
 

Рис. 4 – Напружений стан центрально завантаженого елемента         

    перед руйнуванням: а – жорсткого; б – гнучкого 

 

Руйнування таких елементів відбувається в залежності від їх гнучкості. Короткі 

елементи руйнуються  при досягненні напружень  в кладці  = Ru, а довгі – в результаті   

втрати стійкості при критичних напруженнях  = c r, які менші за границю міцності 

кладкиRu. На значення руйнівних зусиль впливає також  тривалість дії навантажень. 

Розрахунок центрально стиснутих елементів виконують за умовою: 

NNu, 

де N – розрахункова поздовжня сила; 

         Nu – найбільше поздовжнє зусилля, що може сприйняти стиснутий елемент 

конструкції; визначається за формулою: 

Nu =  ml R A ,                                 (7) 

тут R – розрахунковий опір кладки на стиск; 
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 – коефіцієнт поздовжнього згину, який залежить від пружної характеристики 

кладки   і гнучкості елемента i = l0 / i    або від відношення   i = l0 / h   (для прямокутного 

суцільного перерізу) і приймається за табл. 19; 

тут      і – найменший радіус інерції перерізу; 

h – найменший  розмір прямокутного суцільного перерізу; 

А – площа поперечного перерізу елемента; 

ml – коефіцієнт умов роботи стиснутого елементу, що враховує вплив прогину 

стиснутого елементу на його тримку здатність при тривалій дії навантаженні. Цей коефіцієнт 

відображає вплив  повзучості при тривалій дії навантаження, що залежить від рівня 

завантаження і  визначається за формулою: 

N

N
1m l

l   ,                                    (8) 

тут Nl - розрахункова поздовжня сила від тривалого навантаження; 

- коефіцієнт, що приймається за табл. 20. 

 Приh 30 см або і   8,7 см коефіцієнт mlдорівнює 1. 

 Розрахункова висота l0 кам’яних стін, простінків, колон визначається в 

залежності від умов опирання їх на горизонтальні чи вертикальні опори: 

l0  = H      – при шарнірному опиранні на нерухомі в горизонтальному напрямку опори 

(наприклад, в  житлових, громадських будівлях) (рис. 5, а);  

l0 = 1,5H – для конструкцій однопролітних  будівель при пружній верхній опорі і 

жорсткому защемленні у нижній опорі   (рис.5, б); 

l0 = 1,25H – те ж для багатопролітних  будівель; 

l0 = 2H   –для вільних у верхній частині конструкцій при  

                 відсутності зв’язків їх з перекриттями чи іншими горизонтальними опорами  

та защемлених знизу  (рис. 5, в);  

l0 0,8H– для конструкцій з частково защемленими опорними  перерізами, 

тут      H  – відстань в просвіті між перекриттями чи іншими горизонтальними  

опорами. 

 

 
 

 

 

Рис. 5 – Зміна значень коефіцієнтів   та mlпо довжині стиснутих елементів при різних 

варіантах опирання 

 

 Якщо навантаженням є лише власна вага елемента в межах розрахункової 

ділянки, то вказану висоту l0 стиснутих елементів множать на коефіцієнт 0,75. 

 

 

Місцевий стиск (зминання) 
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 У випадках, коли опирання конструкції відбувається не по всьому перерізу 

кам’яної кладки стіни, фундаменту тощо, а лише по його частині, спостерігається місцевий 

стиск (зминання) кладки.  

 Опір кам’яної кладки місцевому стиску більший, ніж осьовому, бо прилеглі до 

завантаженої ділянки суміжні незавантажені зони перешкоджають його деформації і тим 

самим підвищують його несучу здатність. Виникає ефект ―обойми‖. 

 Розрахунковий опір кладки на місцевий стиск:        

Rloc =  R 1R ,                              (9)  

де   – коефіцієнт, що визначається за формулою 
3

locАА  ,                              (10)             

R  – розрахунковий опір кладки на осьовий стиск; 

Aloc – площа зминання (місцевого стиску), на яку безпосередньо передається  

навантаження (рис. 6); 

A  – розрахункова площа перерізу при місцевому стиску  (рис.6);  

1  – граничний коефіцієнт, що залежить від матеріалу кладки, місця і характеру  

прикладання навантаження (табл. 21) . 

Тримка здатність елемента при місцевому стиску перевіряється за формулою: 

Nloc Nu , 
де Nloc – поздовжня стискуюча сила від місцевого навантаження;  

        Nu– граничне  поздовжнє зусилля, що може сприйняти дана конструкція, 

обчислюється за формулою: 

Nu=  d Rloc Aloc ,                              (11)  

тут  – коефіцієнт повноти епюри тиску від місцевого навантаження: при рівномірно 

розподіленому  навантаженні  = 1, при трикутній епюрі передачі  навантаження   = 0,5; 

d – коефіцієнт, що враховує перерозподіл напружень в зоні  

місцевого стиску: для цегляної кладки, віброцегляної кладки, для кладки з суцільних 

каменів і блоків з важкого чи легкого бетонів цей коефіцієнт  становить:  d = 1,5 - 0,5 ;   для 

кладки з порожнистих бетонних каменів чи суцільних каменів і блоків з крупнопористого і 

ніздрюватого бетонів d = 1. 

 

 

 
 

Рис. 6 – До визначення розрахункових площ перерізу кладки при місцевому стисканні 
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 Якщо під опорами згинальних елементів не встановлюються розподільчі плити, 

то без спеціального підрахунку можна приймати : 

d = 0,75 – для кладок з суцільної та порожнистої цегли, керамічного каміння, 

бутобетону і крупних блоків з важкого бетону чи бетону на пористих заповнювачах марки 50 

і вище; 

d = 0,5 –   для порожнистих бетонного каміння і блоків, суцільного каміння і блоків з 

бетону, каміння і блоків  з ніздрюватого бетону і  природного каменю. 

 При одночасній дії на площу зминання місцевого навантаження (під кінцями 

балок, прогонів тощо) і основного навантаження (вага кладки, яка розміщена вище, і 

навантаження, що передається на цю кладку), розрахунок проводиться окремо на місцеве 

навантаження і на суму місцевого і основного навантаження. При розрахунку по кожному з 

цих двох варіантів приймаються різні значення 1  відповідно до таблиці 21. При розрахунку 

на суму місцевого і основного навантажень слід враховувати лише ту частину місцевого 

навантаження, яка буде завантажувати  площу зминання основним навантаженням. 

 Розрахункова площа перерізу  А  визначається за такими правилами: 

 1) при місцевому навантаженні по всій товщині стіни в розрахункову площу 

включається ділянка довжиною, не більшою за товщину стіни в кожен бік від межі місцевого 

навантаження (рис. 6, а); 

 2) при розрахунку на місцеве крайове навантаження, прикладене по всій 

товщині стіни, розрахункова площа приймається рівною площі зминання, а при розрахунку 

на суму місцевого і основного навантаження – сумі площ зминання і ділянки стіни 

завдовжки не більш, як товщина стіни в один бік (рис. 6, б); 

 3) при місцевому навантаженні в місцях опирання кінців прогонів і балок у 

розрахункову площу включають площу ділянки стіни, ширина якої становить глибину 

закладання опорної ділянки прогону чи балки, і завдовжки не більш, як відстань між осями 

двох сусідніх балок (рис. 6, в); якщо відстань між балками перевищує подвійну товщину 

стіни, то довжина розрахункової площі визначається як сума ширини  балки і подвоєної 

товщини стіни (рис. 6, г);  

 4) при розрахунку на місцеве крайове навантаження, прикладене до кутової 

ділянки, розрахункову площу визначають як площу зминання, а при розрахунку на суму 

місцевого і основного навантаження –  (а + в)
2
   (рис.  6, д); 

 5) при місцевому навантаженні, прикладеному до частини стіни по довжині і 

товщині, розрахункова площа становить (2с2 + а)(2с1 + в) (рис. 6, е). Якщо це навантаження 

прикладене поблизу краю перерізу, то при розрахунку  на суму місцевого і основного 

навантаження розрахункова площа береться меншою, ніж визначена в п. 4; 

 6) при розрахунку на місцеве крайове навантаження, прикладене в межах 

пілястри, розрахункова площа рівна площі зминання, а при розрахунку на суму місцевого і 

основного навантаження - вона становить в(а + в) (рис. 6,  ж); 

 7) при місцевому навантаженні, прикладеному в межах пілястри і частини 

стіни чи простінка, збільшення розрахункової площі в порівнянні з площею зминання 

враховують лише для навантаження, рівнодійна якого прикладена в межах стіни (полиці) чи 

в межах пілястри (ребра) з ексцентриситетом e0  L/6  в сторону стіни (тут L – довжина 

площі зминання, а  e0 – ексцентриситет стосовно осі площі зминання). В цих випадках в 

розрахункову площу включається, крім площі зминання, частина площі перерізу стіни 

шириною с, що дорівнює глибині закладання опорної плити в кладку стіни, завдовжки в 

кожен бік від краю плити не більш як товщина стіни (рис. 6, і); 

 8) якщо переріз має складну форму, то при визначенні розрахункової площі 

перерізу не допускається враховувати ділянки, зв’язок яких з навантаженою ділянкою 

недостатній для перерозподілу тиску (наприклад, ділянки 2 і 3 на рис. 6, к). В цьому випадку 

в розрахункову площу включають лише площу зминання  ділянки 1. 
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2. Фактори, що впливають на міцність кладки: 

1. Міцність каменю та розчину. 

2. Вік кладки та її навантаження. По мірі твердіння міцність розчину, а 

відповідно, і міцність кладки збільшуються. В реальних конструкціях кладка 

безперервно завантажується власною вагою, перекриттям, монтажним та корисним 

навантаженням, починаючи з її нульового віку до досягнення навантаженням повної 

величини. Дія рівномірного обтиснення дещо змінює умови накопичення розчином та 

кладкою міцності. Встановлено, що якщо в процесі довготривалого завантаження 

навантаження N не перевищує навантаження Ncrc, то це навантаження сприятливо 

позначається на міцності розчину та цегляної кладки при стисканні. Якщо ж N>Ncrc, це 

призводить до зменшення кінцевої міцності кладки. 

3. Якість кладки залежить від кваліфікації муляра. Так, наприклад, кладка, 

виконана висококваліфікованим муляром на 30…40% міцніша за кладку, виконану 

муляром середньої кваліфікації. А вібрована кладка (на вібростолах) міцніше звичайної 

у 2…2,5 рази. 

4. Товщина швів. Збільшення товщини шву, з одного боку, покращує якість шву, 

але призводить до збільшення зусиль розтягу у поперечному напрямі, тому товщина 

горизонтальних швів приймається не більше ніж 12мм, вертикальних – не більше 10мм. 

5. Збільшення рухливості розчину. Зі збільшенням водоцементного відношення 

(В/Ц), для збільшення рухливості розчину, міцність та щільність розчину в цегляній 

кладці не зменшується, так як при вкладанні на цеглу остання швидко висмоктує з 

розчину воду у кількості, яка перевищує водо утримуючі можливості розчину. А 

введення органічних пластифікаторів призводить до зростання деформативності 

розчину. Тому дозволяється застосування пластифікаторів лише в такій кількості, яка 

зменшує щільність розчину не більш ніж на 6%. 

6. Форма та розміри кладки: кладка круглої та квадратної форми поперечного 

перерізу більш міцна ніж таврова та іншої складної форми. Зменшення площі 

поперечного перерізу призводить до деякого збільшення межі міцності кладки, а 

збільшення, навпаки, до зниження. 

7. Розмір каменя. При збільшенні висоти каменя збільшується міцність кладки. 

8. Форма каменя. Чим правильніша форма каменя , тим точніше передається 

зусилля через горизонтальні шви і міцність кладки зростає. 

9. Наявність порожнин каменів. Якщо порожнини круглі, міцність кладки 

зменшується пропорційно до збільшення порожнистості каменів. Щілиноподібні 

порожнини не знижують міцності кладки, через те такі камені вважаються 

найефективнішим матеріалом (легкі, міцні, мають високі теплоізоляційні властивості). 

10. Перев’язка рядів. Залежно від кількості перев’язаних рядів існує ти основних 

типи перев’язки: ланцюжкова (однорядна), трирядна, багаторядна (п’ятирядна). 

Найміцнішою вважають ланцюжкову перев’язку. 

 

Контрольні запитання : 
1. Як впливає гнучкість елемента на роботу кладки при стиску? 

2. Як розраховується міцність кладки при центральному  стисканні? 

3. Від чого залежить розрахункова висота елемента? 

4. Від чого залежить коефіцієнт поздовжнього згину і як він визначається? 

5. Коли кладка працює на зминання? 

6. Як обчислюють розрахункову площу поперечного перерізу при зминанні? 

7. Як перевіряють тримку здатність кладки при місцевому стиску? 

 

Лекція №20. Міцність кладки на розтягання та зрізання 

 

1. Міцність зчеплення основних елементів кладки. 



108 

 

2. Робота кам’яної кладки на розтягання та зрізання. 

 

1. Міцність зчеплення основних елементів кладки. 

 

1. Міцність кладки при розтягу і зрізі залежить, головним чином, від зчеплення 

розчину з каменем. Міцність зчеплення залежить від багатьох факторів, наприклад, виду і 

складу розчину, міцності і усадки розчину, швидкості поглинання каменем води, чистоти 

поверхні каменя, умов твердіння розчину в кладці (температури і вологості повітря), змісту 

сторонніх домішок у камені та розчині і тощо.  

2. При осьовому розтягу і розтягу при вигині розрізняють випадки опору 

неперев’язаних (горизонтальних швів) і перев’язаних перетинів. У другому випадку 

руйнування може відбуватися по ступінчастому перерізу, тобто по горизонтальних і 

вертикальних швах або ж по плоскому перерізу, тобто по вертикальних швах і цілому 

каменю.  

3.  Розрахункові опори кладки з цегли та каменів правильної форми осьовому 

розтягу, розтягу при згині, а також при зрізі приймають згідно з таблицями 9 і 10 додатку Р 

ДБН В.2.6-162. 

 

2. Робота кам’яної кладки на зрізання та розтягання. 

Зріз 

  

Опір неармованої кам’яної кладки зрізу по горизонтальних  неперев’язаних швах 

визначаються за формулою: 

Q    ( Rsq + 0.8 n0 ) A1 ,(19) 

де  Rsq - розрахунковий опір кладки зрізу; 

0   - середнє напруження стиску від найменшої розрахункової  

              поздовжньої сили з коефіцієнтом 0,9; 

0,8 - коефіцієнт, що гарантує від випадкового зниження 

              опору тертю; 

n -  коефіцієнт, що враховує вид і порожнистість кладки:  

               для суцільної цегли і каменів  дорівнює 1,  

               для порожнистих  -  0,5; 

A- розрахункова площа перерізу; 

 - коефіцієнт тертя по шву, становить 0,7 (див. табл. 18). 

При  розрахунку кладки на зріз за перев’язаним перерізом 0  = 0. 

 

 

Розтяг 

  

Розрахунок елементів неармованих кам’яних конструкцій на міцність при осьовому 

розтягу виконують за формулою: 

N Nu 

де N- розрахункова поздовжня розтягуюча сила; 

Nu- найбільше значення поздовжньої сили, що може 

            сприйматися перерізом елемента, визначається за       

            формулою: 

Nu  = Rt  An                     (20) 

 

тутRt- розрахунковий опір кладки розтягу по перев’язаному  

            перерізу;     

An - розрахункова площа перерізу нетто, тобто без порожнин  
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            у каменях. 

 Проектування елементів конструкцій, що працюватимуть на осьовий розтяг по 

неперев’язаному перерізу не допускається. 

 

Контрольні запитання : 

 

1. Коли кладка працює на зминання? 

2. Як визначають міцність кладки при зрізі? 

3. Як визначають міцність кладки при осьовому розтягу? 

 

 

Лекція №21. Деформаційні характеристики кладки 

 

1. Кам’яна кладка як пружно-пластичне тіло.  

2. Повні відносні деформації кладки.  

3. Пластичні деформації кладок. 

4.  Модуль пружності кладки. 

 

1. Кам’яна кладка як пружно-пластичне тіло. 

  

Кам’яна кладка — це  пружнопластичний матеріал, який складається з двох 

матеріалів: розчину та каменю. 

Під час стискання залежність між напруженнями і деформаціями  для розчину 

криволінійна, а для каменю майже прямолінійна. Експериментально встановлено, що кладка 

деформується переважно за рахунок деформування розчину в швах кладки. 

Модуль деформацій кладки Еє величиною змінною і залежить від рівня напружень. 

Геометрично він дорівнює тангенсові кута нахилу дотичної   (рис. 3). 

 

 
 

Рис. 3 – Залежність ―напруження – деформації‖ при  нетривалій дії тискувального 

навантаження 

 

       Експериментально початковий модуль пружності Е0 визначають при невисоких 

рівнях напружень ( 0,2Ru). 

Е = d /d = tg. 

 Зі збільшенням напружень кут  , а, значить, і модуль деформацій 

зменшуються.  Найбільше  значення  модуля  деформацій Е при  = 0 , коли   = 0. Його 

називають початковим модулем деформацій, або модулем пружності кладки: 

Е0 = tg 0 
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 Початковий модуль деформацій неармованої кладки пропорційний границі 

міцності при стиску:  

E0 =   Ru ,   (2) 

де      – пружна характеристика кладки, що залежить від виду    кладки і марки 

розчину (визначають за табл.17); 

Ru – тимчасовий опір (середня границя міцності) стиску   кладки, що визначається за 

формулою  

R u = k  R,                                       (3)   

тут: k – коефіцієнт, який дорівнює 2,00 – для кладки з цегли і каменів всіх видів  (з 

крупних блоків, рваного буту,   бутобетону, цегляної віброкладки);  

2,25 – для кладки з  крупних і дрібних блоків із ніздрюватих  бетонів. 

 При  напруженнях у кладці   > 0,2 Ru  значно зростають деформації і модуль 

пружності називають модулем деформацій. Його визначають за формулою:   











u
0

R1,1
1E

d

d
E






,                         (4) 

При розрахунках за граничними станами другої групи вважають, що 

E = 0,8 E0                                                                (5) 

Деформації кладки при стиску 

 =  / E0,                                      (6) 

де —  коефіцієнт, що враховує вплив повзучості матеріалу, і становить 1,8 – для 

кладки з керамічного каміння з вертикальними  порожнинами при висоті каменю 138мм;   

2,2 – для кладки з глиняної цегли пластичного і напівсухого  пресування; 

2,8 – для кладки з крупних блоків чи каменів, виготовлених з    важкого бетону; 

3,0 – для кладки з силікатної цегли і каменів суцільних  чи  порожнистих, а також з 

каменів виготовлених на пористих   заповнювачах чи поризованих, з силікатних крупних 

блоків; 

4,0 – для кладки з крупних блоків та каміння, виготовлених з  неавтоклавного 

ніздрюватого бетону.      

 При тривалій дії навантаження під впливом повзучості деформації кладки 

збільшуються. При цьому, якщо стискуючі напруження більші за напруження, при яких 

утворюються тріщини в кладці, деформації наростають інтенсивно, навіть до руйнування 

кладки. Тому розміри поперечного перерізу елементів слід назначати такими, щоб стискуючі 

напруження від довготривалих навантажень не перевищували напружень тріщиноутворення. 

  При розрахунку на довготривалі навантаження модуль деформації кладки, 

отриманий за формулою (4), слід поділити на коефіцієнт . 

 Модуль зсуву  кладки становить G = 0,4 E0. 

 Коефіцієнт тертя     визначається за таблицею 18. 

 

2. Повні відносні деформації кладки. 

Розрізняють: 

 а) пружні (або миттєві) деформації. До цих деформацій близькі також деформації 

кладки, одержувані при дуже швидкому завантаженні (кілька секунд від початку 

завантаження до руйнування зразка). Залежність між напруженнями та деформаціями в 

цьому випадку близька до прямолінійної;  

б) короткочасні деформації, відповідні звичайній в лабораторних умовах тривалості 

випробувань (до однієї години);  

в) деформації при тривалому завантаженні протягом багатьох років. 

 

 

3. Пластичні деформації кладок. 
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Пластична деформація - це залишкова деформація або та, що зберігається після 

зняття навантаження. Відбувається під впливом дотичного напруження. 

 

Модуль пружності кладки. 

Перш за все потрібно визначитися з теоретичною частиною даного питання. Ця 

характеристика розраховується по-різному для різних матеріалів, так як величини, що 

входять у формулу розрахунку, для кожного з матеріалів відрізняються. Модуль пружності - 

це здатність матеріалу або ж речовини деформуватися при застосуванні до нього сили або ж 

тиску. Причому деформація в даному випадку мається на увазі тільки пружна. Вона є не 

постійною і зникає або відразу ж після припинення тиску або застосування сили, або через 

деякий час. 

 

 

 

 
Схема дослідження модуля пружності: Рис. 1 - досвід з динамометром, Рис. 2 - графік 

поведінки пружини. 

Як вже було сказано раніше, модуль пружності - це кілька величин, кожна з яких 

розраховується за певними правилами, властивим тому або іншому матеріалу. Розрізняються 

три основних модуля: Юнга, зсуву та об'ємної пружності. 

Перейдемо до розбору табличних значень такої змінної, як пружна характеристика, 

що залежить від марки розчину і його міцності. Цей показник залежить і від виду кладки. 

Розглянемо ці залежності і визначимо деякі закономірності. Також в даній частині буде 

розглянуто деякі уточнення і доповнення, що були внесені в офіційні документи, що 

регулюють розрахунок модуля пружності цегляної кладки. 

Види кладок підрозділяються на 9 груп, кожна з яких вимагає для себе певного рівня 

пружною характеристики. Ця характеристика, як вже було сказано, залежить від марки 

розчину, застосованого до кожного виду кладки, і від його рівня міцності. У документах 

вказані кладки з 6 видів каменів і 3 видів цегли. 

http://cdo.kname.edu.ua/mod/glossary/showentry.php?courseid=534&concept=%D0%94%D0%B5%D1%84%D0%BE%D1%80%D0%BC%D0%B0%D1%86%D1%96%D1%8F
http://cdo.kname.edu.ua/mod/glossary/showentry.php?courseid=534&concept=%D0%94%D0%B5%D1%84%D0%BE%D1%80%D0%BC%D0%B0%D1%86%D1%96%D1%8F
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Пружна характеристика кладки? (Згідно СНиП II-22-81 (1995)). 

 

Лекція №22. Розрахунок міцності не армованих елементів кам’яних конструкцій 

 

1. Розрахунок позацентрово стиснутих елементів.  

2. Розрахунок елементів на згин. 

 

1. Розрахунок позацентрово  стиснутих елементів. 

 

 Позацентровий стиск найпоширеніший вид силового впливу на кам’яні 

конструкції стіни, простінки, колони. 

 Характер напруженого стану кладки при позацентровому стиску залежить від 

ексцентриситетуe0  прикладання поздовжньої сили  N. При незначних ексцентриситетах весь 

переріз стиснутий (рис. 7, а). Зі збільшенням ексцентриситету епюра напруження стає 

двозначною, тобто переріз частково стиснутий, а частково розтягнутий (рис. 7, б).  
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Рис. 7 – Види епюр напружень у кладці, що працює на  позацентрове стискання 

 

При дуже великих ексцентриситетах, навіть при незначних навантаженнях, в 

розтягнутій зоні елемента напруження можуть перевищувати граничний опір кладки розтягу 

при згині і можуть з’явитися горизонтальні тріщини (рис. 7, в). Поява таких тріщин не 

приводить до руйнування елементу, якщо значення напруження в стиснутій зоні не більше 

від граничного. Руйнівне навантаження може в декілька разів перевищувати навантаження, 

при якому утворились тріщини в розтягнутій зоні кладки. 

 Міцність стиснутої ділянки кладки при позацентровому стиску більша, ніж при 

центральному стиску. Це зумовлене стримуючим впливом оточуючої розтягнутої чи 

потрісканої (а, значить, і не завантаженої) кладки. Причому, цей вплив тим більший, чим 

менша відносна висота стиснутої зони, тобто чим більший ексцентриситет. 

 В розрахунках підвищення розрахункового опору кладки при 

позацентрованому стиску враховується множенням табличного значення розрахункового 

опору Rкладки стиску на коефіцієнт , що залежить від виду і форми перерізу кладки (табл. 

22).  

 Розрахунок позацентрово стиснутих елементів ведеться за умовою: 

N Nu. 
З урахуванням гнучкості, тривалості дії навантаження і ефекту обойми рівняння для 

розрахунку неармованої кладки на позацентровий стиск має вигляд: 

  Nu =  ml11  R  Ac,                      (12)         

де  Ac –  площа стиснутої частини перерізу. Для прямокутного перерізу визначається 

за формулами : 

Ac = вhc;  hc = h - 2 e0;  Ас = А (1 – 2  e0 / h), (13) 

тут  h – висота перерізу елемента у напрямку дії згинального моменту.  

Для складних типів позацентрово стиснутих перерізів положення границі стиснутої 

частини перерізу визначається з умови рівності нулю статичного моменту цієї частини 

перерізу відносно осі, яка проходить через точку прикладання стискуючої силиN. 

 Для таврового перерізу відстань х від точки прикладання сили до границі 

стиснутої зони визначається за такими формулами : 

1. При ексцентриситеті в сторону полиці тавра (рис. 8, а) 
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Рис. 8 – Положення границі стиснутої зони у тавровому перерізі 

 

а) при fh2
1e   у робочий переріз Ac буде входити лише частина полиці, симетрична 

відносно точки прикладання силиN, тоді  x = e = у1 - е0,  деe  –  відстань від точки 

прикладання сили N до стиснутої грані перерізу: 

  fo1fc bey2be2A  ; 

 б) при fh2
1e  і   e + x  h f  величина x  визначається з формули  

 
 2f

f

ff
he

he2b

hb
x 




 , 

    тоді  

  bhxehbA fffc  . 

 

2. При ексцентриситеті в сторону ребра тавра (рис. 8, б): 

 
 

 2f
ff

f
hhe2

hhe2b

hhb
x 




 , 

деe = y2 - e0,    тоді 

Ac = ( h – hf ) b + [hf  - ( y + e0  – x)] bf . 

 

 Для таврового перерізу при e0 0,45y , (де y - відстань від центру ваги перерізу 

елемента до його краю в сторону ексцентриситету) можна користуватися і спрощеними 

формулами: 

Ac = 2 (y - e0)b;       hc = 2 (y  - e0),                   (14)  

де    b – ширина стиснутої  зони перерізу (ширина стиснутої  

             полиці або товщина стінки ребра таврового перерізу  в  залежності від 

напрямку ексцентриситету); 

1 – коефіцієнт поздовжнього згину при позацентровому  стиску, визначається за 

формулою: 

1 = ( + с ) / 2 ,                            (15) 

тут  – коефіцієнт поздовжнього згину для всього перерізу  висотою h   в площині  дії 

згинального моменту, визначається за розрахунковою  висотою  елементаl0 за  таб. 19; 
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с – коефіцієнт поздовжнього згину для стиснутої зони перерізу висотою hс в площині 

дії моменту, визначається за фактичною висотою елемента H за табл. 19 при              

відношенні  h,c = H/ hc  або   і,c = H/ іc; 

hc , ic – висота і радіус інерції стиснутої частини поперечного перерізу в площині дії  

згинального моменту.  

При знакозмінній епюрі згинального моменту по всій висоті стиснутого елементу 

розрахунок міцності ведуть в перерізах з максимальними згинальними моментами різних 

знаків.  

У формулі (12) ml1– коефіцієнт умов  роботи, що враховує вплив прогину стиснутого 

елементу на його тримку здатність при тривалій дії навантаження, і визначається за 

формулою: 











h

e2,1
1

N

N
1m l0l

1l  ,                      (16) 

де   e0l -  ексцентриситет дії тривалих навантажень. 

При h    30 см  або і     8,7 см коефіцієнтml1 = 1. 

 При розрахунку тримких і самотримких стін завтовшки 25 см і  менше крім 

розрахункового ексцентриситету дії поздовжньої сили ще вводять випадковий 

ексцентриситет, який для тримких стін становить 2 см, для самотримких і окремих шарів 

тришарових тримких стін – 1 см. 

 Ширина і глибина розкриття тріщин в кладці обмежені і залежать від 

ексцентриситету е0, тому нормами встановлені його граничні значення: 

 - у позацентрово стиснутих конструкціях без поздовжньої арматури в 

розтягнутій зоні значення ексцентриситету (з врахуванням випадкового) не повинно 

перевищувати: 0,9 у – для основних сполучень навантажень; 0,95у – для особливих 

сполучень; 

 - у стінах завтовшки 25 см і  менше: 0,8 у - для основних сполучень 

навантажень; 0,85 у - для особливих сполучень. При цьому відстань від лінії дії сили до краю 

конструкції повина бути не меншою за 2 см. 

 При e00,7y позацентрово стиснуті елементи розраховуються лише на міцність. 

Якщо ж умова  (12) не виконується, то ведуть розрахунок розтягнутої зони на розкриття 

тріщин. 

        Елементи, які працюють на позацентровий стиск, у тих випадках, коли ширина 

перерізу менша за її висоту b   h, повинні перевірятись розрахунком на центральний стиск в 

площині, перпендикулярній до площини дії згинального моменту. 

 

2. Розрахунок елементів на згинання. 

 

 Розрахунок згинальних неармованих елементів виконують виходячи з 

припущення пружної роботи кладки за формулою: 

М    Мu , 

де  M - розрахунковий згинальний момент від зовнішнього навантаження; 

     Мu – граничне значення згинального моменту, що може сприйняти переріз, 

визначається за формулою: 

Мu  = RtвW,                                     (17) 

тут   W - момент опору перерізу кладки; 

Rtв - розрахунковий опір кладки розтягу при згинанні по  перев’язаному перерізу. 

 На дію поперечної сили згинальні елементи розраховують за формулою: 

Q Qu 

де      Q - розрахункова поперечна сила; 

Qu – граничне значення поперечної сили, що може  сприйматися перерізом елемента, 

визначається за   формулою: 
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Qu  = Rtw b  z                                   (18) 

 тут Rtw- розрахунковий опір кладки головним розтягуючим   напруженням при  

згинанні; 

         z- плече внутрішньої пари сил,   для прямокутного перерізу  z = 2/3 h ,  

bіh-  розміри  поперечного перерізу елемента.  

Проектування кам’яних конструкцій, що працюють на згинання  по 

неперев’язаному перерізу, не допускається. 

 

Лекція №23. Визначення несучої здатності неармованих елементів кам’яних 

конструкцій 

1. Розрахунок неармованих кам’яних конструкцій за граничними станами 

другої групи.  

2. Коефіцієнт умов роботи кладки за розкриттям тріщин. 

 

1. Розрахунок неармованих кам’яних конструкцій за граничними 

станами другої групи. 

 

Розрахунок на розкриття тріщин (швів кладки) найчастіше потрібен при 

позацентровому стиску неармованих кам’яних конструкцій при  е0> 0.7y  і проводиться за 

формулою: 

1I/)yh(A

AR
N tbr





,   (1) 

де  r- коефіцієнт умов роботи кладки при розрахунку на  розкриття тріщин  (згідно 

табл.); 

     I  - момент інерції перерізу в площині дії згинального         моменту; 

      у - відстань від центру ваги перерізу до стиснутого його краю; 

Rtв- розрахунковий опір кладки розтягу при згині по     неперев’язаному шву. 

 Кам’яні конструкції, в яких за умовами експлуатації не може допускатися 

поява тріщин у штукатурних чи інших покриттях, повинні розраховуватись на деформації 

розтягнутих поверхонь. Ці деформації визначають при нормативних навантаженнях, які 

будуть прикладатись після нанесення вказаних покрить, за формулами: 

при осьовому розтягу                

N     EA u;(2) 

при згині 

yh

EI
M

u





,        (3) 

при позацентровому стиску 

1I/e)yh(A

EA
N

0

u





,      (4) 

при  позацентровому розтягу   

1I/e)yh(A

EA
N

0

u





,         (5) 

тут  u  - гранично допустима відносна деформація (табл.). 

 Модуль деформації кладки Епри розрахунку на деформації визначається з 

формули  

E = 0,8 E0    (6) 

 При невиконанні умов (1)...(5) потрібно збільшити розміри перерізу елемента 

або підібрати міцніші матеріали. 
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Контрольні запитання: 

1. При яких навантаженнях конструкції розраховують за граничними станами  

другої групи?  

2. Як розраховують елементи, у яких не допускається утворення тріщин? 

3. Які максимально допустимі відносні деформації розтягу кладки? 

4. Як розраховують позацентрово стиснуті конструкції на розкриття тріщин? 

 

2. Коефіцієнт умов роботи кладки за розкриттям тріщин. 

 

γr– коефіцієнт умов роботи кладки при розрахунку за розкриттям тріщин приймається 

згідно таблиці. 

Значення коефіцієнта умов роботи кладки за розкриттям тріщин γr 

Характеристика кладки Термін служби 

конструкції, років 

100 50 25 

Неармована позацентрово навантажена 

ірозтягнутакладка 

1,5 2,0 3,0 

Те ж, із декоративним оздобленням для конструкцій 

із підвищеними архітектурними вимогами 

1,2 1,2 - 

Неармована позацентрово навантаженаз 

гідроізоляційною штукатуркою у конструкціях, що 

працюють на гідростатичний тиск рідин 

1,2 1,5 - 

Те ж із кислотостійкою штукатуркою або 

облицюванням замазами нарідкому склі 

0,8 1,0 1,0 

 

 

Лекція №24. Армокам’яні конструкції та їхні елементи 

 

1. Мета та види армування кладок. 

2.  Конструктивні особливості армокам’яних елементів з сітчастим 

(непрямим) армуванням. 

3.  Конструктивні особливості армокам’яних конструкцій з поздовжнім 

армуванням.  

4. Комплексні елементи. 

5.  Кам’яні елементи, підсилені обоймами. 

 

 

1. Мета та види армування кладок. 

 

 

Армування кам’яних конструкцій виконується для збільшення їх міцності і стійкості. 

Існують два найпоширеніших способи армування: поперечне (сіткове) і поздовжнє. 

 Крім армування кладка може бути підсилена залізобетонними або металевими 

обоймами. 

 

2. Конструктивні особливості армокам’яних елементів з сітчастим 

(непрямим) армуванням. 

Сіткове армування застосовується для підсилення завантажених колон, стовпів, 

простінків, які мають невелику гнучкість і навантажені з незначними ексцентриситетами. 

Сітки виготовляють зі сталі класів А-І або Вр-І діаметром 3...8 мм, причому при наявності 

перетинів арматури у швах кладки діаметр стержнів повинен бути не більшим за 6 мм. 

Відстань між стержнями у сітці становить 30…120 мм.  
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 В залежності від діаметра арматури сітки можуть бути прямокутними (з 

перехресними розташуванням стержнів) зі стержнями діаметром 3…6 мм (рис. 9, а) або типу 

―зигзаг‖ зі стержнями  діаметром 3…8мм (рис. 9, б). Сітка ―зигзаг‖ має один ряд стержнів, 

які розміщуються в одному напрямку. Ці сітки розташовують у двох суміжних швах при 

взаємно перпендикулярному напрямку стержнів. Дві зигзагподібні сітки еквівалентні одній 

прямокутній. 

Сітки вкладають не рідше як через 40 см або через пять рядів цегляної кладки зі 

звичайної цегли, через чотири ряди кладки з потовщенної цегли і через три ряди кладки з 

керамічного каміння. Для контролю вкладання сіток кінці їх стержнів повинні виступати 

зі швів кладки на 2 - 3 мм. 

  

 
 

Рис. 9 – Сітки для поперечного армування кладки 

 

Насичення кладки арматурою характеризується відсотком армування 

%100
V

V

k

s ,                               (21) 

де   Vs   і  Vk  - відповідно об’єм арматури і кладки. 

 Для квадратної сітки зі стержнів площею поперечного перерізу Аstз розмірами  

вічок c1 = c2 = c при відстані між сітками по висоті s : 

%100
cs

A2 st  .                              (22) 

Для ефективності сіткового армування значення    повинне бути не меншим за 0,1%, 

а щоб не було недовикористання арматури її вміст повинен бути меншим від 1,0%.  

При позацентровому стиску відсоток армування повинен бути не більшим  

%1,0

R
y

e2
1

R50

s
0










 

 . 

 Марка розчину для елементів з сітковим армуванням приймається не нижчою 

50, а товщина каменів має бути такою, щоб висота ряду кладки не перевищувала 150мм. 

 При центральному стиску розрахунковий опір армованої кладки з цегли всіх 

видів і керамічних каменів з вертикальними порожнинами визначається за формулами: 

при марці розчину 50 і вище  

R2
100

R2
RR s

sk 


;                        (23) 

при марці розчину нижче 25 (при перевірці міцності кладки у процесі її зведення ) 

1
25

1s
11sk R2

R

R

100

R2
RR 


,                (24) 
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де  R1- розрахунковий опір стиску неармованої кладки в певний  

            термін  твердіння розчину; 

R25- розрахунковий опір кладки при марці розчину 25; 

Rs- розрахунковий опір арматури (табл. 36), з врахуванням   

           коефіцієнта умов роботи  cs   (табл. 23). 

 При позацентровому стиску на значення розрахункового опору, крім відсотків 

армування впливає також ексцентриситет прикладання навантаження  e0. У цьому випадку 

розрахунковий опір визначається за формулами: 

при марці розчину 50 і вище  

R2
y

e2
1

100

R2
RR 0s

skb 










,              (25) 

при марці розчину нижче 25 

1
0

25
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11skb R2
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
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.      (26) 

Розрахунок кладки з сітковим армуванням виконується за формулами: 

при центральному стиску  

N    ml Rsk A;(27) 

при позацентровому стиску   

N      ml11 Rskв А с;   (28) 

або для прямокутного перерізу  

 








h

e2
1ARmN 0

skb11l .(29)    

Для визначення    за табл. 19 потрібно знати пружну характеристику армованої 

кладки  

sku

u
sk

R

R
   ,                          (30)                                                      

де Rsku - тимчасовий опір (середня границя міцності) стиску  

             армованої кладки з цегли чи каменів при висоті ряду не 

             більше за 150мм, визначається за формулою: 

100

R2
kRR sn

sku


 ,   

тут Rsn- нормативний опір арматури в армованій кладці,  

              приймається за табл. 36; для дроту класу Вр-І значення  

Rsn береться з коефіцієнтом умов роботи 0,6. 

 

 

1. Конструктивні особливості армокам’яних конструкцій з 

поздовжнім армуванням. 

  

Поздовжнє армування (рис. 10) кладки зовнішнє чи внутрішнє застосовується в 

основному для завантажених колон  і  простінків зі значною гнучкістю (при h> 15абоi> 53), 

а також при позацентровому стиску зі значними есцентриситетами прикладання поздовжньої 

сили. 

Для поздовжньої арматури застосовують стержні зі сталі класів А-І, А-ІІ, Вр-І 

діаметром  не  менше  3мм (для розтягнутої арматури), і  понад 8мм (для стиснутої 

арматури). Хомути виконують зі сталі класу А-І або дроту діаметром 3…6 мм. Крок хомутів 

має бути не більшим за 15d для зовнішньої арматури (рис. 10, а) і не більшим 20d - для 

внутрішньої арматури (рис. 10, б), де d - діаметр стержнів поздовжньої арматури. Для 
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конструктивної арматури або розтягнутої поздовжньої арматури, розташованої ззовні, крок 

хомутів приймається не більшим за 80d. 

  

 
 

Рис. 10 – Поздовжнє армування кладки:  

а – зовнішнє; б – внутрішнє: 1 – арматурний  

стержень;   2  –  цегла;    3  –  захисний шар 

 

Захисний шар для армокам’яних конструкцій з зовнішньою арматурою повинен 

мати товщину  не меншу від вказаної в табл. 24. 

 Площа перерізу  поздовжньої стиснутої арматури береться не менше  0,1% , 

розтягнутої не менше 0,05% від площі поперечного перерізу елемента. 

 Розрахунок на тримку здатність армокам’яних конструкцій з поздовжнім 

армуванням виконується анологічно до розрахунку  залізобетонних конструкцій. При цьому 

розрахункові опори арматури, які приймаються у відповідності зі СНіПом 2.03.01-84, слід 

домножувати на коефіцієнт умов роботи   cs   (табл. 23). 

 При визначенні коефіцієнту  поздовжнього згину  за табл. 19 значення 

пружної характеристики кладки  приймається за табл. 17 як для неармованої кладки. 

 

 

Контрольні запитання: 

1. Які види армування кладки вам відомі? 

2. Коли застосовують сіткове армування кладки? 

3. Які конструктивні вимоги ставляться до кладки з сітковим армуванням? 

4. Як визначають коефіцієнт армування кладки? 

5. Як визначають розрахунковий опір армованої кладки при центральному та 

позацентровому стисках? 

6. Як визначити пружну характеристику армованої кладки? 

7. Яка арматура застосовується для поздовжнього армування кладки? 

8. Які конструктивні вимоги до кладки з поздовжнім армуванням? 

9. Як розраховують на тримку здатність армокам’яні конструкції з поздовжнім  

армуванням? 

 

 

2. Комплексні елементи(елементи з кам’яної кладки,підсилені залізобетоном). 

 

 

Комплексними називають елементи кам’яної кладки з включенням в них 

залізобетону, що працює разом з кладкою. При цьому залізобетон рекомендовано 

розташовувати з зовнішньої сторони кладки, що дозволяє перевірити густину укладеного 
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бетону і є більш раціональним при позацентровому стиску, поздовжньому згині і вигині 

конструкції. 

 
Рис.1. Схеми перерізів комплексних елементів 

а) одностороннє розташування залізобетону;  

б) розташування залізобетону в штробі  

 Комплексні конструкції застосовують в тих же випадках, що і кладка з поздовжнім 

армуванням, а також коли потрібно значно збільшити несучу здатність сильно навантажених 

елементів при центральному або позацентровому стиску. Застосування в цьому випадку 

комплексних конструкцій дозволяє зменшити розміри перерізів елементів. Для комплексних 

конструкцій застосовують матеріали (цегла всіх видів, керамічні та силікатні порожнисті 

камені, природні і штучні камені),бетон марки не вище ніж 150.  

