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ВВЕДЕНИЕ 

 

Методические указания составлены на основании программы дисциплины 

«Железобетонные и каменные конструкции» для студентов специальности 

08.05.01.01 специализация «Строительство высотных и большепролетных зданий 

и сооружений» квалификации - специалист для выполнения всех разделов курсо-

вого проекта на тему «Проектирование несущих конструкций многоэтажного 

гражданского здания», а также для дипломного проектирования, подготовки ма-

гистров и экстерната. 

При проектировании необходимо пользоваться действующими сводами пра-

вил по расчету и конструированию бетонных и железобетонных конструкций (СП 

63.13330.2012). 

При проектировании реального сооружения производят повторные расчеты и 

конструирование с учетом требований, содержащихся в «Правилах по обеспече-

нию огнестойкости и огнесохранности железобетонных конструкций» СТО 

36554501-006-2006. 

    Степень огнестойкости здания определяется по: 

 СНиП 31-01-2003 для жилых многоквартирных зданий; 

 СНиП 2.08.02-89* для общественных зданий и сооружений; предприятий 

бытового обслуживания; магазинов; зданий и аудиторий, актовых и конференц-

залов, залов собраний и зальных помещений, спортивных сооружений;  зданий 

детских дошкольных учреждений общего типа; школ и школ-интернатов; зданий 

и сооружений зрительных залов культурно-зрелищных учреждений;  

 СНиП 2.09.04-87*для административных и бытовых зданий, отдельно стоя-

щих зданий пристроек и вставок: залов столовых, собраний и совещаний; 

 МГСН 4.19-2005для многофункциональных высотных зданий и зданий-

комплексов в городе Москве;  

 СНиП 31-03-2001для производственных зданий;  

 МГСН 5.01-941.15 для стоянок легковых автомобилей. 

Предел огнестойкости строительных конструкций устанавливается по времени 

в минутах наступления одного или последовательно нескольких, нормируемых 

для данной конструкции, признаков предельных состояний (табл.1): 

– потери несущей способности R; 

– потери теплоизолирующей способности I; 

– потери целостности Е. 

 Здания и сооружения с несущими конструкциями из железобетона подразде-

ляют по степени огнестойкости: 

– особая — многофункциональные, высотные здания и здания-комплексы; 

– I степень — ограждающие конструкции выполнены из железобетона и при-

меняются листовые и плитные негорючие материалы; 

– II степень — покрытия выполнены из стальных конструкций; 

– III степень — применены перекрытия деревянные, защищенные штукатур-

кой или негорючим листовым, плитным материалом, а также для зданий каркас-

ного типа с элементами каркаса из стальных конструкций и с ограждающими 
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конструкциями из профилированных листов или других негорючих материалов со 

слабогорючим утеплителем. 

Таблица 1 

Огнестойкость железобетонных конструкций 

Степень 

огнестой-

кости зда-

ния 

Предел огнестойкости железобетонных строительных конструкций, мин, не 

менее 

Несу-

щие 

элемен-

ты зда-

ния 

Наруж-

ные не-

несущие 

стены 

Перекрытия 

междуэтаж-

ные (в том 

числе чер-

дачные и над 

подвалами) 

Элементы бесчер-

дачных покрытий 
Лестничные клетки 

настилы, 

плиты (в 

том числе 

с утепли-

телем) 

фермы, 

балки, 

прогоны 

внутренние 

стены 

марши и 

площадки 

лестниц 

Особая 
R180* 

Е60*** 
Е60 

R180* 

EI120** 
REI 120** R180* 

R180* 

EI180 
R60 

I R120 Е30 REI60 RE30 R30 REI120 R60 

II R90 Е15 REI45 RE15 R15 REI90 R60 

III R45 Е15 REI45 RE15 R15 REI60 R45 

* Для зданий высотой более 100 м предел огнестойкости, как правило, устанавлива-

ется R240. 

** Для зданий высотой менее 100 м предел огнестойкости устанавливается REI180, 

EI180. 

*** Предел огнестойкости Е60 устанавливается только для наружных стен. 
 

Цель указаний — содействие в проектировании несущих элементов здания. 

В курсовом проекте требуется запроектировать основные несущие железобе-

тонные  конструкции 16-22- этажного здания каркасной конструктивной схемы со 

связевым каркасом и навесными стеновыми панелями. 

Пространственная жесткость (геометрическая неизменяемость) здания в про-

дольном и поперечном направлениях  обеспечивается диафрагмами жесткости 

(связевая система). 

Методические указания включают  рассмотрение следующих вопросов: 

 проектирование сборного балочного междуэтажного перекрытия, включа-

ющее компоновку конструктивной схемы перекрытия, расчет многопустотной 

предварительно-напряженной плиты и ригеля;  

 проектирование колонны и  отдельно  стоящего  фундамента. 

 проектирование монолитного безбалочного перекрытия. 

В приложениях даны справочные материалы и рабочие чертежи проектируе-

мых элементов. 
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1. КОМПОНОВКА КОНСТРУКТИВНОЙ СХЕМЫ СБОРНОГО 

ПЕРЕКРЫТИЯ 

 

В состав сборного балочного междуэтажного перекрытия входят плиты и ри-

гели, опирающиеся на колонны (рис.1). 

При компоновке сборного балочного перекрытия необходимо: 

  назначить размеры сетки колонн; 

  выбрать направление ригелей, форму и размеры их поперечного сечения; 

 выбрать тип и размеры плит. 

Сетка колонн назначается в зависимости от размеров плит и ригелей. Рассто-

яние между колоннами должно быть кратно 100 мм и принимается в пределах (4,8 

…7,2) м. 

Направление ригелей может быть продольным или поперечным. Это обу-

словливается технико-экономическими показателями. Выбор типа поперечного 

сечения ригелей зависит от способа опирания на них плит. Высота сечения ригеля  

bb lh )
10

1
...

15

1
( , где  lb — пролет  ригеля, ширина его сечения bb = 20 см или 30 см. 

Тип плит перекрытия выбирается по архитектурно-планировочным требова-

ниям и с учётом величины действующей временной (полезной) нагрузки. При 

временной нагрузке V ≤ 7,0 кН/м
2
 используются многопустотные плиты, высота 

сечения которых равна (20 …24) см. 

Плиты выполняются преимущественно предварительно напряженными, что 

позволяет получить экономию за счёт сокращения расхода стали. 

Количество типоразмеров плит должно быть минимальным: рядовые шири-

ною (1,2 …2,4) м, связевые плиты-распорки — (0,8 …1,8) м, фасадные плиты-

распорки — (0,6 …0,90) м. 

В  качестве  примера  в методических  указаниях  принято следующее: 

  связевая конструктивная схема здания с поперечным расположением риге-

лей и сеткой колонн размерами в плане  6,0х6,3 м (см. рис.1); 

 длина здания L=31,14 м, ширина В=20,04 м(см. рис.1), в осях 30,0 м х18,9 м; 

  место строительства – Москва, тип местности – Б; 

  число этажей – 17, включая подвал; 

  высота типового этажа и подвала 2,8 м; 

  ригель таврового сечения шириной bb = 20 см и высотой 45630
14

1
bh см 

(рис.2) без предварительного напряжения арматуры (отметим, что предваритель-

но назначенные размеры могут быть уточнены при  последующем расчете и кон-

струировании ригеля); 

  плиты многопустотные предварительно  напряженные  высотой 22 см 

(см.рис.2) (ширина рядовых плит 1,5 м  и  плит-распорок 1,8 м); 

  колонны сборные, сечением 40х40 см; 

  стенки диафрагм – сборные, бетон класса В25; 

  величина временной нагрузки при расчете плиты перекрытия принимается 

в двух вариантах:   1 вариант – V = 1,5 кН/м
2
; 

2 вариант – V = 4,5 кН/м
2
. 
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Рис.1. Конструктивная схема здания 
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Рис. 2. К расчету плиты перекрытия 
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2. СБОР ГОРИЗОНТАЛЬНОЙ ВЕТРОВОЙ НАГРУЗКИ  И ПОДБОР 

КОЛИЧЕСТВА ДИАФРАГМ ЖЕСТКОСТИ 

 

2.1. Сбор горизонтальной ветровой нагрузки 

Ветровая нагрузка нормирована СП 20.13330.2011 «Нагрузки и воздействия» 

[1]. 

Нормативное значение ветровой нагрузки следует определять как сумму 

средней mw  и пульсационной pw  составляющих: 

.pm www   

Нормативное значение средней составляющей ветровой нагрузки mw  в зави-

симости от эквивалентной высоты ez  над поверхностью земли следует опреде-

лять по формуле: 

  ,0 czkww em   

где 0w  – нормативное значение ветрового давления (см. 11.1.4 [1] или прил. 

19), 

 ezk  – коэффициент, учитывающий изменение ветрового давления для вы-

соты ez  (эквивалентной высоты), определяется по табл. 11.2 [1] или прил. 20, 

с – аэродинамический коэффициент (приложение Д [1]) для вертикальных 

стен прямоугольных в плане зданий (рис. 3а): 

с=0,8 с наветренной стороны; 

с=-0,5 с подветренной стороны. 

Эквивалентная высота определяется в зависимости от соотношения высоты 

несущей системы и размера здания в направлении, перпендикулярном направле-

нию ветра (п. 11.1.5 [1]). Будем определять ветровую нагрузку, действующую на 

фасад длиной d=31,14 м (рис. 3б). 

 
Рис. 3. Схемы к определению средней составляющей ветровой нагрузки mw : 

а) аэродинамические коэффициенты для наветренной и подветренной сторон 

здания; б) направление действия ветровой нагрузки на фасад здания. 

 

Высота несущей системы h=Н=n∙hfl+h1+h2 =16∙2,8+0,8+0,6= 46,2 м, 

где n – количество типовых этажей, 

hfl=2,8 м – высота типового этажа, 

h1=0,8 м – расстояние от планировочной отметки до уровня пола первого 

этажа, 
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h2=0,6 м – высота парапета.  

Эквивалентная высота для зданий: 

а) при  dh  hze  , 

б) при dhd 2<   

 для  dhz hze  , 

для  dhz <<0 dze  , 

в) при dh 2>  

для  dhz hze  , 

для  dhzd << zze  , 

для  dz<0 dze  , 

здесь z – высота от поверхности земли (планировочной отметки). 

 Нормативное значение пульсационной составляющей ветровой нагрузки 

pw  на  эквивалентной высоте  ez  следует определять следующим образом: 

а) для сооружений и их конструктивных элементов, у которых первая частота 

собственных колебаний 1f  больше предельного значения собственной частоты lf  

(табл. 11.5 [1]) и для многоэтажных зданий высотой менее 40 м (п. 11.1.8 [1]) по 

формуле: 

  , еmp zww  

где   еz  – коэффициент пульсации давления ветра, принимаемый по табл. 11.4 

[1] или прил.21, 

  – коэффициент пространственной корреляции пульсаций давления ветра (п. 

11.1.11 [1], прил.23), 

б) для всех сооружений, у которых ,<< 21 fff l  где 2f  – вторая частота собствен-

ных колебаний, по формуле: 

  , еmp zww   

где   – коэффициент динамичности, определяемый по рисунку 11.1 [1] или 

прил.22 в зависимости от параметра  δ=0,3 для железобетонных сооружений и па-

раметра 1 , который определяется для первой собственной частоты 1f  

 
,

940 1

0

1
f

zkw fэк 
  

где 0w  – нормативное значение давления ветра в Па для данного ветрового райо-

на, 

 экzk  - коэффициент возрастания скоростного напора для высоты hzэк 7,0  – 

для зданий и сооружений, где h  – высота сооружения (п. 11.1.8 [1]), 

f  – коэффициент надежности по нагрузке f =1,4 (п. 11.1.2 [1]), 

1f  – первая частота собственных колебаний, равная 

,
1

1

1
Т

f   

Т1 – период собственных колебаний первого тона, по приближенной формуле 

П.Ф. Дроздова [6] 

,021,01 НТ   
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Н – высота несущей системы в метрах. 

 Для заданного примера: 

,
с

1
 031,1

9702,0

1

с, 9702,02,46021,0021,0

1

1





f

НТ

 

lff >1 , 95,0lf (табл. 11.5 [1]), следовательно, для заданного примера 

  . еmp zww  

 Определяем нормативное значение ветровой нагрузки для заданного приме-

ра ( м) 28,62м 31,142<м 46,2  ;2  dh . 

1. Средняя составляющая   ,0 czkww em   

кПа 23,00 w (табл. 11.1 [1] или прил.19 для I ветрового района), с=1,3 

для  dhz hze  ,  

для м, 2,46    ,06,15  ,14,312,46  еzzz  

для  dhz <<0 dze  , 

для  м 5,061<z м 14,31ez . 

 Определяем коэффициент  ezk  по интерполяции для высоты м 14,311 h  

и м 2,46h в соответствии с табл. 11.2[1] или прил. 20: k1=0,989, k=1,162 (рис.4). 

 Нормативное значение средней составляющей по высоте: 

м 14,311 h   ,кПа
м

кН
 2957,03,1989,023,0

21 mw  

м 2,46h   .кПа
м

кН
 3474,03,1162,123,0

2
mw  

2. Нормативное значение пульсационной составляющей  

  , еmp zww  

где   еz  – коэффициент пульсации определяется по интерполяции для высоты 

м 14,311 h  и м 2,46h по значениям, приведенным в табл. 11.4 [1] или прил.21: 

на высоте м 14,311 h  853,01  , 

на высоте м 2,46h  7586,0  (рис.4), 

  – коэффициент пространственной корреляции определяется по двойной интер-

поляции по табл. 11.6[1] или прил.23: ρ=d, χ=h (табл. 11.7[1]), ρ=31,14 м, χ=46,2 м. 

Таблица 2 

Определение коэффициента пространственной корреляции   

ρ 
χ 

40 46,2 80 

20 0,73 0,722 0,68 

31,14  0,6963  

40 0,67 0,664 0,63 

 

 Для высоты до м 06,1514,312,46  dh (нижняя часть здания) 
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.
м

кН
 1756,06963,0853,02957,0

21 pw  

 

  
Рис. 4. Значения коэффициентов k и  . Эпюра ветрового давления на фасад 

 

Для высоты больше и равной 15,06 м (верхняя часть здания) 

.
м

кН
 1835,06963,07586,03474,0

2
pw  

 Определяем суммарное значение средней и пульсационной составляющих: 

– для нижней части здания  

,
м

кН
 471,01756,02957,0

21 w  

– для верхней части здания  

.
м

кН
 531,01835,03474,0

2
w  

 Определяем расчетную ветровую нагрузку с учетом коэффициента надеж-

ности по нагрузке 4,1 f , коэффициента надежности по ответственности 

0,1n  и при длине фасада d(L)=31,14 м (рис.4): 

– для нижней части здания  

,
м

кН
 53,2014,310,14,1471,011  Lwq nf  

– для верхней части здания  

.
м

кН
 15,2314,310,14,1531,0  Lwq nf  
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2.2. Подбор количества диафрагм жесткости 

 Количество диафрагм жесткости определяется из условия ограничения де-

формаций вершины здания (отклонения от вертикали) под действием ветровой 

нагрузки. 

 Максимальный допустимый прогиб вершины здания fult от нормативной 

ветровой нагрузки ограничивается величиной 1
500

1
Н [1]. 

 Прогиб несущей системы определяется как прогиб консольной балки под 

действием нагрузки, которую можно принять равномерно распределенной с мак-

симальным значением 
м

кН
 15,23q  по всей высоте. Тогда прогиб вершины здания 

будет равен  

В

Нq
f

8

4
1

 [7], 

где q – равномерно распределенная нагрузка, 

Н 1=Н+ hfl + hп.п =46,2+2,8+0,15=49,15 м– высота несущей системы (с учетом под-

вального этажа и пола подвала), 

В – изгибная жесткость сечения всех диафрагм жесткости. 

 Изгибная жесткость одной диафрагмы без учета проемов и колонн 

,111 IЕВ b   где bb ЕЕ 85,01  – модуль деформации бетона при кратковременно 

действующей нагрузке, 

 1I  – момент инерции сечения, ,
12

3

1

lb
I


  l  – можно считать расстояние между 

осями колонн диафрагмы. 

 Для бетона В30 
2

63

м

кН
 1030МПа 1030 bЕ . 

 Толщина стенки сборной диафрагмы b принимается 14, 16, 18 см. Примем 

b=16 см, тогда  

.мкН 1044,73
12

616,0103085,0 26
36

1 


В  

 Изгибная жесткость всех диафрагм жесткости ,1ВnВ   где n – количество 

диафрагм. 

 Подставляем жесткость в выражение для прогиба 

,
5008

1

1

4
1 H

Bn

Нq
f n 




  

отсюда шт. 67,1
1044,7384,1

15,4915,23500

8

500
6

3

1

3
1 











B

Нq
n n  

 Следовательно, необходимо запроектировать две диафрагмы толщиной 16 

см. Т.к. не было учтено наличие проемов, можно поставить четыре диафрагмы с 

проемами или без проемов. Это существенно повысит жесткость несущей систе-

мы. 
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3. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ МНОГОПУСТОТНОЙ 

ПРЕДВАРИТЕЛЬНО НАПРЯЖЕННОЙ ПЛИТЫ ПЕРЕКРЫТИЯ ПРИ 

ВРЕМЕННОЙ ПОЛЕЗНОЙ НАГРУЗКЕ V =1,5 кН/м2 

3.1. Исходные данные 

Сбор нагрузки на 1 м
2
 перекрытия представлен в табл. 3. 

Таблица 3 

Нагрузки на 1 м
2
 перекрытия 

 

Вид нагрузки Нормативная 

нагрузка, кН/м
2
 

Коэффициент 

надежности 

по нагрузке γf 

Расчетная  

нагрузка, 

кН/м
2
 

Постоянная:    

полы — паркет на мастике,  

δ = 20 мм; 

цементно-песчаная стяжка,  

δ = 30 мм (γ=18кН/м
3
); 

многопустотная сборная плита 

перекрытия с омоноличиванием 

швов, δ = 220 мм 

0,20 

 

0,54 

 

 

3,4 

1,3 

 

1,3 

 

 

1,1 

0,26 

 

0,70 

 

 

3,74 

Итого постоянная нагрузка g 4,14  4,7 

Временная:    

перегородки, δ = 120 мм (приве-

денная нагрузка, длительная) Vр; 

0,5 1,2 0,6 

полезная кратковременная (из 

задания) 

1,5 1,3 1,95 

длительная Vlon 0,525 1,3 0,682 

Итого временная нагрузка V 2,0  2,55 

Временная нагрузка без учета 

перегородок V0 
1,5 

 
1,95 

Полная нагрузка  g + V 6,14  7,25 

Примечание.  Полное значение нагрузки считается кратковременно действу-

ющим. 

Коэффициент надежности по нагрузке γf  для временной (полезной) нагрузки 

принимается: 

1,3 — при полном нормативном значении нагрузки менее 2 кПа (кН/м
2
); 

1,2 — при полном нормативном значении нагрузки 2 кПа (кН/м
2
) и более [1]. 