 При конструюванні комплексних елементів площа перерізу всієї поздовжньої 

арматури становить не більше ніж 1,5 % площі перерізу бетону. При розрахунку 

комплексних елементів на центральний стиск рекомендовано дотримуватися таких умов:  

,  

де N– поздовжня сила;  

mg– коефіцієнт, що враховує вплив тривалості навантаження, див. 4.1ДБН В.2.6-162 ; 

fd – розрахунковий опір кладки;  

A– площа перерізу кладки; 

 fcd і fsc – розрахункові опори бетону та арматури при центральному стиску, прийняті 

відповідно до ДБН В.2.6–98;  

Аb– площа перерізу бетону; 

А̍s – площа перерізу арматури; 

 – коефіцієнт поздовжнього вигину комплексної конструкції, що приймають 

згідно з  пружноюхарактеристикою кладки.   

 

; 

Наведений модуль пружності комплексних елементів і наведене тимчасовий опір 

комплексного перерізу визначають за формулами: 

 



122 

 

 

Уцихформулах : E0k, Eb – 

початковімодуліпружностікладкийбетонувідповіднодоДБНВ.2.6–98;  

lk,lb – моменти інерції перерізу кладки й бетону; 

fu = 2fd – тимчасовий опір (середня границя міцності) стиску кладки; 

fcd – нормативна призмова міцність бетону при стиску, як у приймають згідно зДБН 

В.2.6–98. 

3. Кам’яні елементи, підсилені обоймами. 

 

Тримка здатність існуючих кам’яних конструкцій (колон, стовпів, простінків) може 

бути збільшена без руйнування шляхом замкнення конструкції в обойму. У цьому випадку 

обойма буде перешкоджати поперечному розширенню кладки, що збільшить опір кладки 

впливу поздовжньої сили. 

Найпоширеніші види обойм - металеві, а також у вигляді армованої штукатурки (рис. 

11), рідше застосовуються залізобетонні обойми завтовшки 6…10 см.  

 
Рис. 11 – Підсилення кладки обоймами: а – металевою;  

б – штукатурно-армованою: 1 – кладка; 2 – кутники;  

3 – планки; 4 – штукатурка; 5 – вертикальні стержні;  

6 – хомути (спіральна обмотка) 

 

Обойми сприймають частину поздовжньої сили, що діє на конструкцію. Металева 

обойма (рис. 11, а) складається з вертикальних кутників, які встановлюються у кутах, і 

планок, що є хомутами. Відстань між хомутами становить не більше 50 см. Після 

встановлення обойми вона повинна бути оштукатурена цементним розчином марки 50 - 75 

завтовшки 25…30 мм. Обойма у вигляді армованої штукатурки (рис. 11, б) складається з 

вертикальних стержнів діаметром 8…12 см, і спіральної обмотки, яка охоплює ці стержні, з 

кроком 100 - 150 мм, після цього арматурний каркас покривається штукатуркою. 

 Тримка здатність перерізу визначається в залежності від стану кладки на 

момент підсилення і кількості поперечної та поздовжньої арматури. 

 Тримка здатність конструкцій, підсилених обоймами, у випадку центрального і 

позацентрового стиску при ексцентриситетах, які не виходять за межі ядра перерізу, 

визначається за формулами: 

при металевій обоймі    
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при армованій штукатурній обоймі   
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
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де    N - зовнішня поздовжня сила, 

, - коефіцієнти, які при центральному стиску приймаються  рівними 1, а при 

позацентровому стиску 

h

e41
;

h

е2
1 00 

  ,                        (39) 

А  -  площа поперечного перерізу підсилюваної кладки; 

     A

s  -  площа поперечного перерізу поздовжніх кутників  металевої обойми чи 

поздовжньої арматури; 

      Rsw - розрахунковий опір поперечної арматури; 

      Rsc- розрахунковий опір поздовжньої стиснутої арматури; 

  -  коефіцієнт поздовжнього згину, за табл. 19 як для  непідсиленої кладки; 

ml    -  коефіцієнт, що враховує вплив тривалої дії     навантаження; 

-  коефіцієнт непрямого армування горизонтальними хомутами, визначається за 

формулою: 

%100
hbs

)bh(A2 s 
 ,                           (40) 

де      As - площа перерізу планки чи хомута; 

      h,b- розміри сторін підсилюваного елементу; 

           s-   відстань між хомутами чи поперечними в’язями; 

          R-  розрахунковий опір кладки з врахуванням    понижуючих коефіцієнтів. 

        Якщо рівнодійна стискуючих зусиль у перерізі виходить за межі ядра перерізу, то 

підсилення кладки обоймами є неефективним. 

 

Контрольні запитання : 

 

1. Які обойми застосовують для підсилення кам’яних конструкцій? 

2. Як перевірити тримку здатність конструкцій, підсилених обоймами? 

3. Як визначити коефіцієнт непрямого армування кладки, підсиленої обоймами? 

4. Як враховується гнучкість при розрахунку тримкої здатності кладки, 

підсиленої  обоймами кладки? 

  

 

 

 

 

 

Тема 5. Залізобетонні конструкції 

Лекція №25. Загальні відомості про залізобетон 

 

1. Суть залізобетону.  

2. Переваги та недоліки залізобетону.  

3. Галузі застосування залізобетонних конструкцій. 

4.  Короткий історичний огляд про розвиток залізобетону. 
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1. Суть залізобетону. 

 

Бетон — це штучний кам’яний матеріал, який добре протистоїть стисканню і значно 

гірше — розтяганню. 

В бетонній балці, що згинається (рис. 0.1, а), виникають розтягнута і стиснута зони. 

Така балка має низьку несучу здатність внаслідок слабкого опору бетону розтяганню.  

Якщо в розтягнутій зоні такої балки розмістити арматуру (рис. 0.1, б), то її несуча 

здатність значно зросте. 

Залізобетоном називають штучний композитний будівельний матеріал, що 

складається з бетону  та сталевої арматури, які працюють разом. 

Рис. 0.1. Елементи під навантаженням: а — бетонна балка; б — залізобетонна балка; в 

— залізобетонна колона 

 

Армування  бетонної балки дає можливість використовувати міцність сталевої 

арматури на розтягання і міцність бетону на стискання. Несуча здатність залізобетонної 

балки може перевищувати несучу здатність  аналогічної бетонної більш, як у 10 разів. 

У стиснутих конструкціях значну частину навантаження сприймає бетон. Арматура 

працює спільно з бетоном і сприймає частину стискувальних зусиль, що дає можливість 

зменшити розміри поперечного перерізу елемента (рис. 0.1, в). Армування стиснутого бетону 

підвищує також надійність залізобетонних елементів. 

Спільна робота сталевої арматури і бетону обумовлена такими фізико-механічними 

властивостями цих матеріалів: 

1) при тужавленні бетону між ним та арматурою виникають значні сили 

зчеплення, які забезпечують у певних межах рівність їхніх деформацій; 

2) щільний бетон захищає сталеву арматуру від корозії, а також охороняє її від 

безпосередньої дії вогню; 

3) сталь та бетон мають близькі коефіцієнти лінійного температурного розширення, 

тому із зміною температури внутрішні температурні зусилля в залізобетоні незначні; 

4) співвідношення модулів пружності арматури та бетону в межах 6...14 сприяє 

повному використанню міцності арматури в залізобетонних конструкціях. 

 

1.  Переваги та недоліки залізобетону. 

 

Переваги та недоліки залізобетону. Залізобетон широко використовується в 

будівництві за рахунок його довговічності, вогнестійкості, стійкості проти атмосферних 

впливів. Він має високий опір динамічним навантаженням та низькі експлуатаційні витратиу 

порівнянні з іншими будівельними  конструкціями. Крупний (щебінь, гравій) і дрібний 

(пісок) заповнювачі для бетону розповсюджені по всій території України, що також сприяє 

широкому застосуванню залізобетону у будівництві. 
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В залізобетонних конструкціях (далі ЗБК) від дії зовнішнього експлуатаційного 

навантаження виникають тріщини в розтягнутих зонах (рис. 0.1, б). Ширина розкриття цих 

тріщин в багатьох конструкціях незначна і не заважає їх нормальній експлуатації. 

Найефективніший спосіб запобігти появі тріщин — застосувати попереднє 

напруження арматури. Попередньо напруженими називають ЗБК, під час виготовлення 

яких створюється обтискування бетону зони, розтягнутої під дією зовнішнього 

навантаження. Цього досягають попереднім напруженням високоміцної арматури. При 

натягуванні арматури реалізується значна частина її пружних деформацій, що дає 

можливість використовувати високоміцні сталі для армування ЗБК. Обтискування бетону 

сприяє істотному збільшенню періоду спільної роботи напруженої арматури з розтягнутим 

бетоном і дає можливість не допустити утворення тріщин під час експлуатації або обмежити 

їх розкриття. Використання високоміцної арматури знижує вартість залізобетонних 

конструкцій. 

Основним недоліком ЗБК є їх велика маса. Для зменшення маси ЗБК використовують 

ефективні поперечні перерізи залізобетонних елементів (тавровий, двотавровий, з отворами 

тощо) та легкі бетони. 

 

2. Галузі застосування залізобетонних конструкцій. 

 

ЗБК широко застосовуються у будівництві. Із монолітного та збірного  залізобетону 

споруджують одно- і багатоповерхові виробничі будівлі (рис. 0.2), монтують стіни і несучі 

конструкції великопанельних будівель, розвивається будівництво житлових будинків із 

залізобетонних блок-кімнат. До складу громадських будівель входять переважно збірний 

залізобетонний каркас, плити перекриттів, стінові панелі. 

 

 
Рис. 0.2. Залізобетонний каркас багатоповерхової промислової будівлі 

 

ЗБК використовують для аркових, нерозрізних та розрізних балкових мостів на 

залізничних та автомобільних магістралях (рис. 0.3). 
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Рис. 0.3. Залізобетонний міст 

 
Рис. 0.4  Розріз водозливної греблі Братської ГЕС: 1  шов; 2  оглядові потерни; 3   

автодорожна магістраль; 4  залізнична магістраль; 5  сегментний затвор 

 

Монолітний або збірно-монолітний залізобетон використовують у гідротехнічному 

будівництві — греблі (рис. 0.4), шлюзи, набережні, будівлі ГЕС тощо. 

Залізобетон широко застосовують також у транспортному будівництві (попередньо 

напружені шпали та опори контактної мережі, шляхопроводи, естакади, станційні будівлі і 

споруди). 

Інженерні споруди (резервуари, силоси, бункери, тунелі, підпірні стіни, підземні 

переходи, очисні споруди, телевізійні вежі, атомні реактори, залізобетонні платформи для 

добування нафти (рис. 0.5) тощо) також проектують в основному із залізобетону. У зв’язку з 

різким збільшенням політної маси літаків злітно-посадкові смуги споруджують із 

монолітного залізобетону, часто попередньо напруженого. 

1 
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Рис. 0.5. Залізобетонна платформа для видобутку нафти 

 

Використовують монолітний залізобетон і в суднобудуванні, головним чином для 

будівництва плавучих дюків, понтонів, дебаркадерів, причальних споруд. 

Відомі перші спроби використання залізобетону в машинобудуванні, наприклад для 

контртягарів, і у верстатобудуванні — для виготовлення станин потужних верстатів та 

пресів. 

 

3. Короткий історичний огляд про розвиток залізобетону. 

 

Перший патент на використання залізобетону у будівництві одержано у Франції. 

Першою відомою конструкцією був човен, створений французом Ламбо у 1849 році з 

дротяної сітки, покритої цементним розчином. 

Найпростіші залізобетонні балки та плити з’явилися в період 1860-1880 рр. Вони були 

досить примітивними, арматуру в них розміщали за інтуїцією, оскільки принципи роботи 

ЗБК ще не були відомі. Широкі пошуки конструктивних форм  залізобетону і принципів його 

армування почалися приблизно із 1880 р. 

У 1891 році в Петербурзі під керівництвом професора М.А.Белелюбського  

розпочалися дослідження залізобетонних плит, склепінь, труб, резервуарів та аркового мосту 

прольотом 17 м. У той же час розпочала систематичні дослідження ЗБК механічна 

лабораторія Інституту інженерів шляхів сполучення і у 1899 році на залізницях Росії почали 

застосовувати залізобетон. 

У 1904 році в м. Миколаєві вперше в світі було збудовано залізобетонний маяк 

заввишки 40 м, а у 1908 році вперше в Європі зведено залізобетонні безбалкові перекриття 

складу молочних продуктів у Москві. 

У 30-х роках француз Е.Фрейсіне запропонував і впровадив у будівництво попередньо 

напружений залізобетон. 

У колишньому СРСР у період 20-х років створюються проектні організації, які 

розробляють проекти великих промислових підприємств та інженерних споруд: Волховська 

та Дніпровська ГЕС, Московський метрополітен, міст через р. Дніпро у Дніпропетровську, 

Перший державний підшипниковий завод, друкарня газети «Правда». 

Починаючи із 1928 року, в будівельну практику ввійшли розроблені радянськими 

вченими Б.Власовим, О.Гвоздьовим, П.Пастернаком тонкостінні просторові покриття — 

оболонки, складки, бані. 

Із розширенням використання залізобетону удосконалюються і методи розрахунку 

ЗБК. До 1938 року в СРСР ЗБК розраховували за методом допустимих напружень, суть 
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якого полягає у тому, що залізобетон розглядали як пружний матеріал. Епюру напружень у 

стиснутій зоні бетону приймали трикутною. Справедливими вважалися гіпотеза плоских 

перерізів та закон Гука. Насправді залізобетон є пружно-пластичним матеріалом і уже при 

малих навантаженнях в ньому поряд з пружними виникають пластичні деформації. Тому 

виникає об’єктивна необхідність створення нової теорії розрахунку ЗБК, яка б відбивала 

їхній справжній напружено деформований стан. 

У 1938 році в норми проектування було введено метод розрахунку ЗБК за руйнівними 

зусиллями, який запропонував на основі широких експериментальних досліджень А. Лолейт. 

Згідно з цією теорією розрахунок міцності залізобетонних елементів (далі ЗБЕ) виконували 

на стадії руйнування у припущенні, що і в бетоні і в арматурі одночасно досягаються 

граничні напруження. Епюру напружень у бетоні стиснутої зони спочатку приймали  у 

вигляді кубічної параболи, а потім за пропозицією П. Пастернака замінили на прямокутну. 

При цьому методі розрахунку відпала необхідність у використанні гіпотези плоских 

перерізів та закону Гука. Основним недоліком цього методу розрахунку став єдиний 

коефіцієнт запасу міцності перерізу (відношення руйнівного зусилля до зусилля на стадії 

експлуатації), який не міг врахувати з достатньою точністю вплив великого числа факторів 

на несучу здатність конструкцій, а саме: відмінність міцнісних характеристик бетону та 

арматури, відхилення фактичних навантажень від прийнятих у розрахунках, вплив 

особливостей роботи матеріалів і конструкцій тощо. 

Із 1955 року в СРСР почали застосовувати метод розрахунку ЗБК за граничними 

станами, відмінність якого від попереднього полягає у тому, що вводиться система 

коефіцієнтів, які гарантують конструкцію від настання будь-якого граничного стану: втрата 

міцності, стійкості, тріщиностійкості та жорсткості. 

У 50-х роках В. Мурашов створює теорію тріщиностійкості та деформативності ЗБК з 

урахуванням реальних властивостей матеріалу. 

Завдяки дослідженням, що їх розпочав у 1930 році В. Михайлов, почали 

застосовувати попередньо напружені ЗБК, які дали можливість ефективно використовувати 

високоміцні сталі і бетони. 

У повоєнний період найбільшого поширення набули збірні, у тому числі попередньо 

напружені конструкції. 

На даному етапі відбувається дальше удосконалення ЗБК, технології їх виготовлення і 

монтажу, розвиток теорії залізобетону. В практику будівництва впроваджуються різновиди 

залізобетону, які мають кращі фізико-механічні властивості у порівнянні із залізобетоном 

(армоцементні конструкції, сталефібробетонні конструкції, полімербетон тощо). 

 

Контрольні запитання 

 

1. Дайте визначення залізобетону. 

2. З якою метою встановлюють арматуру у стиснутих залізобетонних конструкціях? 

3. Якими фізико-механічними властивостями обумовлена спільна робота арматури та 

бетону? 

4. Поясніть чому залізобетон широко застосовують у будівництві. 

5. Які залізобетонні конструкції називають попередньо напруженими? 

6. Перерахуйте галузі застосування залізобетонних конструкцій. 

7. Опишіть першу відому залізобетонну конструкцію. 

8. Яку споруду було збудовано у 1904р. в м. Миколаєві? 

9. У якому році та ким створена теорія тріщиностійкості та жорсткості залізобетонних 

конструкцій? 

 

 

 

Лекція №26. Основні фізико-механічні властивості бетонів 
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1. Бетон, як матеріал для залізобетонних конструкцій.  

2. Класи та марки бетону.  

3. Розрахункова міцність бетону на стиск і розтяг. 

 

1. Бетон, як матеріал для залізобетонних конструкцій. 

 

Бетон як матеріал для ЗБК повинен мати такі наперед задані фізико-механічні 

властивості: міцність, достатню густину (непроникність) для захисту арматури від корозії, 

добре зчіплюватися з арматурою під час тужавлення, а також інші властивості, що 

відповідають особливим  умовам експлуатації ЗБК (наприклад, корозійна стійкість для 

конструкцій, що експлуатуються в агресивному середовищі тощо). 

Бетони можна класифікувати за рядом ознак: 

а) за структурою — щільної структури, в яких простір між зернами заповнювача 

зайнятий затверділою в’яжучою; крупнопористі малопісчані та безпісчані; поризовані, тобто 

з заповнювачами  і штучною пористою затверділою в’яжучою; ніздрюваті з штучно 

створеними замкнутими порами; 

б) за середньою густиною — особливо важкі (>2500 кг/м
3
); важкі (2200<<2500 

кг/м
3
); полегшені (1800<<2200 кг/м

3
); легкі (500<<1800 кг/м

3
); 

в) за видом заповнювача — на щільних заповнювачах; на пористих заповнювачах; 

на спеціальних заповнювачах; 

г) за зерновим складом — крупнозернисті з крупним та дрібним заповнювачами; 

дрібнозернисті з дрібним заповнювачем; 

д) за умовами тужавлення — бетони природного тужавлення; піддані 

тепловологісній обробці при атмосферному тискові; піддані автоклавній обробці при 

підвищеному тискові. 

Згідно з діючими нормами проектування усі бетони для ЗБК поділяються на три 

групи: 

важкий бетон — бетон щільної структури, на щільних заповнювачах, 

крупнозернистий, на цементній в’яжучій при будь-яких умовах тужавлення; 

дрібнозернистий бетон — бетон щільної структури, важкий, на дрібних 

заповнювачах, на цементній в’яжучій при будь-яких умовах тужавлення; 

легкий бетон — бетон щільної структури, на пористих заповнювачах, 

крупнозернистий, на цементній в’яжучій при будь-яких умовах тужавлення. 

Як щільний заповнювач для бетонів використовують щебінь з дроблених гірських 

порід (піщаник, граніт, діабаз) та природний кварцовий пісок. Пористі заповнювачі можуть 

бути як природні — перліт, пемза і ін., так і штучні — керамзит, шлак тощо. В залежності від 

виду пористого заповнювача розрізняють керамзитобетон, шлакобетон, перлітобетон тощо. 

Бетони поризовані, ніздрюваті, а також на пористих заповнювачах використовують в 

основному для огороджувальних конструкцій, а дуже важкі бетони — для будівництва 

захисних споруд від дії радіаційного опромінення. Для звичайних ЗБК використовують 

важкий та дрібнозернистий бетони. 

 

2. Класи та марки бетону. 

 

Нормами проектування встановлюються показники якості бетону — класи та марки: 

1) клас бетону за міцністю на осьовий стиск В (цей показник вказують в проектах у 

всіх випадках); 

2) клас бетону за міцністю на осьовий розтяг Bt (вказують у тих випадках, коли ця 

характеристика контролюється при виготовленні ЗБК); 

3) марка бетону за морозостійкістю F (вказується для ЗБК, що експлуатуються в 

умовах підвищеної вологості при перемінному заморожуванні і відтаванні); 
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4) марка бетону за водонепроникністю W (вказується для конструкцій, що 

експлуатуються під тиском рідин); 

5) марка бетону за густиною Д (вказується для теплоізоляційних ЗБК). 

Задані клас та марку бетону отримують відповідним підбором бетонної суміші в 

лабораторних умовах з наступним випробовуванням зразків. 

Найбільш цінний показник бетону — його міцність на стиск — характеризується 

класом бетону В (МПа): тимчасовий опір стисканню бетонних кубів 15х15х15 см, 

випробуваних через 28 діб зберігання при температурі 202
0
С і вологості 100%. 

Нормами встановлені такі класи В бетону на осьовий стиск: 

а) для важкого бетону — В7,5, В10, В12,5, В15, В20, В30, В35, В40, В45, В50, В55, 

В60; 

б) для дрібнозернистих бетонів  залежно від виду: 

А (з модулем крупності піску 2,1 і більше) — до В40; 

Б (з модулем крупності піску в межах 1 — 2,1) — до В30; 

В (при автоклавній обробці бетону) — до В60; 

в) для легкого бетону — до В40. 

Класи бетону на осьовий розтяг (МПа) Bt0,8, Bt1,2, Bt1,6, Bt2, Bt2,4, Bt2,8, Bt3,2 

означають тимчасовий опір розриву бетонних вісімок, витриманих 28 діб при температурі 

202
0
С і вологості 100%. 

Марки бетону за морозостійкістю бувають віл F25 до F500 і означають кількість 

циклів заморожування і відтавання зразка без втрати ним міцності. 

Марки бетону за водонепроникністю встановлені від W2 до W12. 

Вони вказують на граничний тиск рідини, коли вона ще не просочується через зразок. 

Марка бетону за густиною від Д800 до Д2400 характеризує середню густину бетону 

(кг/м
3
). 

Оптимальний клас чи марку бетону вибирають на основі техніко-економічних 

міркувань в залежності від виду залізобетонної конструкції, умов її експлуатації, способу 

виготовлення. 

 

3. Розрахункова міцність бетону на стиск і розтяг. 

 

Основи міцності бетону 

 

Бетон — неоднорідний матеріал, тому під впливом зовнішнього навантаження в 

ньому виникає складний напружено-деформований стан. Розглянемо бетонну призму, що 

стискається силою N, і виділимо з неї нескінченно маленький об’єм (рис. 1.1). 

 

Рис. 1.1. Схема 

напруженого стану бетонного 

зразка при стисканні: а — 

концентрація напружень біля 

мікропор; б — тріщини розриву 

бетону в поперечному напрямку 

при осьовому стисканні 

 

У виділеному об’ємі 

напруження концентруються на 

більш жорстких частинках, що 

мають більший модуль 

пружності. На площинках, що 

з’єднують ці частинки,  

_

+

+

_

N

N

а б
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виникають зусилля зсуву. В місцях, ослаблених порами та пустотами, напруження також 

концентруються. З теорії пружності відомо, що в стиснутому матеріалі з отворами навколо 

останніх виникає плоский напружений стан і розтягувальні напруження діють на площинках, 

паралельних стискувальній силі. В бетоні таких пор і пустот багато. Напруження навколо 

них сумуються і загалом в бетонній призмі виникають поздовжні стискальні і поперечні 

розтягувальні напруження. 

Руйнування зразка відбувається в поперечному напрямку, що підтверджується 

експериментально. Спочатку виникають волосяні поздовжні тріщини. З часом вони ростуть і 

розкриваються. Об’єм призми ніби збільшується і при навантаженні, що відповідає межі 

міцності, зразок розсипається на окремі вертикальні призмочки.  

Бетон — матеріал неоднорідний, тому зразки, виготовлені з одного замісу бетону, 

будуть мати різну міцність. 

Експериментально встановлено, що міцність бетону залежить від зернового складу 

(його підбирають так, щоб об’єм пустот в суміші заповнювачів був найменшим), міцності 

заповнювачів та характеру їх поверхні (при шорсткій та кутоватій поверхні заповнювачів 

підвищується їх зчеплення з цементним розчином, тому бетони, виготовлені на щебені, 

мають більшу міцність, ніж бетони виготовлені на гравії), форми та розмірів зразка, умов 

тужавлення, виду напруженого стану, тривалості дії навантаження, технології виготовлення 

тощо. 

Вплив часу та умов тужавлення на міцність бетону 

 

Міцність бетону зростає протягом тривалого часу. Найінтенсивніший ріст міцності  

спостерігається в початковий період тужавлення. 

Міцність бетону, виготовленого на портландцементі, зростає найінтенсивніше за 

перші 28 діб тужавлення, а виготовленого на пуцолановому та шлакопортландцементі 

зростає повільніше — за 90 діб тужавлення. 

При сприятливих умовах тужавлення міцність бетону може зростати на протязі 

довгого часу, що вимірюється роками. Це явище пояснюється довготривалим періодом 

утворення цементного каменю та наростанням його міцності в часі. 

Ріст міцності бетону на портландцементі при температурі тужавлення не нижче 15
0
С 

можна охарактеризувати такою залежністю 

tlgR7,0
28lg

tlg
RRt                (при t  7 діб),                              (1.1) 

де Rt — міцність бетону в віці t діб; R  — міцність бетону в віці 28 діб. 

Процес тужавлення бетону значно прискорюється при підвищеній температурі та 

вологості. Тужавлення бетону при температурах нижчих за 0
0
С припиняється. 

 

 

1.7. Кубикова та призмова міцності бетону 

 

При осьовому стисканні куби руйнуються внаслідок розриву бетону в поперечному 

напрямку  (рис. 1.2). 

 

 

а б 

Сили тертя Змазка 

 
 

Рис. 1.2. Характер руйнування бетонних лубів: а — при наявності сил тертя на 

опорних площинах; б — при відсутності сил тертя 
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Нахил тріщин розриву обумовлений наявністю сил тертя між гранями кубів та 

подушками преса. Сили тертя, які направлені до середини куба створюють ефект обойми. 

Стримуючий ефект сил тертя спадає до середини куба, тому після руйнування куб 

перетворюється в зрізані піраміди, що стикуються меншими основами (рис. 1.2, а). При 

відсутності сил тертя ефект обойми зникає і куб в процесі руйнування розсипається на 

окремі призмочки (рис. 1.2, б). Межа міцності при цьому зменшується приблизно вдвічі. 

Згідно з діючими стандартами куби випробовують без змащування поверхонь. 

Експериментально встановлено, що із зменшенням розмірів куба, межа міцності 

зростає, а із збільшенням розмірів куба — зменшується. У порівнянні зі 

стандартним кубом (15х15х15см) міцність куба з розмірами 20х20х20см 

становить 0,93R, а з розмірами 10х10х10см — 1,1R. Це пояснюється зміною 

ефекту обойми і наявністю сил тертя. 

ЗБК за формою відрізняються від кубів, тому кубикову міцність бетону безпосередньо 

в розрахунках не використовують. Основною характеристикою міцності бетону на стиск є 

його призмова міцність Rb — тимчасовий опір осьовому стисканню бетонних призм. 

 
Рис. 1.3. Графік залежності призмової міцності бетону від відношення розмірів зразка 

 

Дослідження показали, що призмова міцність бетонних призм з розмірами h

менша за кубикову і що вона зменшується із збільшенням відношення h (рис. 1.3). 

При  4h    вплив сил тертя не відчувається, а значення Rb стає стабільним і 

становить приблизно 0,75R. 

За характеристику міцності стиснутої зони бетону елементів, що працюють на 

згинання, також приймають призмову міцність бетону Rb. 

 

1.8. Міцність бетону на розтяг, зріз та сколювання 

 

Міцність бетону на розтяг залежить від міцності цементного каменю і зчеплення його 

з зернами заповнювачів. Вона приблизно у10...20 разів менша за міцність на стиск, причому 

відносна міцність на розтяг зменшується із збільшенням класу бетону. Підвищити міцність 

бетону на розтяг можна за рахунок збільшення кількості цементу, зменшення 

водоцементного відношення В/Ц. використання щебеню з шорсткою поверхнею. 

Тимчасовий опір бетону на осьовий розтяг можна визначати за емпіричною 

залежністю   

Rbt = 0,5 3
R .                                                     (1.2) 

Внаслідок неоднорідності структури бетону ця формула не завжди дає точне значення 

Rbt. Більш точніше міцність бетону на розтяг можна визначити експериментально, 

випробовуючи зразки на розрив у вигляді вісімок, на розколювання — у вигляді циліндрів, 

на згин — у вигляді балочок (рис. 1.4). 
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Рис. 1.4. Схеми випробовування зразків для визначення міцності бетону на розтяг 

 

За руйнівним моментом бетонної балки 

2bt
bh

M
5,3

W

M
R 


,                                               (1.3) 

де 
6

bh
W

2

  — момент опору прямокутного перерізу; 

= 1,7 — коефіцієнт, що враховує криволінійний характер епюри в бетоні розтягнутої 

зони. 

Міцність бетону на зріз визначають за формулою 

Rsh=0,7 btbRR або  Rsh=2Rbt.                                     (1.4) 

В ЗБК чистий зріз зустрічається рідко. Як правило, він супроводжується дією 

поздовжніх сил. 

На сколювання бетон працює при згинанні залізобетонних балок до появи в них 

похилих тріщин. Сколювальні напруження по висоті перерізу змінюються за квадратною 

параболою. Тимчасовий опір на сколювання при згині у 1,5...2 рази перевищує  міцність 

бетону на розтяг Rbt. 

 

1.9. Міцність бетону при тривалій дії навантаження 

 

За експериментальними даними при тривалій дії навантаження та високих 

напруженнях під впливом значних непружних деформацій та структурних змін бетон 

руйнується при напруженнях нижчих за тимчасовий опір осьовому стисканню Rb. Межа 

міцності бетону на осьовий стиск при тривалій дії навантаження складає приблизно 0,9Rb. 

Якщо при експлуатації конструкції в сприятливих для росту міцності умовах рівень 

напружень b/Rb поступово зменшується, то негативний вплив фактору довготривалого 

навантаження може не проявлятися. 

 

1.10. Міцність бетону при багаторазових повторних 

навантаженнях 

 

Межа міцності бетону при багаторазових повторних навантаженнях або межа 

витривалості бетону Rqзалежить від числа циклів навантаження і розвантаження та від 

відношення максимальних та мінімальних  напружень, або асиметрії циклу  min/max. 

 На рисунку 1.5 по осі абсцис відкладемо число циклів n завантаження і 

розвантаження зразка, а по осі ординат — значення відносної межі витривалості R/Rb. Із 

збільшенням числа циклів n знижується значення межі витривалості R.  
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Рис. 1.5. Залежність межі міцності бетону при багаторазових повторних 

навантаженнях від числа циклів завантаження 

 

Практична межа витривалості R (на обмеженій базі n=2*10
6
) залежить від 

характеристики циклу  майже лінійно. Її найменше значення становить  

bR5,0R  .                                        (1.4) 

 

 

1.11. Динамічна міцність бетону 

 

При динамічній дії навантаження значної інтенсивності за короткий проміжок часу 

(удар, вибух тощо) спостерігається збільшеннятимчасового опору бетону — динамічна 

міцність. 

Чим менший час  завантаження бетонного зразка динамічним навантаженням, тим 

більший коефіцієнт динамічної міцності бетону Кд. Цей коефіцієнт дорівнює відношенню 

тимчасового динамічного опору бетону Rд до призмової міцності Rb. Наприклад, якщо час 

завантаження динамічним руйнівним навантаженням становить 0,1с, то коефіцієнт Кд=1,2. 

Явище динамічного зміцнення пояснюється енергопоглинаючою здатністю бетону, що 

працює на протязі короткого проміжку часу тільки пружно. 

 

Контрольні запитання 

 

1. За якими ознаками поділяють бетони? 

2. Які фізико-механічні властивості має мати бетон як матеріал для залізобетонних 

конструкцій? 

3. Як поділяють бетони за структурою? 

4. Як поділяють бетони за густиною? 

5. Як поділяють бетони за видом заповнювача? 

6. Як поділяють бетони за зерновим складом? 

7. Як поділяють бетони за умовами тужавлення? 

8. Дайте характеристику важкого бетону. 

9. Дайте характеристику дрібнозернистого бетону. 

10. Дайте характеристику легкого бетону. 

11. Які бетони використовують для виготовлення залізобетонних конструкцій без 

попереднього напружування? 

12. Які фактори впливають на міцність бетону? 

13. Як добитися необхідної щільності бетону? 

14. Опишіть схему фізико-хімічного процесу утворення бетону. 

15. Як впливає кількість води на структуру та міцність бетону? 

16. Яким матеріалом з фізичної точки зору є бетон? 

17. Що таке усадка бетону? Від чого вона залежить? 

18. Від чого залежить швидкість усадки бетону? 

19. Які початкові напруження виникають від усадки бетону? 

20. Як можна зменшити усадку бетону? 

21. Як руйнується бетонна призма під навантаженням? Чому? 

22. Перерахуйте класи та марки бетону. 

23. Дайте визначення класу бетону В. Які вони бувають? 

24. Класи бетону на осьовий розтяг. 

25. Марки бетону за морозостійкістю. 

26. Марки бетону за водонепроникністю. 

27. Марки бетону за густиною 
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28. Як впливає час на міцність бетону? 

29. Як впливають умови тужавлення на міцність бетону? 

30. Як руйнуються бетонні куби під навантаженням? Чому? 

31. Назвіть основну характеристику міцності бетону. Як її визначають? 

 

Лекція №27. Основні фізико-механічні властивості арматури 
1. Призначення та види арматури. 

2.  Механічні властивості арматурних сталей. 

3.  Класифікація арматурних сталей і застосування їх. 

4.  Арматурні зварні та дротяні вироби і способи армування. 

 

1. Призначення та види арматури. 

Основне призначення арматури в ЗБК — сприймати розтягувальні напруження. Проте 

арматуру встановлюють і в стиснутій зоні бетону — для підвищення міцності та надійності 

конструкцій. 

У будівництві застосовують різні види арматури, яку класифікують за 

функціональним призначенням та за способом виготовлення. 

За першою ознакою арматуру поділяють на робочу, конструктивну (розподільну) та 

монтажну.  

Поздовжня і поперечна робоча арматура призначена для сприйняття внутрішніх 

розтягувальних, а іноді і стискувальних зусиль. Площу її перерізу визначають за 

розрахунком. Робоча арматура може бути напружена і без попереднього напруження. 

Конструктивна арматура забезпечує безперервне армування конструкції і сприймає 

зусилля, що не враховуються розрахунком, наприклад, усадочні і температурні напруження. 

Вона також розподіляє зосереджені або ударні навантаження на ненавантажені зони 

конструкції. 

Монтажна арматура дає можливість створювати з робочих та конструктивних 

стержнів плоский або об’ємний арматурний каркас і гарантує проектне положення робочої 

арматури. Робоча і конструктивна арматури можуть одночасно виконувати функції 

монтажної. 

За способом виготовлення арматура може бути гарячекатаною, холоднотягнутою і 

термічно зміцненою, а за видом поверхні — гладкою або періодичного профілю. Ребра, рифи 

та вм’ятини на поверхні арматури поліпшують зчеплення її з бетоном. 

 

2. Механічні властивості арматурних сталей. 

Характеристики міцності і деформативності арматури визначають за діаграмою s-s, 

яку будують за результатами випробовування зразків на розтягання (рис. 2.1).     

Гарячекатана арматурна сталь з площинкою текучості видовжується перед розривом 

майже на 25% (рис. 2.1, а). Напруження, на рівні яких деформації розвиваються без 

помітного збільшення навантаження, носять назву фізичної межі текучості арматурної сталі 

y. Напруження, що виникають перед розривом зразка, називаються тимчасовим опором 

арматурної сталі u. 

Підвищити міцність гарячекатаної арматурної сталі та зменшити її видовження перед 

розривом можна за рахунок легуючих добавок (марганець, кремній, хром тощо), термічного 

зміцнення та холодного деформування. 
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3.  
Рис. 2.1. Діаграма напруження - деформації розтягнутого зразка арматурної сталі: а —  

з площинкою текучості (м’якої); б — з умовною межею текучості 

 

Високолеговані та термічно зміцнені сталі переходять у пластичну стадію роботи без 

яскраво вираженої площинки текучості (рис. 2.1, б). Для таких сталей встановлено умовну 

межу текучості — напруження 0,2, при якому залишкові деформації становлять 0,2%, а 

також умовну межу пружності — напруження 0,02, при якому залишкові деформації 

дорівнюють 0,02% і межу пружності sl=0,80,2. 

Проектуючи ЗБК, крім міцності і деформативності, треба враховувати і інші механічні 

властивості арматурних сталей: зварюваність, стійкість проти втомленісного руйнування, 

корозійну стійкість, динамічне зміцнення. 

Зварюваність сталей має суттєве значення для механізованого виготовлення зварних 

сіток і каркасів, для виконання зварних стиків стержньової  арматури, для виготовлення 

анкерів, закладних деталей тощо. Добре зварюються гарячекатані маловуглецеві та 

низьколеговані арматурні сталі. Не можна зварювати термічно зміцнену арматуру та 

арматуру зміцнену витяжкою. 

Холодноламкість (схильність до крихкого руйнування при мінусових температурах) 

притаманна для гарячекатаних арматурних сталей періодичного профілю. 

Менш стійкими проти втомленісного руйнування вважаються термічно зміцнені 

арматурні сталі. 

Високотемпературний нагрів арматурних сталей знижує їх міцність та 

деформативність. Не можна використовувати термічно зміцнену та зміцнену витяжкою 

арматуру для армування конструкцій, що експлуатуються при підвищених температурах. 

 

4. Класифікація арматурних сталей і застосування їх. 

Арматурні сталі поділяють на класи залежно від міцності, марки та хімічного складу 

сталі, хоча до даного класу арматури можуть входити також сталі різних марок., міцність 

яких однакова. Як ненапружувану застосовують стержньову арматуру класів А-І, А-ІІ, Ас-ІІ, 

А-ІІІ, А-ІІІв, Ат-ІІІс, А-ІV, Ат-ІV, Ат-ІVс, Ат-ІVк і дротяну класу Вр-І. До класу А-ІІІ, 

наприклад, входять дві марки сталі: 25Г2С та 35ГС. Кремнемарганцева низьколегована сталь 

25Г2С містить 0,25% вуглецю (перша цифра), легована марганцем (літера Г), вміст якого 

може досягати 2% (друга цифра), та кремнієм (літера С — сіліціум). Аналогічним є 

позначення марки сталі 35ГС, яка містить більше вуглецю. 

Основною робочою арматурою конструкцій без попереднього напружування є 

арматура класів А-ІІІ, А-ІІІс — стержньова гарячекатана періодичного профілю діаметром 

6...40 мм і арматурний дріт класу Вр-І. Тимчасовий опір арматури класу А-ІІІ становить 590 

МПа, межа міцності не нижча за 385 МПа, відносне видовження при розриві 14%. Як робочу 

можна застосовувати також гарячекатану арматуру періодичного профілю класу А-ІІ 

діаметром 10...40 мм з тимчасовим опором 490 МПа і видовженням при розриві 19%. 
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Гладку гарячекатану арматуру із сталі класу А-І використовують як поперечну 

робочу, конструктивну та монтажну, а також для монтажних петель. Випускають її 

діаметром 6...40 мм. Вона має номінальну межу текучості 240 МПа і видовження при розриві 

до 20%. 

Холоднотягнений низьковуглецевий періодичного профілю дріт Вр-І діаметром 3; 4 і 

5 мм використовують для виготовлення зварних сіток і як поперечну арматуру зварних 

каркасів. Тимчасовий опір дроту — 525...550 МПа.  Площинки текучості ця сталь не має. 

Для армування попередньо напружених конструкцій використовують стержньову 

гарячекатану леговану арматуру періодичного профілю класів А-V, Ат-V, А-VІ та Ат-VІ 

діаметром 10...25 мм. У разі дії агресивного середовища слід застосовувати стержньову 

арматуру класів Ат-Vк, Ат-Vск та Ат-VІк. 

Літера ―т‖ означає, що сталь цього класу піддано термічному та термомеханічному 

зміцненню; літера ―с‖ вказує на можливість стикування стержньової арматури зварюванням, 

а літера ―к‖ — на підвищену стійкість проти корозійного розтріскування. До класу А-VI 

входять сталі марок 80С та 20ХГ2С (літери Х — хром, Ц — цирконій). Тимчасовий опір 

арматури цих класів змінюється в межах 900...1200 МПа, межа текучості — 600...1000 МПа, 

видовження при розриві — 6...8%. Ці сталі не мають площинки текучості. Допускається 

застосовувати як напружувану арматуру сталь класу А-ІІІв, зміцнену витягуванням, а також 

класів A-IV, Aт-IV,   Aт-ІVк. 

 

 
Рис. 2.2 Нове маркування арматури 

 

 

Стержньова арматура періодичного профілю класів А-ІІІ...А-VІІ має однаковий 

рисунок виступів. Тому, щоб їх розрізняти, раніше кінці стержнів фарбували незмиваними 

фарбами різних кольорів. Нині промисловість випускає маркіровану арматуру періодичного 

профілю. Марки наносять під час прокатування з кроком не більше як 1 метр. Клас 

арматурної сталі визначається числом поперечних ребер (рис. 2.2) між двома опуклими 

позначками, включаючи одну з них. 

Найефективнішими для напружених конструкцій при довжині понад 12 м є 

високоміцний вуглецевий холоднотягнутий термічно зміцнений гладкий дріт класу В-ІІ і 

дріт періодичного профілю класу Вр-ІІ діаметром 3...8 мм. Тимчасовий опір дроту — 

1700...2400 МПа залежно від діаметра, видовження при розриві — 4...6%.  При цьому 

меншому діаметру відповідає більша питома міцність, оскільки під час протягування 

найбільше зміцнюється поверхневий шар дроту. 
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З дроту В-ІІ виготовляють семидротяні канати класу К-7 діаметром 4,5...15 мм (рис 

2.3), видовження яких при розриві досягає 15% і канати класу К-19. Для великопрольотних 

конструкцій використовують багатониткові канати або пучки з високоміцного дроту.  