Нагрузка на 1 пог. м длины плиты при номинальной её ширине 1,5 м с учетом 

коэффициента надежности по ответственности здания γп = 1,0: 

  расчетная постоянная g = 4,7·1,5·1,0 = 7,05 кН/м; 

  расчетная полная (g + V) = 7,25·1,5·1,0 = 10,88 кН/м; 

  нормативная постоянная gп = 4,14·1,5·1,0 = 6,21 кН/м; 

  нормативная полная (gп + V п) = 6,14·1,5·1,0 = 9,21 кН/м; 
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  нормативная постоянная и длительная (gп + Vlon,п) = (4,14 + 1,025) ·1,5·1,0 = 

7,75 кН/м. 

Конструктивный размер плиты: l =6-0,1-0,1-0,01-0,01=5,78 м. 

 

Материалы для плиты 

Бетон тяжелый класса по прочности на сжатие В20: 

Rb,n = Rb,ser = 15,0 МПа;  Rbt,n = Rbt,ser = 1,35МПа (табл. 6.7[2], прил. 3),  

Rb = 11,5 МПа;  Rbt = 0,9 МПа (табл. 6.8 [2], прил. 4),

b1 = 1,0 – при непродолжительном (кратковременном действии нагрузки) (п. 

6.1.12[2]): b1 – коэффициент условий работы бетона, учитывающий влияние дли-

тельности действия статической нагрузки. 

Начальный модуль упругости бетона Еb = 27,5·10
3 

МПа (табл. 6.11 [2], 

прил.5). 

Технология изготовления плиты – агрегатно-поточная. Плита подвергается 

тепловой обработке при атмосферном давлении. Натяжение напрягаемой армату-

ры осуществляется электротермическим способом. 

Арматура:  

−продольная напрягаемая класса А600:  

Rs,n = Rs,ser = 600 МПа (табл. 6.13 [2], прил. 6); 

Rs = 520 МПа (табл. 6.14 [2], прил. 7);   

Еs = 2,0 ·10
5 
МПа (пункт 6.2.12 [2]). 

− ненапрягаемая класса В500:  

Rs = 435 МПа (табл. 6.19 [2], прил. 7);   

Rsw = 300 МПа (табл. 6.15 [2], прил. 8) 
 

3.2. Расчет плиты по предельным состояниям первой группы  

 

Определение внутренних усилий 

 

Расчетный пролет плиты в соответствии с рис. 2: 

м5,69м 0,31
2

0,09

2

0,09
0,010,010,10,16,00 =)(l==l  . 

Поперечное конструктивное сечение плиты заменяется эквивалентным дву-

тавровым сечением (рис.5). Размеры сечения плиты h = 22 см;  

h0 = h – a = 22 – 3 = 19 см; fh =hf = (22 – 15,9) ·0,5 = 3,05 см; 

bf = 149 см; fb  = 149 – 3 = 146 см; b = 149 – 15,9·7 = 37,7 см. 

Плита рассчитывается как однопролетная шарнирно-опертая балка, загру-

женная равномерно-распределенной нагрузкой (рис.6). 

Усилия от расчетной полной нагрузки: 

 изгибающий момент в середине пролета: 

 
мкН0344

8

5,698810

8

22
0 


,=

,
=

lV+g
=M ; 

 поперечная сила на опорах: 
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кН9530

2

5,698810

2

0 ,=
,

=
lV+g

=Q


. 

Усилия от нормативной нагрузки (изгибающие моменты): 

 полной: 

 
мкН2737

8

5,699,21

8

22
0 


,==

lV+g
=M nn

n ; 

 постоянной и длительной: 

 
мкН36,31

8

5,6975,7

8

22

0,



==

lV+g
=M

nlonn

nl  

Расчет по прочности нормального сечения при действии изгибающего 

момента 

При расчете по прочности расчетное поперечное сечение плиты принимается 

тавровым с полкой в сжатой зоне (свесы полок в растянутой зоне не учитывают-

ся). 

При расчете принимается вся ширина верхней полки fb  = 146 см, так как 

см, 3,96578
6

1

6

1
15,54

2

7,37146

2

'







l
bb f

 

где l – конструктивный размер плиты. 

Положение границы сжатой зоны определяется из условия: 

 ,5,0 '
0

''
1' fffbbhx

hhhbRMM
f




 

где М – изгибающий момент в середине пролета от полной нагрузки (g+V); 

fx hM  − момент  внутренних  сил  в  нормальном  сечении  плиты, при котором  

нейтральная ось проходит по нижней грани сжатой полки; Rb – расчетное сопро-

тивление бетона сжатию; остальные обозначения приняты в соответствии  с  

рис.5. 

Если это условие выполняется, граница сжатой зоны проходит в полке, и 

площадь растянутой арматуры определяется как для прямоугольного сечения ши-

риной, равной fb . 

4403 кН·см≤ 1,0·1,15·146·3,05(19 – 0,5·3,05) = 8949 кН·см;    

Rb = 11,5 МПа = 1,15 кН/см
2
. 

44,03 кН·м< 89,49  кН·м – условие выполняется, т.е. расчет ведем как для 

прямоугольного сечения. Далее определяем: 

,073,0
1914615,10,1

4403
22

0

'

1








hbR

M

fbb

m

 
,

2
1 







 
m  

,0759,0073,0211211  m  

здесь
 0h

x
  − относительная высота сжатой зоны бетона; должно выпол-

няться условие ξ ≤ ξR,  где ξR – граничная относительная высота сжатой зоны. 
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Значение ξR  определяется по формуле ([2]): 

,

1

8,0

2

,0

b

els

R
R

h

x






  

где εs,el – относительная деформация арматуры растянутой зоны, вызванная внеш-

ней нагрузкой при достижении в этой арматуре напряжения, равного Rs; 

εb2 – относительная деформация сжатого бетона при напряжениях, равных Rb, 

принимаемая равной 0,0035 (п. 6.1.20[2]). 

Для арматуры с условным пределом текучести значение εs,el определяется по 

формуле: 

s

sps
els

E

R *

,

400 
  

(арматура А600 имеет условный предел текучести) (п. 9.16[2]), 

где σ*sp – предварительное напряжение в арматуре с учетом всех потерь и ко-

эффициентом  γsp = 0,9. 

Предварительное напряжение арматуры σsp принимают не более 0,9Rsn для 

горячекатаной и термомеханически упрочненной арматуры (А600) и не более  

0,8Rsn  для холоднодеформированной арматуры  и  арматурных  канатов (9.1.1[2]). 

Принимаем σsp = 0,8Rsn = 0,8·600 = 480 МПа. 

При проектировании конструкций полные суммарные потери следует прини-

мать не менее 100 МПа  [2],  σsp(2)j = 100 МПа. 

При определении εs,el:     

σ*sp = 0,9·480 - 100 = 332 МПа;  0,00294;
102,0

332400520
5

=
+

=els,



 ;  

0,435

0,0035

0,00294
1

0,8
=

+

=R ;   ξ ≤ ξR.. 

Площадь сечения арматуры определяем по формуле: 

.
0

'
1

s

fbb
sp,ef

R

hbR
А


  

Если соблюдается условие ξ ≤ ξR,  расчетное сопротивление напрягаемой ар-

матуры  Rs допускается умножать на коэффициент условий работы γs3, учитыва-

ющий возможность деформирования высокопрочных арматурных сталей при 

напряжениях выше условного предела текучести  и  определяемый по формуле  

(3.2 [5]): 

.1,125,025,13 





R
s

 Если
R


<0,6, что для плит практически всегда соблюдается, можно прини-

мать  максимальное  значение  этого  коэффициента, т.е. γs3 = 1,1.  

;см 23,4
521,1

190759,014615,10,1 2



sp,efА  

Rs=520 МПа=52 кН/см
2
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Принимаем 6Ø10 А600 (рис.7 вариант 1); Аsp,ef = 4,71 см
2
. 

Напрягаемые стержни должны располагаться симметрично и расстояние 

между ними должно быть не более 400 мм и не более 1,5h, при h> 150 мм (п. 

10.3.8[2]). 

 

Расчет по прочности при действии поперечной силы 

Поперечная сила от полной нагрузки Q = 30,95 кН. 

Расчет предварительно напряженных элементов по сжатой бетонной полосе 

между наклонными сечениями производят из условия (8.55 [2]): 

Q ≤ φb1·b1·Rb·b·h0, 

где φb1 - коэффициент, принимаемый равным 0,3 (п. 8.1.32 [2]); 

b - ширина ребра, b = 37,7 см; 

Q≤ 0,3·1,0·1,15·37,7·19 = 247,1; 

30,95 кН < 247,1 кН. 

Расчет предварительно напряженных изгибаемых элементов по наклонному 

сечению производят из условия (8.56[2]): 

Q ≤ Qb + Qsw ; 

где Q - поперченная сила в наклонном сечение; 

Qb - поперечная сила, воспринимаемая бетоном в наклонном сечении; 

Qsw - поперечная сила, воспринимаемая поперечной арматурой в наклонном 

сечении; 

,

2
012

c

hbR
Q btbb

b


  

принимаем не более 0,25·γb1·Rbt·b·h0 и не менее 0,5·γb1·Rbt·b·h0; 

φb2 - коэффициент, принимаемый равным 0,3 (п. 8.1.33 [2]); 

Rbt = 0,9 МПа = 0,09 кН/см
2
; 

Qb  = 0,5b1·Rbt·b·h0 = 0,5·1,0·0,09·37,7·19 = 32,2кН. 