 

5. Арматурні зварні та дротяні вироби і способи армування. 

 

Конструкції можуть бути армовані зварними каркасами та сітками, в’язаною 

арматурою з окремих стержнів, жорсткою арматурою з прокатних профілів, дротяною 

канатною або пучковою напружуваною арматурою (рис. 2.3). 

Найбільш індустріальним способом є армування залізобетонних конструкцій 

зварними каркасами та сітками. Стержні з’єднуються між собою точковим зварюванням, що 

дає можливість застосовувати автоматичні і напівавтоматичні зварювальні агрегати. На рис. 

2.4,а показано армування фрагмента  монолітного ребристого перекриття зварними сітками 

та каркасами. 

Зварні сітки можуть бути рулонними з поздовжньою (рис. 2.4,б) або поперечною 

робочою арматурою з дроту класу Вр-І діаметром 3...5 мм. Для сіток з поперечною робочою 

арматурою використовують стержні класу А-ІІІ діаметром 6...9 мм. Як розподільну арматуру 

використовують дріт класу Вр-І діаметром 3...5 мм. Знайшли застосування і плоскі сітки з 

робочою арматурою в одному чи у двох напрямках (рис. 2.4, в). 

Залежно від діаметра стержнів сітки поділяють на легкі зі стержнями діаметром 3...10 

мм і важкі зі стержнями діаметром 12...40 мм.  

Рулонні сітки випускаються шириною А=1040...3630 мм. Довжина сіток L 

регламентується масою рулону (100...150 кг). Плоскі сітки мають довжину L=850...11950 мм 

і ширину А=650...3050 мм. 

 
Рис. 2.3. Армування залізобетонних конструкцій: а та б — зварними сітками; в — 

в’язаною арматурою з окремих стержнів; г — зварними каркасами; д — жорсткою 

арматурою; е — напружуваною стержньовою арматурою; ж — напружуваною дротяною 

арматурою; з — семидротовий канат 15К-7; и переріз канату з арматурним  пучком з 25 

дротин 6 мм; 1 — арматура робоча; 2 — арматура розподільна; 3 — арматура монтажна; 4 

— петлі для піднімання конструкцій; 5 — поздовжня робоча арматура; 6 — жорстка 

арматура; 7 — поперечна арматура; 8 — арматурні оцупки в анкері 
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Зварні сітки маркують. Марка  сітки 
2

1

2

1

C

C
AL

Ud

Vd
XC  містить  таку інформацію: Х — тип 

сітки; С — зварна сітка; d1 та V — відповідно діаметр та крок поздовжньої арматури; d2 та U 

— діаметр та крок поперечної арматури; А — ширина сітки; L — її довжина; С1 та С2 — 

довжина вільних кінців відповідно поздовжніх та поперечних стержнів. Наприклад, марка 

сітки 
45

C
L1290

3001Bp4

2001Bp4
C4 1

p



 показує, що це зварна рулонна сітка (Ср) типу 4; поздовжня 

робоча арматура з дроту класу Вр-І діаметром d1=4мм розташована з кроком V=200 мм; 

розподільна (монтажна) арматура діаметром d2=4мм з дроту класу Вр-І  з кроком U=300 мм; 

ширина сітки А=1290 мм, а довжина L визначається проектом; довжина вільних кінців 

поздовжніх стержнів С1 визначається під час розрізування сітки; довжина вільних кінців 

поперечної арматури С2=45 мм. При цьому величину А обчислюють так: Uх4 + С2х2 = 300х4 

+ 45х2 = 1290 мм. 

 
   Рис. 2.4. Зварні каркаси та сітки: а — армування монолітного ребристого 

перекриття; б — рулонна сітка з поздовжньою робочою арматурою; в — плоска сітка з 

робочою арматурою у двох напрямках; г — перерізи плоских і просторових каркасів: 1 — 

поздовжня робоча арматура; 2 — поперечна робоча арматура; 3 — робоча арматура плити; 4 

— розподільна арматура; 5 — монтажна арматура; 6 — хомути 

Марка 
15

C
L3030

150AIII8

2001Bp4
Cp5 1




 вказує, що ця сітка рулонна зварна  типу 5 з 

поперечною робочою арматурою класу А-ІІІ діаметром d2=8 мм розташована з кроком 150 

мм; поздовжня розподільна арматура з дроту класу Вр-І діаметром d1=4 мм з кроком  V=200 

мм; ширина сітки А=3030 мм, довжина вільних кінців поперечної арматури С2=15 мм, а 

довжина вільних кінців поздовжньої арматури С1 визначається під час розрізування сітки. 

На відміну від рулонних для плоских сіток зазначають фіксовані значення А (ширину) 

та L (довжину). 

Зварні каркаси виготовляють плоскими або об’єднують у просторові за допомогою 

монтажних стержнів (рис. 2.4, г). Поздовжні робочі стержні розміщують в один або у два 

ряди, з одного або з двох боків від поперечних стержнів. Для контактного точкового 

зварювання і забезпечення зчеплення з бетоном однобічне розміщення поздовжньої і 

поперечної арматури краще. 

Мінімальний розмір кінцевих випусків поздовжніх і поперечних стержнів у зварних 

сітках та каркасах має становити С0,5d1 + d2 або С0,5d2+ d1 і не менш як 15 мм. 
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Допускається використовувати в’язану арматуру, яка складається з окремих 

поздовжніх і поперечних стержнів (хомутів), а іноді і з відігнутих стержнів, з’єднаних у 

місцях перетину в’язальним дротом (рис. 2.5, а). 

 

 
Рис. 2.5. Армування конструкцій окремими стержнями: а — в’язаний арматурний 

каркас; б — колона із спіральною арматурою; 1 — в’язальний дріт; 2 — спіральна 

арматура; 3 — поздовжня арматура 

 

Метод армування в’язаною арматурою має свої переваги і недоліки. При цьому методі  

виключається концентрація напружень  у зонах точкового зварювання, а також усувається 

небезпека перепалювання поперечних стержнів, що спостерігається у зварних виробах. З 

іншого боку цей метод армування потребує великих витрат ручної праці. 

Застосування напружуваної арматури для армування ЗБК усуває один із головних 

недоліків залізобетону — утворення в процесі експлуатації тріщин в розтягнутій зоні або 

зменшує надмірне розкриття їх. Попередньо напружені конструкції довжиною до 12 м 

доцільно армувати стержньовою арматурою, оскільки стержні виробляють завдовжки 13,2 м. 

У цьому разі стикувати робочу арматуру не потрібно. При довжині конструкції понад 12 м 

слід використовувати дротяну арматуру класу Вр-ІІ або канати класів К-7 та К-19. 

Внаслідок позацентрового обтискування елемента несиметричною арматурою на 

одній з граней його перерізу виникають розтягувальні напруження, які можуть призвести до 

утворення тріщин. Якщо поява тріщин у зоні, стиснутій у стадії експлуатації, не 

допускається, то потрібно встановлювати напружувану арматуру, тобто застосовувати 

подвійне напружене армування (див. рис. 2.3). 

Для армування конструкцій застосовують також жорстку арматуру (прокатні профілі), 

яку використовують як несучий каркас , що сприймає навантаження від підвісної опалубки, 

свіжоукладеного бетону і монтажні (рис. 2.3, д). Іноді буває доцільним зовнішнє армування 

конструкцій (наприклад, балок покриттів і підкранових балок для мостових кранів) листовою 

арматурою (сталебетонні конструкції). 

Вивчається також можливість використання трубобетону — різновиду залізобетону, 

арматурою якого є тонкостінна сталева труба, що заповнюється бетоном і має з ним 

зчеплення. 

У деяких конструкціях, наприклад у залізобетонних трубах, у стиснутих колонах при 

невеликих ексцентриситетах, ефективно використовувати спіральне армування (рис. 2.5, б). 

Армоцемент це будівельний композитний матеріал, що складається з тонких 

сталевих сіток та дрібнозернистого бетону. За структурою армоцемент  різновид 

залізобетону, але відрізняється від нього заповнювачем та характером армування. 

Перерізи армоцементних конструкцій як правило криволінійні або складчастої форми.  
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Армоцементні конструкції виготовляють з дрібнозернистого бетону, армованого густо 

розташованими тонкими зварними або тканими сітками. Таке армування називають 

дисперсним. Якщо необхідно підвищити міцність перерізу конструкції, допускається 

часткова заміна сітчастої арматури стержнями, які розташовують в ребрах або потовщеннях, 

що утворюються на пересіченні нахилених та горизонтальних площин конструкції. Таке 

армування називають комбінованим. 

За умовами тріщиностійкості перерізів, обмеження ширини розкриття тріщин, 

надійного їх закриття та прогину конструкції, основна робоча арматура у вигляді 

високоміцних тканих сіток або дроту може бути попередньо напруженою. 

Дрібнозернистий бетон разом з тонкими сталевими сітками дає можливість 

виготовляти елементи завтовшки 10...30 мм. 

Бетон, армований сталевими фібрами, називають сталефібробетоном. Фібри можуть 

бути прямолінійні гладкі, періодичного профілю і з потовщеннями на кінцях, а також у 

вигляді кілець, петель, зиґзаґів. Виготовляють їх з маловуглецевого сталевого дроту 

діаметром 0,2...1 мм. Довжину фібри встановлюють в залежності від прийнятого 

співвідношення між довжиною фібри та її діаметром l/d. Як показують експериментальні 

дослідження найефективніше значення l/d=80...120. Армування фібрами, як правило, 

становить 0,5...4% за об’ємом. Розмір зерен заповнювачів приймають не більшим за 1/3 

довжини фібр. Дискретне розташування фібр від 1,25 до 2,5% в бетоні підвищує його 

тріщиностійкість на 30...80%. Міцність сталефібробетону на осьовий розтяг порівняно із 

звичайним важким бетоном збільшується мало, а на розтяг  при згині — у 3...4 рази. Фібри 

ефективно підвищують міцність бетону при ударі, його морозостійкість, водонепроникність, 

тобто сприяють довговічності конструкції.  

Стикування арматури 

 

Арматурні стержні і зварні рулонні сітки стикують електрозварюванням або 

унапусток.  Стержні стикують унапусток, перепускаючи їх на величину l > lan, де lan 

визначають за формулою   d
R

R
l an

b

san
an 













 


. Тут an дорівнює 0,9 та 0,65 для стержнів 

періодичного профілю та 1,55 і 1 для гладких; an відповідно дорівнює 20 та 12; lan не менш 

як 250 та 200 мм (перші значення для розтягнутої арматури в розтягнутому бетоні, другі — 

для стиснутої або розтягнутої арматури в стиснутому бетоні). На кінцях гарячекатаних 

гладких стержнів класу А-І загинають гаки, на довжині стику ставлять додаткову поперечну 

арматуру, площа якої має становити не менш як 50% площі арматури, що стикується (рис. 

2.6, а).  

 Кількість стикованої в перерізі арматури має не перевищувати 50% усієї 

арматури при стержнях періодичного профілю і 25% при гладких стержнях класу А-І. У 

центрально розтягнутих стержньових елементах стикувати робочу арматуру унапусток не 

допускається. 

Довжину напуску сіток l у напрямі робочої арматури визначають розрахунком (рис. 

2.6, б). Якщо робоча арматура сіток періодичного профілю класу А-ІІІ, то поперечних 

стержнів у зоні стику не ставлять. Довжину напуску сіток у напрямі розподільної арматури 

приймають 50 або 100 мм залежно від діаметра розподільної арматури (рис. 2.6, в). 

Контактним зварюванням стикують стержні, виготовляючи каркаси з арматури класів 

А-І, А-ІІ та А-ІІІ діаметром 10...40 мм або заготовляючи напружувану арматуру класів А-ІV, 

A-V, Aт-IVc та Ат-Vск діаметром 10...25 мм (рис 2.6, г). Стержні діаметром 20...40 мм під час 

монтажу збірних залізобетонних конструкцій з’єднують ванним зварюванням (рис. 2.6, д).  

Практикують також стикування арматури з накладками зі стержнів , проте ці стики не 

завжди можна розмістити в опорних перерізах конструкцій і , крім того , влаштування таких 

стиків погіршує умови бетонування (рис. 2.6, е...ж). 
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Рис. 2.6. Стикування стержнів та сіток унапусток і стержнів зварюванням: а — 

стержнів; б — сіток у напрямі робочої арматури; в — те саме, у напрямі розподільної 

арматури; г — стикування стержнів зварюванням устик; д — ванним зварюванням; е — з 

накладками при односторонніх швах; ж — те саме, при двосторонніх швах; з унапусток 

при односторонніх швах; 1 — додаткові хомути площею не менш ніж половина площі 

арматури, що стикується; 2 — в’язальний дріт; 3 — робоча арматура; 4 — розподільна 

арматура 

 

Нині застосовують спосіб стикування стиснутих стержнів періодичного профілю 

з’єднуванням сталевою перфорованою трубкою, заповненою розчином. 

 

Контрольні запитання 

1. Як класифікують арматуру за функціональним призначенням? 

2. Для чого призначені поздовжня та поперечна робочі арматури? 

3. Для чого призначена конструктивна арматура? 

4. Для чого призначена монтажна арматура? 

5. Як поділяють арматуру за способом виготовлення та за видом поверхні? 

6. Викресліть діаграму напруження – деформації для гарячекатаної арматури та 

поясніть її. 

7. Викресліть діаграму напруження – деформації для термічно зміцненої арматури та 

поясніть її. 

8. Викресліть діаграму напруження – деформації для дротяної арматури та поясніть її. 

9. Охарактеризуйте зварюваність та холодноламкість арматури. 

10. Як впливає високотемпературний нагрів на арматурну сталь? 

11. Які класи арматури Ви знаєте? Як їх розрізнити між собою?  

12. Яку арматуру застосовують для виготовлення попередньо напружених 

залізобетонних конструкцій? Чому? 

 

 

Лекція №28. Залізобетонні елементи, що згинаються 

1. Загальна характеристика плит перекриття. 

2.  Застосування залізобетонних плит перекриття.  
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3. Особливості розрахунку та підбору перерізу робочої арматури 

залізобетонної плити перекриття.  

4. Залізобетонні балки.  

5. Особливості армування залізобетонної балки покриття. 

 

1. Загальна характеристика плит перекриття. 

Залізобетоном називають комплексний матеріал, у якому бетон і арматура завдяки їх 

надійному зчепленню, працюють під навантаженням спільно як єдине монолітне тіло.  

Бетон –штучний матеріал, який добре опирається стиску і набагато слабше розтягу. 

Тому бетонні конструкції у яких під навантаженням виникає розтяг, мають низьку несучу 

здатність.  

Так, бетонна балка, що лежить на двох опорах, при згині нижче нейтрального шару 

зазнає розтягнення, а вище нього -стиснення (рис. 1.,а), і руйнується при  незначному 

навантаженні внаслідок утворення тріщин.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Рис. 1. Елементи під навантаженням: а — бетонна балка; б — залізобетонна балка; в 

— залізобетонна колона 

 

Для бетонної балки характерним є низький опір розтягненню, водночас високий опір 

бетону стиску лишається невикористаним. 

 Сталева арматура -міцний пружньопластичнийматеріал і однаково добре опирається 

розтягу і стиску. Відносне подовження сталі при розриві в сотні разів перевищує граничне 

відносне подовження бетону. 

 У розтягнутій зоні залізобетонної балки (рис. 1,б) розташована сталева арматурою, 

яка має значно більшу міцність на розтяг ніж бетон. Коли при завантаженні балки бетон 

розтягнутої зони досягає граничних напружень і у ньому утворюються тріщини, розтягуючи 

зусилля сприймає арматура. 
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Балка зруйнується при повному вичерпанні несучої здатності, отже, міцність її у 

порівнянні з бетонною (неармованою) балкою у залежності від класу бетону може зрости 

приблизно в 15...20 разів. 

Основою спільної роботи бетону і сталевої арматури є раціональне сполучення 

фізико-механічних властивостей цих матеріалів: 

1.Бетон під частвердіння міцно зчіплюєтьсяз арматурними стержнями; під дією 

зовнішніх сил обидва матеріали деформуються і працюють спільно. 

2.Коефіцієнти температурного розширення бетону і сталі близькі за значенням (для 

бетону at= 0,00001...0,000015; для сталі at= 0,000012), внаслідок чого при значних 

температурних впливах на конструкцію зчеплення між бетоном і арматурою не порушується.  

3.Сталева арматура, яка знаходиться в тілі бетону, захищена від корозії та перегріву. 

 Основними переваги залізобетону є: висока міцність, яка з часом зростає; 

довговічність, вогнестійкість та стійкість проти атмосферних впливів;можливість 

використання місцевих будівельних матеріалів (камінь, щебінь, 

пісок);можливістьвиготовлення рiзноманiтних форм будiвельних конструкцiй порiвняно 

простими технологiчними методами; незначні експлуатаційні витрати на утримання 

порівняно з металевими та дерев′яними конструкціями; висока сейсмостійкість.  

До недоліків залізобетону (без попереднього напруження) слід віднести:значну 

середню щільність (питома вага);високутепло -і звукопровідність;появу тріщин внаслідок 

усадки і силових впливів;значну трудомісткість при виготовленні.  

Для усунення цих недоліків використовують легкі пористі заповнювачі, застосовують 

тонкостінні і пустотні конструкції. Використання попередньо напруженої арматури підвищує 

тріщиностійкість, жорсткість залізобетонних конструкцій та зменшує їх вагу. 

 

Основні види конструкцій 

За типом виготовлення розрізняють: 

• Збірні. Мають велику популярність за рахунок максимально механізованого будівництва. 

• Монолітні. Застосовують в будівництві монолітних споруд, наприклад, гідротехнічних 

споруд, важких фундаментів. 

• збірно-монолітні. Збірно-монолітні елементи з'єднуються як бетоном, так і зварюванням. 

За сферою використання бувають: 

• для житлових будинків; 

• для промислових будівель; 

• для громадських будівель і споруд. 

Вироби із залізобетону можуть бути: ненапружені і попередньо напружені. Найбільш 

популярні ЗБВ, які використовують для будівництва: 

• панелей; 

• фундаментів; 

• балок; 

• плит перекриттів. 

панелі 
Поширеним видом залізобетонних конструкцій є панелі, які використовуються в будівництві 

будівель і споруд житлового і промислового призначення. Панель має плоску прямокутну 

форму, в якій можуть бути отвори для дверей і вікон, також - виступи для підвіконь. 

При перевезенні панелей їх встановлюють у вертикальному положенні під нахилом в десять 

градусів. Транспортуючи відразу кілька панелей, потрібно виключити їх зіткнення, тому між 

ними прокладають підкладки. 

Основні види конструкцій 

За типом виготовлення розрізняють: 

• Збірні. Мають велику популярність за рахунок максимально механізованого 

будівництва. 
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• Монолітні. Застосовують в будівництві монолітних споруд, наприклад, 

гідротехнічних споруд, важких фундаментів. 

• збірно-монолітні. Збірно-монолітні елементи з'єднуються як бетоном, так і 

зварюванням. 

За сферою використання бувають: 

• для житлових будинків; 

• для промислових будівель; 

• для громадських будівель і споруд. 

 

2. Застосування залізобетонних плит перекриття. 

Вироби із залізобетону можуть бути: ненапружені і попередньо напружені. Найбільш 

популярні ЗБВ, які використовують для будівництва: 

• панелей; 

• фундаментів; 

• балок; 

• плит перекриттів. 

 

панелі 
Поширеним видом залізобетонних конструкцій є панелі, які використовуються в будівництві 

будівель і споруд житлового і промислового призначення. Панель має плоску прямокутну 

форму, в якій можуть бути отвори для дверей і вікон, також - виступи для підвіконь. 

При перевезенні панелей їх встановлюють у вертикальному положенні під нахилом в десять 

градусів. Транспортуючи відразу кілька панелей, потрібно виключити їх зіткнення, тому між 

ними прокладають підкладки. 

ферми 
Залізобетонні ферми використовують для перекриттів у виробничих спорудах і культурних 

будівлях. Мають вигляд плоскої прямокутної конструкції з гратами. При транспортуванні 

виробів їм надають вертикальне положення. 

Ферми з залізобетону мають високу міцність, жорсткість, відрізняються 

протипожежними властивостями і морозостійкістю. Виробляються вироби з важкого, 

легкого або конструкційного бетону, в основному це аглопорітобетон і керамзитобетон. 

Застосовуючи залізобетонну ферму, слід ретельно підійти до її встановлення. Проводять 

точний розрахунок несучої здатності споруди. Перевіряють якість елементів, розміри і 

готують місце опори. 

Балки і ригелі 

Балки і ригелі знайшли застосування в будівництві фундаментів і покриттів, вони 

виступають в ролі несучих елементів для монтажу кранових механізмів. Балки виробляють 

односхилими, 2-скатними або прямокутними. У процесі транспортування балки ригелі 

встановлюють в транспортний засіб вертикально. Для опори балок і ригель використовують 

підкладки, встановлені під нижню площину виробів. Залежно від довжини конструкції 

визначається відстань між підкладками. Збоку балок і ригелів проводять кріплення по всій їх 

висоті. Перевезення балок допускається тільки у вертикальному положенні, горизонтальна 

транспортування заборонена, так як існує ризик руйнування виробів. Транспортуючи 

одночасно кілька елементів, між ними прокладають роздільники товщиною більше десяти 

сантиметрів. 

 палі 
Залізобетонну конструкцію у вигляді паль використовують для основ промислових і 

житлових споруд. Палі застосовують для зведення конструкцій на нестійких грунтах. При 

транспортуванні паль їм надають горизонтальне положення, забезпечуючи спирання на 

спеціальні підкладки. Дозволяється укладання паль на транспортний засіб під час 

перевезення ярусами. 
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Залізобетонні палі відрізняються високою стійкістю до дії хімічних речовин і корозії, 

мають водонепроникність і морозостійкість. Палі легко монтуються при наявності 

спеціального обладнання і здатні забезпечити возводимому спорудження довговічність, 

високу міцність і надійність. 

 стійки 
Залізобетонні стійки або стійки ліній електропередач є опорний елемент для світильників і 

ліній електропередач. При транспортуванні дозволяється перевозити стійки разом однією 

групою, забезпечуючи горизонтальне положення. При перевезенні слід підготувати опору 

для стійок у вигляді спеціальної підкладки. 

Головним призначенням залізобетонних стійок є можливість надійного утримання 

електропроводів на необхідній відстані від поверхні землі або води. Надійність і міцність 

опор досягається шляхом застосування в конструкції виробів арматурного каркаса і 

спеціального типу бетонного розчину. Окремо кожна стійка ліній електропередач різниться 

за призначенням і конструкції. Виділяють кінцеві, проміжні, кутові і анкерні опори із 

залізобетону. Також виготовляють одноланцюгові і багатоланцюгові. 

 колони 

Залізобетонна колона являє собою несучий елемент житлових, культурних, промислових і 

побутових споруд. Колони виготовляють прямокутної форми і двухветвевой, яка призначена 

для важкої кранового навантаження. Перевозять елементи штабелем, де перший ряд колон 

кладуть на вантажне місце транспортного засобу, а наступні ряди укладають на попередній, 

застелений спеціальними підкладками. 

об'ємні блоки 

Залізобетонні об'ємні блоки знайшли застосування при зведенні громадських і 

житлових спорудах. Являють собою майже готові будівельні елементи з порожнистої 

тонкостінної прямокутної призмою і з прорізами для дверей і вікон. 

 Об'ємні блоки можуть мати ізоляційні і утеплювальні панелі. При перевезенні 

об'ємних блоків їм надають вертикальне положення, при цьому забезпечуючи спирання 

елементів по чотирьох кутах на вантажну платформу. Об'ємні блоки, виконані із 

залізобетону, мають чутливість до динамічних перевантажити, які утворюються в процесі 

перевезення. Ці будівельні вироби з залізобетону мають особливість зміщувати центр ваги 

від геометричного центру в поперечному і в поздовжньому напрямку. Щоб уникнути зсуву 

блоку в процесі перевезення, на вантажній площадці встановлюють спеціальні наполегливі 

виступи. 

Санітарно-технічні кабіни 

Санітарно-технічні кабіни використовуються при зведенні будівель громадського та 

житлового призначень. Представлені об'ємними елементами з великою масою і габаритами. 

При перевезенні шахти ліфтів і санітарно-технічних кабін дозволяється вертикальне 

положення з опорою на вантажну площадку з двома прокладками. Шахти ліфтів, які мають 

висоту до 140 сантиметрів можна перевозити в 2 яруси по висоті, при цьому встановлюючи 

дерев'яні підкладки між рядами в висоту більше 10 сантиметрів. 

висновок 
Залізобетонні конструкції застосовують в будівництві різних будівель і споруд, і не тільки. 

Різновиди ЗБВ (панелі, об'ємні блоки, ферми, сантехнічні кабіни) за рахунок своїх габаритів, 

мас і умов, які потрібно дотримуватися в процесі перевезення, вимагають вузької 

спеціалізації рухомого складу. 

Транспортування балок, колон, опор і стійок ліній електропередач, ригелів і паль має 

схожі вимоги до перевізного процесу, тому схеми рухомого складу для їх перевезення 

можуть збігатися. 

 

3. Особливості розрахунку та підбору перерізу робочої арматури 

залізобетонної плити перекриття. 
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Існують три методи розрахунку ЗБК – за допустимими напруженнями, за руйнівними 

зусиллями та за граничними станами. 

Про суть розрахунку за першими двома методами див. п.3 вступу. 

Згідно з діючими нормами проектування ЗБК розраховують за третім методом – за 

методом граничних станів. В основу цього методу покладено наступне: – введено поняття 

граничного стану конструкції і встановлено дві групи граничних станів (перша – за втратою 

несучої здатності, стійкості або витривалості; друга – за придатністю до нормальної 

експлуатації); 

– розрахунок міцності перерізів виконують на стадії руйнування (ІІІ стадія н.д.с.); при 

цьому епюру напружень у стиснутій зоні бетону приймають прямокутною; 

– в розрахунки вводиться система коефіцієнтів надійності – щодо навантаження, 

матеріалів, умов роботи. 

Граничними називають такі стани, при яких конструкція більше не задовольняє 

заданих умов нормальної експлуатації. 

Завдання розрахунку полягає в тому, щоб не допустити за весь період експлуатації 

конструкції виникнення будь-якого граничного стану. 

Розрахунок за першою групою граничних станів виконують, щоб запобігти 

руйнуванню конструкції (розрахунок на міцність), втрати стійкості форми або положення, 

руйнуванню від утомленості (розрахунок на витривалість), руйнуванню від спільної дії 

силових факторів і несприятливих впливів зовнішнього середовища. 

Розрахунок за другою групою граничних станів виконують, щоб запобігти розвиткові 

недопустимих деформацій (прогинів, кутів повороту та коливань), утворення тріщин або їх 

надмірного розкриття. 

За першою групою граничних станів розраховують усі конструкції, а за другою 

розрахунок виконують тільки у випадках, коли такі стани можуть виникнути. 

Розрахунок за граничними станами виконують не тільки в стадії експлуатації, а й у 

стадіях виготовлення, монтажу і транспортування конструкцій. 

Виникнення граничного стану конструкції залежить від ряду факторів: навантажень, 

міцнісних характеристик матеріалів та умов роботи. Ці фактори можуть змінюватися у 

певних межах. 

Нормативні і розрахункові навантаження. Навантаження поділяються на постійні і 

тимчасові (довго– та короткочасні і особливі). Конструкції розраховують на невигідні, але 

реально можливі комбінації навантажень. Розрізняють нормативні і розрахункові 

навантаження. 

Нормативні навантаження встановлені нормами, а розрахункові визначаються із 

залежності  fngg  , де gn – нормативне навантаження; f– коефіцієнт надійності щодо 

навантаження;  – коефіцієнт сполучення. 

Нормативні навантаження від маси конструкції визначаються її об’ємом і середньою 

густиною матеріалу. Проте фактичні розміри конструкції можуть бути збільшені або 

зменшені. Змінюється також густина матеріалу. 

Якщо відхилення фактичної густини матеріалу конструкції не перевищує 10%, то в 

розрахунок вводять коефіцієнт надійності щодо навантаження, який дорівнює 1,1.  

Відхилення густини утеплювача від середнього значення і можливість його 

зволоження враховують коефіцієнтом f, який дорівнює 1,2 або 1,3.  

Снігові та вітрові нормативні навантаження визначаються за даними довгострокових 

метеорологічних спостережень. Для снігових навантажень коефіцієнт f=1,4...1,6, а для 

вітрових – 1,2. 

Нормативне навантаження на перекриття громадських будівель від скупчення людей 

прийнято за 4 кН/м
2
. При  цьому виходять з припущення, що на 1 м

2
 перекриття можуть 

розміститися 5 чол. масою по 80 кг кожен. Однак цілком імовірно, що маса людини може 
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перевищувати 80 кг. Тому вводять коефіцієнт надійності щодо навантаження f=1,2, і 

розрахункове навантаження на перекриття вважають за 4,8 кН/м
2
. 

Крім того, згідно з правилом врахування ступеня відповідальності будівель і споруд 

під час проектування конструкцій, до розрахунку вводять коефіцієнти надійності щодо 

призначення конструкцій, які враховують ступінь відповідальності і капітальності будівель 

та споруд. Їх приймають меншими чи рівними за одиницю (для більшості будівель та споруд 

n=0,95). 

Нормативні і розрахункові міцності матеріалів. У випробуваннях великої кількості 

зразків міцнісні характеристики різних матеріалів значною мірою різняться одна від одної. 

Тому, щоб мати надійні і достовірні характеристики міцності матеріалів, використовують 

методи математичної статистики. 

 
 

Рис 4.2. Криві розподілу міцності бетону: 1 – дослідна статистична; 2 – теоретична 

 

 

Б е т о н . Під час випробування кубів із бетону дістають різні значення його міцності. 

Для оцінки розкиду міцнісних характеристик бетону будують криву розподілу його міцності. 

Зразки групують за міцністю. По осі абсцис відкладають її усереднені значення, а по осі 

ординат – кількість зразків n, які показали приблизно однакову міцність (рис. 4.2). При 

досить великій кількості зразків ця крива близька до теоретичної кривої нормального 

розподілу (кривої Гаусса). 

Клас бетону В – основна характеристика бетону на стискання. Його значення 

визначається гарантованим тимчасовим опором на стискання у МПа (з довірчою 

ймовірністю 95%), який визначають випробуванням еталонних кубів розміром 150х150х150 

мм згідно з вимогами державних стандартів. 

Для визначення класу бетону за результатами випробування зразків обчислюють 

середній тимчасовий опір бетону, що називають у статистиці математичним сподіванням 

n

Rn...RnRn
R ii2211

m


 .                                   (4.1) 

Для середнього тимчасового опору бетону довірча імовірність становить 50%. 

Обчислюють середньоквадратичне відхилення або стандарт  

1n

n...nn
2
ii

2
22

2
11







 ,                                  (4.2) 

де                           m11 RR  ;           mii RR  .                        

Як клас бетону приймають величину  

 mBB ,                                                  (4.3) 

де – число стандартів. 

У нормах прийнято для бетонів число стандартів =1,64, що відповідає довірчій 

імовірності 95%. Формулу (4.3) можна записати у вигляді  
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)1(R)
R

1(RB m

m

m 


 ,                                  (4.4) 

де   =/Rm– коефіцієнт варіації міцності або коефіцієнт мінливості. 

Обробка результатів численних випробувань кубів на заводах збірного залізобетону 

показала, що для важких бетонів середнє значення коефіцієнта мінливості можна прийняти 

за =0,135. Тоді клас бетону буде: 

при стисканні     mR778,0B  ; 

при розтяганні    m,tt R778,0B  .                                                       (4.5) 

У розрахунку використовують нормативну призмову міцність, яка більше відповідає 

умовам роботи бетону в конструкціях 

B72,0)R001,077,0(BR mbn  .                                (4.6) 

Розрахунковий опір бетону обчислюють, поділивши нормативний опір на коефіцієнт 

надійності для бетону bc або bt, які враховують можливі відхилення міцності бетону 

безпосередньо в конструкціях. У розрахунках за граничними станами першої групи: 

при стисканні                      
bc

bn
b

R
R


 ,                                          (4.7) 

де  bc=1,3; 

при розтяганні                     
bt

btn
bt

R
R


 ,                                        (4.8) 

де  bt=1,5. 

У розрахунках за граничними станами другої групи коефіцієнт надійності щодо 

бетону 1btbc   . У цьому випадку розрахункові опори бетону дорівнюють його 

нормативним значенням: bnser,b RR   при стисканні і btnser,bt RR   при розтяганні. Індекс ser 

означає, що прийнято гарантовану сертифікаційну міцність. 

А р м а т у р а . Для арматурних сталей як нормативний опір Rsn приймають найменші 

контрольовані значення, встановлювані діючими стандартами і перевірені заводськими 

лабораторіями: 

–для стержньової арматури класів А–І, А–ІІ, А–ІІІ, що мають площинку текучості, Rsn 

дорівнює фізичній межі текучості y з довірчою імовірністю не менш як 0,95; 

–для стержньової арматури з твердої сталі класів А–IV...Aт–VI, високоміцного дроту 

класів В–ІІ та Вр–ІІ і арматурних канатів Rsn дорівнює умовній межі текучості 0,2, тобто 

напруження, яке відповідає залишковому відносному видовженню 0,2%, з тією ж 

імовірністю; 

–для звичайного арматурного дроту Rsn дорівнює напруженню, яке відповідає 0,75 

тимчасового опору розриву. 

Розрахункові опори арматури визначають, як і для бетону, діленням нормативного 

опору на коефіцієнт надійності щодо арматури s 

s

sn
s

R
R


 .                                                     (4.9)   

Коефіцієнти надійності для арматури враховують можливе зменшення площі 

поперечного перерізу стержнів при мінусовому допуску, можливість зміни механічних 

властивостей сталі у процесі виготовлення конструкцій та експлуатації їх, недостатній 

розвиток пластичних деформацій перед розривом для деяких класів арматури. 

Для арматури класів А–І та А–ІІ коефіцієнт надійності s =1,05, для класу А–ІІІ 

залежно від діаметра s=1,1 та s=1,07. Для решти класів стержньової арматури s=1,15...1,2. 

Коефіцієнт надійності для високоміцної дротяної арматури та канатів з цього дроту s=1,2. 

Розрахункові опори арматури розтяганню в розрахунках за граничними станами 

другої групи приймають з коефіцієнтом надійності s=1, тобто рівним нормативним: 

snser,s RR  . 
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Розрахункові опори арматури стисканню визначають з урахуванням її міцності і 

граничної деформативності бетону при стисканні в момент його руйнування (див. п. 1.15). 

Розрахунковий опір арматури під час стискання дорівнює розрахунковому опору під час 

розтягання Rs, але не більш ніж 400Rsc   МПа. 

В разі тривалої дії навантаження повзучість збільшує граничну стискуваність бетону і 

спричиняє перерозподіл напружень між арматурою та бетоном, довантажуючи арматуру. 

Тому в ряді випадків розрахунковий опір арматури стисканню Rsc можна приймати рівним 

450 і навіть 500 МПа. 

Коефіцієнт умов роботи. У розрахунках конструкцій за граничними станами вводять 

ряд коефіцієнтів умов роботи b та s. Вони враховують особливості роботи бетону та 

арматури в залізобетонних конструкціях, вплив технології виготовлення арматурних 

каркасів, бетонування конструкцій, розміщення арматури в залізобетонних елементах, 

характер діючих навантажень, фактори, не враховані статичним розрахунком. 

Встановлено, наприклад, що під дією тривалого навантаження бетон може 

руйнуватися при нижчих напруженнях, ніж при короткочасному навантаженні. Цей фактор 

враховується множенням розрахункових опорів бетону Rb та Rbt на коефіцієнт умов роботи 

бетону b2 = 0,9. 

При бетонуванні стиснутих конструкцій у вертикальному положенні при висоті шару 

бетону понад 1,5 м розрахунковий опір бетону Rb множать на коефіцієнт умов роботи b3 = 

0,85. 

У розрахунок міцності похилих перерізів для відігнутої і поперечної арматури вводять 

коефіцієнт умов роботи s1 = 0,8, який враховує нерівномірний розподіл напружень в 

арматурі по висоті похилого перерізу, оскільки в момент руйнування не вся арматура, що 

перетинає тріщину, досягає межі текучості. Зниження пластичних властивостей сталі при 

точковому зварюванні поперечних стержнів враховують за допомогою коефіцієнта умов 

роботи s2 = 0,9. 

Суть розрахунку конструкцій за граничними станами. При розрахунку за першою 

групою граничних станів має виконуватися нерівність 

F  Fult.                                               (4.10) 

У лівій частині нерівності подане розрахункове зусилля F від зовнішнього 

навантаження, що є максимальним у перерізі елемента при найневигіднішій комбінації 

розрахункових навантажень або діянь. Воно залежить від нормативного навантаження Fn, 

коефіцієнта надійності щодо навантаження f і коефіцієнта надійності щодо призначення n. 

У правій частині нерівності Fult –  внутрішнє граничне зусилля у тому самому 

перерізі, що є функцією несучої здатності елемента, яка залежить від геометрії перерізу та 

інших факторів, нормативних опорів матеріалів Rbn  та Rsn, їхніх коефіцієнтів надійності для 

матеріалу b та s і умов роботи bi та si. 

При розрахунку за другою групою граничних станів мають виконуватися нерівності: 

– на утворення тріщин в розтягнутих елементах Nr Ncrc; 

– те саме, в елементах, що працюють на згинання Mr Mcrc; 

– на розкриття тріщин аcrc [acrc]; 

– на жорсткість f  [ftot]. 

У вище наведених нерівностях прийнято такі позначення: 

Nr та Mr – розрахункові зусилля, а Ncrc та Mcrc – зусилля, що їх сприймає переріз і які 

визначаються розрахунковим опором матеріалів; 

acrc та [acrc] – максимальна та гранично допустима ширина розкриття тріщин: 

f та [ftot] – максимальний та гранично допустимий прогини. 

Розрахунки за першою і другою групою граничних станів виконують для всіх стадій – 

виготовлення, транспортування, зведення та експлуатації. 

 

 Три категорії вимог до тріщиностійкості залізобетонних   конструкцій 
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Категорії вимог до тріщиностійкості і гранично допустиму ширину розкриття тріщин 

[acrc] встановлюють для обмеження проникності конструкцій і для забезпечення 

збереженості арматури залежно від умов експлуатації, виду конструкції, діаметра арматури і 

напруженого стану. 

1 - ш а  к а т е г о р і я  – не допускається утворення тріщин. Це конструкції, на які діє 

тиск рідин або газів; конструкції, які експлуатуються в ґрунтах нижче від рівня ґрунтових 

вод або в дуже агресивному середовищі. У цьому випадку слід застосовувати напружувану 

арматуру, яка може гарантувати відсутність тріщин у конструкціях за умови правильної їх 

експлуатації. 

2 - г а  к а т е г о р і я  – допускається обмежене щодо ширини нетривале розкриття 

тріщин, але вимагається їх надійне закриття (затискування) при відсутності короткочасного 

навантаження. Це конструкції сховищ сипких матеріалів, підкранові балки, мостові 

конструкції, опори ліній електропередач. Ці конструкції армують напружуваною арматурою. 

3- т я  к а т е г о р і я  – утворення тріщин у стадії експлуатації допускається, але 

обмежується ширина розкриття їх, різна в умовах короткочасної і тривалої дії навантаження. 

До цієї групи належать усі конструкції без попереднього напруження, а також попередньо 

напружені конструкції з стержньовою арматурою. 

Категорії вимог до тріщиностійкості, що ставляться до конструкцій, визначають 

залежно від умов експлуатації їх і чутливості арматури до агресивної дії середовища. 

Наприклад, дротяна арматура класів В-ІІ та Вр-ІІ більше зазнає корозії, ніж стержньова 

арматура класу А-ІІІ. Отже, конструкції армовані різними сталями, можуть мати різні 

категорії вимог щодо тріщиностійкості. Залежно від напруженого стану елементів і класу 

застосовуваної арматурної сталі можливі випадки, коли до різних частин тієї самої 

конструкції ставляться різні категорії вимог щодо тріщиностійкості. Наприклад, у сегментній 

фермі, яку експлуатують просто неба, до розкосів, армованих стержньовою арматурою класу 

А-ІІІ, ставляться вимоги 3-ї категорії тріщиностійкості, а до нижнього пояса, армованого 

дротом Вр-ІІ діаметром 3 мм, – 2-ї категорії. 

Зазначені вимоги стосуються як нормальних перерізів, так і нахилених до осі 

елемента. 

 

4. Залізобетонні балки. 

 

Конструктивні особливості елементів, що працюють на згинання 

До елементів, що працюють на згинання, належать найпоширеніші залізобетонні 

конструкції – плити та балки. Плита – конструкція, товщина якої значно менша за її два інші 

розміри – ширину і довжину. Розміри поперечного перерізу балки значно менші за її проліт. 

Балки і плити застосовують як окремі конструктивні елементи, так і у поєднанні одне 

з одним. В останньому випадку вони утворюють плоскі або ребристі перекриття, покриття та 

інші конструкції. Плити та балки бувають однопролітними та багатопролітними 

(нерозрізними) і виконують їх монолітними, збірними та збірно-монолітними. 

 

 Конструктивні особливості плит 

Товщину плит визначають розрахунком на діючі зусилля, але у всіх випадках вона 

має бути не меншою від мінімального розміру, встановленого за умов додержання 

необхідної товщини захисного шару бетону і  виконання робіт. 

Мінімальна товщина монолітних плит покриттів – 40 мм, у перекриттях цивільних 

будівель – 50 мм, промислових – 60 мм; збірних плит – 25...30 мм, що гарантує захисний шар 

не менш як 10 мм за умови розташування арматури в середині товщини плити.  

Плити армують переважно зварними сітками (рис. 5.1). Стержні, розташовані вздовж 

прольоту конструкції – робочі, упоперек – розподільні. Площу поперечного перерізу робочої 

арматури визначають розрахунком, а розподільної приймають конструктивно. Робоча 
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арматура розташовується в розтягнутій зоні відповідно до діючих у перерізі плити 

згинальних моментів. 

В однопролітних вільно лежачих  плитах робочу арматуру ставлять тільки в прольоті 

(рис. 5.1, а), а в стиснутих та багатопролітних, відповідно до епюри згинальних моментів, – у 

прольоті і на опорах (рис. 5.1, б). 

Під дією згинальних моментів у двох напрямках плити армують сітками з робочою 

арматурою в обох напрямках. 

Для армування плит застосовують зварні сітки з поздовжньою і поперечною робочою 

арматурою, а також з робочою арматурою в обох напрямках. Такі сітки бувають рулонні і 

плоскі. Армування плит сітками показано на рис. 5.1 г, д. 

 
 

Рис. 5.1. Армування залізобетонних плит: а – однопролітної, що вільно лежить на 

двох опорах; б – те саме, монолітно зв’язаної з балками; в – епюра згинальних моментів у 

багатопролітній плиті; г – армування багатопролітної нерозрізної плити рулонними 

сітками з поздовжньою робочою арматурою; д – те саме, сітками з поперечною робочою 

арматурою; 1 – робоча поздовжня арматура; 2 – монтажна (розподільна) арматура; 3 – 

відігнута арматура 

 

Особливості армування залізобетонної балки покриття. 
Балки бувають прямокутного, таврового, двотаврового,трапецуватого, коробчатого та 

інших перерізів (рис. 5.2, а).  

Висота балок h залежить від їхньої конструкції та навантаження на них. З метою 

уніфікації висоту балок приймають кратною 50 мм, якщо вона не перевищує 600 мм, і 100 мм 

при більших розмірах. Ширину балок b приймають рівною 100, 120, 150, 180, 200, 220, 250 і 

далі кратною 50 мм. 
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Рис. 5.2. Форми поперечного перерізу залізобетонних балок та їх армування: а – 

можливі форми перерізу; б – перерізи з одиничною   арматурою; в – переріз з подвійною 

арматурою; г – до визначення площі додаткової арматури; 1 – монтажна арматура; 2 – 

додаткова арматура 

 

Поздовжня робоча арматура розміщується в розтягнутій зоні поперечного перерізу 

балки в один, два, рідше в три ряди і більше (рис. 5.2, б та г). Таке армування називають 

одиночним. В разі недостатньої міцності бетону в стиснутій зоні, а також коли в перерізі 

діють моменти двох знаків, робочу арматуру встановлюють і в стиснутій зоні (переріз з 

подвійною арматурою, рис. 5.2, в). 

Захисний шар бетону приймають для робочої поздовжньої арматури не меншим від 

найбільшого діаметра стержня і не меншим як 15 мм при h250 мм та 20 мм при h>250 мм. 

Для поперечної і конструктивної арматури захисний шар бетону має бути  не меншим 

від діаметра стержня і не менш, як 10 мм при h250 мм та 15 мм при h>250 мм. 

Відстань у просвіті між стержнями (рис. 5.2, в) по ширині перерізу балки приймають 

не меншою за 25 мм для нижньої арматури та 30 мм для верхньої. 

Відстань у просвіті між стержнями по висоті перерізу має бути не меншою від 

величини діаметра стержня і не менш, як 25 мм для нижньої арматури та 35 мм для верхньої. 

Площа перерізу поздовжньої робочої арматури в балках має бути не меншою як 0,05% 

площі перерізу бетону. 

Балки армують зварними і в’язаними каркасами. У першому випадку окремі плоскі 

зварні каркаси об’єднують у просторовий каркас за допомогою горизонтальних стержнів, 

приварюваних через 1...1,5 м (рис. 5.3, а). 

При ширині балки 150 мм і більше робочих стержнів у перерізі має бути не менш, як 

два, тобто повинно бути встановлено не менше, як два плоских каркаси. 

.  
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Рис. 5.3. Армування залізобетонних балок: а – армування однопрольотних балок, що 

вільно лежать, зварними каркасами; б – закриті двозрізні хомути; в – те саме, відкриті 

чотиризрізні; г – армування нерозрізної багатопролітної балки зварними каркасами; 1...3 – 

поздовжня робоча арматура; 5 – поперечні стержні; 6 – хомути; 7 – сполучні стержні 

 

Діаметр поперечних стержнів каркасів визначають розрахунком, але приймають не 

меншим від мінімального діаметра, встановленого з умов зварювання з поздовжньою 

арматурою 

Крок поперечних стержнів також розраховують, проте у всіх випадках на приопорних 

ділянках його приймають не більш як 0,5h і не більш, як 150 мм при h450 мм, а при h>450 

мм – не більш, як 1/3h і не більш як 500 мм. Між приопорними ділянками хомути ставлять 

конструктивно з кроком не більш, як 3/4h і не більш, як 500 мм. Довжину приопорних 

ділянок  при рівномірно розподіленому навантаженні приймають рівною 1/4 прольоту, а при 

зосередженому – відстані від опори до найближчого вантажу, але не менш від 1/4 прольоту. 

У балках та ребрах заввишки 150 мм і менше, а також у багатопорожнинних панелях   

заввишки до 300 мм поперечної арматури можна не ставити, якщо її не вимагає розрахунок. 

У решті випадків поперечна арматура обов’язкова. 

У разі армування в’язаними каркасами (рис. 5.3, б) частину поздовжньої арматури 

відгинають на опору, щоб збільшити міцність нахилених перерізів.     

Нахилені стержні ставлять під кутом 45
0
 до поздовжньої осі балки. У високих балках 

(h>800 мм) кут нахилу збільшується до 60
0
, а в низьких балках і під дією значних 

зосереджених сил зменшується до 30
0
. Застосування відігнутої арматури дає можливість 

значно зменшити кількість поперечної арматури.  

 Окремі стержні об’єднують в каркас за допомогою хомутів. Хомути бувають закриті 

(рис. 5.3, б) та відкриті (рис. 5.3, в). При b>350 мм хомути роблять чотиризрізними 

(чотиривітковими) (рис. 5.3, в), а при меншій ширині – двозрізними (рис. 5.3, б). 

Діаметр хомутів у балках заввишки до 800 мм має бути не меншим як 6 мм, а при h> 

800 мм – не меншим як 8 мм. Виготовляють хомути із сталей класів А-І та Вр-І. Значно 

рідше застосовують сталь класу А-ІІІ. У балках прямокутного перерізу застосовують закриті 

хомути, а при тавровому перерізі з полицею в стиснутій зоні – відкриті. Відстань між 

хомутами і довжину приопорних ділянок встановлюють так само, як і у випадку армування 

балок зварними каркасами. 

При висоті балок понад 700 мм біля бічних граней ставлять поздовжні конструктивні 

стержні з відстанню між ними по висоті не більш як 400 мм. Площу перерізу цих стержнів 

приймають не менш як 0,1% площі перерізу бетону з розмірами, що дорівнює по висоті 

елемента – відстані між цими стержнями; по ширині елемента – половині ширини ребра 

елемента, але не більш як 200 мм (рис. 5.2, г). 

На рис. 5,3, г показано армування нерозрізної другорядної балки монолітного 

перекриття. Поздовжню арматуру встановлюють відповідно до епюри згинальних моментів у 

прольотах – внизу, а на опорах – угорі. 

 

 

Лекція №29. Стиснуті залізобетонні елементи 

1. Конструктивні особливості.  

2. Розрахунок елементів, що працюють з випадковими 

ексцентриситетами.  

3. Розрахунок позацентрово стиснутих елементів.  

4. Стиснуті елементи, підсилені непрямим армуванням.  

 

1. Конструктивні особливості. 
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В умовах стискання перебувають колони будівель та споруд, догірні косці, стояки та 

верхні пояси ферм, стіни резервуарів і інші конструкції.  

Форма поперечного перерізу стиснутих елементів найчастіше квадратна або 

прямокутна, розвинута в площині дії моменту. При значних згинальних моментах, що діють 

в одному напрямі, поперечний переріз збірних стиснутих елементів доцільно приймати 

тавровим або двотавровим. Для колон з метою стандартизації опалубки та арматурних 

каркасів розміри призначають кратними 50 мм. Для підвищення якості бетонування розміри 

поперечного перерізу, менші за 250 мм, для монолітних колон не рекомендують. 

Стиснуті елементи, що працюють в звичайних умовах, виготовляють з бетону класу 

не нижче В15, а сильно завантажені – не нижче, як В25. 

Колони армують поздовжніми стержнями діаметром 12...40 мм (робоча арматура) із 

сталі класів А-1...А-ІІІ (у зварних каркасах) і А-ІІІ...А-ІV (у в’язаних каркасах) і поперечними 

стержнями із сталі класів А-І...А-ІІІ. 

В разі застосування бетонів класів вище за В20 можуть застосовуватися стержні 

діаметром понад 40 мм. У колонах з розмірами меншої сторони 250 мм і більше діаметр 

поздовжніх стержнів призначають не менш як 16 мм. Поздовжню і поперечну арматуру 

об’єднують у плоскі або просторові зварні (рис. 9.1, а та б) чи в’язані (рис. 9.1, в та г) 

каркаси. 

У лінійних позацентрово стиснутих елементах (колони, елементи ферм та ін.) відстані 

між осями стержнів поздовжньої арматури треба приймати такі: у напрямі, 

перпендикулярному до площини згинання, – не більш, як 400 мм, а в напрямі площини 

згинання – не більш, як 500 мм.  Якщо відстань між осями робочих стержнів у напрямі 

площини згинання перевищує 500 мм, необхідно ставити конструктивну арматуру діаметром 

не менш, як 12 мм, щоб між поздовжніми стержнями було не більш, як 400 мм (див. рис. 9.1, 

б та г). 

Площу перерізу поздовжньої стиснутої чи розтягнутої арматури біля кожної грані 

елементів (у відсотках від площі розрахункового перерізу бетону) приймають не менш як: 

0,55 при  lo/і<17 (для прямокутних перерізів lo/h<5); 0,1 при 16lo/і35 (5lo/h10); 0,2 при 

35l0/і83 (10lo/h24); 0,25 при lo/і>83 (lo/h>24). Тут і – радіус інерції перерізу елемента у 

площині ексцентриситету  поздовжньої сили; lo – розрахункова довжина стиснутого 

елемента. 
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Рис. 9.1  Армування стиснутих елементів: а – зварними каркасами при осьовому 

навантаженні; б – те саме, при позацентровому; в – в’язаними каркасами при осьовому 

навантаженні; г – те саме, при позацентровому; 1 – поздовжні стержні; 2 – поперечні стержні 

(хомути); 3 – шпильки; 4 – зварювання; 5 – конструктивні стержні діаметром на менш як 12 

мм. 

Площу розрахункового перерізу бетону приймають рівною добутку ширини 

прямокутного перерізу b на його робочу висоту hо. В елементах з поздовжньою арматурою, 

розташованою рівномірно по контуру перерізу, мінімальний відсоток армування, віднесений 

до повної площі перерізу приймають удвоє більшим від вище зазначених величин. 

Площу перерізу поздовжньої арматури стиснутих стержнів найчастіше приймають з 

умови оптимального армування (=1...2%). А проектувати елементи  при 3% не 

рекомендується.  

Робочі стержні в поперечному перерізі колони розміщують ближче до поверхні 

елемента. Мінімальна товщина захисного шару не менше діаметра арматури і не менше 20 

мм. 

Поперечною арматурою стиснуті стержні закріпляють від втрати стійкості в будь-

якому напрямі (див. рис. 9.1). Її діаметр приймають не менш, як d =0,25d (d – найбільший 

діаметр поздовжніх стержнів) і при в’язаних каркасах не менш як 5 мм. Хомути ставлять на 

відстані не більш, як 500 мм, а також не більш, як 20d при зварних каркасах і не більш, як 

15d при в’язаних, а коли Rsc400 МПа, то відповідно не більш, як 12d і 15d (d – найменший 

діаметр стиснутих поздовжніх стержнів). Відстань між хомутами в місцях стикування 

робочої арматури внапусток без зварювання приймають не більш, як 10d. 

При армуванні стиснених елементів плоскі зварні каркаси об’єднують у просторовий 

(рис. 9.1, а та б). Для цього біля граней елемента, нормальних до площини каркасів, ставлять 

поперечні стержні, приварювані контактним точковим зварюванням до кутових поздовжніх 

стержнів каркасів, або шпильки.  

При великих ексцентриситетах стискувальної сили, коли згинальні моменти значні і 

спричиняють розтягання великої частини перерізу, а також для дуже гнучких елементів 

застосовують попереднє напружування поздовжньої арматури. Це підвищує 

тріщиностійкість і жорсткість елемента в стадії експлуатації, а також у період виготовлення, 

транспортування та монтажу. 

Дуже гнучкі стиснуті елементи застосовувати не раціонально., бо їхня несуча 

здатність знижується внаслідок великої деформативності. Гнучкість елементів з важкого 

бетону  і бетону на пористих заповнювачах має бути в будь-якому напрямі меншою за 200, а 

колон будівель меншою за 120. 

 

2. Розрахунок елементів, що працюють з випадковими 

ексцентриситетами. 

Загальні положення 

Якщо розрахункова довжина елемента lo20h, то при класах бетону В15...В40 і 

арматурі А-І, А-ІІ і А-ІІІ стиснуті елементи можна розраховувати за формулою 

 ,ARARN tot,sscb                   (9.1) 

де N – розрахункова поздовжня сила у перерізі елемента; А – площа перерізу; As,tot – 

площа усієї арматури у перерізі;  – коефіцієнт поздовжнього згину, який визначають за 

формулою 

  sbsbb 2                                               (9.2) 

і приймають не більшим за sb; b та sb – табличні коефіцієнти, що залежать від 

відношення тривалого навантаження до повного а також від розміщення арматури у перерізі 

(див. табл. у підручнику або СНиП); s – коефіцієнт, який визначають за формулою 
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.
R

R

AR

AR

b

sc

b

tot,ssc
s                    (9.3) 

Якщо необхідно перевірити міцність елемента, то використовують безпосередньо 

формули (9.3)...(9.1). 

При відомих розмірах поперечного перерізу елемента bхh задаються відсотком 

армування  в межах 1...2%, за формулою (9.3) визначають коефіцієнт s,  за допомогою 

таблиць коефіцієнти b та sbі за формулою (9.2) коефіцієнт. З формули (9.1) визначають 

необхідну площу арматури 

sc

b

sc

tot,s
R

R
A

R

N
A 


.                                               (9.4) 

Підраховують отриманий відсоток армування 
bh

A tot,s
  і порівнюють його з 

прийнятим на початку розрахунку. Різниця має становити не більше як 5%. При більшій 

різниці розрахунок повторюють при новому значенні  до того часу, поки різниця не 

становитиме 5%. 

При невідомих розмірах поперечного перерізу задаються значенням =1 і =1...2% , 

обчислюють необхідну площу елемента 

 scb RR

N
A

 
                                                     (9.5) 

і призначають розміри перерізу bхh з урахуванням уніфікації. Далі розрахунок 

виконують, як при відомих розмірах поперечного перерізу елемента. 

Максимально допустимий відсоток армування для таких елементів становить 3%. 

 

3. Розрахунок позацентрово стиснутих елементів 

Загальні положення 

Якщо сила N прикладена на деякій відстані е, що носить назву ексцентриситет, від 

ц.в. перерізу, то має місце напружено деформований стан – позацентровий стиск. 

При розрахунках на позацентровий стиск треба враховувати випадковий 

ексцентриситет еа, величину якого приймають 

10e    ;h30/1e   ;600/1e aaoa   мм,     (9.6) 

де o  – розрахункова довжина елемента; h – висота перерізу. 

Початковий ексцентриситет визначають за формулою 

a0 eN/Me  ,                                          (9.6а) 

де M та N – розрахунковій момент та поздовжня сила, що діють у перерізі. 

Як позацентрово стиснуті розраховують також елементи з випадковими 

ексцентриситетами, коли відношення 20h/o  . 

Під дією згинального моменту позацентрово стиснутий елемент прогинається і його 

початковий ексцентриситет збільшується. При цьому величина згинального моменту зростає 

і руйнування відбувається при меншій поздовжній силі у порівнянні з коротким негнучким 

елементом. Цей факт враховують коефіцієнтом (див рис. 9.2) 

crN

N
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1
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  ,                                           (9.7) 
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Рис. 9.2. До врахування впливу прогину елемента, що працює на стискання з 

ексцентриситетами 

 

де o  – розрахункова довжина елемента; p – коефіцієнт, що враховує попереднє 

напруження в арматурі (для ненапружуваних елементів p=1; I та Is – моменти інерції 

бетонного перерізу та усієї поздовжньої арматури відносно ц.в. зведеного перерізу; h/eoe   

але не менш за bomin,e R01,0h/01,05,0   ;  – коефіцієнт, що враховує тривалість дії 

навантаження і визначається за формулою 

1

1

M

M
1 

   ,                                                    (9.9) 

де 1M  та Мl – моменти зовнішніх сил відносно ц.в. арматури As від тривалого і 

повного навантаження відповідно;  – коефіцієнт, що залежить від виду бетону (для важкого 

бетону =1). 

 

Загальний випадок розрахунку 

 
Рис. 9.3. Схема зусиль та епюра напружень у перерізі, нормальному до поздовжньої 

осі елемента, у загальному випадку розрахунку на міцність: І-І – площина, паралельна 

площині дії згинального моменту, або площина, що проходить через точки прикладання 

поздовжньої сили і рівнодійних внутрішніх зусиль стискання та розтягання;  А – точка 
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прикладання рівнодійних зусиль у стиснутій арматурі та бетоні стиснутої зони; В – 

точкаприкладання рівнодійної зусиль у розтягнутій арматурі 

 

Умова міцності записується відносно осі ІІ-ІІ (рис. 9.3): 

 sisibb SSRNe  ,                                          (9,10) 

де e – відстань від поздовжньої сили N до осі ІІ-ІІ, причому вісь ІІ-ІІ паралельна осі І-

І (границя стиснутої зони); Sb – статичний момент площі стиснутої зони бетону відносно осі 

ІІ-ІІ; Ss – статичний момент усієї арматури відносно осі ІІ-ІІ; si – напруження в і-тому 

стержні арматури. 

Висоту стиснутої зони х та напруження в і-тому стержні арматури si визначають зі 

спільного рішення рівнянь (9.11)...(9.14) 

  0NAAR sisibb                                  (9.11) 
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















                        (9.14) 

Для арматур класів А-І, А-ІІ, А-ІІІ та Вр-І використовують тільки рівняння (9.14), 

приймаючи sp =0. 

У формулах (9.11)...(9.14)  – коефіцієнт умов роботи високоміцної арматури; Аb – 

площа стиснутої зони бетону; Аsi – площа перерізу і-того стержня арматури; 
i0

i
h

x
  – 

відносна висота стиснутої зони для і-того стержня; i,eRi  ,   – відносні висоти стиснутої зони, 

що відповідають досягненню у і-тому стержні напружень Rsi та Rsi і визначаються за 

формулою для R; обчислюючи i,e  приймають pisisR R    ( – коефіцієнт, що залежить 

від виду і способу напружування арматури); si підставляють зі своїм знаком. 

 

4. Стиснуті елементи, підсилені непрямим армуванням. 

 

Непрямим називають поперечне армування, яке ефективно стримує поперечні 

деформації, в результаті чого істотно збільшується несуча здатність елемента.  

Конструкції круглого та многокутного поперечного перерізу армують спіралями та 

зварними кільцями (рис. 9.5). В елементах прямокутного поперечного перерізу 

використовують об’ємне непряме армування щільно розташованими поперечними сітками. 

У межах ядра, вміщеного в середині спіралі або контуру зварної сітки, спостерігається 

підвищений опір бетону. Це пояснюється тим, що непряма арматура стримує поперечні 

деформації бетону, що виникають під час поздовжнього стискування. В результаті цього 

підвищується опір стисканню навіть після утворення перших поздовжніх тріщин. Міцність 

елемента вичерпується, коли напруження у поперечній арматурі досягають границі 

текучості.  

Для непрямого армування використовують арматурну сталь класів А-І, А-ІІ, А-ІІІ та 

Вр-І діаметром не більш як 14 мм. У колонах та палях сітками охоплюють всю робочу 

поздовжню арматуру. Відстань між вітками спіралі або кільцями в осях має бути не менш як 

40 мм, не більш як 1/5 діаметра елемента і не більш як 100 мм; діаметр навивки спіралей або 

діаметр кілець слід приймати не менш як 200 мм. 

У разі застосування непрямого армування зварними сітками мають бути додержані 

такі умови: площі перерізу сітки на одиницю довжини в обох напрямах мають різнитися не 
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більш, як у 1,5 рази;  крок сіток приймають не менш як 60 мм і не більш, як 1/3 меншої 

сторони перерізу елемента і не більш, як 150 мм; розміри чарунок сіток призначають не 

менш, як 45 мм і не більш, як 1/4 меншої сторони перерізу елемента і не більш, як 100 мм. 

Першу сітку розташовують на відстані 15...20 мм від навантаженої поверхні елемента. 

 
 

Рис. 9.5. Стиснуті елементи з непрямим армуванням: а – зварними сітками; б – 

спіральною арматурою 

 

Умовну критичну силу для елементів, підсилених непрямим армуванням, визначають 

за формулою (9.8), помноживши результат на коефіцієнт 
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 ,                                 (9.48) 

а значення e,minобчислюють за формулою 
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 ,         (9.49) 

де Сef – висота бетонного ядра перерізу. Обчислюючи Ncr, розміри перерізу 

приймають за ядром поперечного перерізу. 

Стиснуті елементи з непрямим армуванням розраховують за перерізом, який 

обмежено осями крайніх стержнів поперечної арматури із заміною Rb зведеною міцністю 

Rb,red . 

При зварних поперечних сітках (рис. 9.6,а) 

xy,sxybred,b RRR  ,                                 (9.50) 

де 
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 
  –                        (9.52) 

коефіцієнт непрямого армування сітками. 

У формулах (9.50)...(9.52): xxs,x  , A ,n   – відповідно число стержнів, площа 

поперечного перерізу і довжина стержня сітки в одному напрямі (рахуючи в осях крайніх 

стержнів); yys,,y  ,A n   – те саме, в іншому напрямі; Аef – площа ядра бетонного перерізу, 

вміщеного в середині контуру сіток (рахуючи в осях крайніх стержнів); S – відстань між 

сітками; Rs,xy – розрахунковий опір арматури сіток. 

При спіральній і кільцевій арматурі (рис. 9.5,б) 
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де cir – коефіцієнт непрямого спірального (кільцями) армування, 

Sd

A4

ef

cir,s
cir  .                                                  (9.54) 

У формулах (9.53) та (9.54) As,cir – площа перерізу спіральної (кільцевої) арматури; def 

– діаметр ядра бетонного перерізу; S – крок навивки спіралі або відстань між кільцями; Rs,cir 

– розрахунковий опір арматури спіралі (кілець). 

Граничне значення R визначають за відомою формулою, у яку  підставляють з 

урахуванням впливу непрямого армування 

 = Rb + 2 0,9.                                    (9.55) 

У формулі (9.55) 2 – коефіцієнт, який приймають 10 при армуванні поперечними 

сітками чи спіральною арматурою, але не більш, як 0,15. 

 

Контрольні запитання 

1. Які Вам відомі елементи конструкцій, що працюють на стискання? 

2. Яку форму та розміри поперечних перерізів приймають для стиснутих елементів? 

Чому? 

3. Які класи бетонів застосовують для стиснутих елементів? Чому? 

4. Яку арматуру і якого діаметру застосовують для армування стояків та колон? 

5. Як вибирають віддалі між стержнями каркасів у стиснутих елементах? 

6. Які мінімальні відсотки армування для стиснутих елементів? Від чого вони 

залежать? 

7. Які оптимальні відсотки армування для стиснутих елементів? Чому не 

рекомендується приймати відсоток армування більший за 3%? 

8. Як встановлюють поперечну арматуру в каркасах для армування стиснутих 

елементів? 

9. Як розраховують на міцність стиснуті елементи, що працюють з випадковими 

ексцентриситетами? 

10. Покажіть схему та запишіть формули загального випадку розрахунку 

позацентрово стиснутих елементів на міцність. 

11. Як визначають початковий ексцентриситет позацентрово стиснутого елемента? Як 

він змінюється під дією згинального момента? Як це впливає на міцність позацентрово 

стиснутого елемента? 

12. За допомогою якого коефіцієнта враховують збільшення початкового 

ексцентриситету в елементах, що працюють на позацентровий стиск? Запишіть та поясніть 

формулу для визначення умовної критичної сили. 

13. Як розраховують на міцність позацентрово стиснуті елементи прямокутного 

поперечного перерізу з симетричним армуванням? 

14. Як розраховують на міцність позацентрово стиснуті елементи прямокутного 

поперечного перерізу з несиметричним армуванням? 

15. В чому суть непрямого армування стиснутих елементів? 

16. Яку арматуру використовують для непрямого армування стиснутих елементів? 

17. Які умови мають бути дотримані у разі застосування сіток для непрямого 

армування стиснутих елементів? 

 

Тема 6. Основи і фундаменти 

Лекція №30. Загальні положення проектування основ та фундаментів 

1. Основні поняття про основи та фундаменти будівель та споруд.  

2. Основні принципи проектування основ та фундаментів.  

3. Розрахунок основ за граничними станами. Деформація основ.  

4. Навантаження та впливи на фундаменти.  

5. Сполучення навантажень 



162 

 

 

 

1. Основні поняття про основи та фундаменти будівель та споруд. 

 

Інженерна споруда складається з надземної частини та фундаменту, який 

розташований нижче рівня води в річці або поверхні землі. 

Всяка споруда передає діюче на неї навантаження, включаючи власну вагу на основу. 

Основа–це нашарування грунтів , яке сприймає тиск від споруди.Розташовувати 

споруду прямо на поверхні можно дуже рідко. Цьому перешкоджають деякі властивості 

верхніх шарів грунта: 

а) мала несуча здатність; 

б) можливість вертикального переміщення під дією метереологічних факторів, 

(здимання при промерзанні, осідання при розморожуванні, набухання при зволожуванні, 

усадка при висиханні); 

в) можливість зруйнування різними землероями, коріннями рослин, вивітрюванні. 

Все це викликає можливість улаштування фундаментів.Фундаментомназивають 

підземну або підводну конструкцію, яка призначена головним чином, для передачі тиску на 

грунти, які залягають на деякій глибині.Схема фундаменту під мостову опорупоказана на 

рис.1 

 

 
 

 

1 –опора моста ( надфундаментна частина);2 –фундамент;3 –основа;4 –несучий шар 

грунту;5 –підстилаючий шар грунта. 

Рис.1Площина І-І, яка відділяє фундамент від над фундаментної частини, називається 

–обріз фундаменту. 

Площина ІІ-ІІ, якою фундамент опирається на грунт, називається підошвою 

фундамента.Відстань по вертикалі від рівня обрізу фундаменту до підошви фундаменту 

називається глибиною закладання фундаменту (h, або d).В сучасному будівництві 

приймають різні конструкції і засоби улаштування фундаментів, які умовно можно розділити 

на дві умовні групи: 
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1)фундамент мілкого закладення; 

2)фундамент глибокого закладання. 

Якщо фундамент закладен на глибину 5-6 м і відношення цієї глибини до ширини 

підошви не перевищує 1,5-2 , то його називають фундаментом мілкогозакладенняі возводять 

у котлованах. 

Якщо підошва фундаменту розташована на глибині більше 5-6 м м і відношення цієї 

глибини до ширини підошви більше 1,5-2, то такий фундаментбуде глибокого 

закладення.Фундаменти глибокого закладання підрозділяються на пальові, опускні колодязі, 

кесони. Вони мають різні специфічні засоби проведення робіт і відповідно особливі 

конструкції. Крім цьогофундаменти глибокого заклання і мілкого закладення відрізняються: 

-конструкціями; 

-способами провадження робіт; 

-розрахунками: при розрахунках фундаменту мілкого закладення ураховується робота 

(опір) грунта тільки на підошві фундаменту, фундаментів глибокого закладення –

ураховується ще і опір грунта по боковій поверхні фундаменту, тобто фундамент 

розраховується з урахуванням його закладення (защемлення) в грунті. 

Основи підрозділяютьсяна: 

 -природні і штучні; 

-скельові і не скельові. 

Скельові основипредставляють собою масивні кам’яні горні породи, вивергнені, 

метаморфічні і осадові, які спаяні і зцементовані жорстким зв’язком між зернами, і які 

залягають у вигляді суцільного масива або тріщинуватої товщі і характеризується значними 

границями міцності при стисненні (більше 50 кгс/см²).Деформації скельових основ при дії 

навантаження від споруд невеликі і їх часто не враховують.При виборі відмітки закладення 

основи споруди важливим є глибина закладання скельових пород, їх тріщинуватість, 

уламкуватість, потужність.Якщо підошва фундаменту розташована на глибині більше 5-6 м 

м і відношення цієї глибини до ширини підошви більше 1,5-2, то такий фундаментбуде 

глибокого закладення.Фундаменти глибокого закладання підрозділяються на пальові, опускні 

колодязі, кесони. Вони мають різні специфічні засоби проведення робіт і відповідно особливі 

конструкції. 

Крім цьогофундаменти глибокого заклання і мілкого закладення відрізняються: 

-конструкціями; 

-способами провадження робіт; 

-розрахунками: при розрахунках фундаменту мілкого закладення ураховується робота 

(опір) грунта тільки на підошві фундаменту, фундаментів глибокого закладення –

ураховується ще і опір грунта по боковій поверхні фундаменту, тобто фундамент 

розраховується з урахуванням його закладення (защемлення) в грунті. 

Основи підрозділяютьсяна: 

 -природні і штучні; 

-скельові і не скельові. 

Скельові основипредставляють собою масивні кам’яні горні породи, вивергнені, 

метаморфічні і осадові, які спаяні і зцементовані жорстким зв’язком між зернами, і які 

залягають у вигляді суцільного масива або тріщинуватої товщі і характеризується значними 

границями міцності при стисненні (більше 50 кгс/см²). 

Деформації скельових основ при дії навантаження від споруд невеликі і їх часто не 

враховують.При виборі відмітки закладення основи споруди важливим є глибина закладання 

скельових пород, їх тріщинуватість, уламкуватість, потужність, зонт вивітрювання.Це 

найнадійніші і нестискувані основи. 

Нескельові основипредставляють товщу пухких горних пород –грунтів незв’язних або 

зв’язних, але міцність їх внутрішніх зв’язків в багато разів менше міцності матеріалів самих 

мінеральних частин. Це відклади великоуламкових, піщаних, глинистих та мулистих грунтів. 

Ці основи потребують до себе найбільшої уваги при збудуванні споруд, так як їм властива 
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значно більша деформіруємість і неоднорідність в порівнянні з будівельними матеріалами, з 

яких вони збудовані (бетон, залізобетон, тощо). 

Якщо фундамент будується на грунті з збереженням його грунтовіх якостей, тобто на 

грунті непорушеної структури, то така основа називається природною. 

Якщо грунт перед будовою фундамента укріплюють тим, чи іншим засобом, то така 

основа називається штучною. 

 

2. Основні принципи проектування основ та фундаментів. 

Фундаменти, є невід'ємною частиною будь-якої будівлі і більшості споруд, значно 

відрізняються за своєю роботою від інших будівельних конструкцій. Завдання фундаментів 

полягає в тому що б забезпечити передачу навантаження від будівлі на грунти основи. Під 

впливом навантажень від споруди грунт, в основному, працює на стиск і на зрушення, що 

призводить до деформацій підстави і опадам будівель. 

Таким чином, завдання проектування багато в чому полягає в «пристосуванні» 

споруди до геологічних умов майданчика будівництва і в комплексному розгляді системи 

«основа - фундамент - споруда». Особливістю проектування системи «основа - фундамент» є 

недолік вихідної інформації, що характеризує підставу в цілому і кожного шару окремо. 

У зв'язку з цим проектування фундаментів завжди пов'язане з ризиком, оцінити який 

не завжди представляється можливим. Разом з тим помилки при проектуванні можуть 

призвести до втрати стійкості або розвитку неприпустимих деформацій земної поверхні 

споруди. 

В основу проектування основ і фундаментів закладені наступні принципи: 

1) проектування підстав споруд за граничними станами; 

2) облік спільної роботи системи «основа - фундамент - споруда»; 

3) комплексний облік факторів при виборі типу фундаментів, несучих і підстилаючих 

шарів основи в результаті спільного розгляду, в тому числі: 

- інженерно-геологічних умов майданчика будівництва; 

-особливостей споруди та чутливості його несучих конструкцій до нерівномірних 

осідань; 

- методів виконання робіт з підготовки підстав і влаштуванню фундаментів. 

Комплексний взаємне врахування всіх цих факторів робить завдання проектування і 

влаштування фундаментів складної і відповідальної. Помилки, допущені при проектуванні та 

зведенні фундаментів, можуть привести до проведення додаткових заходів, які значно 

перевищують вартість фундаментів. 

 

Основні вимоги до проектування основ і фундаментів. 

При розробці проектів фундаментів необхідно забезпечити: 

- міцність і експлуатаційну надійність будівель і споруд (деформації конструкцій не 

повинні перевищувати гранично допустимих величин); 

- максимальне використання міцності і деформаційних властивостей грунтів основи, а 

також міцності матеріалу фундаменту; 

- мінімальну вартість, матеріаломісткість і трудомісткість влаштування фундаментів; 

- максимальне скорочення термінів будівництва. 

До 1962 р фундаменти проектували по допускаються навантажень, а потім перейшли 

до проектування за граничними станами. 

Зараз в розрахунку підстав розглядаються їх граничні стани за несучою 

здатністю (Перша група граничного стану) і за деформаціями (Друга група граничного 

стану). При цьому обидва види зазначених станів між собою, як правило, не збігаються. 

Часто виявляється, що несуча здатність ґрунтів по стійкості ще далеко не вичерпана, а в 

опадах фундаментів уже досягнуто граничний стан їх розвитку. Тому розрахунок підстав за 

деформаціями зазвичай вважається основним,а розрахунку стійкості ґрунтів частіше 

надають перевірки характер. 
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3. Розрахунок основ за граничними станами. Деформація основ. 

Перевірка міцності основ. 

Перевіряються умови: 

де  

Рта Рmax–відповідно середній та максимальний тиск підошви фундаменту на основу; 

R–розрахунковий опір ґрунту основи осьовому тиску, що визначається за додатком 

S[1]; 

γn –коефіцієнт надійності за призначенням споруди, дорівнює 1,4; 

γс –коефіцієнт умов роботи, який приймається рівним 1,0 –при визначенні несучої 

здатності нескельних основ у випадках дії тимчасових навантажень (вертикальних, тиску 

грунту від рухомого складу, горизонтальнепоперечне навантаження від відцентрової сили), 

1,2 –при визначенні несучої здатності скельних основ у всіх випадках і нескельних у 

випадках дії двох або більше тимчасових навантажень. 

Значення р та рmax визначаються за формулами: 

 
де N–розрахункове вертикальне зусилля у рівні підошви фундаменту; 

Мх; Му–моменти від розрахункових навантажень відносно головних осей площі 

підошви фундаменту; 

Wх;Wу–моменти опору площі підошви фундаменту; 

А–фактична площа підошви фундаменту, А=bа. 

Для виконання розрахунків необхідно перенести зусилля за сполученнями табл. 3.2 з 

рівня обрізу фундаменту до рівня його підошви. 

І сполучення 

 
ІІ сполучення 

 

 
ІІІ сполучення 
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де N0I; N0ІI; N0ІІI; -вертикальне зусилля у рівні обрізу фундаменту за сполученнями; 

Значення Gfта Σg необхідно обчислювати у відповідності з розрахунковою схемою 

фундаменту при щільності бетону р=2400кг/м³(р=24 кН/м³) та коефіцієнтанадійності: 

γf=1,25. 

Якщо умови не виконуються, необхідно змінити розміри сторін підошви фундаменту 

a і bі повторно виконати розрахунок.  

Перевірка несучої здатності слабкого підстилального шару ґрунту основи. 

Якщо напластування ґрунтів будівельного майданчика має підстилальний шар ґрунту 

з більш низькими показниками міцності R0,як у несучого шару під підошвоюфундаменту, 

виконується перевірка його несучої здатності. Якщо умова міцності не виконується, 

належить збільшувати розміри підошви фундаменту a і b, тим самим зменшуючи тиск на 

покрівлю слабкого шару, та повторно виконати розрахунок. 

 

Перевірка стійкості положення опори і фундаменту проти перекидання. 

 Розрахункова формула 

 
 

де Mu–момент перекидальних сил відносно вісі, яка проходить через крайнє ребро 

підошви фундаменту (точка 0 на рис. 5.2); 

МZ –момент утримувальних сил відносно тієї ж осі; 

mта γn–відповідно коефіцієнти умов роботи та надійності за призначенням споруди, а 

самепри перевірці фундаментів на скельних основахm=0,9;  

на нескельних основах m=0,8; 

 при розрахунках у стадії постійної експлуатації γn=1,1; 

 при розрахунках у стадії будівництва γn=1,0. 

Перевірку стійкості положення опори і фундаменту необхідно виконувати та 

найбільш несприятливі сполучення розрахункових навантажень уздовж осімосту 
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Рисунок 2 –Схема до розрахунку на перекидання та плоский зсув 

 

Перевірка стійкості положення опори і фундаменту проти зсуву 

Розрахункова формула 

 
де Qr–зсувнасила, яка дорівнює сумі проекцій сил, що зсувають, на напрям 

можливого зсуву;  

Qz–утримувальнасила, яка дорівнює сумі проекційутримувальних сил на напрям 

можливого зсуву; 

m–коефіцієнтумов роботи, який дорівнює 0,9; 

γn–коефіцієнти надійності за призначенням споруди, а самепри розрахунках у стадії 

постійної експлуатації γn=1,1; 

 при розрахунках у стадії будівництва γn=1,0. 

 

Схема опори та фундаменту до розрахунку наведена рис.2. 

Розрахунок належить виконувати на найбільш несприятливі сполучення 

розрахункових навантажень уздовж осімосту. 

Розрахунок основи за ІІ групою граничних станів. 

Розрахунок виконується за умовою 

 
 

де S–спільна деформація основи і споруди; 

Sи–граничне значення спільної деформації основи і споруди. 

 

Перевірка осідання фундаменту 

Для перевірки осідання фундаменту використовується розрахункова формула. 

Величина осідання основи S визначається за методом пошарового підсумовування з 

використанням розрахункової схеми лінійно деформованого напівпростору. 
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де β=0,8 –безрозмірний коефіцієнт; 

zp,i -середнє значення додаткової нормальної напруги у і-мушарі ґрунту, рівне 

напівсумі напруг у верхній та нижній межах шару повертикалі, яка пролягає через центр ваги 

підошви фундаменту; 

h–кількість шарів у межах стискуваної зони основи під підошвою фун-даменту. 

Величина граничного осідання Suдля фундаментів мостових опор може бути 

визначена за формулою: 

 
 

де L–довжина найменшого примикаючого до опори прольоту моста у метрах, 

приймається не менш 25м. 

Якщо величина осідання фундаменту від нормативних навантажень Sбуде більше 

нормативного значенняSи,необхідно змінити розміри фундаменту та підібрати їх поSи. 

 

4. Навантаження та впливи на фундаменти. 

Навантаження і впливи на основи, які передаються фундаментами споруд, повинні 

визначатись розрахунком, як правило, з урахуванням спільної роботи споруди і основи. 

Величини навантажень і впливів на споруду або її окремі елементи, коефіцієнти 

надійності за навантаженнями, а також можливі поєднання навантажень приймають згідно з 

вимогами [8]. 

Навантаження на основу допускається визначати без урахування їх перерозподілу 

надфундаментною конструкцією при розрахунках: 

а) основ будівель і споруд третього класу; 

б) загальної стійкості масиву ґрунту основи спільно зі спорудою; 

в) середніх значень деформацій основи; 

г) деформацій основи у стадії прив'язки типового проекту до місцевих ґрунтових 

умов. 

Розрахунок основ за деформаціями повинен виконуватись на основне поєднання 

навантажень (включаючи постійні, тривалі та короткочасні навантаження), а розрахунок за 

несучою спроможністю - на основне, а при наявності особливих навантажень - на основне і 

особливе поєднання. 

При цьому навантаження на перекриття і снігові навантаження, які відповідно до [8] 

можуть відноситись як до тривалих (при урахуванні зниженого нормативного значення), так 

і до короткочасних (при урахуванні повного нормативного значення), при розрахунках основ 

за несучою спроможністю враховуються як короткочасні, а при розрахунках за 

деформаціями - як тривалі. Навантаження від рухомого підйомно-транспортного обладнання 

в обох випадках враховуються як короткочасні.  

В розрахунках основ необхідно враховувати навантаження від матеріалів і 

обладнання, які розміщуються безпосередньо на ґрунті поблизу фундаментів. 

Зусилля у конструкціях, які спричиняються кліматичними температурними впливами, 

при розрахунках основ за деформаціями не враховуються, якщо відстань між температурно-

осадовими швами не перевищує значень, які вказані у нормах з проектування відповідних 

конструкцій. 

Розрахункове значення навантаження потрібно визначати як добуток його 

нормативного значення на коефіцієнт надійності за навантаженнями, що приймається при 
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розрахунках на міцність і стійкість у відповідності з [8], а при розрахунках за деформаціями - 

дорівнює одиниці. 

В будівлях зі статично визначеною розрахунковою схемою на фундаменти 

передається навантаження, яке збирається на колону або стіну з вантажних площ 

перекриттів. Для будівель зі статично невизначеною розрахунковою схемою навантаження 

на фундамент визначають з урахуванням: 

а) перерозподілу їх за рахунок жорсткості верхньої будови; 

б) перерозподілу їхза рахунок піддатливості основи, тобто з урахуванням спільної 

роботи основи і надземних конструкцій. 

Методи урахування спільної роботи системи  основа - фундамент -надфундаментна 

будова  можна поділити на 3 групи [9]. 

1. Комплексний спільний розрахунок надземної будови, фундаменту і ґрунтової 

основи. 

2. Розрахунок основ і фундаментів з урахуванням попередньо визначеної жорсткості 

будівлі або споруди. 

3. Використання при проектуванні основ і фундаментів корегуючих коефіцієнтів та 

рекомендацій, які враховують особливості жорсткості споруди. 