Действующая в сечении поперечная сила Q = 30,95 кН < 32,2 кН. Следова-

тельно, поперечная сила, воспринимаемая бетоном, практически равна действу-

ющей в сечении поперечной силе, поэтому поперечную арматуру можно не уста-

навливать. Если Q > Qb , то необходимо выполнить расчет.  

 
Рис.5. Расчетное сечение плиты 
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Рис.6. Расчетная схема плиты и эпюры усилий 

 

3.3. Расчет плиты по предельным состояниям второй группы 

 Геометрические характеристики приведенного сечения 

Круглое очертание пустот заменим эквивалентным квадратным со стороной  

с = 0,9d = 0,9·15,9 = 14,3 см. 

Размеры расчетного двутаврового сечения: толщина полок  

h
’
f =hf =(22–14,3)·0,5 = 3,85 см;  ширина ребра b = 146 – 14,3·7 = 45,9 см; ширина 

полок fb  = 146 см;  bf = 149 см. 

Определяем  геометрические характеристики приведенного сечения:  

.7,27
1027,5

102
3

5

==
E

E
=

b

s




 . 

Площадь приведенного сечения: 

Ared = A +As = f fb h  +bf·hf+b·с+Asp = (146 + 149)·3,85 + 45,9·14,3 + 

+7,27·4,71=1826,4 см
2
;   А = 1792,16 см

2
 – площадь сечения бетона. 

Статический момент приведенного сечения относительно нижней грани: 

Sred= f fb h  ( h–0,5 fh ) + bf·· hf··0,5·hf· + b·с·0,5h +·Asp·а = 

= 146·3,85·(22 – 0,5·3,85) +149·3,85·0,5·3,85 + 45,9·14,3·0,5·22 +7,27·4,71·3 = 

=19711,2 см
3
. 

Удаление  центра  тяжести  сечения  от  его  нижней  грани:  

см10,87910
1826,4

19711,2
0 ,==

A

S
=у

red

red . 

Момент инерции приведенного сечения относительно его центра тяжести: 



20 

 

     

     

   

   см 8,10823638,1071,427,7

85,35,08,1085,3149
12

85,3149
8,10225,03,149,45

12

3,149,45

85,35,08,102285,3146
12

85,3146
5,0

12
5,0
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5,0

12
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2
3

2
3

2
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0

2
0
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2

0

3
2'

0
''
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Момент сопротивления приведенного сечения по нижней грани: 

3

0

см10021,9
10,8

108236,8
==

y

I
=W red

red . 

То же, по верхней грани: 

3

0

sup
см 6649=

yh

I
=W red

red 
. 

Расчет предварительно напряженных изгибаемых элементов по раскрытию 

трещин производят в тех случаях, когда соблюдается условие (8.116[2]): 

М > Mcrc, 

где М – изгибающий момент от внешней нагрузки (нормативной); 

Mcrc – изгибающий момент, воспринимаемый нормальным сечением элемента  

при  образовании трещин  и  равный (9.36[2]): 

Mcrc = Rbt,ser·Wpl + P·eяр , 

где Wpl – момент сопротивления приведенного сечения для крайнего растяну-

того волокна; 

eяр = еор + r – расстояние от точки приложения усилия предварительного об-

жатия до ядровой точки, наиболее удаленной от растянутой зоны; 

еор – то же, до центра тяжести приведенного сечения; 

r – расстояние от центра тяжести приведенного сечения до ядровой точки; 

Wpl= 1,25Wred   для двутаврового симметричного сечения (табл.4.1[5]) ; 

Р – усилие предварительного обжатия с учетом потерь предварительного 

напряжения в арматуре, соответствующих рассматриваемой стадии работы эле-

мента. Определяем 

см 5,49
1826,4

10021,9
==

A

W
=r

red

red ; 

еoр = у0 – а = 10,8 – 3 = 7,8 см; 

eяр = 7,8 + 5,49 = 13,29 см; 

Wpl = 1,25·10021,9 = 12527,4 см
3
. 

Потери предварительного напряжения арматуры 

Первые потери предварительного напряжения включают потери от релакса-

ции напряжений в арматуре, потери от температурного перепада при термической 

обработке конструкций, потери от деформации анкеров и деформации формы 

(упоров). 

Вторые потери предварительного напряжения включают потери от усадки и 

ползучести бетона при натяжении арматуры на упоры (п. 9.1.12[2]). 
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Потери от релаксации напряжений арматуры σsp1 определяют для арматуры 

классов А600-А1000 при электротермическом способе натяжения в соответствии 

с п. 9.1[2].

σsp1 = 0,03 σsp = 0,03·480 = 14,4 МПа. 

Потери от температурного перепада при агрегатно-поточной технологии 

принимаются равными 0;  σsp2 = 0. 

Потери от деформации формы при электротермическом способе натяжения 

арматуры не учитывают;  σsp3 = 0. 

Потери от деформации анкеров при электротермическом способе натяжения 

арматуры не учитывают;  σsp4 = 0. 

Первые потери:

σsp(1) =σsp1 + σsp2 + σsp3 + σsp4 = 14,4 МПа. 

Потери от усадки бетона:

σsp5 = 0,85·εb,sh·Es — для бетона, подвергнутого тепловой обработке, где εb,sh 

– деформации усадки бетона, значения которых можно принимать в зависимости 

от класса бетона равными: 

0,00020 – для бетона классов В35 и ниже; 

0,00025 – для бетона класса В40; 

0,00030 – для бетона классов В45 и выше;

σsp5 = 0,85·0,0002·2·10
5
 = 34 МПа. 

Потери от ползучести бетона σsp6  определяются по формуле: 

 crb
red

redsj
spj

bpjcrb
sp

I

Ay
,

2

,
6

8,0111

8,0
85,0














 



 — для бетона, подвергнутого теп-

ловой обработке, где φb,cr – коэффициент ползучести бетона, определяемый со-

гласно п. 6.1.16[2] или по  прил. 15. Принимаем φb,cr = 2,8;

bpj — напряжение в бетоне на уровне центра тяжести рассматриваемой  j – 

ой группы стержней напрягаемой арматуры; 

   
;

11

red

op

red
bp

I

yeP

A

P
  

Р(1) — усилие предварительного обжатия с учетом только первых потерь; 

еор — эксцентриситет усилия Р(1) относительно центра тяжести приведенного 

сечения; 

y — расстояние от центра тяжести приведенного сечения до рассматриваемо-

го волокна; y = еор + 3(см) 

b

s

E

E
= ; 

μspj — коэффициент армирования, равный  Aspj/A, где А — площадь попереч-

ного сечения элемента;  Aspj — площадь рассматриваемой группы стержней 

напрягаемой арматуры. 

Р(1) = Asp(σsp – σsp(1));   σsp =  480 МПа = 48 кН/см
2
;  

σsp(1) =  14,4 МПа = 1,44 кН/см
2
;   Р(1) = 4,71(48 – 1,44) = 219,3 кН; 

еор = 7,8 см, y=10,8 см; 
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МПа; 9,2кН/см 291,0
8,108236

8,108,73,219

4,1826

3,219 2 



bp

 

σbp<0,9Rbp; Rbp =10 МПа; А = 1792,16 см
2
;   0,002628

161792

4,71
=

,
= ; 

 

МПа. 35,67

8,28,01
8,108236

4,18268,7
1002628,027,71

9,28,227,78,0
85,0
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sp
 

Полное значение первых и вторых потерь (9.12[2]): 

   
6

1
2 ;

=i

=i
spisp Δ=Δ 

σsp(2) =  14,4 + 34 + 35,67 = 84,07 МПа. 

При проектировании конструкции полные суммарные потери для арматуры, 

расположенной в растянутой при эксплуатации зоне сечения элемента, следует 

принимать не менее 100 МПа (п. 9.1.10[2]), поэтому принимаем σsp(2) = 100 МПа.  

После того, как определены суммарные потери предварительного напряже-

ния арматуры, можно определить Мcrc. 

Р2= (σsp – σsp(2))·Asp,  
где Р2—усилие предварительного обжатия с учетом полных потерь;

 
(2)P = (48,0 – 10,0) ·4,71 = 178,98 кН; 

Мcrc = 0,135·12527,4 + 178,98·13,29 = 4069,8 кН·см = 40,70 кН·м. 

Так как изгибающий момент от полной нормативной нагрузки  

Мn = 37,27 кН·м меньше, чем Мcrc =40,70 кН·м, то трещины в растянутой зоне 

от эксплуатационных нагрузок не образуются. 

Расчет прогиба плиты 

Расчет изгибаемых элементов по прогибам производят из условия (8.2.21): 

f ≤ fult , 

где f — прогиб элемента от действия внешней нагрузки; 

fult — значение предельно допустимого прогиба. 

При действии постоянных, длительный и кратковременных нагрузок прогиб 

балок или плит во всех случаях не должен превышать 1/200 пролета. 

Для свободно опертой балки максимальный прогиб определяют по формуле 

max

2

r
Sl=f 







1

,
 

где S — коэффициент, зависящий от расчетной схемы и вида нагрузки; при 

действии равномерно распределенной нагрузки S = 5/48; при двух равных момен-

тах по концам балки от силы обжатия – S = 1/8; 

maxr







 1
— полная кривизна в сечении с наибольшим изгибающим моментом 

от нагрузки, при которой определяется прогиб. 

Полную кривизну изгибаемых элементов определяют для участков без тре-

щин в растянутой зоне по формуле 
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1 2

1 1 1

r r r

   
    
   

, 

где 
1

1









r — кривизна от непродолжительного действия кратковременных 

нагрузок; 

2

1









r
— кривизна от продолжительного действия постоянных и длитель-

ных нагрузок. 