Перша група методів розглядає споруду, фундамент і основу як неподільне ціле, яке 

деформується сумісно. При цьому можуть використовуватись різні розрахункові схеми. 

Наприклад, система основа - фундамент - наземна будова замінюється еквівалентною 

стержньовою системою або системою скінчених елементів при використанні методу 

скінчених елементів. Реалізація таких розрахункових схем потребує ЕОМ великої 

потужності. Тому використовують також спосіб послідовних наближень, який заснований на 

роздільних розрахунках надземної будови і фундаменту на піддатливій основі з подальшим 

уточненням зусиль і переміщень на контакті. 

Друга група методів передбачає інтегральне оцінювання жорсткості надфундаментної 

конструкції і використовується при розрахунках конструкцій на пружній основі. Наприклад, 

розрахунок крупнопанельних будівель на нерівномірні осідання основи ведуть, замінюючи 

коробку будівлі або несучу стіну балочною системою на пружній основі. Успішне 

застосування цих методів в значній мірі залежить від вірної оцінки жорсткості конструкції. 

Третя група методів об'єднує засоби оцінювання спільної роботи основи і верхньої 

будови, в яких жорсткість надфундаментних конструкцій враховується приблизно за 

допомогою корегувальних коефіцієнтів та класифікацій споруд за жорсткістю. Діючі норми 

[6] за міру жорсткості будівель і споруд приймають відношення довжини будівлі (або її 

відсіку) L до її висоти Н: L/Н. 

Будівлі з жорсткою конструктивною схемою, маючи високу міцність і загальну 

просторову стійкість, забезпечують рівномірну деформацію системи основа - верхня будова і 

допускають збільшення граничних осідань споруд. Тому розрахунковий опір грунту основи 

під жорсткою будівлею може бути підвищений введенням коефіцієнта умов роботи gс2 [6]. 

Для будівель з гнучкою конструктивною схемою gс2 = 1. 

Крім того, норми [6] при призначенні граничних значень деформацій основ 

ураховують чутливість будівель і споруд до нерівномірних осідань. 

При курсовому проектуванні навантаження приймають без урахуванняїх 

перерозподілу за рахунок піддатливості основи і жорсткості верхньої будови. При цьому 

збирання навантажень на фундамент робиться з вантажних площ у припущенні статичної 

визначеності надземних конструкцій. 

При дипломному проектуванні навантаження на обрізі фундаменту можуть бути 

підраховані на основі статичного розрахунку каркасу будівлі або якогось іншого з названих 

вище методів. 

При використанні алгоритмів, наведених в розділах 3 і 4, для розрахунку фундаментів 

всі вертикальні навантаження потрібно збирати на рівні обрізу (власна вага фундаменту 

враховується у процесі розрахунку основи), а моментні - на рівні підошви фундаменту. 
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Нижче наведені алгоритми збирання навантажень без урахуванняїх перерозподілу за 

рахунок піддатливості основи і жорсткості верхньої будови для будівель з такими 

конструктивними схемами: багатоповерхова безкаркасна, одноповерхова каркасна з 

крановим навантаженням, багатоповерхова каркасна. Такі схеми найчастіше зустрічаються 

на практиці. 

2.6.2 Поєднання навантажень 

Розрахунок конструкцій та основ за граничними станами першої і другої груп слід 

виконувати з врахуванням найбільш несприятливих поєднань навантажень чи відповідних їм 

зусиль. Ці поєднання встановлюються виходячи з аналізу реальних варіантів одночасної дії 

різних навантажень для розглянутої стадії роботи конструкції чи основи з врахуванням 

можливості появи різних схем прикладання тимчасових навантажень чи при відсутності 

деяких із навантажень. 

При врахуванні поєднань, що включають постійні і не менше двох тимчасових 

навантажень, розрахункові значення тимчасових навантажень або відповідних їм зусиль слід 

помножити на коефіцієнти поєднань, які дорівнюють: для тривалих навантажень Y1 = 0,95; 

для короткочасних Y2= 0,9 (в основних комбінаціях). 

При врахуванні основних поєднань, які включають постійненавантаження і одне 

тимчасове, коефіцієнт поєднань не враховується. 

При виконанні курсового проекту допускається не складати всі можливі варіанти 

поєднань навантажень, а порівняти 2-3 наперед відомі найбільш несприятливі для 

фундаментів поєднання. 

2.6.3 Збір навантажень на фундаменти безкаркасної багатоповерхової споруди 

Несучими елементами безкаркасної будівлі є стіни. Навантаження від стіни на 

фундамент збирається з одного погонного метра. Якщо стіна є зовнішньою і має віконні 

прорізи, то для уточнення ваги стіни, яка приходиться на 1 п.м. фундаменту, навантаження 

збирається на ділянку стіни між осями віконних прорізів, а потім ділиться на відстань між 

ними. Несучі стіни сприймають навантаження від перекриттів, а самонесучі - тільки від 

власної ваги і вітру (якщо стіна зовнішня). На рис. 2.1 показані вантажні площі перекриттів 

для будівлі з поздовжніми несучими стінами. Поперечні несучі стіни у даному випадку 

вантажних площ не мають. 

Будемо розглядати навантаження на фундаменти від несучих стін: зовнішньої і 

внутрішньої (навантаження на інші фундаменти будівлі можна зібрати аналогічно, але воно 

буде мати менше складових). 

Збирання навантажень починаємо з постійних.  

Вертикальні постійні навантаження 

а) вага покриття: 

Nпокр. зовн. = qпокр. × Азовн., кН;                                  (2.24) 

Nпокр. вн. = qпокр. × Авн., кН,                                       (2.25) 

де qпокр. - вага квадратного метра покриття, кН/м
2
; 

Азовн., Авн. - вантажні площі, відповідно, для зовнішньої і внутрішньої несучих стін, м
2
 

(рис. 2.1). 
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Рисунок 2.1 – Схематичний план будівлі та вантажні площі для розрахункових 

фундаментів 

б) Вага перекриттів: 

Nпер. зовн. = qпер. × Азовн. × n, кН;                               (2.26) 

Nпер.вн. = qпер. × Авн. × n, кН,                                     (2.27) 

де qпер. - вага квадратного метра перекриття, кН/м
2
; 

Азовн., Авн. - теж, що в формулах (2.24, 2.25); 

n - кількість перекриттів, які передають навантаження на дану стіну; 

в) вага зовнішньої стіни визначається безпосередньо як сума ваги елементів стіни, що 

входять в її ділянку довжиною b (рис.2.1) і висотою Нзов.(висота зовнішньої стіни від карнизу 

до обрізу фундаменту, рис. 2.2). Для цегляної стіни її можна визначити за формулою: 

Nст. зов. = dзов. × (Нзов. × b – Sпрор.) × gст., кН            (2.28) 

де dзов. - товщина зовнішньої стіни, м; 

Sпрор. - площа віконних прорізів на ділянці стіни довжиною b і висотою Hзов.; 

gст.- питома вага матеріалу стіни, кН/м
3
. 

Для приблизних розрахунків (у навчальних проектах) навантаження на зовнішню 

несучу стіну можна збирати одразу на 1 п.м., а наявність віконних прорізів враховувати 

шляхом введення знижувального коефіцієнта, який залежить від кількості і площі вікон. Але 

у цьому випадку вантажна площа для зовнішньої стіни, так само як і для внутрішньої, буде 

мати ширину 1 м. Наприклад, вага зовнішньої стіни з площею вікон 40% від площі стіни: 

Nст. зовн. = dзов. × Нзов. × gст. × 0,6, кН,                      (2.29) 

г) вага віконного скла; 

Nскл. зов. = gскл. × Sпрор., кН                                       (2.30) 

де gскл. - вага квадратного метра віконного скла, кН/м
2
, 

д) вага внутрішньої стіни: 

Nст. вн. = dвн. × Нвн. × gст., кН,                                    (2.31) 

де dвн. - товщина внутрішньої стіни, м; 

Нвн.- висота внутрішньої стіни, м, (див. рис.2.2). 

  

Горизонтальні постійні навантаження 

а) тиск ґрунту на стіну підвалу (рис. 2.2): 

- рівнодіюча активного тиску засипання ґрунту (ЕA) згідно з відомою формулою 

Кулона: 
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,                                     (2.32) 

де g - середня питома вага ґрунту засипання, кН/м
3
; 

db - глибина підвалу від рівня планування, м ; 

j - розрахункове значення кута внутрішнього тертя ґрунту засипання, град. 

Через те, що ЕA прикладена вище підошви фундаменту, вона буде спричинювати на 

рівні підошви фундаменту згинаючий момент: 

Мгрунту = ЕА × hA,                                                      (2.33) 

де hA - плече рівнодіючої тиску грунту, яке дорівнює    (d1 - глибина 

закладання фундаменту нижче підлоги підвалу), м. 

  

 
  

Рисунок 2.2 – Схема до визначення навантажень на фундаменти 

Вертикальні тимчасові навантаження 

а) вага перегородок: 

Nn-k, зов. = qn-k Aзов.n, кН;                                          (2.34) 

Nn-k, вн. = qn-k Aвн.n, кН,                                            (2.35) 

де qn-k - вага перегородок, приведена до одного квадратного метра площі, яку згідно з 

[8] необхідно приймати не менше 0,5 кН/м
2
; 

б) снігове навантаження: 
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Nсн. зов. = SАзов., кН;                                                 (2.36) 

Nсн. вн. = SАвн., кН;                                                    (2.37) 

де S - нормативне значення снігового навантаження на 1 м
2
 вантажної площі, яке 

визначається за формулою 

S = S0m, кН/м
2
,                                                          (2.38) 

де S0 - вага снігового покриву на 1 м
2
 горизонтальної поверхні землі, яка приймається 

згідно з вказівками п. 5.2 [8] кН/м
2
; 

m - коефіцієнт переходу від ваги снігового покриву землі до снігового навантаження 

на покриття, який приймається згідно з вказівками п.п. 5.3-5.6 [8]; 

в) тимчасове навантаження на перекриття горища: 

Nгорищ. зов. = qгорищ. Азов., кН;                                   (2.39) 

Nгорищ. вн. = qгорищ. Авн., кн.,                                      (2.40) 

де qгорищ.- навантаження на 1 м
2
 перекриття горища, кН/м

2
, яке при відсутності 

спеціальних даних може прийматись за табл. 2.13;  

г) тимчасове корисне навантаження на перекриття: 

                                    (2.41) 

                                         (2.42) 

де q - нормативне рівномірно розподілене навантаження на перекриття, кН/м
2
, яке 

приймається згідно з завданням або за таблицею 2.13; 

Yn - коефіцієнт зниження навантаження, який знаходиться згідно  з п.п. 3.8, 3.9 [8]. 

Горизонтальні тимчасові навантаження 

а) навантаження від вітру: 

На рис. 2.2 показана схема дії вітрового навантаження на вертикальну стіну. Згідно з 

[8], воно зростає з висотою ділянками. У межах кожної ділянки вважаємо вітрове 

навантаження рівномірно розподіленим по площі. Результуюча зосереджена сила для кожної 

ділянки: 

Qв1 = w0k1cAв1, кН;                                                   (2.43) 

Qв2 = w0k2cAв2, кН;                                                   (2.44) 

Qв3 = w0k3cAв3, кН;                                                   (2.45) 

Qв4 = w0k4cAв4, кН;                                                  (2.46) 

де w0 - нормативне значення тиску вітру, яке приймається для заданого району 

відповідно до вказівок п. 6.4 [8]; 

k1, k2, k3, k4 - коефіцієнти, які враховують зміну тиску вітру в залежності від висоти 

над поверхнею землі і типу місцевості, п. 6.5 [8]; 

с - аеродинамічний коефіцієнт, який приймається відповідно до вказівок п. 6.6 [8]; 

Aв1, Aв2, Aв3, Aв4 - вертикальні вантажні площі, м
2
: 

Aв1 = b5, м
2
; 

Aв2 = b5, м
2
; 

Aв3 = b10, м
2
; 

Aв4 = b(h3 – 20), м
2
; (див. рис. 2.2). 

Таблиця 2.13 - Нормативні рівномірно-розподілені навантаження на перекриття та 

сходи [табл.3, 8] 

Будівлі та приміщення 

Нормативні 

значення навантажень, 

кПа 

 

 
повне зниж

ене 
  

1 2 3   
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1.Квартири житлових будинків, спальні 

приміщення, дитячі дошкільні заклади, житлові 

приміщення будинків відпочинку та пансіонатів, 

гуртожитків і готелів, палати лікарень та санаторіїв, тераси 1,5 0,3 

  

2.Службові приміщення адміністративного, 

інженерно-технічного, наукового персоналу організацій і 

установ, класні приміщення установ освіти, побутові 

приміщення (гардероби, душові, умивальні, туалети) 

промислових підприємств, суспільних будівель та споруд 2,0 0,7 

  

3.Кабінети і лабораторії установ охорони здоров'я, 

освіти, науки; приміщення електронно-обчислювальних 

машин; кухні суспільних будівель; технічні поверхи; 

підвальні приміщення не 

менше 2,0 

не 

менше 1,0 

 

4. Зали: 

а) читальні 

б) обідні (в кафе, ресторанах, столових) 

в) зборів і нарад, чекання, глядачеві та концертні, 

спортивні 

г) торгові, виставочні, експозиційні 

 

2,0 

3,0 

  

4,0 

не 

менше 4,0 

 

0,7 

1,0 

  

1,4 

не 

менше 1,4 

 

5. Книгосховища, архіви не 

менше 5,0 

не 

менше 5,0 
  

6. Сцени видовищних підприємств не 

менше 5,0 

не 

менше 1,8 
  

7. Трибуни: 

а) із закріпленими сидіннями 

б) для стоячих глядачів 

 

4,0 

5,0 

 

1,4 

1,8  

8. Приміщення горищ 0,7 -   

9. Покриття на ділянках: 

а) з можливим накопиченням людей (котрі виходять 

з виробничих приміщень, залів, аудиторій тощо) 

б) які використовуються для відпочинку 

в) інші 

 

 

 

  

4,0 

1,5 

0,5 

 

 

 

  

1,4 

0,5 

- 

 

Продовження таблиці 2.13   

1 2 3   

10. Балкони (лоджії) з урахуванням навантаження: 

а) рівномірного на дільниці шириною 0,8 м уздовж 

огорожі 

б) суцільного рівномірного по площі балкону 

(лоджії), дія котрого більш несприятлива, ніж за позицією 

10,а. 

 

 

4,0 

 

 

 

2,0 

 

 

1,4 

 

 

 

0,7 

 

11. Дільниці обслуговування і ремонту обладнання 

у виробничих приміщеннях 

не 

менше 

1,5 

  

- 
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12. Вестибюлі, фойє, коридори, сходи, які 

примикають до приміщень у позиціях: 

а) 1, 2 та 3 

б) 4, 5, 6 та11 

в) 7 

 

 

3,0 

4,0 

5,0 

 

 

1,0 

1,4 

1,8 
 

13. Перони вокзалів 4,0 1,4   

14. Приміщення для худоби: 

а) дрібної 

 

б)великої 

 

не менше 

2,0 

не 

менше 

5,0 

 

не менше 

0,7 

не 

менше 

1,8 

 

  

Горизонтальне вітрове навантаження перерозподіляється за рахунок жорсткості 

верхньої будови та піддатливості основ і передається на фундаменти у вигляді згинальних 

моментів, поперечних і поздовжніх сил. 

В курсовому і дипломному проектуванні допускається приблизна методика 

визначення впливу вітрових навантажень на фундаменти зовнішніх стін, яка полягає в тому, 

що: 

- визначають моменти від кожної складової навантаження відносно центра ваги 

підошви фундаменту (у припущенні, що стіна - консольна балка, яка жорстко защемлена у 

ґрунті): 

Mв1 = Qв1h1, кН×м;                                                     (2.47) 

Mв2 = Qв2h2, кН×м;                                                     (2.48) 

Mв3 = Qв3h3, кН×м;                                                     (2.49) 

Mв4 = Qв4h4, кН×м,                                                     (2.50) 

де h1, h2, h3, h4 - плечі сил Qв1, Qв2, Qв3, Qв4 відносно підошви фундаменту (рис. 2.2); 

- визначають сумарний момент від вітрового навантаження: 

Мв = Мв1 + Мв2 + Мв3 + Мв4;                                    (2.51) 

- вважаючи, що сумарний момент привантажує зовнішню стіну, що знаходиться з 

підвітряного боку будинку, визначають вертикальне навантаження на її фундамент: 

Nв = Мв/(2×L), кН,                                                     (2.52) 

де L - прогин будівлі (див. рис. 2.2). 

Зібрані навантаження для зручності складення поєднань доцільно звести в таблицю, 

прикладом якої є таблиця  2.14. 

Слід пам'ятати, що для зовнішньої стіни, вантажна площа якої прийнята в осях 

віконних прорізів (рис. 2.1), при підсумовуванні поздовжніх сил треба перейти до погонного 

навантаження на фундамент: 

                                               (2.53) 

Таблиця 2.14 - Навантаження на фундаменти під зовнішню та внутрішню стіни 

Вид навантаження Оди-

ниця 

виміру 

Нормативне значення 

навантаження 

gf Розрахункове значення 

навантаження 

від 

зовн. 

стіни 

від внутр. 

стіни 

від зовн. 

стіни 

від внутр. 

стіни 

Постійні вертикальні         

Вага покриття кН Nпокр.зов. Nпокр.вн. 1,2 1,2Nпокр.зов. 1.2Nпокр.вн. 
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Вага перекриття кН Nпер.зов. Nпер.вн. 1,1 1,1Nпокр.зов. 1.1Nпокр.вн. 

Вага стіни кН Nст.зов. Nст.вн. 1,1 1,1Nпокр.зов. 1.1Nпокр.вн. 

Вага віконного 

скла 

кН Nскл.зов. - 1,1 1,1Nпокр.зов. - 

Тимчасові вертикальні         

Вага перегородок кН Nn-к.зов. Nn-к.вн. 1,3 1,3Nn-к.зов. 1,3Nn-к.вн. 

Вага снігу кН Nсн.зов. Nсн.вн. 1,4 1,4Nсн.зов. 1,4Nсн.вн. 

Навантаження від 

вітру 

кН Nв - 1,4 1,4Nв - 

  

Корисне 

навантаження 

кН 
  

п.3.

7 [2] 

gfx

 

gfx

 
Постійні моменти           

Від тиску ґрунту 

на стіну підвалу 

кН м Мгрунт. - 1,15 1,15Мгрунт. - 

  

Через те, що усі тимчасові навантаження дають на фундаменти вертикальні зусилля, 

то найбільш несприятливим поєднанням навантажень при такій схемі будівлі (рис. 2.1, 2.2) 

буде їх сума. В зв'язку з цим інші можливі поєднання не складаємо. 

Кількість тимчасових навантажень більше двох, тому додавання їх ведемо з 

урахуванням коефіцієнтів поєднань (вважаючи будинок житловим). Використовуючи табл. 

2.14, маємо:  

 ;    (2.54) 

Мзов. = Мгрунту;                                                                         (2.55) 

 ;        (2.56) 

Мвн. = 0.                                                                                    (2.57) 

2.6.4 Збирання навантажень на фундаменти одноповерхової промислової будівлі з 

кранами 

Одноповерхова промислова будівля має частіше за все каркасну схему, в якій 

несучими елементами, що передають навантаження на фундаменти, є колони (залізобетонні 

або металеві). Схематичний план такої будівлі з прольотами l1 і кроком колон l2 показаний на 

рис. 2.3. 

Покажемо порядок збирання навантажень на окремі фундаменти під середню і 

крайню рядові колони. Колони і фундаменти навантажуються від вантажної площі покриття, 

яка показана на рис. 2.3 для зазначених колон. 
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Рисунок 2.3 – Схематичний план будівлі та вантажні площі для розрахункових 

фундаментів 

Вертикальні постійні навантаження 

а) вага покриття: 

Nпокр.,кр. = qпокр.Акр., кН;                                          (2.58) 

Nпокр.,сер. = qпокр.Асер., кН,                                        (2.59) 

де qпокр. - вага 1 м
2
 покриття, кН/м

2
; 

Акр., Асер. - вантажні площі відповідно для крайньої і середньої колон, м
2
 (рис.2.3); 

б) вага кроквяної ферми (балки): 

Nф.кр. = Nф/2, кН;                                                     (2.60) 

Nф.сер. = Nф, кН,                                                       (2.61) 

де Nф - вага ферми (балки) за каталогом, кН (при необхідності треба враховувати і 

власну вагу підкроквяних конструкцій); 

в) вага колони для наскрізних залізобетонних, а також металевих колон знаходиться 

за каталогом, а для суцільних залізобетонних колон може бути знайдена приблизно: 

Nкол.кр. = Акол.кр.Нкол.,кр.gзб., кН;                               (2.62) 

Nкол.сер. = Акол.сер.Нкол.,сер.gзб., кН,                               (2.63) 

де Акол.кр.,Акол.сер. - площі поперечного перерізу, відповідно, крайньої та середньої 

колон, м
2
; 

Нкол.,кр., Нкол.,сер. - висота колон, м; 

gзб. = 25 кН/м
3
 – питома вага залізобетону (для несучих елементів); 

г) вага підкранової балки та підкранової колії: 

Nn.б.,кр. = Nn.б., кН;                                                    (2.64) 

Nn.б.,сер. = 2Nn.б., кН,                                                 (2.65) 

де Nn.б. - вага підкранової балки і підкранової колії, яка знаходиться за каталогом; 

д) вага фундаментної балки: 

Nф.б.,кр. = Nф.б., кН,                                                    (2.66) 

де Nф.б. - вага фундаментної балки, яка знаходиться за каталогом; 

е) вага стіни може визначатись: 
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- при панельних стінах - як сума ваги окремих панелей (визначених за каталогом), які 

розташовані у межах площі l2 × Hст., де Нст. - висота стіни; 

- при цегляних стінах - за формулою (2.28), підставляючи замість "b" крок колон l2. 

При приблизних розрахунках вагу стіни можна визначити з урахуванням, як у 

формулі (2.29), коефіцієнта, що залежить від долі площі віконних прорізів. 

Так, при 40% засклення: 

Nст.,кр. = qст.l2Нст.0,6, кН,                                            (2.67)  

де qст. - вага 1 м
2
 стіни, кН/м

2
; 

ж) вага засклення визначається за формулою (2.30). 

  

Горизонтально діючих постійних навантажень в одноповерхових промислових 

будівлях, як правило, не буває, але вертикальні сили від ваги стіни, засклення, фундаментної 

і підкранової балок прикладені з ексцентриситетом відносно центра ваги фундаменту, який у 

більшості випадків збігається з центром ваги колони (рис. 2.4 і 2.7). Це приводить до 

виникнення згинальних моментів, діючих на фундамент. В дипломних проектах для 

визначення цих моментів слід провести статичний розрахунок поперечної рами будівлі. В 

курсових проектах допускається приблизне визначення указаних моментів без урахування 

перерозподілу за рахунок жорсткості каркасу. 

 
  

Рисунок 2.4 – Схема до розрахунку моменту від ваги стіни, ваги скла та фундаментної 

балки 

  

Наприклад,  для крайньої колони: 

Мст. = (Nст.,кр. + Nскл.,кр. + Nф.б.,кр.)×(dст.+dк.)/2 – Nп.б.кр.(0,75 – dк/2), 

кН×м, (2.68) 

де dст. - товщина стіни, м; 

dк. - поперечний розмір колони, м (рис. 2.4 і 2.7). 

Для середньої колони при приблизних розрахунках і рівності ваги підкранових балок 

у сусідніх прольотах можна вважати, що згинальних моментів від постійних навантажень не 

виникає. 

Вертикальні тимчасові навантаження 

а) снігове навантаження підраховується за формулами (2.36), (2.37) з урахуванням 

вантажних площ для крайньої і середньої колон; 
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б) при наявності в будівлі робочих площадок, що передають навантаження на 

розрахунковий фундамент, ураховується корисне навантаження на них за аналогією за 

формулами (2.41), (2.42); 

в) кранове навантаження (від мостових кранів). 

Вертикально діючим крановим навантаженням буде тиск колеса крана, який стоїть 

безпосередньо над розрахунковою колоною (фундаментом). Якщо кількість кранів в 

прольоті два і більше, то підраховують тиск від коліс двох спарованих кранів на кожній 

колії, які впливають на зусилля, що передається на зазначену колону (рис. 2.6): 

                                            (2.69) 

де Fnmax - найбільше нормативне вертикальне зусилля від колеса крана на рейку, яке 

приймається за стандартами на крани (табл.2.15); 

Sу - сума ординат ліній впливу (рис. 2.6); 

Y - коефіцієнт поєднання, який приймається при врахуванні навантажень від двох 

кранів дуже важкого та важкого режимів роботи 0,95, середнього та легкого режимів роботи 

- 0,85, а при врахуванні навантажень від чотирьох кранів - відповідно 0,8 та 0,7. 

При врахуванні суміщення в одному створі кранів різних прольотів (наприклад, для 

середньої колони) приймають не більше чотирьох несприятливих за впливом кранів. 

Якщо в будівлі є підвісні крани, то навантаження від них підраховується згідно з п. 

4.12 [8]. 

Через те, що тиск коліс крана прикладений з ексцентриситетом відносно центра ваги 

фундаменту, то треба підрахувати згинальний момент, який буде діяти на фундамент. Він 

визначається або за допомогою статичного розрахунку рами будівлі, або за приблизною 

формулою: 

Мк.,кр. = Dmax.кр.(0,75 - dк/2), кН×м;                              (2.70) 

Мк.,сер. = Dmax.сер.× 0,75, кН×м (рис. 2.7)                      (2.71) 

Горизонтальні тимчасові навантаження 

а) навантаження від вітру. 

При розрахунках поперечної рами будівлі необхідно визначати вітрове навантаження 

як з повітряної, так і з підвітряної сторін будівлі. На стояки рами (колони) тиск вітру може 

передаватись як у вигляді рівномірно розподіленого, так і зосередженого навантаження (рис. 

2.5). 

По висоті стояка рами рівномірно розподілене вітрове навантаження приймається 

прикладеним до рівня нижнього пояса ригеля, розташоване вище навантаження замінюється 

зосередженою силою, прикладеною на рівні нижнього пояса ригеля. Величина зосередженої 

сили визначається за формулами: 

W = w hшl2, кН;                                                         (2.72) 

W’ = w hшl2, кН,                                                        (2.73) 

де hш - висота від нижнього поясу ригеля до верхньої лінії будівлі. 

Навантаження на фундаменти від вітру визначається шляхом статичного розрахунку 

рами будівлі. 

При курсовому проектуванні допускається визначати вітрове навантаження 

приблизно в припущенні, що колона - стержень, жорстко защемлений у фундаменті з 

вільним верхнім кінцем (рис.2.5). 
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       Рисунок 2.5 – Передавання тиску вітру на стояки рами 

  

У межах кожної ділянки навантаження по висоті за формулами (2.43) - (2.45) 

знаходять результуючу зосереджену силу, відповідно, Qв1, Qв2, Qв3, Qв4. При цьому вантажні 

площі для кожної з ділянок: 

Ав1 = l2 × 5, м
2
;                                                         (2.74) 

Ав2 = l2 × 5, м
2
;                                                         (2.75) 

Ав3 = l2 × (Н – 10), м
2
.                                              (2.76) 

Згинальні моменти від кожної складової навантаження відносно центра ваги підошви 

фундаменту знаходять за формулами (2.47) - (2.49), а сумарний момент - за формулою (2.51); 

б) кранові навантаження 

Колеса мостових кранів створють не тільки вертикальний тиск на підкранові рейки, 

але і горизонтальний тиск, спричинений гальмуванням візка крана (поперек прогону) і 

гальмуванням моста крана (вздовж прогону). 

Горизонтальний тиск від одного колеса крана при гальмуванні візка: 

- для кранів з гнучким підвісом ваги: 

Тк = 0,05(Q + Gct)/n0, кН;                                          (2.77) 

для кранів з жорстким підвісом ваги: 

Тк = 0,1(Q+Gct)/n0, кН,                                             (2.78) 

де Q - вантажопідйомність крана; 

Gct - вага візка; 

n0 - кількість коліс з однієї сторони крана. 
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Рисунок 2.6 – Розрахункова схема до визначення кранового навантаження 

  

Горизонтальна сила, яка передається на колону від сил Тк (рис.2.6): 

                                                     (2.79) 

де Sу, Y - те ж, що і в формулі (2.69). 

Горизонтальна сила, яка діє вздовж прольоту (від гальмування моста крана): 

Tкп = 0,1 × 0,05 × Fnmaxn0, кН,                                    (2.80) 

де n0 – те ж, що і в формулах (2.77), (2.78). 

  

  

  

  

  

  

  

Рисунок 2.7 – 

Схема прикладення кранового навантаження 

  

При приблизних розрахунках згинальні моменти від сил T, Ткп на рівні підошви 

фундаменту можна визначати за формулами: 

МТ = Т × hT, кН×м, (рис. 2.5);                                  (2.81) 

МТп = ТкпhT/nп, кН×м, (рис. 2.5);                               (2.82) 

де nп - кількість колон вздовж прольоту. 

Так само, як і у п.2.6.3, всі навантаження на означені фундаменти зручно звести в 

таблицю 2.16. У таблицю не ввійшли величини поперечних сил, які діють на фундаменти, 

тому що в спорудах даного типу горизонтальні навантаження на фундаменти не 

перевищують 1/10 вертикального навантаження, тому їх можна не враховувати. 

  

Таблиця 2.16 - Зведена таблиця навантажень на фундаменти під крайню та середню 

колони 

Вид навантаження Одиниц

я виміру 

Нормативне значення 

навантаження на 

фундамент 

gf Розрахункове значення 

навантаження на 

фундамент 

крайній середній крайній середній 

1 2 3 4 5 6 7 
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Постійні вертикальні         

Вага покриття кН Nпокр.кр. Nпокр.сер. 1,2 1,2Nпокр.кр. 1,2Nпокр.сер. 

Вага ферми 

(балки) 

кН Nф.кр. Nф.сер. 1,05 

(1,1) 

1,05Nф.кр. 1,05 Nф.сер. 

Вага колони кН Nкол.кр. Nкол.сер. 1,1 1,1 Nкол.кр. 1,1 Nкол.сер. 

Вага підкранової 

балки та 

підкранової колії 

кН Nп.б.кр. Nп.б.сер. 1,1 1,1 Nп.б.кр. 1,1 Nп.б.сер. 

Вага фундамент-

ної балки 

кН Nф.б.кр. - 1,1 1,1 Nф.б.кр. - 

Вага стіни kH Nст.кр. - 1,2 1,2 Nст.кр. - 

Вага засклення. кН Nскл..кр. - 1,2 1,2Nскл..кр. - 

Тимчасові вертикальні         

Вага снігу кН Nсн.кр. Nсн.сер. 1,4 1,4 Nсн.кр. 1,4 Nсн.сер. 

Тиск коліс кранів кН Dтах.кр. Dmax.сер. 1,1 1,1 Dтах.кр. 1,1 Dmax.сер. 

Постійні згинальні моменти       

Момент від ваги 

стіни та інших 

конструкцій 

кНм Мст - 1,1 1.1 Мст - 

Тимчасові згинальні моменти     

Продовження таблиці 2.16 

1 2 3 4 5 6 7 

Момент вітрового 

навантаження 

кН×м Мв.кр. Мв.сер. 1,4 1,4 Мв.кр. 1,4 Мв.сер. 

Момент від  тиску 

колеса 

крана 

кН×м Мк.кp. Мк.сер. 1,1 l,l Мк.кp. 1,1 Мк.сер. 

Момент від 

гальмування візка 

крана 

кН×м Мт.к.р. Мт.сер. 1,4 1,4 Мт.к.р. 1,4 Мт.сер. 

Момент від 

гальмування моста 

крана 

кН×м Мтп.к.р. Мтп.сер. 1,4 Мтп.к.р. 1,4 Мтп.сер. 

  

При виборі найбільш несприятливого поєднання навантажень для фундаментів 

одноповерхової промислової будівлі повинні розглядатися два основних типи поєднань: 

1) максимальне значення поздовжньої сили і відповідне значення згинального 

моменту (за абсолютною величиною, незалежно від напрямку, в якому він діє); 

2) максимальне значення згинального моменту (за абсолютною величиною) і 

відповідне значення поздовжньої сили. 

В дипломному проектуванні фундаменти повинні перевірятись на дію обох цих 

поєднань. 

В курсовому проектуванні допускається приймати як найбільш несприятливе одне 

поєднання, в якому діє найбільша поздовжня сила. Для вибору такого поєднання 

рекомендується накреслити схему дії можливих згинальних моментів (рис.2.8). 
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Рисунок 2.8 -  Схема дії згинальних моментів на фундаменти крайньої (а) та середньої 

(б) колон 

Перелік навантажень, які діють на крайню та середню колони, приведений в табл. 

2.16. 

Складемо поєднання зусиль для фундаменту крайньої колони. Найбільша поздовжня 

сила буде сумою усіх поздовжніх сил, які діють на фундамент від окремих видів 

навантаження, з урахуванням коефіцієнтів поєднань. 

            (2.83) 

Для того, щоб знайти відповідне максимальне значення згинального моменту 

складемо комбінацію навантажень, які дають максимальне додатне і від'ємне значення М. 

Поєднання 1: сила гальмування візка направлена вправо (в середину прогону), вітер 

дує зліва (рис. 2.8,а). Вважаючи додатним напрямок згинального моменту за годинниковою 

стрілкою, одержимо: 

Мкр.х = - Мст. + 0,9 (Мв.кр. + Мк.кр. + Мт., кр.), кН×м;    (2.84)  

Мкр.,у. = Мтп.кр., кН×м.                                                (2.85) 

Поєднання 2: Сила гальмування візка крана направлена вліво (з прогону), вітер 

справа: 

Мкр.х = - Мст. + 0,9 (-Мв.кр. + Мк.кр. – Мт.,кр.), кН×м;     (2.86) 

Мкр.,у. = Мтп.кр., кН×м.                                                (2.87) 

До розрахунку приймається те поєднання, де абсолютне значення згинального 

моменту буде найбільшим. 

Для фундаменту середньої колони найбільша поздовжня сила буде діяти у тому 

випадку, коли є всі (табл. 2.16) види навантажень і мостові крани знаходяться в обох 

суміжних прольотах: 

          (2.88) 

Відповідне значення згинального моменту одержимо, коли сила гальмування візка 

крана і вітрове навантаження діють у сторону того прогону, де знаходяться мостові крани з 

більшою вантажопідйомністю: 

Мсер.,к = 0,9 (Мв.сер. + Мк.сер1. – Мк.сер2 + Мт,сер1), кН×м; (2.89) 

Мсер.у. = Мтп.сер1., кН×м,                                              (2.90) 

де Мк.сер.1, Мт.сер.1, Мтп.,сер.1 - моменти від тиску колеса, гальмування візка і 

гальмування моста крана в прольоті, де знаходяться крани більшої вантажопідйомності; 

Мк,сер. -  момент від тиску колеса крана в протилежному прольоті. 

2.6.5 Збір навантажень на фундаменти багатоповерхової каркасної споруди 
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Покажемо порядок збору навантажень на окремі фундаменти під середню і крайню 

колони. Вантажні площі перекриттів і покриття для таких будівель визначаються так само, як 

і для одноповерхової каркасної будівлі (рис. 2.3). 

Вертикальні постійні навантаження 

а) вага покриття визначається за формулами (2.58), (2,59); 

б) вага перекриттів визначається за формулами (2.26), (2.27); 

в) вага зовнішньої стіни визначається згідно з рекомендаціями п.2.6.3 за формулою 

(2.28) із заміною величини "b" на крок колон "l2" або за приблизною формулою з 

урахуванням певного процента засклення. Припустимо, при площі вікон 40% від площі 

стіни: 

Nст.кр. = dзов.gст.l2Hзов.0,6, кН;                                      (2.91) 

г) вага віконного скла визначається за формулою (2.30); 

д) вага внутрішньої стіни: 

Nст.,сер. = dвн.gст.l2Нвн., кН,                                           (2.92) 

де dвн., gст., Нвн. - те ж, що і в формулі (2.32); 

е) вага фундаментної балки визначається за формулою (2.66); 

ж) вага ригелів 

Nр.,кр. = n x Nр/2, кН (при розкладанні ригелів поперек прольоту 

l1);  (2.93) 

Nр.,сер. = nNр, кН,                                                      (2.94) 

де Np - вага ригеля, кН, яка знаходиться за каталогом; 

з) Вага колони знаходиться за каталогом або за приблизними формулами (2.62), (2.63). 

Через те, що вага зовнішньої стіни, фундаментної балки, а також вага ригелів і плит 

перекриттів (рис. 2.4) передається на крайню колону з ексцентриситетом, вони будуть 

викликати наявність згинальних моментів на опорах. При приблизних розрахунках (без 

урахування перерозподілу зусиль за рахунок жорсткості каркаса) указані моменти можна 

визначати за формулами: 

- момент від ваги зовнішньої стіни, засклення і фундаментної балки (рис.2.4): 

Мст.кр. = (Nст.кр. + Nскл.кр. + Nф.б.кр.) × (dст. + dк)/2, кН×м;                  

(2.95) 

- моменти сил, які діють на консолі колони (див. рис. 2.9): 

  

Мк.кр. = (Nпер.кр. + Nр.кр.) × (hк + lконс.)/2, кН×м.           (2.96) 

 
Рисунок 2.9  - Конструкції консолей 

Горизонтальні постійні навантаження 

а) тиск ґрунту на стіну підвалу знаходиться за формулами (2.32) і (2.33) з заміною 

відстані між осями вікон "b" на крок колон "l2". 

Вертикальні тимчасові навантаження 

а) вага перегородок знаходиться за формулами (2.34) - (2.35); 

б) снігове навантаження - за формулами (2.36) - (2.38); 



185 

 

в) тимчасове корисне навантаження на перекриття поверхів і горища знаходиться за 

формулами (2.39) - (2.42). 

Від тимчасових навантажень на перекриття по аналогії з їх власною вагою на 

фундаменти буде передаватись згинальний момент (при консольному з'єднанні ригеля з 

колоною): 

           (2.97) 

Горизонтальні тимчасові навантаження 

а) навантаження від вітру знаходять згідно з рис. 2.10 і формулами (2.43) - (2.51). 

Сумарний момент від вітрового навантаження Мв при приблизних розрахунках 

розподіляють між колонами поперечника умовно, пропорційно висоті перерізу колон (hk). 

При рівній висоті перерізу колон 

Мв.кр. = Мв.сер. = Мв./nкол., кН×м,                                 (2.98) 

де nкол. -  кількість колон в поперечнику. 

Зібрані навантаження зводяться у таблицю 2.17. 

Найбільш несприятливим поєднанням навантажень для фундаментів багатоповерхової 

каркасної будівлі буде поєднання з максимальним значенням поздовжньої сили, яке включає 

усі можливі види навантажень: 

Nкр. = S            (2.99) 

Nсер. = S .       (2.100) 

  

 
  

Рисунок 2.10 – Схема до визначення  вітрового навантаження 
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Таблиця 2.17 - Зведена таблиця навантажень на фундаменти під крайню та середню 

колони 

Вид 

навантажень 

Одиниц

я виміру 

Нормативне 

значення 

навантаження на 

фундамент 

gf Розрахункове значення 

навантаження на 

фундамент 
  

крайній середній крайній середній   

1 2 3 4 5 6 7   

Постійні вертикальні           

Вага покриття кН Nпoкр.к.p. Nпoкр.сеp. 1,2 1,2Nпoкр.к.p. 1,2Nпoкр.сеp. 

Вага перекриття кН Nпер.кр. Nпер.сер. 1,1 1,1 Nпер.кр. 1,1 Nпер.сер. 

Вага зовнішньої 

стіни 

кН Nст.кр. - 1,2 1,2Nст.кр. - 

Вага засклення кН Nскл.кр. - 1,2 1,2 Nскл.кр. - 

Вага внутрішньої 

стіни 

кН - Nст.сер. 1,2 - 1,2Nст.сер. 

Продовження таблиці 2.17 

1 2 3 4 5 6 7   

Вага 

фундаментної 

балки 

кН Nф.б.р. - 1,1 1,1 Nф.б.р. - 

Вага ригеля кН Nр.к.р. Nр.сер. 1,1 1,1 Nр.к.р. 1,1 Nр.сер. 

Вага колони кН Nк.кр. Nк.сер. 1,1 1,1 Nк.кр. 1,1 Nк.сер. 

Тимчасові вертикальні         

Вага перегородок кН Nп-к,кр. Nп-к,сер. 1,2 1,2 Nп-к,кр. 1,2 Nп-к,сер. 

Вага снігу кН Nсн.кр. Nсн.сер. 1,4 1,4 Nсн.кр. 1,4 Nсн.сер. 

Корисне 

навантаження на 

перекриття 

кН 
  

п.3.7[

2] gf  gf  

Постійні згинальні моменти           

Момент від ваги 

зовнішньої стіни, 

засклення та 

фундаментної 

балки 

кН×м Мст.кр. - 1,2 1,2 Мст.кр. - 

Момент від тиску 

ґрунту на стіну 

підвалу 

кН×м Мгрунту - 1,15 1,15 Мгрунту - 

Момент сил, 

діючих на консолі 

колон 

кН×м Мк.кр. Ммк.сер. 1,1 1,1 Мк.кр. 1,1Ммк.сер. 

Тимчасові згинальні моменти           

Момент від 

вітрового 

навантаження 

кН×м Мв.кр. Мв.сер. 1,4 1,4 Мв. 1,4 Мв. 

Момент сил, 

діючих на консолі 

колон 

кН×м 
  

1,2 

(1,3) gf  gf  
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Для визначення відповідного максимального значення згинального моменту 

накреслимо схему дії згинальних моментів для фундаментів крайньої і середньої колон (рис. 

2.11). 

Для середньої колони, якщо моменти сил, які діють на консолі колон справа і зліва 

рівні, то сумарний згинальний момент дорівнює моменту від вітру (за абсолютною 

величиною) 

Мсер.,х = Мв. 

Для крайньої колони треба визначити максимальне за абсолютною величиною 

значення згинального моменту з двох можливих комбінацій зусиль: 

  

  

  

 

 

  

Рисунок 2.11 – Схема дії вигинальних моментів на фундаменти крайньої та середньої 

колон 

  

1) вітер зліва (рис. 2.11): 

     

(2.101) 

  

2) вітер справа 

.     

(2.102) 

 

5. Сполучення навантажень 

 Сполучення навантажень і впливів формується як набір їх розрахункових значень, які 

одночасно впливають на об'єкт розрахунку і використовуються для перевірки конструкції за 

умовами визначеного граничного стану в певній розрахунковій ситуації. 

 До сполучення включаються навантаження, які фізично можуть діяти одночасно і 

найбільш несприятливо впливають на конструцію з точки зору граничного стану, що 

розглядається. 

 Знижена ймовірність одночасної дії декількох випадкових навантажень, як правило, 

враховується множенням суми навантажувальних ефектів від дії розрахункових значень усіх 

навантажень на загальний коефіцієнт сполучення ш ≤ 1 Допускається також використовувати 

роздільні коефіцієнти сполучення для окремих видів і груп навантажень та їх сполучень 
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(наприклад, коефіцієнти сполучення складових сумарного кранового навантаження або 

коефіцієнти сполучення складових сумарного постійного навантаження). Значення 

коефіцієнта сполучення, як правило, встановлюється з умови рівнозабезпеченості сумарного 

навантажувального ефекту і розрахункових значень окремих навантажень і залежить від 

виду врахованих навантажень та їх часток у складі сумарного навантажувального ефекту. 

 У розрахунках конструкцій можуть бути використані сполучення навантажень двох 

типів: 

- основні, що використовуються для перевірки надійності в усталених і в перехідних 

розраункових ситуаціях; 

- аварійні, що використовуються для перевірки надійності в аварійних розрахункових 

ситуаціях. 

Методика врахування сполучень розрахункових значень повторних змінних 

навантажень або розрахункових значень схематизованих циклічних навантажень повинна 

забезпечувати можливість визначення величини сумарного навантажувального ефекту, а 

також частоти, періодичності чи ймовірності його реалізації. 

Для перевірки граничних станів першої групи, як правило, використовують 

сполучення постійних навантажень із граничними розрахунковими значеннями основних 

змінних навантажень або з їх циклічними складовими. 

До аварійного сполучення, крім основних впливів, може входити лише одне аварійне 

навантаження. При цьому навантажувальний ефект від найбільш небезпечного в даній 

розрахунковій ситуації аварійного навантаження сумується (можливо, з урахуванням 

відповідного коефіцієнта сполучення) з сумарним навантажувальним ефектом від дії 

основних навантажень, що враховуються, визначених із урахуванням їх коефіцієнтів 

сполучення за вказівками 7.3.1-7.3.3. 

Перевірка аварійної розрахункової ситуації за необхідності може виконуватися на дію 

основного сполучення навантажень, але з урахуванням спрацювання або послаблення 

конструкції внаслідок дії аварійного впливу (наприклад, зменшення несучої здатності 

конструкції внаслідок дії вогню при пожежі або виходу з ладу деяких елементів при вибуху). 

 Залежно від категорії конструкцій і елементів повинні бути забезпечені вимоги до 

функціонування в аварійних ситуаціях і заходи щодо безпеки відповідно до таблиці 3. При 

цьому проектна аварія розглядається з урахуванням впливу вторинних факторів згідно з 4.5.8 

і в сполученні з однією відмовою елементів захисту, незалежною від причин ПА, або ж з 

однією грубою помилкою персоналу, незалежною від причин ПА. 

Таблиця З 

 
 

Лекція №31. Розрахунок основ та фундаментів мілкого закладання 
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1.Конструкції фундаментів неглибокого залягання. 

2.Послідовність проектування фундаментів мілкого закладення. 

3.Глибина закладення фундаментів. 

4. Визначення розмірів підошви фундаментів. 

 

1.Конструкції фундаментів неглибокого залягання. 

 

Фундаменти мілкого закладення влаштовують у відкритих котлованах або в 

порожнинах заданої форми. В загальному випадку фундаменти мілкого закладення можна 

класифікувати таким чином 

 

Стовпчасті фундаменти під стіни. Такі фундаменти застосовують при невеликих 

навантаженнях. На обрізи фундаментів чи бетонні стовпчики кладуть фундаментні балки для 

опирання на них надземних констру-кцій (рис.1). Фундаменти можуть виготовлятися 

збірними, монолітними чи збірно-монолітними. 

 

 
Рис. 1. Конструкція фундаментів під стіни 

Cтрічкові фундаменти під стіни.Такі фундаменти виготовляють 

збірними,монолітними              чи збірно-монолітними. Збірні фундаменти складаються з 

залізобетонних плит на які опирається фундаментна плита з бетонних блоків (рис. 2.). 

Фундаментні плити як правило виготовляють за ГОСТ 13580-85. 

 

 
Рис. 2. Збірний стрічковий фундамент 

 

Ширина плит складає 600, 800, 1000, 1200, 1600, 2000,2400,28000і 3200 

мм.армування розраховано (для стін товщиною 160 мм) натиск під підошвою:  

1.  група-  до 0,15 мПа;  

2. група- до 0,25 мПа; 

3. група -  0,35 мПа; 

4.  група- до 0,45мПа. 

Плити  позначаються буквами  ФЛ  і числами,  що  характеризують (в дециметрах) 

ширину, довжину плити та її групу за несучою здатністю. Наприклад,  ФЛ 20.12-4 - 

фундаментна плита шириною 2м,  довжиною1,18м, розрахована на середній тиск під 

підошвою до 0,45мПа. 

Фундаментні блоки виготовляють за ГОСТ 13579-78 шириною 300,400,  500,  600мм, 

висотою 290  і 580мм,  довжиною  880,  1180 і 2380мм. 

Маркування блоків: ФБС - ―фундаментний блок суцільний‖, перша цифра - довжина, 

друга - ширина, третя - висота (в дециметрах), буква після цифр - вид  бетону.  Наприклад,  
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ФБС  12.4.6-Т  -  фундаментний  блок  суцільнийдовжиною 1180, шириною 400, висотою 

580мм, виготовлений з важкого  бетону. Випускають також ФБП «фундаментні блоки 

пустотілі». 

Просторова жорсткість збірних фундаментів забезпечується шляхом перев’язки 

стінових блоків. Блоки монтують з перев’язкою вертикальних швів не менше 0,4 висоти 

блоку, а в складних інженерно-геологічних умовах - не менше висоти. 

 

Cтовпчасті фундаменти під колони (рис.3).Вони виготовляються 

збірними,монолітними або збірно-монолітними і приймаються за діючими серіями або 

проектуються індивідуально. В останньому випадку, для можливості використання 

інвентарної опалубки, розміри фундаментів у плані та їх висоту приймають кратними 300мм, 

висоту ступенів - 150мм. 

 
Рис.3. Стовпчастий фундамент під колону 

Для колон промислових будівель розроблені серії монолітних фундаментів 1.412 - 

1/77 та 1.412 - 2/77, для багатоповерхових виробничих і громадських будинків - серія 

1.412-3/79. 

 

Cтрічкові фундаменти під колони і плитні фундаменти.Ці види 

фундаментіввикористовують для зменшення нерівномірності деформацій будівель на 

слабких, просідаючих або набухаючих грунтах, у сейсмічних районах, на територіях з 

підземними виробітками, при карстових явищах. 

Стрічкові фундаменти влаштовують у вигляді одинарних або перехресних полос, 

плитні фундаменти - під всією будівлею. 

Це стосується всіх типів фундаментів!!! Під монолітними фундаментами 

влаштовуютьпереважно бетонну підготовку товщиною 100мм з бетону класу В5 (щоб під час 

монолічення 

цементне молоко не витікало в грунт), під збірними – підготовку із щебеню або піску 

такої ж 

товщини  (для  вирівнювання  дна  котлована).  При  наявності  агресивних  грунтових  

вод 

захищають тіло фундаментів від їх впливу. Для цього щебеневу чи бетонну підготовку 

і бічну 

поверхню фундамента покривають бітумом чи іншим ізоляційним 

матеріалом.  

Якщо  грунтові води залягають нижче підлоги підвалу,то влаштовують капілярну 

ізоляцію для попередження капілярної вологи у півал. Найпоширеніший вид такої ізоляції 

поазано на рисунку 4. 
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Рис. 4 Гідроізоляція фундаменту 

При начвності грунтових вод вище підлоги передбачають виготовлення гідроізоляції 

або пристінного дренажу. 

 

2. Послідовність проектування фундаментів мілкого закладання 

   Основи та фундаменти мілкого закладання  проектуються у такій послідовності: 

1. Вивчають конструктивну схему будівлі і визначають навантаження на фундаменти. 

     2. Аналізують грунтові умови будівельного майданчика. 

3. Вибирають тип фундаменту (стрічковий, стовпатий, плитний). 

4. Призначають глибину закладання фундаменту. 

5. Визначають розміри підошви фундаменту. 

6. При необхідності намічають заходи по ущільненню або закріпленню 

слабких чи структурно-нестійких грунтів 

7. При необхідності виконують розрахунки основ за несучою здатністю. 

9. Розраховують деформації основ і фундаментів. 

8. Проектують і розраховують тіло фундаменту. 

 

3. Глибина закладення фундаментів. 

 

Глибина закладення фундаменту d-це відстань по вертикалі від його підошви до 

рівняпланування поверхні грунту. Глибина закладення приймається з урахуванням таких 

основних факторів: 

Призначення та конструктивних особливостей будівлі -наявність підземних поверхів 

ікомунікацій, підвалу тощо (якщо генеральний план мікрорайону розроблено (червона 

відмітка задана) і є потреба у влаштуванні підземних поверхів і комунікацій, підвалу). 

Інженерно-геологічних умов будівельної ділянки. В деяких випадках буває більш 

доцільнимпрорізати фундаментами непридатні грунти і передавати навантаження на 

підстилаючі надійні основи (якщо генеральний план мікрорайону розроблено, то доцільною 

інколи є прорізка слабких грунтів). 

Гідрогеологічних умов будмайданчика. При високому рівні грунтових вод 

необхідновлаштовувати гідроізоляцію підвальних приміщень, відмовлятися від них або 

виконувати підсипку території для запобігання будівництва під водою. 

Іcнуючого та проектного рельєфів території, яка забудовується. При плануванні 

грунтупідсипкою фундаменти найчастіше опирають на природні основи. Глибина закладення 

фундаментів при цьому збільшується. 

Глибини закладення фундаментів сусідніх будівель. Різниця відміток підошви 

фундаментів 

∆h (рис. 5) при відстані між їх сторонами a не повинна перевищувати 

де 

- середній тиск під підошвою розміщеною вище фундаменту. 
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Рис. 5. Розрахункова схема фундаменту 

Глибини сезонного промерзання здимальних грунтів. До здимальних відносяться 

грунти, які при промерзанні збільшуються в об’ємі, а при відтаненні зменшуються. Зміна 

об’ємугрунтів призводить, як правило, до нерівномірних деформацій будівель і споруд, що 

викликаєчасто появу тріщин. Процес здимання залежить від виду грунтів та рівня грунтових 

вод. Один і той же грунт у різних гідрологічних умовах може відноситись до здимального 

чи, навпаки, нездимального. Глибину закладення фундаментів визначають за табл. 2 СНиП 

2.02.01-83залежно від виду грунтів та глибини залягання підземних вод. 

 Глибина  закладення фундаментів  у  здимальних  грунтах повинна бути не меншою 

за розрахункову глибину  їх сезонного промерзання. Глибина промерзання інших грунтів не 

впливає на величину d.  

Розрахункова глибина промерзання грунту визначається за формулою 

де  

 - коефіцієнт, що враховує  тепловий режим,  (для неопалюваних будівель 1 , 1  

- нормативна глибина промерзання (визначається за будівельними нормами з 

кліматології і геофізики або за схематичними картами  (див., наприклад, ―Пособие по 

проектированиюоснований зданий и сооружений‖). 

 

4. Визначення розмірів підошви фундаментів. 

Розміри підошви фундаментів назначають таким чином, щоб тиск під  підошвою p  не 

перевищував розрахункового опору грунту R (R - це максимальний тиск, при якому умовно 

ще зберігається лінійна залежність між осіданням фундаменту і тиском p).  

Розрахунковий опір грунту  визначається за формулою 

 
формула залежить, крім інших факторів, також від ширини підошви фундаменту b. 

Забезпечити виконання умови можна  таким  чином.  Задаються  розмірами  підошви 

фундаменту, визначають p, R і порівнюють ці величини. Якщо  то збільшують 

розміри підошви, а якщо p значно менше R, то зменшують ці розміри і повторюють 

визначення p, R і їх порівняння. Таким чином, за декілька простих обчислень можна 

визначити необхідні розміри підошви фундаментів. 

На практиці найчастіше використовують дещо інший підхід. Розглянемо стовпчастий 

фундамент (рис. 6).  
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Рис. 6. Розрахункова схема фундаменту. 

Cередній тиск під підошвою фундаменту становить 

 
 - вага фундаменту і грунту на його обрізах; 

А- площа підошви фундаменту. 

Порівняємо Р та Rі розвяжемо рівняння відносно А прийнявши до уваги, що  

( -усереднена вага матеріалу фундаменту і грунту на його обрисах

)отримаємо 

 

 
В останньому виразі два невідомих А і R. Тому R, спочатку задають, прийнявши його 

рівним Rо (наближене табличне значення R , визначене при  ). 

Потім визначають А і задаються розмірами підошви. Для центрально-завантажених 

фундаментів приймають квадратну подошву, а для позацентрово завантажених – 

прямокутну, розвинуту у напрямку дії згинального моменту. Потім визначають  Rі 

перевіряють  виконання умов: 

Для центрально завантаженого фундаменту(рис. 7.) 

 

 
Рис. 7. Розрахункова схкмацентрально завантаженого фундаменту 

 
Для позацентрово  завантаженого фундаменту в одній площині (рис. 8.) 
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Рис. 8. Розрахункова схема позацентрово  завантаженого фундаменту в одній площині 

 
Для позацентрово завантаженого в двох площинах (рис.9.) 

 
 

Рис. 9. Розрахункова схема центрально завантаженого фундаменту в двох площинах 

,де 

- момент горизонтальна сила на рівні обрізу фундаменту 

відносно (у напрямку) відповідної осі; 

h- відстань від підошви фундаменту до його обрізу; 

- момент опору підошви фундаменту відносно відповідної осі. 

Попередня ширина стрічкових фундаментів визначається за формулою 
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де 

 

 - погонне навантаження на фундамент. Потім визначають R і 

перевіряють виконання умови  

 

 
Якщо: 

- в основі фундаменту залягає грунт з розрахунковим опоромR ≤150 кПа; 

- проектується будівля з мостовими кранами вантажопідйомністю ≥75т; 

- проектується відкрита кранова естакада при кранах вантажопідйомністю 

≥15т; 

- проектується споруда баштового типу (димова труба, силос), то 

недопускається відрив підошви фундаменту від  грунту основи  і епюра  тиску 

повинна  

бути трапецієподібна із співвідношенням 

 
Для  досягнення  цього  додатково  перевіряють виконання умови 

де 

l- довжина підошви фундаменту. 

В інших випадках проектування будівель з мостовими кранами також недопускається  

відрив підошви фундаменту від грунту основи але епюра тиску може бути трикутною. 

Для  

досягнення  цього додатково перевіряють виконання умови 

 
При проектуванні будівель без мостових кранів допускається навіть неповне торкання  

підошви фундамента до грунту основи, якщо 

 
Тоді найбільший крайовий тиск визначають за формулою 

де  

b- ширина підошви фундамнту.  

При невиконанні цих умов  збільшують  розміри  підошви  фундаменту і повторюють 

необхідні обчислення. Якщо p<< R, то зменшують розміри підошви фундаменту.  

Фундамент вважається надійно і економічно запроектованим, якщо p≈ R і 

виконуються всі умови. 

 

Лекція №32.Палеві фундаменти 

1. Загальні положення. 

2.  Види палевих фундаментів.  

3. Основні положення проектування палевого фундаменту. 

4. Розрахунок та конструювання палевих фундаментів. 

 

1. Загальні положення. 

Паля - вертикальний або похилий стояк, розташований у ґрунті, з бетону, 

залізобетону, металу, дерева, який сприймає навантаження від споруди і передає його на 

більш щільні шари ґрунту вістрям та боковою поверхнею. Палі класифікуються за такими 
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ознаками: способом  виготовлення, характером роботи в грунті, конструктивними 

особливостями. 

 

2. Види палевих фундаментів.  
За способом виготовлення палі поділяються на такі види: 

а) готові, які виготовляються в заводських умовах і занурюються в ґрунт за 

допомогою пальобійних молотів, віброзанурювачів або іншим шляхом; 

б) набивні, що улаштовуються в грунті в свердловинах і виготовляються 

безпосередньо на будівельному майданчику; в свою чергу вони підрозділяються на такі 

види: 

• буронабивні, що виготовляються в попередньо пробурених свердловинах з 

розширенням або без нього з подальшою установкою інвентарної бетоноподавальної труби 

та подальшим витягуванням в міру укладання бетону: 

• набивні у виштампуваних свердловинах, що улаштовуються методом попереднього 

забивання інвентарних труб із закритим нижнім кінцем, які залишаються в грунті або 

витягаються в міру заповнення свердловини бетоном. 

За характером роботи в грунті палі розділяються на палі - стояки і висячі палі. 

До паль - стояків належать палі, що прорізують слабкі ґрунти і спираються нижнім 

кінцем на скельні, або ґрунти, що практично не стискаються. Внаслідок того, що вертикальне 

переміщення палі вниз неможливе, тертя по боковій поверхні відсутнє. 

Висячі палі (палі тертя) передають навантаження нижнім кінцем на грунт, що 

стискається, а також працюють боковою поверхнею. 

За конструктивними особливостями палі поділяються за формами поперечного та 

поздовжнього перерізів. 

За формою поперечного перерізу палі бувають квадратні, прямокутні, круглі, 

трикутні, та інші. Ці палі можуть бути як суцільними так і порожнистими. 

За формою поздовжнього перерізу палі поділяються на призматичні або циліндричні, 

пірамідальні або конічні, трапецієподібні та гвинтові, що занурюються в грунт способом 

вгвинчування. 

Найбільше застосування знаходять забивні призматичні палі квадратного поперечного 

перерізу, номенклатура яких наведена в табл. 1 

Буронабивні палі доцільно застосовувати під важкі споруди, коли щільні ґрунти 

залягають глибше 12-20 м. За вартістю та трудомісткістю вони значно поступаються перед 

забивними палями. Номенклатура буронабивних паль наведена в табл. 2. 

Суттєвий ефект досягається при застосуванні пірамідальних паль під розпірні 

конструкції (рами), оскільки при їх забиванні утворюється значна зона ущільненого ґрунту, 

що дає змогу витримувати значні горизонтальні навантаження у порівнянні з іншими видами 

паль. 

Гвинтові палі застосовуються тільки при наявності висмикуючих навантажень. 

Усі забивні палі маркуються буквеними та цифровими позначками із зазначенням 

типу та стану арматури. Наприклад, П8-30 - паля довжиною 8м з поперечником 30 см без 

попередньо напруженої арматури; ПН10-35-паля довжиною 10 м з поперечником 35 см з 

попередньо напруженою арматурою; ПНдр 12-30 - паля довжиною 12м з попередньо 

напруженою арматурою. 

Стандартних марок буронабивних паль не існує, відрізняють їх типи в залежності від 

виду, стану ґрунтів та способу їх виготовлення (табл. 3). 

  

Таблиця 1 - Номенклатура суцільних забивних паль квадратного перерізу 

Ширина 

грані, см 

Довжина 

палі, м 

Модуль 

довжини, м 

Примітка 

20 3-6 0,5   
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25 4,5-6 0,5 до довжини 6 м модуль 0,5 м, 

більше 6 м -1 м 30 3-12 0,5-1 

35 8-16 1   

40 13-16 1 У промисловому та цивільному 

будівництві не застосовуються 

  

Таблиця 2 - Номенклатура буронабивних паль 

Тип палі Діаметр, мм Довжина 

палі, м 

Висота роз-

ширення, м 

Об'єм роз-

ширення, м
3
 ствола розширення 

1 2 3 4 5 6 

БПС 500 1200  

1400  

1600 

  

10-30 

  

0,67 

0,439  

0,565  

0,708 

600  

800  

1000  

1200 

1600  

1800 

  

10-30 

0,82  

1,09 

- 

- 

0,903  

1,600 

- 

- 

БПВг 600 1600 10-20 0,60 0,679 

БПВо 600  

800 

1600  

1800 

10-30 0,60  

0,80 

0,679  

1,196 

Продовження таблиці 4.2 

БПВ 880  

980  

1080  

1180 

- 10-50 - - 

БПСм 400  

500 
- 2-4 - - 

  

Таблиця 3 - Способи виготовлення буронабивних паль 

Тип палі Спосіб виготовлення палі Обладнання 

БПС Обертальним бурінням у стійких глинистих ґрунтах 

без закріплення стінок свердловини 

Верстати СО-2 

БПВг Обертальним бурінням у нестійких водонасичених 

ґрунтах з закріпленням стінок глинистим розчином 

Верстати  

СО-1200 

БПВо Обертальним та ударно-канатним бурінням у 

нестійких водонасичених ґрунтах з закріпленням 

стінок свердловини трубами, які залишаються в ґрунті 

Верстати  

УРБ-ЗАМ 

БПВ Те ж саме, з витягуванням інвентарних обсадних труб Верстати  

СП-45, верстати 

зарубіжних фірм 

БПСм Обертальним бурінням у сухих стійких глинистих 

ґрунтах без закріплення стінок свердловини. 

Ямобури 

  

У складних інженерно-геологічних умовах, коли щільні ґрунти залягають на великій 

глибині, застосовують складені забивні палі. Номенклатура цих паль наведена в таблиці4. 

  

Таблиця4 - Номенклатура складених паль 

Марка складеної палі Марка ланки палі 

Верхньої нижньої 
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1 2 3 

П14-30С  

П15-30С  

П16-30С  

П17-30С  

П18-30С  

П19-30С  

П20-30С 

П6-30ВС  

П7-30ВС  

П8-30ВС 

П8-30НС 

П4-30ВС  

П5-30ВС  

П6-30ВС  

П7-30ВС  

П8-30ВС 

П12-ЗОНС 

  
Продовження таблиці 4 

1 2 3 

П14-35С  

П15-35С  

П16-35С  

П17-35С 

П6-35ВС  

П7-35ВС  

П8-35ВС  

П9-35ВС 

П8-35НС 

П18-35С  

П19-35С  

П20-35С  

П21-35С  

П22-35С  

П23-35С  

П24-35С 

П6-35ВС  

П7-35ВС  

П8-35ВС  

П9-35ВС  

П10-35ВС  

П11-35ВС  

П12-35ВС 

П12-35НС 

 

3. Основні положення проектування палевого фундаменту. 

Проектування пальових фундаментів будівель та споруд є проблемною задачею, 

пов'язаною з неоднозначністю розрахунків та вибором найбільш оптимального варіанта. 

Дійсно, для недосвідченого виконавця важко відразу вибрати несучий шар, тип та марку 

палі, розрахувати оптимальний варіант пальового фундаменту. 

У практиці курсового та дипломного проектування вибір оптимального варіанта 

пальового фундаменту часто пов'язаний з неодноразовим перераховуванням несучої 

спроможності різних марок пальі це буває дуже важко. 

Для вирішення цієї задачі рекомендується такий методичний підхід: 

1. При проектуванні фундаментів із забивних або набивних паль необхідно 

накреслити в масштабі геологічний розріз будівельного майданчика з нанесенням глибини 

залягання, потужності та фізичних характеристик кожного шару (питомої ваги, показника 

текучості для пилувато-глинистих ґрунтів або умовного показника крупності для піщаних 

ґрунтів). 

2. Визначити несучий шар ґрунту (по можливості не один) під нижніми кінцями паль. 

3. Розташувати на розрізі ростверк пальового фундаменту з усіма необхідними 

даними. 

4. Підібрати декілька варіантів паль за довжиною, перерізом, величиною заглиблення 

в несучий шар відповідно до вимог та розмістити їх на розрізі. При цьому слід мати на увазі, 

що в практиці промислового та цивільного будівництва найбільше розповсюдження 

одержали забивні призматичні палі квадратного перерізу 30×30 та 35×35 см. 

5. Підготувати по кожному варіанту та ретельно перевірити початкові дані. 

6. Після роздрукування, щоб уникнути грубих помилок і для навчальних цілей, 

порівняти обчислені та табличні значення розрахункового опору ґрунту під нижнім кінцем 

палі. 

7. При проектуванні пальових фундаментів слід намагатися приймати мінімальну 

кількість паль як у кущовому так і у стрічковому ростверках.  
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8. Одержавши необхідну кількість паль, їх розташовують у ростверку і перевіряють 

фактичне навантаження на кожну палю. При дії згинальних моментів, якщо умова для 

крайніх паль не виконується, можна використати один із наступних варіантів покращення 

роботи паль: 

- враховуючи, що вартість одного м
3
 монолітного залізобетону в 2-3 рази менша від 

вартості такого ж об'єму паль, в першу чергу необхідно в межах допустимого збільшити 

відстань між осями паль; 

- збільшити кількість паль у кущі або зменшити відстань між палями чи кількість 

рядів паль стрічкового пальового фундаменту. 

9. При проектуванні фундаментів із буронабивними палями прагнуть одержати їх 

мінімальну кількість. Тут використовують різні варіанти, варіюють довжину та діаметр палі, 

влаштовують розширення різних діаметрів. Найбільш оптимальним варіантом для каркасних 

споруд є зведення фундаменту з однієї буронабивної палі під колону (якщо поперечний 

переріз колони не більша від діаметра палі), оскільки у цьому випадку ростверк фундаменту 

улаштовується в тілі палі, то цим самим зменшується трудомісткість зведення фундаменту. 

Застосування коротких буронабивних паль недоцільне. 

 

4. Розрахунок та конструювання пальових фундаментів 

Визначивши несучу здатність палі, приступають до розрахунку та конструювання 

пальового фундаменту. На відміну від фундаменту мілкого закладання, де має місце лінійний 

розрахунок, при розрахунку пальового фундаменту зустрічаються певні труднощі, пов'язані з 

дуже широким діапазоном конструктивних рішень. Тому рекомендується такий порядок 

роботи: 

1 Визначають глибину закладання підошви ростверку. 

2. Вибирають несучий шар ґрунту під нижнім кінцем палі. 

3. Вибирають тип палі, її довжину та розміри поперечного перерізу. 

4. Розраховують несучу здатність палі та визначають розрахункове навантаження на 

неї. 

5. Визначають кількість паль і розміщають їх у ростверку. 

6. Розраховують фактичне навантаження на кожну палю з урахуванням ваги палі, 

ростверку, ґрунту на його уступах та згинальних моментів (якщо вони є). 

7. Конструюють ростверк. 

8. Визначають осідання основи пальового фундаменту. 

Глибину закладання підошви ростверку призначають у залежності від його 

конструктивної висоти, геологічної будови майданчика, конструктивних особливостей 

споруди (наявність підвалу, підземних комунікацій, тощо). Допускається для безпідвальних 

споруд підошву ростверку розташовувати вище глибини сезонного промерзання, при умові 

улаштування подушки з ґрунтів (гравію, щебеню і таке інше), що не здимаються. 

Попередню висоту ростверку для каркасних споруд із збірними колонами 

призначають виходячи з умови замуровування колони в стакан та товщини дна стакану, яка 

приймається не менше 400 мм. Для споруд із металевими або монолітними залізобетонними 

колонами висота ростверку залежить від умови забезпечення анкерування колони у 

фундаменті. 

Конструктивна висота стрічкового ростверку призначається не менше 400 мм. 

Несучий шар ґрунту під нижнім кінцем палі вибирають з урахуванням глибини його 

розташування, потужності шару та його фізичних характеристик. Перевагу надають 

гравелистим, крупно- та середньозернистим піскам, пилувато-глинистим ґрунтам з 

показником текучості ІL = 0-0,3. При цьому потужність несучого шару повинна бути 

достатньою для заглиблення палі, а товщина шару ґрунту під вістрям - не менше 3-4 

діаметрів (або більшої сторони поперечного перерізу палі) у випадку, коли нижче залягають 

ґрунти з гіршими показниками фізичних властивостей. Не слід використовувати як несучий 

шар пилувато-глинисті ґрунти з показником текучості ІL>0,6 тому, що у цьому випадку 
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несуча здатність палі буде низькою і повинна визначатись експериментально в польових 

умовах. 

Тип палі, її довжину та розміри поперечного перерізу вибирають у залежності від 

ґрунтових умов будівельного майданчика, величини й характеру діючих навантажень, 

глибини розташування підошви ростверку та несучого шару ґрунту з урахуванням 

можливостей обладнання для улаштування пальових фундаментів. Так, при великих 

навантаженнях і значній глибині залягання несучого шару, доцільно застосовувати набивні 

палі з розширенням або без нього, а при розпірних навантаженнях - пірамідальні палі. У 

практиці будівництва частіше за все застосовують забивні призматичні палі. Як уже 

відмічалось, довжина паль визначається глибиною розташування несучого шару і величиною 

заглиблення палі в цей ґрунт. Заглиблення забивних паль у несучі крупноуламкові ґрунти, 

гравелисті, крупні та середньої крупності піски, пилувато-глинисті ґрунти з показником 

текучості IL<0,1 повинно бути не менше 0,5 м, в інші нескельні ґрунти не менше 1 м. Крім 

того враховують величину замуровування голів паль у ростверки, яка при вільному 

обпиранні ростверку на палі складає 5...10 см, а у випадку жорсткого обпирання 

розраховується. 

Поперечний переріз палі вибирають у залежності від її довжини, а для забивних паль 

ці розміри регламентуються стандартами. 

Несучу здатність палі та допустимі розрахункові навантаження на неї розраховують за 

формулами   або визначають за результатами польових випробувань. 

                                                (1) 

де N - розрахункове навантаження, що передається на палю, кн.; 

Fd - несуча здатність палі, кн.; 

k - коефіцієнт надійності, що установлюється в залежності від кількості паль у 

фундаменті і від способу визначення Fd, , k = 1,2...1,75. 

Несуча здатність за ґрунтом палі, яка спирається на скельний або грунт, який 

практично не стискається, визначається як сила розрахункового опору ґрунту основи тільки 

під нижнім кінцем палі, кН: 

Fd = cRA,                                                   (2) 

c - коефіцієнт умов роботи палі в ґрунті; c = 1; 

R - розрахунковий опір ґрунту під нижнім кінцем палі-стояка, який приймають таким: 

а) для усіх видів забивних паль, які спираються на скельний та ґрунт, що мало 

стискається, R = 20 МПа; 

б) для набивних та бурових паль і паль-оболонок, які заповнені бетоном, і 

заглиблених у невивітрілий скельний грунт не менше ніж на 0,5м, - за формулою: 

                                           (3) 

  

де Rc,n - нормативне значення границі міцності на одноосний стиск скельного ґрунту у 

водонасиченому стані, кПа; 

g- коефіцієнт надійності за ґрунтом, g = l,4; 

ld - розрахункова глибина занурення набивної палі в скельному грунті, м; 

df - зовнішній діаметр заглибленої у скельний ґрунт набивної палі, м. 

Несуча здатність висячої забивної палі, яка працює на вертикальне стискуюче 

навантаження, визначається як сума сил розрахункових опорів ґрунтів основи під нижнім 

кінцем палі та на її боковій поверхні: 
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Fd = ,                                     (4) 

  

де R - розрахунковий опір ґрунту під нижнім кінцем палі [табл. 1],  який визначається 

в залежності від виду ґрунту та глибини занурення нижнього кінця палі (табл. 6), кПа; 

u - зовнішній периметр поперечного перерізу палі, м; 

fi - розрахунковий опір i-го шару ґрунту основи по боковій поверхні який 

визначається в залежності від виду ґрунту та глибини занурення середини цього шару від 

рівня природного рельєфу, кПа (табл.6); 

hi - товщина i-того шару ґрунту, дотичного з боковою поверхнею, м; 

cR  та cf  - коефіцієнти умов роботи ґрунту відповідно під нижнім кінцем палі і по 

боковій поверхні [табл. 3], які враховують вплив способу занурення палі на розрахунковий 

опір ґрунту. Для суцільних та порожнистих паль із закритим нижнім кінцем, які 

занурюються механічними (підвісними), пароповітряними та дизельними молотами cR = cf  

= 1. 

Кількість паль у кущі або на одиницю довжини стрічкового ростверку: 

                                                                      (5) 

де N0 - розрахункове навантаження на фундамент: N - розрахункове навантаження на 

палю, що визначається за формулою (1). 

Забивні висячі палі в кущі розташовують рядами або у шаховому порядку при 

мінімальній відстані між осями паль 3d та максимальній - 6d(d- діаметр палі або більший 

розмір поперечного перерізу). У стрічковому ростверку розташування паль може бути 

однорядним та багаторядним (два ряди і більше) при таких само відстанях між осями паль у 

рядах та між ними. Зрозуміло, що кількість паль на одиницю довжини в стрічковому 

ростверку може бути дрібним числом, а відстань між осями паль: 

                                                                          (6) 

  

Мінімальна допустима відстань між осями забивних паль-стояків l,5d. 

Відстань між зовнішніми гранями поруч розташованих буронабивних паль діаметром 

0,8 м і більше не допускається меншою 1м, а відстань між зовнішніми гранями розширень, 

здійснених у твердих та напівтвердих пилувато-глинистих ґрунтах - 0,5 м, в інших 

нескельних ґрунтах – 1 м. 

Фактичне навантаження на кожну палю визначають з урахуванням ваги палі, 

ростверку та ґрунту на його уступах. При наявності згинальних моментів фактичне 

навантаження на палю, кН: 

                                    (7) 

  

де Nd - розрахункове навантаження на фундамент з урахуванням ваги палі та ґрунту 

на його уступах, кН; 

Мх та My - згинальні моменти відповідно відносно осей х та у, кНм; 

хі та уі - відстань від головних осей підошви ростверку до осі кожної палі, м; 

х та у - відстань від головних осей підошви ростверку до осі  палі, для якої 

обчислюється розрахункове навантаження, м. 
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Допускається перевантаження палі від постійних та тривалих навантажень, не більше 

ніж на 5%, від короткочасних (вітрових та кранових) - не більше ніж на 20%. У таких самих 

межах допускається і недовантаження палі. 

Після розміщення паль у ростверку та перевірки фактичного навантаження на палю, 

конструюють ростверки. При однакових відстанях між рядами паль розміри кущового 

ростверку, 

                                          (8) 

  

де lр та bp - довжина і ширина підошви ростверку, м; 

dsl та dsв - відстань між осями паль у рядах відповідно по довжині і ширині підошви, м; 

n, m - кількість рядів паль відповідно по довжині і ширині; 

d - діаметр палі або відповідна сторона поперечного перерізу, м; 

lc- звіс ростверку lc =10...15см, але не більше 0,5d.  

Якщо відстань між рядами паль неоднакова, то розміри ростверку можна визначати за 

таблицею 5, де наведені параметри типових пальових кущів із забивних паль для 

одноповерхових та багатоповерхових промислових будівель. Слід зазначити, що мінімальна 

кількість паль для одноповерхових будівель - 4, а для багатоповерхових (кількість поверхів 

більше 2) - 2 палі. 

  

Таблиця 5 – Параметри типових пальових груп (кущів) із забивних паль для 

промислових споруд 

Типова схема пальового куща Розмір 

перерізу 

палі, мм 

Розміри, мм 

а а1 А в В 

1 2 3 4 5 6 7 

4 палі 

 
  

  

300х300 

450   900   

450 

  

900 600   1200 

650   1300 

800   1600 

  

350х350 

600   1200   

450 

  

900 750   1500 

1050   2100 

600   1200 600 1200 

760   1500 

  

5 паль 

  

  

  

  

  

 

 

300х300 

650   1300 650 1300 

800   1600   

450 

  

900 950   1900 

1100   2200 

  

350х350 

1075   2150 625 1250 

1255   2450 625 1250 

900   1800 900 1800 

  

6 паль 

  

300х300 

900   1800   

450 

  

900 1100   2200 
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1250   2500 

  

350х350 

1050   2100 600 1200 

1200   2400 

  

Продовження таблиці  1 

1 2 3 4 5 6 7 

7 паль 

 
  

  

300х300 

475 950 1900 800 1600 

625 1250 2500 650 1300 

  

350х350 

525 1050 2100 900 1800 

675 1350 2700 

8 паль 

  

  

  

  

300х300 

475 950 1900 800 1600 

625 1250 2500 650 1300 

  

350х350 

525 1050 2100 900 1800 

675 1350 2700 

9 паль 

 

  

300х300 

900   1800 9900 11800 

1100   2200 

1400   2800 

1550   3100 

  

  

350х350 

1050   2100 11050 22100 

1225   2450 

1375   2750 

1650   3300 

  

10 паль 

  

  

300х300 

450 1350 2700 900 1800 

500 1500 3000 

  550 1650 3300 900 1800 
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350х350 600 1800 3600 

  

Ширина стрічкового ростверку 

bc = dsв (n-1)+d+2lc,                                                   (4.12) 

де n – кількість рядів паль по ширині ростверку. 

  

Поперечні розміри підошви кущового ростверку призначають кратними 300 мм, 

висоту – 150 мм, розміри стрічкового ростверку кратні 200 мм. 

При стаканному сполученні ростверку та збірної колони конструктивні розміри 

стаканної частини аналогічні стовпчастим фундаментам. 

Таблиця 6 - Розрахунковий опір під нижнім кінцем забивних паль  

та паль-оболонок, що занурюються без виймання ґрунту ,кПа 

Глибина 

занурення 

нижнього 

кінця палі 

Піщані грунти середньої щільності 

гра- 

велисті 

крупні - середньої 

крупності 

дрібні пилу- 

ваті 

  

пилувато-глинисті ґрунти при показнику текучості, IL, рівному 

0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 

3 7500 6600 

4000 

3000 3100 

2000 

2000 

1200 

1100 600 

4 8300 6800 

5100 

3800 3200 

2500 

2100 

1600 

1250 700 

5 8800 7000 

6200 

4000 3400 

2800 

2200 

2000 

1300 800 

7 9700 7300 

6900 

4300 3700 

3300 

2400 

2200 

1400 850 

10 10500 7700 

7300 

5000 4000 

3500 

2600 

2400 

1500 900 

15 11700 8200 

7500 

5600 4400 

4000 

2900 1650 1000 

20 12600 8500 6200 4800 

4500 

3200 1800 1100 

25 13400 9000 6800 5200 3500 1950 1200 

30 14200 9500 7400 5600 3800 2100 1300 

35 15000 10000 8000 6000 4100 2250 1400 

 Примітка:  Над рискою дані значення R для піщаних ґрунтів, під рискою - для 

пилувато-глинистих. 

 

Лекція №33-34. Фундаменти глибокого закладання 

1. Загальні положення. 
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2.  Опускні колодязі. 

3.  Кесони.  

4. Фундаменти, що виготовляють методом «стіна в ґрунті». 

 

1. Загальні положення. 

Фундаменти глибокого закладення використовують в тих випадках, коли необхідно 

передати на грунт значні навантаження, причому споруда або частина будівлі розміщені під 

землею. До цих фундаментів відносяться опускні колодязі, кесони і фундаменти типу ―стіна 

в грунті‖. 

2. Опускні колодязі. 

Опускний колодязь - це відкрита зверху і знизу порожниста конструкція будь-якої 

конфігурації в плані, яка занурюється в грунт, як правило, під дією власної ваги в процесі 

розробки грунту всередині колодязя. 

 
Рис.1. Опускний колодязь 

Форма колодязя в плані визначається конфігурацією підземної частини будівлі. 

Використовуються бетонні та залізобетонні колодязі. Вони бувають монолітними, збірно-

монолітними та збірними. Товщина стінок колодязя визначається з умови створення 

необхідної ваги для подолання сили тертя в процесі занурення і може перевищувати 2м. 

Нижня частина колодязя називається ножем (рис. 1). Для зменшення тертя поверхні стінок з 

оточуючим грунтом передбачають в ножовій частині виступ, який утворює пазуху в процесі 

занурення колодязя. Пазуху заповнюють розчином бентонітової глини, яка утримує стінки 

грунту в вертикальному положенні. 

Частину колодязя, що зводять до його опускання, розміщують на тимчасовій основі, 

наприклад, на щебеневій призмі. В процесі опускання слідкують за вертикальністю колодязя, 

відповідно розробляючи грунт. При цьому періодично нарощують колодязь шляхом 

бетонування монолітних або монтажу збірних чи збірно-монолітних ярусів. 

Вибір механізмів для розробки грунту залежить від розмірів колодязя та інженерно-

геологічних умов. Можуть застосовуватись екскаватори, транспортери, грейфери, 

гідроелеватори. Після занурення колодязя на проектну відмітку бетонують днище. При 

необхідності виконують гідроізоляцію стін та днища. 

3. Кесони. 

Кесон - це залізобетонний ящик без дна із шлюзовим апаратом. Кесони застосовують 

нижче рівня грунтових вод і при наявності включень міцного грунту, для розробки якого 

потрібна присутність людей. Суть влаштування кесонних фундаментів полягає у відтисненні 

грунтової води з робочої камери в процесі його заглиблення, що дає можливість для роботи 

людей у цій камері (рис. 2). 
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Рис. 2. Схема кесона 

Кесон складається з робочої камери 1, в якій у процесі занурення підвищується тиск 

повітря Цей тиск врівноважує тиск грунтової води на даній глибині і не дозволяє їй 

проникати в робочу камеру. Доступ у камеру людей та транспортування грунту проводяться 

через шахту 2, в якій розміщено шлюзовий апарат. По мірі заглиблення кесона зводять стіни 

3 споруди, яка будується. 

Робота людей в умовах підвищеного тиску шкідлива для здоров’я, тому максимальна 

величина заглиблення кесона складає 40м. Обмежується і час перебування людей в робочій 

камері. Кесони використовуються дуже рідко, у випадках, коли неможливо використати інші 

фундаменти. 

4. Фундаменти, що виготовляють методом ―стіна в грунті‖.  