Кривизну элемента на участке без трещин определяют по формуле: 

1

1 p op

b red

M N e

r E I

 


 , 

где М — изгибающий момент от внешней нагрузки или момент усилия пред-

варительного обжатия относительно оси, проходящей через центр тяжести приве-

денного сечения; 

Ired — момент инерции приведенного сечения; 

Eb1 — модуль деформации сжатого бетона, определяемый по формуле 

crb,

b
b

+

E
=E

1
1 , 

где φb,cr – коэффициент ползучести бетона, принимаемый: 

 при продолжительном действии нагрузки по табл.6.12[2] или по  прил. 15,  в 

зависимости от класса бетона на сжатие и относительной влажности воздуха 

окружающей среды; 

 при непродолжительном действии нагрузки, Eb1=0,85Eb, (8.146[2]); 

Np=Р(2) и eop =7,8 см (п.3.3) — усилие предварительного обжатия и его экс-

центриситет относительно центра тяжести приведенного поперечного сечения. 

Прогиб определяется с учетом эстетико-психологических требований, т.е. от 

действия только постоянных и временных длительных нагрузок [1]: 

 
,

1

1

2

2 redb

opnl

IE

ePМ

r 











 

nlM  – изгибающий момент от продолжительного действия постоянных и дли-

тельных нагрузок, равный Мnl = 31,36 кН·м (см. п.3.2) 

3
3

1 107,24
3,8

1027,5

2,81



==

+

E
=E b

b МПа = 7,24·10
2  

кН/см
2
; 

.
см

1
 1022,2

8,1082361024,7

8,798,17831361 5

2

2















r
 

В запас жёсткости плиты оценим её прогиб только от постоянной и длитель-

ной  нагрузок (без учёта выгиба от усилия предварительного обжатия):  

см. 845,2 <см 75,05691022,2
48

5 5 







  2=f  

Допустимый прогиб f = (1/200)l = 569/200 = 2,845 см.  
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4. ВАРИАНТ РАСЧЕТА МНОГОПУСТОТНОЙ ПРЕДВАРИТЕЛЬНО 

НАПРЯЖЕННОЙ ПЛИТЫ ПЕРЕКРЫТИЯ ПРИ ДЕЙСТВИИ ВРЕМЕННОЙ 

НАГРУЗКИ V =4,5 кН/м
2
 

 

4.1. Исходные данные 

Сбор нагрузки на 1 м
2
 перекрытия представлен в табл. 4.  Постоянная нагруз-

ка та же, что при расчете плиты перекрытия на действие нагрузки V =1,5 

кН/м
2
 (см. п. 3.1). 

Таблица 4 

Нагрузки на 1 м
2
 перекрытия 

 

Вид нагрузки Нормативная 

нагрузка, кН/м
2
 

Коэф-т 

надежности 

по нагрузке 

γf 

Расчетная  

нагрузка, 

кН/м
2
 

Постоянная нагрузка g 4,14  4,7 

Временная:    

Перегородки, δ = 120 мм 

 (приведенная нагрузка,   дли-

тельная) V p; 

0,5 1,2 0,6 

Полезная (из задания), в том 

числе: 

4,5 1,2 5,4 

длительная V lon 1,575 1,2 1,89 

Итого временная нагрузка V 5,0  6,0 

Временная нагрузка без учета 

перегородок V 0 
4,5  5,4 

Полная нагрузка  g + V 9,14  10,7 

 

Нагрузка на 1 пог. метр длины плиты при номинальной ее ширине 1,5 м: 

- расчетная постоянная g = 4,7·1,5·1,0 = 7,05 кН/м; 

- расчетная полная (g + V) = 10,7·1,5·1,0 = 16,05 кН/м; 

- нормативная постоянная gп = 4,14·1,5·1,0 = 6,21 кН/м; 

- нормативная полная (gп + Vп) = 9,14·1,5·1,0 = 13,71 кН/м; 

- нормативная постоянная и длительная (gп + Vlon,п) = (4,14 + 2,075)·1,5·1,0 = 

9,32 кН/м. 

 

4.2. Расчет плиты по предельным состояниям первой группы 

 

Определение внутренних усилий 

 

Материалы для плиты, расчетный пролет и поперечное сечение те же, что в 

пункте 3.1. 

Усилия от расчетной полной нагрузки: 
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мкН 96,64

8

5,69,0561

8

22
0 


==

lV+g
=M ; 

 
.кН 66,45

2

5,69,0561

2

0 ==
lV+g

=Q


. 

Усилия от нормативной нагрузки: 

- полной: 

 
;мкН 48,55

8

5,6971,31

8

22
0 


==

lV+g
=M nn

n ; 

- постоянной и длительной: 

 
м.кН 72,37

8

5,6932,9

8

22

0,



==

lV+g
=M

nlonn

nl . 

 

Расчет по прочности на действие изгибающего момента 

,107,0
1914615,10,1

6496
22

0

'

1








hbR

M

fbb

m




 ,113,0107,0211211  m  

 0,435=R (см. п. 3.2);  

0,6;0,261
435,0

113,0
=

R


  γs3 = 1,1; 

;
0

'
1

s

fbb
sp,ef

R

hbR
А


  

;см 3,6
521,1

19113,014615,10,1 2



sp,efА  

Rs=520 МПа=52 кН/см
2
 

Принимаем: 6Ø12А600 (рис.7 вариант 2); 

Аsp,ef = 6,79 см
2
. 

 

Расчет по прочности при действии поперечной силы 

Условие прочности по бетонной полосе между наклонными сечениями удо-

влетворяется 

45,66 кН< 247,1 кН (см. п. 3.2). 

Условие прочности по наклонному сечению  

Q ≤ Qb + Qsw, 

допускается производить  расчет наклонного сечения из условия (8.60[2]); 

(8.61[2]); (8.62[2]): 

Q1≥Qb1+Qsw1; 

Qb1=0,5·γb1·Rb·b·h0; 

Qsw1=qsw·h0; 

Qb1=0,5·1,0·0,09·37,7·19=32,23 кН. 

Таким образом,  поперечная арматура (хомуты) необходима по расчету для 

восприятия усилия: 

Qsw1 = 45,66 – 32,23 = 13,43 кН. 
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Рис.7. Опалубка плиты П-1 и схема армирования 
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Поперечная арматура учитывается в расчете, если qsw≥qsw,min (п. 8.1.33[2]): 

qsw,min=0,25b1Rbtb  

Усилие в поперечной арматуре на единицу длины равно (8.59[2]): 

;
0

1

h

Q
q sw

sw 
 

кН/см. 848,07,3709,00,125,0кН/см 709,0
19

43,13
min,  swsw qq

 
Принимаем qsw =qsw,min  

w

swsw
sw

S

AR
q


  . 

Назначая шаг хомутов Sw = 10 см ≤ 0,5·h0   (8.3.11[2]), получаем: 

2см 283,0
30

10848,0








sw

wsw

sw
R

sq
A ; 

Rsw  = 300 МПа = 30 кН/см
2
. 

Принимаем на приопорных участках плиты по четыре каркаса с поперечной 

рабочей арматурой (хомутами), расположенной с шагом Sw = 10 см. 

Для 4Ø5 В500С в одном сечении имеем: Аsw,ef  = 0,78 см
2
> Аsw 

Проверяем прочность сечения при действии поперечной силы. Условие 

прочности: 

Q1 ≤ Qb1 + Qsw1; 

Q1 = 45,66 кН - поперечная сила, действующая в сечение; 

Qb1 = 32,23 кН; 

Qsw1 = qsw·h0; 
300,78

2,34
10

swsw
sw

w

RA
q

S

 
   кН/см; 

Qsw1 = 2,34·19 = 44,46кН; 

45,66 кН < (32,23 + 44,66)кН; 

45,66 кН < 76,89 кН. 

Прочность обеспечена. 

 

4.3. Расчет плиты по предельным состояниям второй группы 

 

Геометрические характеристики приведенного сечения (см. п. 3.3) 

 

Ared = 1841,48 см
2
;   Sred = 19756,56 см

3
;  у0= 10,73 см. 

 

   

   ;см 73,108457373,1079,627,7

85,35,073,1085,3149
12

85,3149
73,10225,03,149,45

12

149,45
85,35,073,102285,3146

12

85,3146
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3

2

3
2

3














=Ired

 

;см 10107,9
10,73

108457,73 3

0

==
y

I
=W red

red ;см 58,6239
27,11

73,108457 3sup
==W

red
 

W= 1,25Wred = 1,25·10107,9 = 12634,9 см
3
. 
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;см 5,49
1841,48

10107,9
==

A

W
=r

red

red  

е0 = 10,73 – 3 = 7,73 см;    eяр = 7,73 + 5,49 = 13,22 см. 

 

Потери предварительного напряжения арматуры

σsp1 =14,4 МПа;     σsp2 = 0;    σsp3 = 0;    σsp4 = 0. 

Таким образом, первые потери составляют:  σsp(1) =14,4 МПа;  

σsp5 =34 МПа (см. п.3.3); 

   

red

op

red
bp

I

yeP

A

P 11
  (см. п.3.3); 

Р1 = 6,79· (48 – 1,44) = 316,14 кН;  еор = 7,73 см; 

МПа; 46,3кН/см 346,0
73,108457

73,714,316

48,1841

14,316 2
2





bp

 

;0,003789
161792

6,79
=

,
=  

 

МПа. 59,40

8,28,01
73,108457

48,184173,7
1003789,027,71

46,38,227,78,0
85,0
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Таким образом, полные потери равны:

σsp(2) =  14,4 + 34+ 40,59 = 88,99 МПа. 