Суть способу ―стіна в грунті‖ полягає в наступному. З допомогою землерийних 

машин під захистом глинистої суспензії відкопують траншеї. Потім їх бетонують або 

монтують в них збірні елементи, які утворюють у грунті конструкції будівель і споруд 

переважно у вигляді стін. Таким способом виготовляють фундаменти будівель, підземні 

споруди, підпірні стінки а також протифільтраційні завіси. При будівництві замкнутих в 

плані споруд після зведення стін грунт з внутрішньої частини споруди виймають, бетонують 

днище і виготовляють перекриття. 

 
Рис.3. Схема влаштування «стіна в грунті» 

Спосіб широко використовують нижче і вище грунтових вод, він найбільш 

ефективний при тісній забудові території. 

Конструкції з монолітного залізобетону зводять окремими ділянками довжиною 3-6м. 

Під захистом глинистої суспензії відкопують траншею (рис.3), опускають арматурний каркас 

і виконують бетонування через бетонолітну рухому трубу. Потім цей процес повторюють на 

наступних ділянках. Глиниста суспензія, що витісняється бетоном, відводиться по лотку в 

запасну ємкість або в слідуючу ділянку траншеї. 

Недоліком влаштування монолітних конструкцій є налипання глинистої суспензії на 

арматурний каркас (це суттєво ослаблює зчеплення арматури з бетоном). Цього недоліку 

позбавлені збірні конструкції. 

Траншеї протифільтраційних завіс можуть заповнюватись твердіючими (бетон, 

глиноцементний розчин) і нетвердіючими (грудкова глина) матеріалами. Конкретний 

матеріал вибирають, виходячи з величини напору води, навантажень на завісу та терміну її 

роботи. 

 

Лекція №35. Гідроізоляція фундаментів. 

1. Проектування водозахисту основ і фундаментів. 

2. Вимоги до проектування і розрахунку гідроізоляції фундаментів і 

заглиблених частин споруд. 

 

1. Проектування водозахисту основ і фундаментів. 
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Проектування водозахисту основ, підземних інженерних споруд, заглиблених 

конструкційі фундаментів виконують з метою збереження довговічності споруд, усунення 

прискореного зносу залізобетонних елементів в обводненому середовищі. Вимоги до 

водозахисту слідрозробляти з урахуванням впливу води: 

-тимчасового через атмосферні опади, паводкові підтоплення, аварії на водовідводах; 

-постійного через наявність ґрунтової вологи або підземних вод. 

У разі прогнозу змін гідродинамічного режиму в проекті необхідно передбачати 

водозахисні заходи: водозахист основи, гідроізоляцію фундаментів, підземних будівельних 

конструкцій, приміщень та об'єктів. 

Для об'єктів, що споруджують на територіях існуючої забудови, у проекті необхідно 

передбачати водо-захист оточуючої забудови. 

Для водозахисту основ від фільтрації поверхневих вод передбачають 

гарантованийводовідвід зливових і технологічних вод із території проектованого 

будівництва з урахуваннямрозташування оточуючої забудови. 

Для водозахисту основ від фільтрації підземних вод слід передбачати захисні екрани 

чигідроізоляційні завіси. 

Захисні екрани з використанням гідроізоляційних мембран слід застосовувати при 

влаштуванні фундаментів відкритим способом у котловані. 

Конструктивне рішення гідроізоляційної мембрани захисного екрана повинно 

відповідати вимогам нормативних документів із питань проектування гідроізоляції. 

Гідроізоляційні завіси слід передбачати в основі фундаментів мілкого закладання 

траншейного типу, заглиблених фундаментів та підземних споруд ін'єкційного типу. 

Гідроізоляційні завіси траншейного типу проектують у вигляді конструкції "стіна в 

ґрунті"із тампонажного розчину розрахункової товщини. 

"Стіну в ґрунті" для водозахисту будівельного об'єму не допускається проектувати 

увеликоуламкових ґрунтах, пливунах і артезіанських водоносних шарах з надлишковим 

напором,що перевищує тиск глинис тої суспензії на стінки траншей. 

Гідроізоляційні завіси ін'єкційного типу проектують у вигляді шару основи, 

перетвореноїін'єктуванням розчинами мінеральних, полімермінеральних чи полімерних 

складів. 

Заходи запобігання підтопленню територій промислових площадок і заселених зон 

повинні включати дотримання вимог: 

-активних, спрямованих на скорочення водоспоживання та водовідведення; 

-пасивних (вимушених), призначених для захисту від підтоплення та запобігання чи 

виключення його шкідливих наслідків. 

Активні вимоги передбачають: 

-зниження нормативів споживання; 

-вдосконалення технології та системи контролю за водоспоживанням та 

водовідведеннямпромисловими підприємствами, населенням, комунальними службами; 

-виключення чи зменшення інфільтрації техногенних і поверхневих вод у ґрунт. 

Пасивні заходи передбачають: 

-гідроізоляцію підземних конструкцій; 

-влаштування дренажів усіх видів під об'єктами, а у необхідних випадках під 

планувальниминасипами; 

-влаштування протифільтраційних завіс, екранів і огороджувальних стінок; 

-вжиття заходів, що перешкоджають розвитку несприятливих фізико-геологічних 

процесів(протизсувні, протиерозійні тощо) у вигляді поверхневого водовідводу, дренажів, 

утримуючихспоруд, зелених насаджень тощо; 

-вжиття заходів, що перешкоджають механічній суфозїї ґрунтів (дренажі, шпунт, 

закріпленняґрунтів). 
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Якщо підземні води чи промислові стоки агресивні до матеріалів заглиблених 

конструкцій чи можуть підвищити корозійну активність ґрунтів, повинні передбачатись 

антикорозійнізах оди згідно зі СНиП 2.03.11. 

При проектуванні основ, фундаментів і підземних споруд нижче п'єзометричного 

рівня напірних підземних вод необхідно враховувати їх тиск і передбачати заходи щодо 

попередження прориву у котловани, спучування дна котловану і спливання споруди. 

 

2. Вимоги до проектування і розрахунку гідроізоляції фундаментів і 

заглиблених частин споруд. 

Проектування гідроізоляції окремо розташованих фундаментів і підземних 

будівельних конструкцій, що знаходяться під впливом гідростатичного напору, слід 

виконувати згідно з вимогами нормативних документів із питань проектування гідроізоляції. 

Для фундаментів, будівельних підземних конструкцій, що знаходяться без впливу 

гідростатичного напору, необхідно передбачати гідроізоляцію протикапілярного типу по всіх 

поверхнях, що контактують з ґрунтом, з підняттям над поверхнею не менше ніж на 500 мм. 

Гідроізоляцію паль слід передбачати шляхом підвищення водостійких 

характеристикбетону до W-4.  

Проектування гідроізоляції фундаментів, фундаментно-підвальних частин будинків 

іпідземних споруд, визначення вимог із забезпечення надійності, довговічності покриття 

необхідно виконувати з урахуванням: 

-типу, конструкції споруди і її призначення; 

-природних умов, властивостей ґрунтів, температурних умов, можливості 

нерівномірнихосідань, просідань основи, мінералізації підземних вод і можливості впливу 

промислових стоків. 

Для забезпечення надійності покриття від проникнення (впливу) води при 

сукупностісилових, деформаційних, температурних впливів на покриття напруження, що 

допускається σдопупокритті, визначають за формулою: 

σдоп≥К3(αn– α0)t°Еz (16.1)де 

К3 - коефіцієнт запасу, приймається 2,04-2,2; 

αn - коефіцієнт лінійної температурної зміни гідроізоляційного покриття; 

α0- те саме для основи; 

t° - температура середовища; 

Ez - модуль пружності при розтягуванні. 

Довговічність покриття повинна бути не менше ніж довговічність об'єкта, що 

ізолюється,при допустимих термінах капітального ремонту. 

Для забезпечення тривалої водостійкості слід застосовувати матеріали, у яких 

вмістводорозчин-них компонентів (емульсії, розріджені бітуми, фарби й емалі на органічних 

розчинниках) не повинен переви-щувати 0,3 %. 

Для забезпечення хімічної стійкості в умовах агресивної води - середовища слід 

застосовувати покриття з хімічно стійкими в даному середовищі наповнювачами. 

Вибір типу гідроізоляції здійснюють у залежності від величини гідростатичного 

напору,тріщиностійкості конструкцій, властивостей гідроізоляції. Слід застосовувати 

гідроізоляцію: фарбувальну, обклеювальну, штукатурну (цементну, асфальтову гарячу чи 

холодну), пластмасову, металеву тощо. 

У проектній документації повинне бути передбачене спостереження за станом 

водозахисту (через наглядові свердловини), підтримка необхідного рівня підземних вод, 

проведенняпоточних і капітальних ремонтів гідроізоляції та водозахисних споруд. 

 

Тема 7. Підсилення елементів конструкцій при ремонті і реконструкції 

Лекція №36. Зміцнення основ будівель і споруд 
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1. Закріплення ґрунтів основ. 

2.  Конструктивні методи зміцнення основ. 

 

1. Закріплення ґрунтів основ. 

При недостатній несучій здатності природних ґрунтових основ слід застосовувати їх 

інженерну підготовку шляхом покращення властивостей до необхідного рівня на місці їх 

залягання або підсилення за рахунок влаштування в них несучих або дренуючих 

конструктивних елементів із грунтів та інших матеріалів. 

 Для покращення властивостей грунтів на місці їх залягання застосовують ущільнення 

механічне (поверхневе і глибинне) або фізичне, закріплення фізичне чи хімічне. 

 Поверхневе (пошарове) механічне ущільнення виконують трамбуванням, 

укочуванням, віброуко-чуванням або поєднанням указаних способів, у т.ч. із застосуванням 

замочування попереднього або двоста-дійного для просідаючих грунтів. 

 Глибинне ущільнення досягають армуванням товщі слабких або просідаючих грунтів 

із застосуванням ґрунтових паль, у т.ч. у свердловинах, розширених вибухами та пробитих 

зарядами; віброущільненням, гідровіброущільненням, гідровибуховим ущільненням тощо. 

Фізичне ущільнення або закріплення грунтів досягають зниженням рівня підземних 

вод, за рахунок чого відбувається самоущільнення ґрунтів; впливом фізичних полів при 

накладанні на ґрунтовий масив елек-тричного поля, що викликає електроосмос; накладанням 

теплового поля, яке викликає термозакріплення. 

Хімічне закріплення грунтів досягають нагнітанням у пори грунту цементних: 

розчинів (цементація), бітумів (бітумізація), силікатних розчинів (силікатизація), 

синтетичних смол (смолізація), що призводить до підвищення міцності та водонепроникності 

грунтів. 

Для підсилення ґрунтових основ застосовують інженерні заходи:-заміну слабких 

шарів грунтами з більш високими характеристиками міцності та деформативності; 

-дренування водонасичених грунтів дренами з природних та/чи штучних матеріалів; 

-обтиснення основ тимчасовими насипами, у т.ч. з улаштуванням водовідвідних дрен; 

-змішування слабких грунтів із цементними або іншими скріплюючими розчинами; 

-армування ґрунтових масивів конструктивними елементами (жорсткими та/чи 

кінцевоїжорсткості);  

-оконтурення основ постійними шпунтовими або пальовими стінами. 

Покращення будівельних властивостей ґрунтів основи шляхом армування грунту 

досягають вве-денням вертикальних, похилих або горизонтальних армуючих елементів 

(залізобетоннихстрічок, геотекстильних полотнищ, полімерних георешіток, склотканин). 

Проектування армованих основ необхідно виконувати згідно з 13.7-13.9 та 

врахуванняманізотропії шару армованого грунту. 

Для ліквідації природних і техногенних порожнин, ущільнення, закріплення та 

гідроізоляції грунтів і порід основ слід передбачати тампонаж гірських порід (ін'єкційні 

завіси) іззастосуванням цементації, глинизації, смолізації, силікатизації, електрохіміїі 

комплексного тампонажу (ін'єкційне нагнітання тампонажних розчинів, виготовлених із 

цементу, глини, суглинків,золивинесення, шламів збагачення тощо). 

Тампонаж гірських порід проектують по всій площі, контуру або лінійній ділянці 

основи (у залежності від особливостей об'єкта) згідно з технічним завданням. Допускається 

тампонаж для закріплення грунтів і порід на окремих ділянках підготовки основ. 

У залежності від гірничо-геологічних та гідрогеологічних умов залягання грунтів і 

порід тампонажні завіси слід проектувати у поєднанні з пальовими або траншейними 

завісами. 

 Застосування відповідного методу інженерної підготовки основи визначають при 

проектуванні в залежності від особливостей об'єкта проектування, інженерно-геологічних і 

гідрогеологічних умов будівель-ного майданчика та вимог до необхідних параметрів 
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основи.До складу проекту інженерної підготовки основи слід включати основні вимоги з 

виконання робіт. 

Розрахунок споруд за деформаціями основ після їх інженерної підготовки слід 

виконувати з урахуванням умови: 

sΣ≤ su, 

 де su - граничне значення деформації споруди, що проектується, визначають за 

розрахунком або згідно з додатком И;  

sΣ - сумарна сумісна деформація основи і споруди від діючих факторів і впливів 

sΣ = s1 + s2+ s3 ... sn,  

де s1- осідання основи від власної ваги споруди;  

s2 - осідання закріпленої, ущільненої, армованої основи від дії навантажувального 

тертя при просіданні оточуючих грунтів. 

Значення s2слід розраховувати при обводненні просадочної товщі від джерела, 

розташованого зверху, та при замочуванні ґрунтової товщі знизу внаслідок підйому рівня 

підземних вод. У всіх випадках слід ураховувати вплив арочного ефекту; 

s3 - осідання за рахунок стиснення шару грунту, що підстеляє підготовлену 

інженерними засобами (закріп-лену) основу, з урахуванням усіх навантажень, що діють на 

основу;  

sn - осідання від інших факторів.Для основ, закріплених та/чи ущільнених (крім 

армування), модуль деформації i-го шару визначають за результатами лабораторних 

випробувань зразків грунту, відібраних на дослідній ділянці, розташованій на будівельному 

майданчику об'єкта проектування. 

Для основ армованих, а для закріплених чи ущільнених - в обґрунтованих випадках 

модуль деформації визначають штамповими випробуваннями за спеціальною методикою на 

дослідній ділянці, розташованій на будівельному майданчику, при повному обводненні 

основи на глибину закріплення чи армування. 

 

2. Конструктивні методи зміцнення основ. 
 

Підсилення основ фундаментів - один із найскладніших і дорогих будівельних 

процесів під час капітального ремонту будівель. В усіх випадках виконанню вказаних робіт 

передує комплексне виконання робіт із з'ясування типів ґрунтів, їх основних фізико-

механічних характеристик та глибини залягання. Складно також контролювати якість 

виконаних робіт.  

Цементація грунтів полягає у нагнітанні за допомогою  ін'єкторів у пори ґрунту 

цементногорозчину  (рис.1). 

 
Рис. 1 Підсилення основ фундаментів ін 'єкцією цементного розчину 

1 - існуючий фундамент; 

2 - ін 'єктори із труб;  

3 - гнучкі шланги;  

4 - насосна станція;  

5  - посуд для розчину, що нагнітається 

Вказаний метод підсилення використовують для зміцнення пухких, середньо-  і 

грубозернистих пісків, піщано-гравійних відкладень, а також скельних уламкових порід. 

Цементацію ґрунтів доцільно використовувати при водопоглинанні ґрунтів 0,05-10 л/хв.  
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Для нагнітання використовують поршневі насоси. Склад цементної пульпи вибирають 

залежно від всмоктувальної здатності ґрунтів основи у співвідношенні "цемент : вода" як 

1:8...,1:10. Нагнітання ведуть через ін'єктори без перерви до повного насичення ґрунту.   

Радіус закріплення ґрунтів коливається в межах:  

0,3-0,5 м - у середньозернистих пісках;  

1,2-1,5 м - у тріщиноватих ґрунтах.  

Цементного розчину витрачають в межах 20-40 % від об'єму закріпленого ґрунту.  

 Послідовність виконання робіт для закріплення ґрунтів вказаним способом є такою:  

-  вздовж стіни, під якою закріплюють основу фундаменту, викопують траншею;  

-  по дну вказаної  траншеї  забивають  ін'єктори  із  труб діаметром 19-38 мм. Для 

забивання використовують ручні, електричні або пневматичні молоти;  

-  промивають  ін'єктори водою, під'єднують  їх до насосів, готують водно-цементну 

пульпу і розпочинають процес нагнітання;  

-  виймають труби-ін'єктори, за необхідності відновлюють вертикальну гідроізоляцію 

фундаментів та засипають і ущільнюють траншеї;  

-  влаштовують відмостку та впорядковують прибудинкову територію.  

  Силікатизацію ґрунтів використовують для закріплення дрібнозернистих сухих  і 

водо- 

насичених пісків, просадочних ґрунтів і лесоподібних суглинків. Технологія 

виконання робіт за цим способом аналогічна до технології цементації з тією лише різницею, 

що в основу підфундамент нагнітають водну суміш цементу, калійного скла та інших 

добавок, зокрема і водних розчинів синтетичних латексів.  

Інші способи закріплення основ під фундаментами - такі, як електросилікатизація, 

пластифікація, бітумізація і т. д. через малоефективність та дорожнечу для підсилення 

застосовують рідко. 

 

 

Лекція №37. Класифікація способів підсилення фундаментів 

1. Підсилення несучої здатності фундаментів. 

2. Розвантаження конструкцій фундаментів. 

 

1. Підсилення несучої здатності фундаментів. 

 

Ремонт і підсилення фундаментів - один із найбільш трудомістких та відповідальних 

буді- 

вельних процесів. Основними причинами пошкоджень фундаментів є: замочування 

основи під фундаментами через зруйновані вимощення та відсутність їх гідроізоляції, 

несправності водопровідних і каналізаційних мереж; руйнування матеріалу фундаментів 

агресивними водами; механічне руйнування кам'яної кладки водою  інженерних комунікацій; 

збільшення навантаження на фундаменти; промерзання фундаментів.  

Зовнішніми проявами деформацій і порушення цілісності фундаментів є поява тріщин 

в  

капітальних стінах, особливо в місцях примикання перемичок і розшарування цоколя 

будівлі.   

В усіх випадках до початку робіт з підсилення фундаментів мають бути ліквідовані 

причини,що викликали їх пошкодження.  

Обстеження пошкоджених фундаментів.  

Для виявлення причин, що викликали пошкодження фундаментів, а також у випадку 

необхідності збільшити навантаження на фундаменти їх обстежують. У процесі цього 

обстеження збирають інформацію про зведення будівлі, зміни, які проходили в процесі 

експлуатації, наявну технічну документацію, обстежують надземну і підземну частини 

будівлі, а також навколишню територію, визначають загальний стан фундаментів і основи, 
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складають висновок про результати обстеження. Збирання даних про  історію будівлі дає 

змогу встановити дату зведення, початковий її вигляд, зміни, які відбувалися в процесі 

експлуатації, можливі руйнування окремих конструктивних елементів.  

Обстеження надземної частини будівлі дає змогу встановити її фактичні розміри, 

оцінити  

міцність окремих конструкцій і будівлі загалом, підрахувати діючі навантаження, 

виявити існуючі дефекти і пошкодження основних конструктивних елементів, визначити 

причини, що їх викликали.  

Обстеження навколишньої території сприяє виявленню причин пошкоджень основ  і 

фундаментів (неправильно організоване відведення поверхневих вод, наявність поблизу 

глибоких ярів, відкосів і т. д.).  

Обстеження підземної частини будинку виконують для визначення конструкції, 

розмірів  і  

матеріалу фундаменту, його міцності, рівня залягання, наявності і збереження 

гідроізоляції, атакож з'ясування типу ґрунтів основи. Для цього влаштовують контрольні 

шурфи. Якщо видимих дефектів на фасаді  і деформації будинку не виявлено, то достатньо 

закласти два-три шурфи, якщо виявлено дефекти - влаштування шурфів є обов'язковим у всіх 

місцях, де є пошкодження фундаментів.  

Шурфи влаштовують на глибину 0,5 м нижче рівня підошви фундаменту. В плані 

шурфи  

мають прямокутну форму розмірами за довжиною 1,5-3,0 м.  

Міцність фундаментів  і стін підвалів визначають неруйнівним методом або шляхом 

відбору проб взірців матеріалів і випробування їх в лабораторних умовах.  

До неруйнівних методів належать:  

акустичний - для визначення міцності матеріалів і схованих дефектів; 

 радіометричний - для тих же цілей;  

магнітометричний - для визначення товщини захисного шару бетона  і розміщення 

арматури;  

механічний - для визначення міцності поверхневого шару конструкцій (молоток 

Кашкарова, Фізделя);   

візуально-механічний  (зубило, молоток).  

При використанні візуально-механічного способу приймають, що бутовий камінь  і 

цегла  

низької марки від одного удару молотком масою 1 кг розбиваються в щебінь. Камінь 

марки до 100 від декількох ударів руйнується на менші шматки, а марки більшої ніж 100 - 

дає іскри, і від нього відлітають тільки малі шматки. Приблизно марку бетону при ударі 

молотком масою 0,5 кг можна визначити за даними табл.1 .  

 За ступенем фізичного зношення кам'яні фундаменти можна поділити на чотири 

групи :  

I група (зношення до 20 %) - фундамент знаходиться у доброму стані, розчин не 

викришується, при постукуванні звук дзвінкий, але на поверхні фундаменту наявні мілкі 

тріщини та інші незначні дефекти;  

II група (зношення до 40 %) - камені міцно укладені, не хитаються, розчин з поверхні 

викришується, вертикальність стінок не порушена;  

III група (зношення до 60 %) - камені фундаменту місцями вільно виймаються, але 

фундамент не втратив вертикальності, розчин практично втратив свою міцність;  

IV група (зношення 70-80 %) - камені вільно виймаються, розчин відсутній, стінки 

фундаменту втратили вертикальність.Осідання будівлі контролюють геодезичними  

інструментами, а розкриття тріщин  - за допомогою маяків, які встановлюють поперек 

тріщин. Найпоширеніші гіпсові маяки довжиною 250-300 мм, шириною 50-70 мм і 

товщиною близько 20 мм. Місце установки маяків очищають від нашарувань фарб, пилу 
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тощо. Маяки на кожній тріщині встановлюють не менше як в двох місцях, один - в місці 

максимального розкриття тріщини, другий  - в місці початку тріщини.  

Дані щодо величини  розкриття тріщин в часі заносять у спеціальний журнал.                 

Таблиця 1 

 
Марка 

бетону 

Спосіб визначення 

Удар ребром молотка по бетону Удар по зубилу, скерованому 

перпендикулярно до поверхні 

До 50 Залишається неглибокий слід, краї не 

осипаються 

Легко вбивається в бетон 

50-100 Залишаються вм’ятини, бетон 

кришиться або осипається 

Забивається в бетон на глибину до 5мм 

100-200 Залишається видимий слід,біля якого 

можуть відколюватись частинки 

Від поверхні бетону відколюються тонкі 

шматочки 

Більше 200 Залишається слабий слід Залишається неглибокий слід від 

відколювання шматочків 

 

2. Розвантаження конструкцій фундаментів. 

 

Для запобігання обвалу несучих конструкцій або всієї будівлі, що ремонтується, перед 

підсиленням фундаментів необхідно їх розвантажити.  

Часткове розвантаження виконують за допомогою тимчасових опор або металевих чи 

дерев'яних підкосів. Для встановлення тимчасових дерев'яних опор  (рис.1) в підвалі або 

напершому поверсі будівлі на віддалі 1,5-2,0  м  від  стіни  розбирають  підлогу  і  

ущільнюють грунт. Потім укладають опорну подушку із двох взаємно перпендикулярних 

шарів брусів, шпал. На подушку встановлюють опорний брус, на який, в свою чергу, 

встановлюють дерев'яну стійку. По верху стійок встановлюють верхній прогін і за 

допомогою прокладок-клинів вводять стійки в роботу. Для забезпечення надійної роботи 

сусідні стійки розкріплюють між собою в двох напрямках розкосами. 

 
Рис.1. Часткове розвантаження фундаменту з використанням тимчасових дерев'яних  

опор: 1 - фундамент; 2 - стіна; 3 - перекриття; 4 - стійка; 5 - верхній прогін; 6 - 

прокладки- 

клини; 7 - скоби; 8 - опорний брус; 9 - опорна подушка 

Рандбалки встановлюють по низу слабких ділянок стін в раніше пробиті штраби на 

цементно-піщаному розчині. Штраби  пробивають  по  тичкових  рядах  кладки. Тимчасово  

балки  в штрабах закріплюють клинами. У поперечному напрямку через 1-2 м балки 

стягують між собою болтами діаметром 20-25 мм. Простір між тимчасово закріпленими 

балками і стіною заповнюють цементно- піщаним розчином. З'єднання балок за довжиною 

виконують зварюванням за допомогою накладок.  

Навантаження від стін на поперечні балки  (рис.2, б, в) передають, влаштовуючи в 

стіні через 2-3 м наскрізні отвори. За недостатньої міцності кладки стіни додатково 
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влаштовують рандбалки, а для кожної поперечної балки - дві опорні подушки. Навантаження 

на балки передається через прокладки-клини, часто з використанням домкратів. 

 
Рис.2. Повне розвантаження фундаментів: 1  -  рандбалка  із  стяжними  болтами;  2  -  

стіна;   3 — клини; 4 - поперечна балка; 5 - підкладка; 6 — опорна подушка. 

 

 

Лекція №38. Конструктивні рішення щодо підсилення несучих елементів 

покриття 

1. Підсилення збірних будівельних балок покрить.  

2. Підсилення дерев’яних несучих конструкцій покрить. 

3. Наскрізне підсилення стиснутих поясів залізобетонної ферми.  

4. Підсилення решітчастих конструкцій сталевих ферм. 

 

1. Підсилення збірних будівельних балок покрить. 

Дерев’яні конструкції повинні надійно працювати протягом всього терміну їхньої 

експлуатації: капітальні споруди – 50, сільськогосподарські будівлі – 20, тимчасові – 10 

років. У дійсності в нормальних умовах дерев’яні конструкції можуть надійно 

експлуатуватися значно довше цих термінів. Нормальними умовами експлуатації є такі, при 

яких дерев’яні конструкції не пошкоджуються, навантаження, що діють на них, не 

перевершують їхньої несучої здатності, а температура і вологість не перевищують 

припустимих. При порушенні цих умов дерев’яні конструкції можуть передчасно втратити 

свою несучу здатність. Ретельний огляд дерев’яних конструкцій необхідно проводити при 

прийманні їх в експлуатацію і потім повторювати з періодичністю не менше одного разу на 

рік. При цих оглядах повинні бути встановлені й занесені в дефектну відомість усі дефекти 

виготовлення і порушення нормального режиму експлуатації конструкцій. У процесі огляду 

треба звертати увагу на фактори, що впливають на несучу здатність конструкції:  

відхилення розмірів елементів від проектних;  

наявність серйозних пошкоджень і неприпустимих пороків деревини; відхилення 

розмірів і кількості з’єднань від проектних;  

наявність неправильно виконаних з’єднань, що розійшлися;  

наявність перевантаження конструкцій і недостатнього їхнього горизонтального 

закріплення;  

наявність неприпустимих прогинів і вихід із площини;  

порушення нормального температурно-вологісного режиму;  

недостатня вологопаротеплоізоляція;  

наявність зон зволоження, перегріву і гниття деревини.  

При виявленні зазначених дефектів виконують перевірочний розрахунок конструкцій 

з урахуванням цих дефектів. Якщо виявиться, що конструкції мають недостатню несучу 

здатність, величини діючих на них навантажень необхідно обмежити або конструкції 

підсилити. У процесі експлуатації конструкцій з деревини підвищеної вологості в їхніх 

елементах при висиханні можуть виникнути поздовжні усушечні тріщини. Якщо ці тріщини 

досягають небажаної величини, їх ліквідують, вклеюючи в них клиноподібні вкладиші 

відповідних розмірів на водостійкому клеї. У перші роки експлуатації конструкцій 
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відбувається процес зім’яття навантажених поверхонь з’єднань, а в конструкціях, 

виготовлених з деревини підвищеної вологості, – також усушка, зменшення розмірів 

елементів. У результаті щільність і монолітність з’єднань можуть бути порушені, болти і 

тяжі можуть втратити первісний натяг, з’являються щілини і зазори між елементами, що 

з’єднуються. Ослаблі болти і тяжі необхідно підтягти і відновити первісну щільність. При 

наявності більш серйозних і небезпечних для несучої здатності дефектів з’єднань їх 

необхідно підсилити.  

Температурно-вологісний режим має вирішальне значення для довговічності 

дерев’яних конструкцій, оскільки його порушення призводить до зволоження, а потім до 

гниття або перегріву й ослаблення деревини. При оглядах особлива увага повинна 

приділятися збереженню цілості і водонепроникності покрівлі, особливо в розжолобках, 

протікання в яких є однією з головних причин зволоження деревини. У місцях її стикання з 

бетоном і каменем повинні бути перевірені схоронність гідроізоляції і відсутність 

конденсаційного зволоження деревини. У виявлених місцях зволоження необхідно 

перевірити наявність зон гниття деревини. Усі причини зволоження деревини мають бути 

усунуті. Водо− і теплоізоляційні шари покриттів і пароізоляційні ділянки в місцях порушень 

повинні бути відновлені, ділянки деревини, що загнили, вилучені й замінені. Частини 

дерев’яних конструкцій, що піддаються підвищеному нагріванню, повинні бути ізольовані 

від неприпустимого нагрівання.  

Підсилення дерев’яних конструкцій необхідно при: зміні первісного технологічного 

режиму експлуатації; значному зростанні навантаження від устаткування і матеріалів, що 

призводить до перевищення несучої здатності конструкцій; допущенні серйозних помилок 

при проектуванні, у результаті яких несуча здатність конструкцій виявилася заниженою; 

недоброякісних конструкціях, коли була застосована деревина зниженої міцності з 

неприпустимими пороками або з’єднання виконані з порушенням технології і небезпечними 

дефектами; експлуатації конструкцій у ненормальних умовах; зволоженні, загниванні і 

механічних ушкодженнях деревини, що спричинили до зниження несучої здатності 

конструкцій.  

Складання проекту підсилення є першим етапом робіт з підсилення конструкцій. Його 

виконують на підставі даних дефектних відомостей, складених у процесі огляду – 

обстеженні конструкцій, супроводжуваних їх точними вимірами. Міцність деревини 

підсилюваних конструкцій повинна бути визначена шляхом випробувань стандартних 

зразків, вирізаних з ненавантажених ділянок конструкцій.  

Проект підсилення повинен враховувати всі особливості експлуатації конструкцій, 

містити робочі креслення деталей підсилення і вказівки з виконання робіт. У проекті 

необхідно навести вказівки по антисептуванню деревини конструкцій і рекомендації з їх 

експлуатації.  

Перед початком виконання робіт по підсиленню конструкцій необхідно їх 

розвантажити, щоб виключити небезпеку обрушування і забезпечити необхідну безпеку 

робіт.  

Розвантаження конструкцій (Рис. 1) виконують шляхом їх підпирання або 

вивішування тимчасовими стояками з колод або брусів за допомогою клинів або домкратів. 

При підпиранні конструкції піднімають до такого положення, коли їхній прогин зникає. 

Кількість і розміри перерізів стояків залежать від прольоту і навантаження на конструкції і 

визначаються з розрахунку. Після закінчення робіт з підсилення стояки прибирають, 

причому зняття з них навантажень необхідно виконувати поступово, без ривків.  
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Рис. 1. Вивішування дерев'яних конструкцій: 

а — вивішування; б— вузли кріплення;1-конструкція; 2-стійки; 3-поперечина; 

4 - бобишка; 5 - цвяхи; 6 - клини 

 

При підсиленні складених балок, ферм, арок і рам вони повинні бути підперті біля 

стійок. Кількість і розміри перерізів стійок залежать від прольоту і навантаження на 

конструкції і визначаються з розрахунку. 

Ферми, арки і рами рекомендується підпирати стійками подвійного перерізу з гілками, 

що розташовуються по обидві сторони конструкцій, у фермах біля вузлів верхнього пояса. 

Стійки частіше встановлюються на парні, горизонтально покладені, гострі широкі клини з 

твердої деревини, зустрічне забивання яких дозволяє підіймати стійки разом із 

конструкціями. При необхідності підйому конструкцій на значну висоту використовують 

гвинтові домкрати. У деяких випадках для тимчасового вивішування високо розташованих 

конструкцій можуть бути використані як тимчасові опор-стійки мостові крани. У тих 

випадках, коли покриття має шар важкого утеплювача, наприклад шлаку, що по проекті 

підсилення повинен бути замінений на більш легкий, варто зняти утеплювач до початку 

підсилення конструкцій. Після закінчення робіт стійки прибирають, причому зняття з них 

навантажень має проводитися поступово, без ривків. 

Конструкції підсилень у кожному окремому випадку мають індивідуальний характер і 

визначаються типом і розмірами конструкції і причинами, що викликали необхідність 

підсилення. Наведемо найбільш часті випадки, що зустрічаються, коли необхідне підсилення 

конструкцій, і найбільше ефективні вирішення підсилення. 

Підсилення балкових покриттів і перекриттів у випадку їхній перевантаження, коли 

вони не мають ніяких дефектів, найбільше доцільно зробити шляхом зменшення діючих на 

них навантажень. Для цього можна поставить додаткові балки поруч або в проміжку між 

існуючими. Такий же ефект дає заміна утеплювача на більш легкий. 

Підсилення опорних частин прогонів і балок, обпертих на зовнішні стіни й уражених 

гниттям, роблять таким чином (рис. 2 а). Після підпирання балки біля опори уражений 

гниттям кінець відрізають і спалюють. Видалений кінець балки заміняють новим металевим 

або дерев'яним, який називають іноді протезом. Металевий протез складається з відрізків 

сталевого швелера або двох кутиків, що прикріплюються до кінця балки двома болтами, а 

між металом і деревиною прокладається шар гідроізоляції. 
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Рис. 2 Підсиленя дерев'яних балок: 

а - підсилення кінців брущатих балок; б - підсилення клеєдерев’яних балок; 1 - балки; 

2 - болти; 3 - нижній протез; 4 - верхній протез; 5 - цвяхи; 6 - будівельна фанера; 7 - 

перехресні дошки 

Розрахунок металевого протеза роблять на згин від дії моменту, що згинає, який 

визначають у залежності від розміру опорної реакції балки R і відстані від осі опори до 

першого болта а з виразу М = Rа. Один з болтів - другий від опори, якщо протез 

розташований знизу, і ближче до опори, якщо протез розташований зверху є розтягнутим. 

Він розраховується на розтяг, шайба - на згин, а деревина - на зминання від дії зусиль N1 у 

першому і N2 у другому болтах, обумовлених з врахуванням відстані b між ними по 

формулах: 

N1 = Rа/b; N2 = R(а + b)/b. 

Відрізаний кінець дощатої балки можна замінити також двома дощатими накладками. 

Їх прибивають до балки двома групами цвяхів, причому перша група розташовується в кінця 

балки на відстані а від осі опори, а друга - на відстані b, від першої групи. Кількість 

симетрично симетрично вигнутих двозрізних цвяхів визначають у залежності від розміру 

зусиль N1і N2. Якщо дозволяють габарити перекриття, то кінець балки може бути підсилений 

дерев'яним брусом, розташованим вище чи нижче балки, що підсилюється, і з’єднаних з нею 

болтами, розрахунок яких роблять так само, як розрахунок болтів металевого протеза. 

Підсилення складених балок (рис. 2 б). Найбільше часто зустрічається такий дефект 

складених балок, як недостатня кількість або незадовільна якість з'єднань, які не 

забезпечують спільну роботу елементів балок. В балках на податливих з'єднаннях може бути 

поставлена недостатня кількість цвяхів, дубових пластин або може відбутися сколювання 

деревини шпонок або колодок. У клеєних балках може мати місце недостатня міцність 

клеєних з'єднань або є недопустимі непроклеєння. 

Підсилення дошано-цвяхових балок після їх вивішування роблять шляхом 

додаткового забивання цвяхів.Підсилення брущатих і дощатоклеєних балок після їх 

підпирання роблять за допомогою накладок. По обидва боки до балки по всій довжині 

прибивають смуги водостійкої фанери товщиною не менше 10 мм. Такі цвяхи не повинні 

потрапляти в щілини між брусами або дошками, тому забивати їх потрібно по шаблону. 

Фанерні обшивки і цвяхи розраховують на дію парних зсувних зусиль Т1/2 =1,5MS/1 від 

поперечних сил, що діють на половині довжини прольоту балки. Необхідна кількість 

несимметрично вигнутих однозрізних цвяхів визначають по їх несучій спроможності при 

згині і зминанню фанери по відповідних формулах . При перевірці перерізу підсиленої балки 

на нормальні напруження переріз фанерних обшивок може бути врахований з коефіцієнтом, 

рівним відношенню модулів пружності фанери і деревини Еф/Ед. Повинні бути враховані 

також коефіцієнти податливості з’єднань Кw і Kж. При відсутності водостійкої фанери для 

цього може служити подвійна перехресна обшивка з тонких дошок , що прибивається 

цвяхами. 

2. Підсилення дерев’яних несучих конструкцій покрить. 

 

Підсилення нижніх поясів ферм. Нижні дерев'яні пояси ферм частіше інших стержнів 

потребувають пісилення. Вони є самими відповідальними розтягнутими елементами 

конструкцій. Проте в практиці будівництва їх іноді виготовляють із деревини невідповідної 

категорії якості з недопустимими вадами. У цьому випадку вони потребують обов'язкового 

підсилення - місцевого або загального. Місцеве підсилення застосовують у тих випадках, 

коли неприпустимі дефекти концентруються в окремих точках пояса. Підсилення в цьому 

випадку роблять шляхом установки в цих точках дощатих накладок на болтах.  
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Рис.3 Підсилення розтягнутого елементасталевими тяжами1-елементи;2-накладки; 3-

болти; 4-тяжі; 5-кутки 

Площа перерізу накладок приймають не меншу ніж площу перерізу елемента, що 

підсилюється. У деяких випадках для зменшення податливості з'єднання застосовуються 

натяжні стики з окремих дощатих накладок на болтах, стягнутих сталевими тяжами з гайкою 

й кутниковими траверсами (рис. 3). Зусилля , що розтягує , знаходять як розрахункову 

несучу спроможність нижнього пояса, ослабленого отворами для болтів, з виразу 

N =АнтRp. 

Загальне підсилення нижнього пояса (рис. 10.8, б) застосовують у тих випадках, коли 

він має по довжині численні дефекти, і виконання місцевих посилень недоцільно. У цьому 

випадку уздовж усього нижнього пояса ставлять із боків два тяжі з арматурної сталі, які за 

допомогою гайок кріплять до поперечних траверс із прокатного металу, що спирається на 

опорні вузли ферми. Щоб уникнути провисання тяжі вкладають на крюки, прикріплені до 

нижнього пояса ферми.Сталеві тяжі розраховуються на повне розтягуюче зусилля, що може 

виникнути в нижньому поясі ферми. У випадку розриву пояса всі зусилля розтягу 

сприймаються тяжами пісилення. Переріз тяжів підбирається з врахуванням їх ослаблення 

різьбою. Опорні траверси звичайно мають зварний переріз і розраховуються на згин як 

однопрольотні балки, що спираються на гайки тяг і навантажені зусилля в нижньому поясі 

ферми. Для включення в роботу нижнього пояса тяжі при установці натягають до розміру 

розрахункового зусилля. 

Підсилення опорних вузлів ферм (рис. 10.8, а). Опорні вузли ферм, що спираються на 

зовнішні стіни, нерідко систематично зволожуються і загнивають. Підсилення дефектних 

опорних вузлів роблять шляхом заміни їх металевими, так званими протезами. Після того як 

ферма цілком розвантажена, дефектний опорний вузол відрізається. 

а)  
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б)  

Рис. 10.8. Підсилення дерев'яних ферм: 

а - пісилення опорних вузлів металевими протезами; б - підсилення нижніх поясів 

металевими тягами; 1 - пояси ферми; 2 - металевий протез; 3 - зварювання; 4 - болти; 5 - 

ферма ; 6 - металеві тяжі; 7 - металеві траверси. 

Новий опорний вузол – протез у більшості випадків виготовляють із прокатної сталі 

зварної конструкції. Він може складатися з двох горизонтальних і двох похилих швелерів, 

поставлених по ширині перерізів поясів ферми. До горизонтальних швелерів приварюють 

опорний лист. Між похилими швелерами приварюють сталеву діафрагму. Верхній пояс 

ферми вводиться між похилими швелерами протеза, упирається торцем у діафрагму і 

закріплюється монтажними болтами. Нижній пояс ферми вводиться між горизонтальними 

швелерами і з'єднується з ними двома рядами розрахункових болтів. 

Елементи цього сталевого протеза працюють на максимальні зусилля розтягу і стиски 

в опорних панелях верхнього і нижнього поясів ферми. Похилі швелери працюють на стиск і 

стійкість, горизонтальні — на розтяг, а упори — на згин із значними запасами міцності, тому 

що їх перерізи приймаються конструктивно з умови розміщення болтів більшими, ніж 

потрібно за розрахунком. Торець верхнього пояса, впертий у діафрагму, працює на зминання 

від стису вздовж волокон, як правило, із надлишковим запасом міцності. Необхідна кількість 

симетрично зігнутих двозрізних болтів, якими нижній пояс кріпиться до горизонтальних 

швелерів, визначають по розмірі зусилля, що виникає в ньому. 

У випадку, коли потрібно підсилення всього нижнього пояса ферми, включаючи 

опорні вузли, його роблять шляхом установки таких же металевих протезів із додатковими 

деталями, необхідними для закріплення і натягу двосторонніх тяжів підсилення пояса.  

Підсилення верхніх поясів ферм. Стиснуті стержні верхніх поясів ферм, що мають 

складений переріз, у ряді випадків при недостатній кількості або якості з'єднань втрачають 

проектну форму і виходять із своєї площини. Їх підсилення полягає в установці поруч із 

ними з боку, протилежного випуклості, додаткового бруса на болтах, що перешкоджає росту 

прогинів. Можна також шляхом натягу цих болтів або за допомогою домкрата попередньо 

випрямити елемент. Елементи конструкцій, що прогинаються в напрямку згину, підсилюють 

двосторонніми фанерними або дощатими обшивками на цвяхах аналогічно складеним 

балкам. 