Полные суммарные потери следует принимать не менее 100МПа, поэтому 

принимаем σsp(2) =100МПа. 

Р(2) = (48,0 – 10) ·6,79 = 258,02 кН; 

Мcrc = Rbt,ser·W+P(2)·eяр=0,135·12634,9+258,02·13,22=5116,7 кН·см=51,17 кН·м. 

Изгибающий момент от полной нормативной нагрузки равен: 

Мn = 55,48 кН·м>Мсrс = 51,17 кНм. 

Следовательно, трещины в растянутой зоне от эксплуатационных нагрузок 

образуются. 

 

Расчет по раскрытию трещин, нормальных к продольной оси 

 

Расчет по раскрытию трещин производят из условия (8.118[2]): 

acrc ≤ acrc,ult, 

acrc  – ширина раскрытия трещины от действия внешней нагрузки; 

acrc,ult – предельно допустимая ширина раскрытия  трещин ( [2], прил.2). 

Для арматуры классов А240-А600, В500C величина acrc,ult  составляет: 

0,3 мм – при продолжительном раскрытии трещин; 

0,4 мм – при непродолжительном раскрытии трещин. 

Ширину раскрытия нормальных трещин определяют по формуле  [2]: 

,321 s
s

s
scrc l

E
=a 


  

где σs – напряжение в продольной растянутой арматуре в нормальном сечении с 

трещиной от соответствующей внешней нагрузки; 
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ls – базовое расстояние между смежными нормальными трещинами; 

ψs – коэффициент, учитывающий неравномерное распределение относитель-

ных деформаций растянутой арматуры между трещинами; допускается принимать 

ψs =1, если при этом условие (8.118[2]) не удовлетворяется, значение ψs  следует 

определять по формуле (8.138[2]);

1 – коэффициент, учитывающий продолжительность действия нагрузки, 

принимаемый равным: 

1,0 – при непродолжительном действии нагрузки; 

1,4 – при продолжительном действии нагрузки;

2 – коэффициент, учитывающий профиль продольной арматуры и равный 

0,5 для арматуры периодического профиля и канатной;

3 – коэффициент, учитывающий вид напряженного состояния и для изгиба-

емых элементов принимаемый равным 3 = 1,0. 

Для прямоугольных, тавровых и двутавровых сечений, значение σs  допуска-

ется определять по формуле  [5]: 
   

,
/ 2

sp

s

A

PzM

s


  

где z – плечо внутренней пары сил, равное  z=ςh0, а коэффициент ς определя-

ется по табл. 4.2 [5] или по прил. 18, в зависимости от следующих параметров: 

 
.   ;   ;

0

1
1

20

''

bh

Aa
=a

P

M
=e

bh

b)h(b
=

sps
s

s
s

ff
f





  

Ms= Mn =55,48 кНм=5548 кНсм; P(2) – усилие предварительного обжатия с 

учетом полных потерь, равное P(2)=258,02 кН. Производя вычисления, получаем: 

1,13.
19

5,21
   ; см 21,5

02,258

5548
  0,442;

0,199,45

85,39,45146

0





 =

h

e
=e

)(
= s

sf  

Коэффициент αs1 для всех видов арматуры, кроме канатной, можно прини-

мать равным αs1=300/Rb,ser=300/15=20, 

 где Rb,ser=15 МПа.  

Тогда: 

.156,0
0,199,45

79,620
 1 




 =as  

По табл. 4.2 [5] или по прил. 18 определяем: ς=0,823; 

z=ςh0=0,823·19,0=15,64 см; 

 
МПа. 4,142кН/см 24,14

79,6

02,25864,15/5548 2 



s

 

С целью недопущения чрезмерных пластических деформаций в продольной 

рабочей арматуре, напряжения σs в ней (а точнее, их приращение под действием 

внешней нагрузки) не должны превышать (Rs,ser– σsp(2)), где σsp(2)– величина пред-

варительного напряжения арматуры с учетом полных потерь, т.е. 

σsp(2) = σsp–σsp(2)=480–100=380 МПа;  

   МПа. 220380600МПа 4,142 2,  spsersR
s
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Как видим, полученное значение σs удовлетворяет установленному ограни-

чению. В противном случае следует увеличить площадь продольной рабочей ар-

матуры. 

Ширину раскрытия трещин acrc  принимают: 

- при продолжительном раскрытии (8.119[2]): 

acrc = acrc,1; 

- при непродолжительном раскрытии (8.120[2]): 

acrc = acrc,1 + acrc,2 –acrc,3; 

где acrc,1 – ширина раскрытия трещин от продолжительного действия посто-

янных и временных длительных нагрузок; 

acrc,2 – ширина раскрытия трещин от непродолжительного действия постоян-

ных и временных (длительных и кратковременных) нагрузок; 

acrc,3 -  ширина раскрытия трещин от непродолжительного действия постоян-

ных и временных длительных нагрузок.    

Базовое расстояние между смежными нормальными трещинами определяется 

по формуле: 

s
s

bt
s d

A

A
=l 0,5 (8.2.17[2]) и принимают не менее 10d и 10 см и не более 40d 

и 40 см, 

где As – площадь сечения растянутой арматуры; 

 Abt – площадь сечения растянутого бетона, равная: 

Abt = b·yt+(bf - b)·hf, 

где yt – высота растянутой зоны, которую для прямоугольных, тавровых и 

двутавровых сечений допускается принимать по формуле: 

yt = k·y0 . 

Поправочный коэффициент k  учитывает неупругие деформации растянутого 

бетона и для двутавровых сечений принимается равным 0,95. Значение y0 – есть 

высота растянутой зоны бетона, определяемая как для упругого материала по 

приведенному сечению по формуле: 

 
.

2
0















serbt,
red

red

R

P
+A

S
=y  

Определяем:  

  .см 5,62685,39,450,1490,59,45

см; 0,556,595,0 см; 5,26

135,0

02,258
48,1841

56,19756

2

0





bt

t

A

y

+

=y

 

Значение Abt принимается равным площади сечения при ее высоте в пределах 

не менее 2а и не более 0,5h  [2], т.е. не менее 

149,0·3,85+(6-3,85)·45,9=672,9 см
2
 и не более 

45,9·11+(149-45,9)·3,85=901,84 см
2
; 

следовательно, принимаем Abt =672,9 см
2
. Тогда: 
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59,461,2
6,79

672,9
0,5 ==ls  см. Принимается не более 40d и не более 40 см. 

Окончательно принимается 40 см. 

Поскольку изгибающий момент от постоянной и временной длительной нор-

мативной нагрузок Mnl=37,72 кНм, меньше момента образования трещин 

Mcrc=51,17 кНм, то приращение напряжений в продольной рабочей арматуре от 

внешней нагрузки (см. формулу (4.12[5]) будет меньше нуля. В этом случае сле-

дует считать acrc,1= acrc,3= 0 и определять только ширину раскрытия трещин acrc,2 от 

непродолжительного действия постоянных, длительных и кратковременных 

нагрузок при φl =1,0: 

см. 0,142см 01424,040
102

4,142
0,10,15,00,1

52, 


crcа  

Это значение необходимо сопоставить с предельно допустимой шириной 

раскрытия трещин acrc,ult, принимаемой из условия обеспечения сохранности ар-

матуры при непродолжительном раскрытии: 

acrc,2<acrc,ult=0,4 мм – условие удовлетворяется (см. (8.2.6[2]) или  прил.2). 

 

Расчет прогиба плиты 

 

Расчет изгибаемых элементов по прогибам производят из условия (8.139[2]): 

ffult, 

где f – прогиб элемента от действия внешней нагрузки; 

fult – значение предельно допустимого прогиба (см. п. 3.3). 

Полная кривизна для участков с трещинами определяется по формуле [2] без 

учета кривизны от непродолжительного действия усилия обжатия и кривизны 

вследствие усадки и ползучести бетона: 
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1111


























r
+

rr
=

r
; 

где 
1

1









r – кривизна от непродолжительного действия всей нагрузки; 

2

1









r  – кривизна от непродолжительного действия постоянных и временных 

длительных нагрузок; 

3

1









r  – кривизна от продолжительного действия постоянных и временных 

длительных нагрузок. 

 Так как прогиб плиты ограничивается эстетико-психологическими требова-

ниями,  

1

1









r –
2

1









r  – кривизна, вызванная непродолжительным действием кратко-

временной нагрузки,  не учитывается. 

Таким образом, кривизна в середине пролета определяется только от про-

должительного действия постоянных и длительных нагрузок, т.е. при  действии 

изгибающего момента Мnl = 37,72 кН·м. 
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Для элементов прямоугольного и таврового сечений при hf
/
≤ 0,3h0 кривизну 

допускается определять по формуле (4.40 [5]): 

,
1

3
0 redb,c

nl

Ehb

M
=

r 
 

где с – коэффициент, определяемый по табл. 4.5 [5]  или по прил.15 в зави-

симости от параметров: 

 
;

''

0

ff
f

bh

hbb
=


   μ·s2  и   es/h0;   ;

0

s

bh

A
=   

redb,s

s
s

E

E
=


 2 . 