Підсилення конструкції в цілому роблять при багаточисельних дефектах і недостатній 

загальній несучій спроможності. Конструкції таких підсилень завжди строго індивідуальні. У 

багатьох випадках достатньо ефективним є підсилення конструкції сталевими тяжами з 

нарізками і гайками на кінцях. Такі тяжі можуть вводитися до складу решітки ферм у вигляді 

додаткових розтягнутих розкосів або стійок. Вони можуть створювати додаткові розтягнуті 

пояси, так звані підпружні ланцюги, що тягнуться від однієї опори до іншої. У прольоті 

підпружні ланцюги можуть бути опущені за допомогою додаткових стійок значно нижче 

нижнього краю конструкції. При цьому загальна висота конструкції збільшується і 

відповідно зусилля стиску в її верхньому поясі істотно зменшаться. 
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Підсилення дефектних арок може бути зроблене шляхом установки нижче їх 

додаткової решітки, завдяки чому арка перетворюється в значно більш жорстку сегментну 

ферму. У випадках, коли дефекти конструкції настільки серйозні, що її підсилення 

недоцільне, конструкцію видаляють і заміняють новою. 

 

3. Підсилення та відновлення залізобетонних конструкцій ферм.  
До основних способів та методів відновлення і підсилення залізобетонних 

конструкцій відносяться: 

Відновлення несучої здатності конструкцій, що включає: 

- відновлення робочої площі перерізу (заробка тріщин, раковин, дефектів і 

пошкоджень тощо); 

- відновлення закладних деталей, петель, анкерів, кріплень тощо; 

- захист від замокання та агресивності середовища, відновлення нормального 

температурно-вологісного режиму; 

- підвищення міцності матеріалів фундаменту; 

- інші заходи;збільшення несучої здатності конструкцій, що відбувається: 

- без зміни розрахункової схеми і напружено-деформованого стану (обойми, сорочки, 

нарощення, підсилення вузлів, інші заходи); 

- зі зміною розрахункової схеми (додаткові опори, металеві кронштейни тапідкоси, 

тяжі, залізобетонні та металеві пояси, включення в спільну роботу окремих конструкцій, 

спеціальні рішення); 

- зі зміною напружено-деформованого стану (додаткова горизонтальна чи 

шпренгельна попередньо напружена арматура, попередньо напружені розпірки, попередньо 

напружені затяжки і хомути, спеціальні рішення); 

Розвантаження конструкцій: 

- часткове (передача навантаження на інші конструкції); 

- повне (заміна конструкцій). 

Залізобетонні кроквяні конструкції(балки, ферми) підсилюють тими ж методами,що 

й інші залізобетонні конструкції: влаштовують попередньо напружені шпренгелі з двотаврів, 

швелерів і кутників; встановлюють горизонтальні попередньо напружені затяжки; 

шпренгельні затяжки; влаштовують розвантажувальнікронштейни; включають в спільну 

роботу з кроквяними конструкціями плитипокриття шляхом влаштування залізобетонних 

обойм; влаштовують залізобетонні та металеві обойми по верхньому поясу; підвішують 

кроквяні конструкції до розвантажувальних балок, що розташовані на покритті; підводять 

розвантажувальнібалки; створюють нерозрізність влаштуванням попередньо напружених 

затяжок; підводять двоконсольні розвантажувальнібалки на опорах; встановлюють додаткові 

опори; підсилюють опорні частини конструкційта проміжні вузли;підсилюють розтягнуті 

елементи ферм металевими скобами та пластинамитощо.При підсиленні кроквяних 

конструкцій часто вдаються до їх розвантаження шляхом полегшення конструкції покрівлі. 

При підсиленні кроквяних конструкцій будівель та інженерних споруд необхідно 

враховувати напружено-деформований стан та характер роботи їх конструктивних елементів 

і конструкцій в цілому. 

Ефективним методом підсилення кроквяних конструкцій є застосування попередньо 

напружених шарнірно-стрижневих ланцюгів з підвісками (рис. 1) або розпірками(рис. 2) 
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Рис. 1. Підсилення ферм шарнірно-стрижневими ланцюгами з підвісками:1 – 

шарнірно-стрижневий ланцюг; 2 – натяжні підвіски; 4 – стяжна муфта; 5 – опорні підкладки 

 

 
Рис. 2. Підсилення ферм шарнірно-стрижневими ланцюгами з розпірками:1 – ферма; 2 

– шарнірно-стрижневий ланцюг; 3 – анкерний пристрій; 4 – розпірка 

Ефективним способом підсилення залізобетонних колон, як і кам’яних стовпів, є 

влаштування залізобетонних обойм та сорочок; а також металевих обойм (рис. 3). Як і всі 

залізобетонні конструкції колони підсилюють нарощенням, зі зварюванням додаткової 

робочої арматури через гнуті коротиши з стержнями поздовжньої робочої арматури. 

 

 
Рис. 3. Підсилення колон стальною обоймою 

Для підсилення залізобетонних колон застосовують також наступні методи: 

встановлення попередньо напружених хомутів (рис. 4) 

влаштування односторонніх та двосторонніх (рис. 5) вертикальних 

розпірок;встановлення приставних розвантажувальнихстійок (рис. 6); 

підведення розвантажувальнихстійок (рис. 7); 

зварювання стальних кутників з робочою арматурою; 

влаштуванням дотичної арматури тощо. 
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Рис. 4. Підсилення колон встановленням попередньо напружених хомутів 

 

 
 

Рис. 5. Підсилення колон влаштуванням двосторонніх розпірок 

 
Рис. 6. Підсилення колон встановленнямприставних розвантажувальних стійок 
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Рис. 7. Підсилення колон підведеннямрозвантажувальних стійок 

 

 

4. Підсилення решітчастих конструкцій сталевих ферм. 

Кроквяні металеві конструкціїпідсилюють попередньо напруженими затяжками, 

шарнірно-стрижневими ланцюгами, включенням конструкції ліхтаря в спільну роботу з 

фермою (рис. 2) тощо. 

Зменшеннярозрахункової довжини елемента без зміни поперечного перерізу(рис. 1). 

 

 

 
 

Рис. 1. Підсиленнястальних конструкцій зменшенням їх розрахункової довжини:а – 

встановленням додаткових розкосів; б, в – встановленням попередньо напружених 

шпренгелів; 1 – елемент, що підсилюється; 2 – додаткові розкоси; 3 – підвіска; 4 – шпренгелі 
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Рис. 2. Схеми підсилення кроквяних ферм:а – попередньо напруженими затяжками; б 

– шарнірно-стрижневими ланцюгами; в – включенням конструкції ліхтаря в спільну роботу; 

1 – затяжка; 2 – натяжна муфта; 3 – стальний канат; 4 – підвіска;5 – додаткова стійка; 6 – 

додатковий розкіс 

Підсилення окремих елементів металевих конструкцій, що мають погнутості, 

тріщини, вм’ятини та розриви перерізів виконуються, як правило, після їх розвантаження 

рихтуванням, приєднанням додаткових деталей (рис. 3) чи заміною пошкодженої частини 

(рис. 4). 

 

 
 

Рис. 3. Підсилення елементів стальних конструкцій з пошкодженнями накладками:а – 

з кутника; б – з швелера з додатковими з’єднувальними планками; в – з стальної пластини 

 

 

 
 

 

Рис. 4. Відновлення елементів стальних конструкцій вирізанням та заміною 

пошкодженої частини:а – елементів зі спарених кутників; б – елементів з одиночного 

кутника 

Підсилення зварних швівметалевих конструкцій виконують шляхом збільшення їх 

довжини та катету.Стикові шви металоконструкцій не підсилюють, так як їх висота 

визначається товщиною з’єднувальних елементів івлаштування валка шва, що виступає за 

поверхню елементів, може погіршити умови його роботи через концентрацію місцевих 
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напружень.Підсилення кутових швів виконують збільшенням їх довжини (за рахунок 

влаштування додаткових лобових швівабо приварювання додаткових ребер, накладок тощо) 

та (або) катету шва (рис. 5.).Збільшеннятовщини шва необхідно виконувати пошарово, 

наплавляючи шар не більше 2мм , починаючи з дефектного місця та використовуючи при 

цьому електродитовщиною не більше 4мм. Підсилення наступного шва виконують після 

охолодження попереднього до 100°С.Підсиленняпоперечних швів розтягнутих елементів під 

навантаженням не допускається. 

 

 
 

Рис. 5. Підсилення зварних швів металоконструкцій:1 – існуючі шви; 2 – додатковий 

лобовий шов; 3 – додатковенаплавлення металлу 

Підсилення заклепкових та болтових з’єднаньпр и ослаблені стяжки пакету деталей 

металоконструкцій виконується збільшенням їх кількості (рис. 6в), або заміною 

високоміцними болтами з попереднім їх напруженням шляхом закручення гайок 

тарувальними ключами. 

Натяг високоміцних болтів виконують від середини вузла до країв. В окремих 

випадках підсилення заклепкових та болтових з’єднань виконують заміною їх зваркою. 

 

 
 

Рис. 6. Підсилення вузлових з’єднань металоконструкцій:а, б – зварних; в – 

заклепкових; 1 – додаткові зварні шви; 2 – накладки; 3 – додаткові фасонки; 4 – додаткові 

ребра; 5 – додаткові високоміцні болти. 
 

 

Питання для самоперевірки 
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1. Визначення відновлення та підсилення конструкцій. Дати означення реконструкції 

будівель та інженерних споруд. 

2. Методи підсилення основ будівель та інженерних споруд. 

3. Методи підсилення стрічкових фундаментів будівель та інженерних споруд. 

4. Методи підсилення окремо стоячих фундаментів будівель таінженерних споруд. 

5. Методи підсилення кам’яних конструкцій взяттям їх в обойму. Види обойм. 

6. Підсилення кам’яних конструкцій стальними накладками та тяжами. 

7. Методи збільшення ділянки обпирання несучих конструкцій на кам’яну кладку стін 

будівлі. 

8. Методи підсилення цегляних перемичок стін будівель. 

9. Класифікація методів та способів підсилення і відновлення залізобетонних 

конструкцій. 

10. Методами підсилення збірних залізобетонних багатопустотних плит перекриття 

будівель. 

11. Методами підсилення збірних залізобетонних ребристих плит перекриття і 

покриття будівель. 

12. Методами підсилення монолітних залізобетонних плит балочних і безбалочних 

перекриттів будівель. 

13. Підсилення залізобетонних балок нарощенням. 

14. Методами підсилення залізобетонних балок будівель. 

15. Підсилення опорних частин залізобетонних балок. 

16. Методами підсилення залізобетонних балок монолітних пере-криттів будівель. 

17. Підсилення залізобетонні кроквяні конструкції будівель. 

18. Методами підсилення залізобетонних колон будівель та інженер-них споруд. 

19. Методами підсилення та відновлення дерев’яних конструкцій будівель. 

20. Методами та особливості підсилення згинальних металевих конструкцій. 

21. Підсилення стальних балок будівель шляхом зміни їх конструктивної схеми. 

22. Методами та особливості підсилення розтягнутих та стиснутих елементів 

металевих конструкцій. 

23. Методами підсилення кроквяних металевих конструкцій будівель. 

24. Підсилення та відновлення окремих елементів металевих конструкцій. 

25. Підсилення зварних швів стальних конструкцій. 

26. Підсилення заклепкових та болтових з’єднань металевих конструк-цій будівель та 

інженерних споруд. 

 

Лекція №39. Конструктивні рішення щодо підсилення стін 

1. Місцеве підсилення стіни.  

2. Підсилення кам’яних стовпів сталевою, залізобетонною і армованою 

обоймою з розчину. 

3.  Підсилення залізобетонних зовнішніх стін 

 

 

1. Місцеве підсилення стіни.  

 

Відновлення – забезпечення покращення експлуатацій-них якостей конструкцій, 

будівель та інженерних споруд в цілому від стану їх обмеженої експлуатації до проектних 

значень. Відновлення проводиться у відповідності до експерт-них рекомендацій, що були 

надані після обстеження та діагностування технічного стану об’єкта. 

Підсилення конструкцій – комплекс заходів, що забезпечують підвищення несучої 

здатності та експлуатаційних властивостей будівельних конструкцій, з урахуванням 

фактичнодіючих на них навантажень, до проектних значень. 
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Потреба у підсиленні будівельних конструкцій часто виникає при проведенні 

реконструкції будівель та інженерних споруд. Реконструкція – комплекс будівельних робіт, 

що пов’язані зі зміною навантажень, планування приміщень, будівельного об’єму і загальної 

площі будівель, інженерної оснащеності, а також з метою зміни умов та цілей експлуатації 

будівельта інженерних споруд. 

В залежності від залишкової несучої здатності послабленоїконструкціїтехнічне 

рішення по її підсиленнюпропонує один з двох можливих варіантів: 

–примінення системи підсилення в якості основної конструкції; 

–використання існуючої конструкції в якості основної,при відповідному її підсиленні. 

Упершому варіанті,підсилення має велику трудомісткість тавартість виконання робіт і 

не завжди його можна виконати з огляду на архітектурно-планувальне, конструктивне 

рішення будівлі чи з технологічної точки зору (влаштування шпренгельнихсистем, 

підведення нових конструкцій під існуючі тощо). 

Удругому варіанті,підсилення конструкцій базуєтьсяна збільшенні їх несучої 

здатності зі зміною,або без зміни розрахункової схеми. При зміні розрахункової 

схемиіснуючий елемент і конструкція підсилення утворюють принциповоновуконструктивну 

систему – влаштовують підкоси, розпірки, додаткові стійки, портали, затяжки, діафрагми, 

додаткові в’язітощо. У випадку незмінності розрахункової схемипідсилення 

конструктивногоелемента не призводить до якісних змін напружено-деформованого стану в 

ньому – влаштовуютьзалізобетонні або металеві обойми, розчинні та залізобетонні сорочки, 

нарощують перерізи елементів та підсилюють їх з’єднання тощо. 

У випадку руйнування конструкцій по двом і більше зонам (перерізам), а також при 

неможливості досягнення необхідного ступеня підвищення несучої здатності шляхом 

підсилення тільки однієї зони (перерізу), застосовують комбіноване підсилення таких 

конструкцій різними методами.Якщо підсилення будівельних конструкцій з метою 

підвищення їх несучої здатності, жорсткості і тріщиностійкості виконується під 

навантаженням, то для них ефективним є використання (влаштування) попереднього 

напруження. 

Перед виконанням робіт по підсиленню, конструкції необхідно розкріпити, 

убезпечивши їх від можливого руйнування (особливо, що має крихкий характер). Слід 

намагатись максимально розвантажити конструкції, що підсилюються. 

Для сильно ушкоджених конструкцій (в аварійному технічному стані) при відновленні 

об’єкта часто застосовують їх заміну новими.Заміна залізобетонних конструкцій може бути 

здійснена: шляхом демонтажу конструкцій з наступним зведенням нових; шляхом зведення 

нових з тимчасовим використанням в якості опалубки і наступним демонтажемзамінюваних 

конструкцій; шляхом зведення нових конструкцій без демонтажу існуючих з виконанням 

заходів, що запобігають їх руйнуванню. 

При виборі методу підсилення будівельних конструкційв конкретних умовах 

експлуатації, необхідно враховувати доцільність того чи іншого способу з точки зору 

навантажень і технічного стану підсилювальної конструкції, агресивності середовища, 

пожежо- та вибухонебезпечності середовища, можливості досягнення необхідного ступеня 

збільшення несучої здатності, технологічності та економічності, можливості виконання 

підсилення без зупинки виробництва, виконання робіт по підсиленню в стислі строки, 

зменшення габаритів приміщення, гігієнічності, естетичності тощо. 

Виконання робіт по підсилення конструкцій будівель та інженерних споруд потребує 

розробки проекту з підсилення спеціалізованою проектною організацією. Демонтаж та 

виконання робіт по підсиленню конструкцій будівель та інженерних споруд має право 

здійснювати спеціалізована будівельна організація. 

 

2. Підсилення кам’яних стовпів сталевою, залізобетонною і 

армованою обоймою з розчину. 
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Одним з найбільш розповсюджених методів підсилення кам’яних конструкцій є 

взяття їх в обойму. Застосовують наступні види обойм: у вигляді армованої штукатурки (рис. 

1а), стальні (рис. 1б) та залізобетонні (рис. 1в). Обойми  можуть влаштовуватись як по всій 

висоті елемента, так і в окремій його частині.Обойми у вигляді армованої штукатурки 

застосовують для будь якої форми перерізу за незначного збільшення несучої здатності 

елемента.Їх перевагою є мала товщина, отже і незначне збільшення перерізу кам’яного 

елемента. Обойма складається з вертикальних стержнів діаметром 12-16мм, розташованих по 

периметру перерізу стовпа, але не рідше чим через 400мм та хомутів із дроту діаметром 4-8 

мм, що охоплюють поздовжні стержні з кроком не більше 150мм.  

 

 
Рис. 1.Підсилення кам’яних стовпів обоймами:а – армованою штукатуркою; б – 

стальною обоймою; в – залізобетонною обоймою; 1 – кам’яна кладка; 2 – хомути; 3 – 

поздовжні стержні; 4 – цементно-піщана штукатурка; 5 – шар бетону; 6 – металеві планки; 7 

– стальні кутники. 

Арматуру захищає шар цементно-піщаної штукатурки із розчину марки М50-100 

товщиною 30-40мм.Залізобетонні обойми, що застосовують за різних форм перерізу, суттєво 

підвищують несучу здатність кам’яних елементів. Вони виготовляється аналогічно обоймі з 

армованої штукатурки, але замість цементно-піщаної штукатурки вкладають бетон класу не 

нижче С12/15. Товщина шару бетону визначається розрахунком, але приймається в межах 

60-120мм.Стальні обойми, поряд зі значним підвищенням несучої здатності, мають суттєве 

обмеження щодо використання, а саме, вони застосовуються лише для стовпів прямокутного 

перерізу і є неекономічними за витратами сталі. Стальніобойми складаються з сталевих 

кутників, встановлених на цементно-піщаному розчині по кутах перерізу, тапоперечних 

планок (хомутів) зістрічкової сталі або стержнів діаметром 10мм, приварених до кутників. 

Відстань між поперечними планкамиприймається не більше за менший розмір перерізу 

елемента і не більше 500мм. Щоб обоймисприймали вертикальне навантаження 

безпосередньо після встановлення, їх роблять попередньо напруженимита обтискають 

струбцинами. Стальна обойма захищається від корозії шаром цементно-піщаного розчину 

марки М50-100 товщиною 25-30 мм. Для надійного зчеплення з розчином стальну обойму 

рекомендується обмотувати металевою сіткою«Рабіца».Особливістю всіх обойм є те, що 

вони чинять опір поперечним деформаціям стисненої кладки, збільшуючи її несучу 
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здатність. Крім того, залізобетонні і стальні обойми самі сприймають частину поздовжнього 

зусилля. Отже, основними факторами, що впливають на ефективність обойм є стан кладки і 

схема передачі зусилля на конструкцію, клас бетону і марка розчину за міцністю, площа 

перерізу поздовжньої арматури, відсоток поперечного армування хомутами або 

планками.Так само, як і кам’яні стовпи, можна підсилювати обоймами простінкинесучих та 

самонесучих стін. Але, зважаючи, що переріз простінків майже завжди буває з відношенням 

сторін понад 2,5, то необхідно встановлювати надійно закріпленні додаткові поперечні в’язі, 

що перетинаютькладку і влаштовуються з кроком не більше 2h(де h – тов щина простінка) і 

не більше 750мм(рис. 2). 

 
Рис. 2. Підсилення простінків зовнішньої несучої стіни будівлі стальними обоймами 

Одночасно з влаштуванням обойм рекомендується ін’єктувати тріщини в кладці під 

тиском спеціальними розчинами, кам’яну кладку просочують розчинами, що збільшують її 

міцність.Альтернативним методом підсилення цегляних стін будівель та інженерних споруд 

є підсилення металевими накладками з швелерів, пластин (рис. 3). Накладки встановлюють 

на поверхні з обох боків стіни, або ж влаштовують у штрабах з подальшим їх 

замоноліченням цементно-піщаним розчином марки М100. З’єднують накладки між собою 

стяжними болтами, встановленими в висвердлені отвори у стіні з подальшим їх 

замоноліченням розчином. 

 
Рис. 3. Підсилення цегляних стін стальними накладками 

За необхідності підвищення міцності і жорсткості будівель у зв’язку з утворенням 

недопустимих тріщин і деформацій осадового характеру, застосовують підсилення методом 

об’ємного обтиску споруди металевими тяжами (рис. 4).Обтиск виконують як для всієї 

будівлі, отримавши замкнений контур, так і для її окремих частин. Тяжі з круглої 

(арматурної) сталі діаметром 25-36мм зазвичай розміщують на рівні перекриттів 

тарозташовують ззовні кладки або в пробитих штрабах і кріплять до кутників у кутах 

будинку, або до опорних металевих елементів з застосуванням прокладок, гайок та 

контргайок. Натяг тяжів здійснюється одночасно по контуру будівлі за допомогою стяжних 

муфт (талрепів), які розміщуютьз рівним кроком по їх довжині.Задля запобігання 

провисанню тяжів, величину їх натягу періодично контролюють інструментальними 

методамипротягом терміну експлуатації будівлі, у разі ослаблення тяжі підтягують. 
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Рис. 4. Підсилення будівлі напруженими сталевими тяжами 

Тяжами також з’єднують зовнішні та внутрішні стіни, зовнішні стіни з плитами та 

балками перекриття будівлі у вузлах їх спряження.З метою з’єднання кутових зовнішніх стін 

будівлі в місці виникнення наскрізних тріщин можна використати стальні скоби з арматури 

періодичного профілю діаметром 10-12 мм, встановивши їх у вибрані фрезою пази кладки на 

цементно-піщаний розчин марки не нижче М100. Скоби у стіну маютьбути заглиблені на 

величину не менше за 100мм.Для збільшення жорсткості цегляних стін у 

випадкунадбудовиповерхів при незавершеному будівництві,влаштовують по периметру 

зовнішніх та внутрішніх стін монолітні залізобетонні пояси висотою 200-270мм на рівні низу 

або в одному рівні із перекриттям, з надійним анкеруванням конструкцій між собою 

арматурними стержнями діаметром 12мм (анкерні стержні заводять в пояс та приварюють до 

монтажних петель плит перекриття).Замість монолітного поясу можна влаштувати по 

несучим стінам будівлі на рівні низу перекриття (опорна зона плит перекриття) металеві 

прокатні балки зі швелерів та двотаврів на висоту 250-300мм, з наступним їх 

обетонуванням.Длязбільшення ділянки обпирання несучих конструкцій на кам’яну кладку 

стін будівлі влаштовують металеві опорні столики із прокатного швелера(рис. 5.). Опорні 

швелери мають бути надійно заанкерені у стіні за допомогою стяжних болтів. При 

односторонньому підсиленні використовують опорні пластини, замонолічені у нішах в стіні. 

При необхідності, для включеннястоликів в роботу, засто совують металеві пластини-клини. 

 
Рис. 5. Конструктивне рішення по збільшеннюділянки обпирання несучих 

конструкцій на кам’яну кладку стін 

Альтернативою для застосування опорних столиків є влаштуванняметалевих і 

залізобетоннихобойм, залізобетонних анкерних стінок мінімальною товщиною 50мм під 

опорами конструкцій та підведення металевих прокатних двотаврових балок №12-20, що 

обпираються на стійки з кроком 1,5-3 м.Цегляні перемички над пройомами будівель 
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підсилюють шляхом розклинювання тріщин металевими пластинами-клинами та заробкою їх 

цементно-піщаним розчином (рис. 6а); влаштуванням накладок з металевих прокатних 

кутниківна цементно-піщаному розчині (рис. 6б); при великих прольотах – встановленням 

накладок із кутниківз додатковим їх кріпленням тяжами (рис. 6в); влаштуванням накладок зі 

стійками із прокатних кутників на важк ому розчині (рис. 6г). 

 
 

Рис. 6. Підсилення цегляних перемичок:а – розклинювання тріщин металевими 

пластинами; б – влаштуваннянакладок зкутників; в – влаштування накладок із кутників з 

додатковим кріпленням тяжами; г – влаштування накладок зі стійками;1 – цегляна стіна; 2 – 

тріщина; 3 – перемичка; 4 – металеві пластини-клини; 5 – стальний кутник; 6 – тяжі з 

полосової сталі;7 – стальна обойма простінка 

Крім зазначених методів підсилення цегляних перемичоквлаштовують накладки на 

стяжних болтах (рис. 7). Накладки з прокатних швелерів встановлюють в отвори у стіні та 

з’єднують стяжними болтами. Отвори згодом заробляють дрібнозернистим важким бетоном. 

 

 
Рис. 7. Підсилення цегляних перемичок накладкамина стяжних болтах.  

Надійним способом підсилення цегляних перемичок є встановлення в нижній зоні на 

цементно-піщаному розчині металевих або збірних залізобетонних балок.Після виконання 

робіт балки оштукатурюються по сітці.Ділянкизруйнованої кам’яної кладки під опорами 

балок, перемичок тощо відновлюють шляхом заміни їх новою кладкою, заміни монолітним 

залізобетоном, влаштуванням металевих обойм, підведенням розвантажувальних стальних 

тазалізобетонних стійок, встановленням металевих підвісок.При аварійному технічному 

стані кам’яних конструкцій, а також по причині того, що при влаштуванні обойм 

збільшуються розміри конструктивних елементів, зменшуються прорізи, погіршується 

зовнішній вигляд будівлі, рекомендується повна заміна кам’яної кладки.Заміна кладки 

виконується після тимчасового кріплення конструкцій металевими та дерев’яними стійками, 
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підкосами, клинами тощо, що сприймають навантаження від них. Нову кладку влаштовують 

з цегли та важкого розчину марки М100. За необхідності збільшення несучої здатності 

кладки у горизонтальні шви вкладають арматурні сітки. Тимчасові кріплення розбирають 

після того, як розчин кладки набуде міцності не менше за 50% проектної. 

 

 

Лекція №40. Конструктивні рішення щодо підсилення колони 

1. Підсилення колони залізобетонною обоймою. 

2.  Підсилення колони металевою обоймою. 

3.  Підсилення колони попередньо напруженими металевими розпірками.  

4. Дерев’яні стійки. 

 

1. Підсилення колони залізобетонною обоймою. 

2. Підсилення колони металевою обоймою. 

3. Підсилення колони попередньо напруженими металевими 

розпірками. 

Ефективним способом підсилення залізобетонних колон, як і кам’яних стовпів, є 

влаштування залізобетонних обойм та сорочок; а також металевих обойм (рис. 1). Як і всі 

залізобетонні конструкції колони підсилюють нарощенням, зі зварюванням додаткової 

робочої арматури через гнуті коротиши з стержнями поздовжньої робочої арматури. 

 
Рис. 1. Підсилення колон стальною обоймою 

 

Для підсилення залізобетонних колон застосовують також наступні методи: 

встановлення попередньо напружених хомутів (рис. 2); 

влаштування односторонніх та двосторонніх (рис. 3) вертикальних розпірок; 

встановлення приставних розвантажувальнихстійок (рис. 4); 

підведення розвантажувальнихстійок (рис. 5); 

зварювання стальних кутників з робочою арматурою; 

влаштуванням дотичної арматури тощо. 

 
Рис. 2. Підсилення колон встановленням попередньо напружених хомутів 
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Рис. 3. Підсилення колон влаштуванням двосторонніх розпірок 

 
 

Рис. 4. Підсилення колон встановленнямприставних розвантажувальних стійок 

 
Рис. 5. Підсилення колон підведеннямрозвантажувальних стійок 

 

4.Підсилення та відновлення дерев’янихконструкцій (стійки) 

Підсилення дерев’яних конструкцій будівель здійснюють наступними методами: 

нарощенням опорної частини дерев’яними (рис. 1) та металевими накладками (рис. 

2); 

встановленням надбалок та підбалок (рис. 3);  

встановленням стержневих протезів (рис. 4); 

встановленням кінцевих протезів (рис. 5); 

встановленням протезів в прольоті балки (рис. 6); 

підсиленням опори кроквяної ноги підкосами (рис. 7); 

встановленням шпренгелів(рис. 8); 

підсиленням низу кроквяної ноги дерев’яними накладками та металевим протезом 

(рис. 9); 

заміною пошкодженої частини стійки (рис. 10); 
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підсиленнямдеформованої стійки (рис. 11) тощо. 

 

 
 

Рис. 1. Підсилення дерев’яних конструкцій нарощенням опорної частини дерев’яними 

накладками 

 

 
Рис. 2. Підсилення дерев’яних конструкцій нарощенням опорної частини металевими 

накладками 
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Рис. 3. Підсилення дерев’яних конструкцій встановленням надбалок та підбалок 

 

 
Рис. 4. Підсилення дерев’яних конструкцій встановленням стержневих протезів 

 

 
 

 Рис. 5. Підсилення дерев’яних конструкцій встановленням кінцевих протезів 

 

 
Рис. 6. Підсилення дерев’яних конструкцій встановленням протезів упрольоті 
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Рис.7. Підсилення опори кроквяної ноги підкосами  

 
 

Рис. 8. Підсилення конструкцій з деревини шпренгелями 

 

 

 
Рис. 9. Підсиленнянизу кроквяної ноги дерев’яними накладками та металевим 

протезом 
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Рис.10. Замінапошкодженої частини дерев’яної стійки 

 
Рис. 11. Підсиленнядеформованоїдерев’яної стійки 

Розтягнуті конструктивні елементи (нижні пояси ферм, затяжки тощо) дерев’яних 

конструкцій підсилюють згідно рис. 12. 

 
Рис. 12. Підсиленнярозтягнутихелементів дерев’яних конструкцій 

 

 

 

 

Лекція №41. Підсилення балок і прогонів 

1. Підсилення залізобетонних балок.  

2. Підсилення металевих балок.  

3. Підсилення дерев’яних балок 

 

1. Підсилення залізобетонних балок 
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Найпоширинішим способом підсиленнязалізобетонних балокє нарощення робочої 

арматури та їх перерізу (рис1-2), а також влаштування обойм (рис. 3). 

 
Рис. 1. Підсилення залізобетонних балок зовнішнім армуванням:1 – залізобетонна 

балка; 2 – отвір; 3 – анкер (дюбель); 4 – листова арматура; 5 – полімер-розчин; 6 – кутник; 7 – 

швелер; 8 – паз; 9 – арматура підсилення; 10 – обмазказ полімер-розчину; 11 – 

залізобетонний елемент підсилення; 12 – скловолокно (графітові волокна); 13 – стальний 

лист; 14 – анкерна пластина 

У випадку незначного збільшення несучої здатності балок збільшення площі робочої 

поздовжньої арматури з нарощеннямперерізу у нижній зоні здійснюють підсилення 

додатковою робочою арматурою. За необхідності суттєвого збільшення несучої здатності 

балки підсилюють нарощенням згідно з рис. 2. 

 
Рис. 2. Підсилення залізобетонних балок нарощенням знизу 

 
Рис. 3. Підсилення балокзалізобетонною обоймою 

Для підсилення залізобетонних балоквлаштовують шпренгельні затяжки (рис. 4), 

затяжки з арматурної сталі (рис. 5), підводять розвантажувальністійки (рис. 6), портальні 

рами (рис. 7), підкоси (рис. 8) і кронштейни (рис. 9), створюють нерозрізність системи (рис. 

10). 
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Рис. 4. Підсилення балок шпренгельними затяжками 

 
Рис. 5. Підсилення залізобетонних балок затяжками з арматурної сталі 

 
Рис. 6. Підсилення залізобетонних балок підведенням розвантажувальнихстійок 

 
Рис. 7. Підсилення залізобетонних балок портальними рамами 
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Рис. 8. Підсилення залізобетонних балок підкосами 

 
Рис. 9. Підсилення залізобетонних балок кронштейнами 

 
Рис. 10. Підсилення балок створенням нерозрізної системи 

Опорні частини балок підсилюють встановленням поперечних (рис. 11), похилих та 

стяжних (рис. 12) хомутів; встановленням арматурних стержнів на клею; приварюванням 

додаткових похилих стержнів (рис. 13); наклейкою листів металу (рис. 14). 

 
Рис. 11. Підсилення опорних частин балок встановленням поперечних хомутів 

 
Рис. 12. Підсилення опорних частин балок встановленнямстяжних хомутів 
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Рис. 13. Підсилення опорних частин балок приварюванням додаткових похилих 

стержнів 

 
Рис. 14. Підсилення опор них частин балок наклеюванням листів металу 

Балки монолітних залізобетонних перекриттівпідсилюють тими ж методами, що й 

збірні конструкції, а саме: влаштуванням залізобетонних сорочок та обойм; нарощенням 

(див. рис. 1); влаштуванням додаткової термонапруженої арматури (по аналогії з рис. 5); 

встановленням розвантажувальнихкронштейнів (по аналогії з рис. 9); встановленням 

горизонтальних затяжок (по аналогії з рис. 5) та шпренгельних затяжок (по аналогії з рис. 4) 

з арматурної сталі; шпренгельних затяжок з кутників; горизонтальних затяжок з кутників та 

швелера (рис. 15.) тощо. 

Одним з дієвих методів підсилення балок монолітних перекриттів є підвішування їх 

до металевих розвантажувальнихбалок (рис. 16). 

 
Рис. 15. Підсилення монолітноїбалкизатяжкою з швелера 

 
Рис.16. Підсилення монолітної балки підвішуванням 

 

Лекція №42. Конструктивні рішення щодо підсилення перекриття 

1. Способи підсилення залізобетонних монолітних і збірних плит. 

2.  Улаштування залізобетонного перекриття поверх існуючого. 
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1. Способи підсилення залізобетонних монолітних і збірних плит. 

2.  Улаштування залізобетонного перекриття поверх існуючого. 

До основних способів та методів відновлення і підсилення залізобетонних 

конструкцій відносяться: 

--відновлення несучої здатності конструкцій, що включає: 

- відновлення робочої площі перерізу (заробка тріщин, раковин, дефектів і 

пошкоджень тощо); 

- відновлення закладних деталей, петель, анкерів, кріплень тощо; 

- захист від замокання та агресивності середовища, відновлення нормального 

температурно-вологісного режиму; 

- підвищення міцності матеріалів фундаменту; 

- інші заходи; 

--збільшення несучої здатності конструкцій, що відбувається: 

- без зміни розрахункової схеми і напружено-деформованого стану (обойми, сорочки, 

нарощення, підсилення вузлів, інші заходи); 

- зі зміною розрахункової схеми (додаткові опори, металеві кронштейни тапідкоси, 

тяжі, залізобетонні та металеві пояси, включення в спільну роботу окремих конструкцій, 

спеціальні рішення); 

- зі зміною напружено-деформованого стану (додаткова горизонтальна чи 

шпренгельна попередньо напружена арматура, попередньо напружені розпірки, попередньо 

напружені затяжки і хомути, спеціальні рішення); 

--розвантаження конструкцій: 

- часткове (передача навантаження на інші конструкції); 

- повне (заміна конструкцій). 

Найбільш технологічними та економічними методами підсилення збірних 

залізобетонних багатопустотних плитє: 

підведенняметалевих розвантажувальних балок знизу(рис. 1); 

підведенняметалевих розвантажувальних балок зверх у(рис.2); 

 
Рис. 1. Підсилення багатопустотних плит підведенням металевих розвантажувальних 

балок знизу 
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Рис. 2. Підсилення багатопустотних плит підведенням металевих розвантажувальних 

балок зверху 

нарощення плит зверху при забезпеченні зчеплення поверхонь (рис. 3); 

нарощення плит зверху при недостатньому зчепленні поверхонь (рис. 

4);влаштування додаткової арматури на полімер-розчині (рис. 5.); 

встановлення арматурних каркасів в пустотах знизу з наступним обетонуванням 

пустот; 

приклеювання склотканини чи листового металу на полімер-розчині у нижню 

розтягнуту зону плити; 

пристрелювання дюбелями (або рідкі дюбелі, хімічні анкери) смуг листової сталіу 

нижню розтягнуту зону плити; 

 

 
Рис. 3. Підсилення багатопустотних плит нарощенням зверху при забезпеченні 

зчеплення поверхонь 

 
Рис. 4. Підсилення багатопустотних плит нарощенням зверху при недостатньому 

зчепленні поверхонь 

 
Рис. 5.. Підсилення багатопустотних плит влаштуванням додаткової арматури на 

полімер-розчині 

підведення двоконсольних розвантажувальних балок (рис. 6); 

влаштування нерозрізності встановленням арматурних каркасів в пустотах (рис. 7); 

встановлення шпренгельних затяжок (рис. 8)тощо. 
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Рис. 6. Підсилення багатопустотних плит підведенням двоконсольних 

розвантажувальних балок 

 
Рис. 7. Підсилення багатопустотних плит створенням нерозрізності 

 
Рис. 8. Підсилення багатопустотних плит встановленням шпренгельних затяжок 

Аналогічно багатопустотним плитам здійснюють підсилення і збірних залізобетонних 

ребристих плитметодами: 

нарощення плит зверху при забезпеченні зчеплення поверхонь (рис. 9); 

нарощення плит зверху при недостатньому зчепленні поверхонь (рис. 10); 

нарощення в стиснутій зоні бетонною плитою з ребрами(рис. 11); 

підведенняребер з монолітного залізобетону (рис. 12); 

нарощення знизу при забезпеченні зчеплення (рис. 13); 

влаштування розвантажувальнихмонолітних залізобетонних балок з розсуванням 

плит (рис. 14); 

влаштування додаткової робочої арматури (рис. 15); 

влаштування затяжок зі стальних смуг (рис. 16); 

підведення металевих розвантажуючих балок (рис. 17); 

підведення двоконсольних розвантажувальнихбалок (рис. 18); 

влаштування шпренгельних затяжок (рис. 19); 

влаштування шпренгельних затяжок у швах між плитами (рис. 20); 

влаштування попередньо напружених затяжок на поперечних ребрах (рис. 21); 

підведення під поперечні ребра шпренгельних балок (рис. 22); 

створення нерозрізності (рис. 23)тощо . 

 
Рис. 9. Підсилення ребристих плит нарощенням при забезпечені надійного зчеплення 

бетону підсилення та плити 
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Рис. 10. Підсилення ребристих плит нарощенням полички при недостатньому 

зчепленні 

 
Рис. 11. Підсилення ребристих плит нарощеннямв стиснутій зоні бетонною плитою з 

ребрами 

 
Рис. 12. Підсилення ребристих плит підведенням ребер з монолітного залізобетону 

 
Рис. 13. Підсилення ребристих плит нарощеннямзнизу при забезпеченні 

зчепленняповерхнями 

 
Рис. 14. Підсилення плит влаштуванням розвантажувальнихмонолітних 

залізобетонних балок з розсуванням плит 

 
Рис. 15. Підсилення ребристих плит влаштуванням додаткової робочої арматури 
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Рис. 16. Підсилення ребристих плит влаштуванням затяжок зі стальних смуг 

 
Рис. 17. Підсилення ребристих плит підведеннямметалевих розвантажувальнихбалок 

 
Рис. 18. Підсилення ребристих плит підведеннямдвоконсольних 

розвантажувальнихбалок 

 
Рис. 19. Підсилення ребристих плит влаштуванням шпренгельних затяжок 
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Рис. 20. Підсилення ребристих плит влаштуванням шпренгельних затяжок у швах між 

плитами 

 
Рис. 21. Підсилення ребристих плит влаштуванням попередньо напружених затяжок 

на поперечних ребрах 

В практиці будівництва при підсиленні ребристих плит перекриття і покриття 

будівель та інженерних споруд часто використовують метод підведення розвантажувальних 

елементів під поздовжні ребра суміжних плит по їх довжині (рис. 24). При цьому,сталеві 

кутники встановлюють у верхній зоні в розчищені шви між плитами, прокатний швелер (або 

стальні кутники з’єднані планками) монтують по низу ребер на цементно-піщаний розчин. 

Стяжні болти встановлюють у шви між плитами, які після включення балок в роботу 

заповнюються цементно-піщаним розчином. При недостатності ширини шва між плитами, 

отвори під стяжні болти вибивають у поличках. 

 
Рис. 22. Підсилення ребристих плит підведеннямпід поперечні ребра шпренгельних 

балок 

 
Рис. 23. Підсилення ребристих плит за рахунок створення нерозрізності з допомогою 

стальних смуг 

 
Рис. 24. Підсилення ребристих плит підведенням розвантажувальних елементів під 

поздовжні ребра:1 – плити; 2 – балки; 3 – металеві кутники; 4 – прокатний швелер;5 – 

металеві пластини, приварені до швелера; 6 – стяжні болти;7 – планки-шайби, приварені до 

кутників; 8 – цементно-піщаний розчин у шві 
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Монолітні залізобетонні плитибалочних ібезбалочних перекриттів будівель та 

інженерних споруд підсилюють як і збірні плити нарощенням монолітного шару зверхупри 

забезпеченні надійного зчеплення поверхонь бетону підсилення та плити (по аналогії див. 

рис. 3, 9);нарощенням монолітного шару зверху при недостатньому зчепленні бетону 

підсилення та плити (по аналогії див. рис. 4, ); нарощенням монолітного шару зверху з 

влаштуванням залізобетонних шпонок (по аналогії див. рис. 10). Крім зазначених методів 

підсилення застосовують: 

нарощення монолітного шару знизу (рис. 25); 

нарощення монолітного шару зверху у вигляді ребристої плити(рис. 26); 

створення нерозрізності нарощеного перекриття (рис. 27); 

підведення металевих розвантажувальнихбалок знизу (рис. 28)тощо. 

 
Рис. 25. Підсилення монолітнихплит нарощенням шару знизу 

 
Рис. 26. Підсилення монолітнихплит перекриття нарощенням монолітного шару 

зверху у вигляді ребристої плити 

 
Рис. 27. Підсилення монолітноїплит истворенням нерозрізності 

 
Рис. 28. Підсилення монолітних плит перекриття підведенням металевих 

розвантажувальнихбалокзнизу 
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