При определении s2  допускается принимать 1=s . Если при этом  условие  

ffult не удовлетворяется, то расчет производят с учетом коэффициента ψs, опреде-

ляемого по формуле (8.138[2]): 

,0,81
s

crcs,
s =




   

где σs,crc – приращение напряжений в растянутой арматуре в сечении с тре-

щиной сразу после образования нормальных  трещин при М = Мcrc, 

σs – то же, при действии рассматриваемой нагрузки (4.12 [5]): 

 
,

/ 2

sp

s
s

A

Pz)(M
=


      

 
,

/ 2
,

sp

crc
crcs

A

Pz)(M
=


  

z – расстояние от центра тяжести арматуры, расположенной в растянутой 

зоне сечения до точки приложения равнодействующей усилий в сжатой зоне эле-

мента; 

Eb,red – приведенный модуль деформации сжатого бетона, принимаемый рав-

ным 

redb

serb,
redb,

R
=E

1,
, 

где εb1,red =2810
-4

   при продолжительном действии нагрузки при относительной 

влажности воздуха окружающей среды 75 % ≥ W ≥ 40% (табл.6.10[2]): 

)2(P

M
e s

s  ,  Ms = Mnl= 37,72 кН·м. 

Р(2) – усилие предварительного обжатия с учетом всех потерь,  

Р(2) = 258,02 кН. 

Определяем величины, необходимые для нахождения с: 

   
0,442

1945,9

3,8545,9146
''

==
bh

hbb
=

0

ff
f




 ,  .00779,0

199,45

79,6



=    

Коэффициент приведения арматуры к бетону:         

redb,

reds,
s

E

E
=2    [2];       Еs,red = 

s

sE


  [2];  

redb,s

s
s

E

E
=


 2 ,  

принимаем ψs = 1. 

Приведенный модуль деформаций сжатого бетона: 

5357
1028

15,0

4
1,

==
R

=E
redb

serb,
redb, 

МПа = 535,7 кН/см
2
; 
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;33,37
5357

102 5

2 


 =s   μ·s2= 0,00779∙37,33 = 0,291; см; 62,14
02,258

3772
=es  

.769,0
19

62,14

0

=
h

es  

Теперь по табл. 4.5[5] или по табл. прил. 14 путем интерполяции находим 

с=0,572. 

Определяем кривизну, имея все данные: 

см. 845,2см 32,15691091,3
48

5

;
1

48

5

;
см

1
 1091,3

7,535199,45,5720

37721

25

2

0

5

3












ultff

l
r

f

=
r

 

Условие 8.139[2] удовлетворяется, т.е. жесткость плиты достаточна.  

 

5. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ ОДНОПРОЛЕТНОГО РИГЕЛЯ 

 

Для опирания пустотных панелей принимается сечение ригеля высотой  

hb=45 см или hb = 60 см, для опирания ребристых панелей принимается сечение 

ригеля высотой hb = 60 см. Ригели могут выполняться обычными или предвари-

тельно напряженными. Высота сечения обычного ригеля bb lh 









10

1
...

15

1
. 

5.1. Исходные данные 

 

Нормативные и расчетные нагрузки на 1 м
2
 перекрытия принимаются те же, 

что и при расчете панели перекрытия. Ригель шарнирно оперт на консоли колон-

ны, hb = 45 см. Расчетный пролет (рис. 8): 

l0 = lb – b – 2·20 – 130 = 6300 – 400 – 40 – 130 = 5730 мм = 5,73 м, 

где lb – пролет ригеля в осях; 

b – размер колонны; 

20 мм – зазор между колонной и торцом ригеля; 

130 мм – размер площадки опирания. 

Расчетная нагрузка на 1 м длины ригеля определяется с грузовой полосы, 

равной шагу рам, в данном случае шаг рам 6 м (табл. 3 и рис.1). 

Постоянная (g): 

- от перекрытия с учетом коэффициента надежности по ответственности зда-

ния γп = 1,0: 

gfl =g·ln·γn= 4,7·6,0·1,0 = 28,2 кН/м, 

где ln – шаг рам; 

- от веса ригеля: 

gbn = (0,2·0,45 + 0,2·0,25) ·2500·10
-2

 = 3,5 кН/м, 

где 2500 кг/м
3
 – плотность железобетона. С учетом коэффициента надежно-

сти по нагрузке γf = 1,1 и по ответственности здания γп = 1,0, 

gb = 3,5·1,1·1,0 = 3,85 кН/м. 
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Рис.8. Расчетный пролет ригеля 

 

Итого постоянная нагрузка погонная, т.е. с грузовой полосы, равной шагу 

рам: g1=gfl+ gb = 28,2 + 3,85 = 32,1 кН/м. 

Временная нагрузка (V) с учетом коэффициента надежности по ответственно-

сти  здания  γп = 1,0 и коэффициента сочетания: 

1

1

0,6
0,4

A

A

 
, 

где А1 = 9 м
2
  для помещений, указанных в поз. 1,2,12 табл.8.3[1];   

А – грузовая площадь ригеля;  А = 6,0·6,3 = 37,8 м
2
; 

1

0,6
0,4 0,693

37,8

9

  
. 

 На коэффициент сочетания умножается нагрузка без учета перегородок: 

V1=(Vp+φ1· V0)· γn·ln, 

V1= (0,6+0,693·1,95)·1,0·6,0 = 11,71 кН/м. 

Полная погонная нагрузка: 

g1 + V1 = 32,1 + 11,71 = 43,8 кН/м. 

 

 

5.2. Определение усилий в ригеле 

 

Расчетная схема ригеля – однопролетная шарнирно опертая балка пролетом 

l0. Вычисляем значение максимального изгибающего момента М и максимальной 

поперечной силы Q от полной расчетной нагрузки: 

 
мкН76,179

8

5,738,43

8

22

011 


==
lV+g

=M ; 

 
кН5,125

2

5,738,43

2

011 ==
lV+g

=Q


. 

Характеристики прочности бетона и арматуры: 
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- бетон тяжелый класса В30, расчетное сопротивление при сжатии Rb=17,0 

МПа, при растяжении  Rbt= 1,15 МПа (табл. 6.8[2], прил. 4), γb1 = 1,0 (6.1.12[2]); 

-  арматура продольная рабочая класса А500С диаметром 10-40 мм, расчетное 

сопротивление Rs = 435 МПа=43,5 кН/см
2
, поперечная рабочая арматура класса 

А400 диаметром 6-8 мм,   Rsw = 280 МПа=28,0 кН/см
2
, дополнительные хомуты и 

отгибы для предотвращения горизонтальных трещин отрыва у входящего угла 

подрезки класса А500С Rsw = 300 МПа=30,0 кН/см
2
  (табл. 6.15[2] или прил.8).  

 

5.3. Расчет ригеля по прочности нормальных сечений при действии из-

гибающего момента 

 

Определяем высоту сжатой зоны  х = ξ·h0, 

где h0 – рабочая высота сечения ригеля (рис.9); 

ξ – относительная высота сжатой зоны, определяемая в зависимости от т.: 

h0 = (hb – 5) = 40 см, 

2
01 hbR

M
=

bb

m


 ; 

М = 179,76 кН·м = 17976 кН·см; 

Rb = 17 МПа = 1,7 кН/см
2
;  

b – ширина сечения ригеля, b = 20 см. 

;330,0
40207,10,1

17976
22

01








hbR

M
=

bb

m  

;418,0330,0211211  m  

высота сжатой зоны  х = ξ·h0 = 0,418·40 = 16,71 см. 

 
Рис.9. Расчетное сечение ригеля 

 

Граница сжатой зоны проходит в узкой части сечения ригеля, следовательно, 

расчет ведем как для прямоугольного сечения. 

Расчет по прочности нормальных сечений производится в зависимости от со-

отношения относительной высоты сжатой зоны бетона и граничной относитель-

ной высоты ξR, при которой предельное состояние элемента наступает  по сжатой 
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зоне бетона одновременно с достижением в растянутой арматуре напряжения, 

равного расчетному сопротивлению Rs. 

Значение ξR определяется по формуле (8.1[2]): 

,

1

8,0

2

,0

b

els

R
R

h

x






  

где εs,el – относительная деформация растянутой арматуры при напряжениях, рав-

ных Rs; 

,
s

s
els,

E

R
=   Rs = 435 МПа,  Еs = 2·10

5
 МПа; 

εb2 – относительная деформация сжатого бетона при напряжениях, равных Rb, 

принимаемая равной 0,0035 (п. 6.1.20[2]). 

0,002175
102,0

435

5
==els,


 ; 

0,493

0,0035

0,002175
1

0,8
=

+

=R , 

значение  ξR  можно определить по табл. 3.2 [4]  или по прил.11. 

 Т.к. ξ<ξR, площадь сечения растянутой арматуры определяется по формуле: 

.см 1,13
5,43

40418,0207,10,1 201 






s

bb
s

R

hbR
А  

Если  ξ>ξR, следует увеличить сечение ригеля или повысить класс бетона, или 

запроектировать в сжатой зоне сжатую рабочую арматуру с площадью '
sА . 

Если ξ = ξR = 0,493,  х = 0,493·40 = 19,72 см, т.е. при ξ ≤ ξR  граница сжатой 

зоны всегда проходит в узкой части сечения ригеля. 

По найденной площади сечения растянутой арматуры по сортаменту 

(прил.12) подбираем 2Ø20 А500С и 2Ø22 А500С Аs,ef = 13,88 см
2
; 

%1,74
4020

100%8813
% =

,
=




 . 

Площадь подобранной арматуры должна быть больше требуемой по расчету 

площади или равна ей. 

Можно подобрать стержни одинакового диаметра, так чтобы  площадь подо-

бранной арматуры отличалась бы от площади требуемой арматуры незначитель-

но. 

 

5.4. Расчёт ригеля по прочности при действии поперечных сил 

 

       Расчёт ригеля по прочности при действии поперечных сил производится 

на основе модели наклонных сечений [2]. 

       Ригель опирается на колонну с помощью консолей, скрытых в его под-

резке (рис. 10), т.е. имеет место резко изменяющаяся высота сечения ригеля на 

опоре. 
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       При расчёте по модели наклонных сечений должны быть обеспечены 

прочность ригеля по бетонной полосе между наклонными сечениями, по наклон-

ному сечению на действие поперечной силы и изгибающего момента. 

       Для ригелей с подрезками на опорах производится расчёт по поперечной 

силе для наклонных сечений, проходящих у опоры консоли, образованной под-

резкой. При этом в расчётные формулы вводится рабочая высота h01  короткой 

консоли ригеля. Таким образом, в качестве расчётного принимаем прямоугольное 

сечение с размерами b×h1=20×30 см,  в котором действует поперечная сила 

Q=125,5 кН от полной расчётной нагрузки. Рабочая высота сечения ригеля в под-

резке составляет h01=27 см, вне подрезки (у опор) h0=42 см, в средней части про-

лёта h0=40 см.  

 
Рис.10. Наклонные сечения на приопорном участке ригеля с подрезкой: 

1 – при расчете по поперечной силе; 2 – при расчете по изгибающему моменту, 

 3 – при расчете по изгибающему моменту вне подрезки, 4− горизонтальная тре-

щина отрыва у входящего угла подрезки 

 

 При диаметре нижних стержней продольной рабочей арматуры ригеля  ds=22 

мм с  учётом  требований  п.10.3.12[2] назначаем  поперечные стержни (хомуты) 

Ø8 А400. Их шаг на приопорном участке предварительно принимаем по кон-

структивным соображениям sw1=10 см,  что в соответствии с п.10.3.13[2] не пре-

вышает 0,5h01=13,5 см  и  30 см. Значения прочностных характеристик бетона 

класса В30, входящие в расчётные зависимости, принимаем с учётом коэффици-

ента  условий  работы γb1=1,0.  

 Расчёт ригеля по бетонной полосе между наклонными трещинами произво-

дится  из  условия (8.55[2]): 

Q ≤ φb1·b1·Rb·b·h01, 

где φb1 - коэффициент, принимаемый равным 0,3. 

Проверка этого условия даёт: 
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Q=125,5 кН ≤ 0,3·1,0·1,7·20·27=275,4 кН, 

т.е. принятые размеры сечения ригеля в подрезке достаточны. 

Проверяем, требуется ли поперечная арматура по расчёту из условия 

(8.1.33[2]): 

Q≤Qb,min=0,5·γb1·Rbt·b·h01, 

т.е.  Q=125,5 кН >Qb,min=0,5·1,0·0,115·20·27=31,05 кН, поэтому расчёт поперечной 

арматуры необходим. 

Находим погонное усилие в хомутах для принятых выше параметров попе-

речного армирования Аsw= 1,01 см
2
 (2Ø8 А400), Rsw = 280 МПа,  sw1=10 см: 

.кН/см 83,2
10

01,128

1
1, 







w

swsw
sw

s

AR
q  

Расчёт ригеля с рабочей поперечной арматурой по наклонному сечению про-

изводится  из  условия (8.56[2]): 

b swQ Q Q  , 

где ,b swQ Q − поперечные силы, воспринимаемые соответственно бетоном и 

поперечной  арматурой  в  наклонном  сечении, которые находятся  по  формулам: 

;
2

0112

c

hbR
Q btbb

b


 0,75sw swQ qc , 

где с − длина проекции наклонного сечения на продольную ось элемента, 

2b − коэффициент, принимаемый  равным  1,5 (п. 8.1.33[2]). 

Подставляя эти выражения в (8.56[2]), из условия минимума несущей спо-

собности ригеля по наклонному сечению в виде 0
Q

c





 находим наиболее опас-

ную длину проекции наклонного сечения, равную: 

,см  42,43
83,275,0

2720115,00,15,1

1,75,0

22

0112 










sw

btbb

q

hbR
с


 

которая должна быть не более 2h01 = 54 см. С учётом этой величины условие 

(8.56[2]) преобразуем  к  виду: 

кН, 1,14642,3483,275,0
42,34

2720115,00,15,1

;75,0
5,1

2

2

011











Q

сq
c

hbR
Q sw

btb

 

125,5 кН < 146,1 кН,
 

т.е. условие прочности ригеля по наклонному сечению в подрезке при действии 

поперечной силы соблюдается. 

Необходимо также убедиться в том, что принятый шаг хомутов sw1=10 см не 

превышает максимального шага хомутов sw,max, при котором ещё обеспечивается 

прочность ригеля по наклонному сечению между двумя соседними  хомутами, т.е.     

см. 36,13
5,125

2720115,00,1
см 10

22

01

,1 






Q

hbR
ss btb

maxww


 

       Выясним теперь, на каком расстоянии от опор в соответствии с характером 

эпюры поперечных сил в ригеле шаг поперечной арматуры может быть увеличен. 

Примем, согласно п.10.3.13[2], шаг хомутов в средней части пролёта равным  
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sw2=0,75h0=0,75·40=30 см, что не превышает 500 мм. Погонное усилие в хомутах 

для этого участка составляет: 

кН/см, 942,0
30

01,128

2
2, 







w

swsw
sw

s

AR
q  

что не меньше минимальной интенсивности этого усилия, при которой попереч-

ная арматура учитывается в расчёте: 

qsw,min=0,25b1Rbtb = 0,25·1,0·0,115·20 = 0,575 кН/см. 

Очевидно, что условие ,1 ,minsw swq q  для опорных участков ригеля соблюдает-

ся с ещё большим запасом. 

При действии на ригель равномерно распределённой нагрузки q=g1+V1  дли-

на участка с интенсивностью усилия в хомутах ,1swq  принимается не менее значе-

ния 1l , определяемого по формуле: 

,min

1 1

bQQ
l c

q


  и не менее 4

0l
; 

где ,minbQ − то же, что в формуле 8.133 [2], но при замене h01 на рабочую высо-

ту сечения ригеля в пролёте h0=40 см; с1 − наиболее опасная длина проекции 

наклонного сечения для участка, где изменяется шаг хомутов; определяется по 

формуле  

1,75,0

2
0112

sw

btbb

q

hbR
с




  

с заменой в ней h01 на h0, а также qsw,1 на  qsw,2, но не более 2h0. 

Тогда имеем: 

Qb,min=0,5·1,0·0,115·20·40=46,0 кН; 

см.  39,88
942,075,0

4020115,00,15,1 2

1 



с  

Поскольку с1 >2h0=80 см, то принимаем с1=80 см;   

q=g+V=43,8 кН/м=0,438 кН/см, тогда: 

см.  5,10180
438,0

0,465,125
1 


l  

В ригелях с подрезками у концов последних устанавливаются дополнитель-

ные хомуты и отгибы для предотвращения горизонтальных трещин отрыва у вхо-

дящего угла подрезки (рис.10). Эти  хомуты  и  отгибы  должны  удовлетворять  

условию прочности: 











0

01
,1, 1sin

h

h
QARAR incsswswsw ; 

здесь h01, h0 − рабочая высота сечения ригеля соответственно в короткой кон-

соли подрезки и вне её. 

Для рассматриваемого примера со сравнительно небольшим значением попе-

речной  силы  примем  дополнительные  хомуты  у  конца  подрезки в количестве 

2Ø12 А500С с площадью сечения Аsw,1= 2,26 см
2
 , отгибы использовать  не  будем. 

Тогда  проверка  условия прочности даёт: 
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кН, 8,44
42

27
-1125.5кН  8,6726,230 








  

т.е. установленных дополнительных хомутов достаточно для предотвраще-

ния горизонтальных трещин отрыва у входящего угла подрезки. 

Расчёт по прочности наклонного сечения, проходящего через входящий угол 

подрезки, на  действие  изгибающего  момента  производится  из  условия: 

, ;s sw sincMMMM   
 где М − момент в наклонном сечении с длиной проекции  «с»  на  продоль-

ную ось элемента; Мs, Мsw, Ms,inc − моменты, воспринимаемые  соответственно  

продольной  и   поперечной  арматурой,а  также  отгибами,  пересекаемыми рас-

сматриваемым наклонным сечением, относительно противоположного конца  

наклонного  сечения (в отсутствии отгибов Ms,inc =0). 

В нашем случае продольная арматура короткой консоли подрезки представ-

лена горизонтальными стержнями, привариваемыми к опорной закладной  детали  

ригеля, что обеспечивает  её  надёжную  анкеровку  на  опоре, а значит и возмож-

ность учёта с полным расчётным сопротивлением. Примем эту арматуру в коли-

честве 2Ø12 А500С с площадью сечения Аs= 2,26 см
2
  и расчётным сопротивлени-

ем Rs = 435 МПа.  

Невыгоднейшее значение  «с»  определим  по  формуле: 

 см, 7,17
438,083,2

26,2305,1251,












qq

ARQ
с

sw

swsw  

M=Q(a0+c)=125,5·(8,5+17,6)·10
-2

=32,8 кН·м, 

Ms=RsAszs=43,5·2,26·0,24=23,6 кН·м, при zs= h01-a’=27-3=24 см; 

 

  мкН 14,4смкН 144037,1726,2307,1783,25,0

5,0

2

1

2



 acARcqzARМ swswswswswswsw
 

Подставляя найденные значения, получаем: 

М =32,8 кН·м < Ms +Msw=23,6+14,4=38,0 кН·м, 

т.е. прочность рассматриваемого наклонного сечения на действие изгибаю-

щего момента обеспечена. 

Определим необходимую длину заведения продольной растянутой арматуры  

за  конец  подрезки  по  формуле: 

см, 3,612,1105,8
83,2

)26,2305,125(2
10

(2
0

1,

)1,

0 





 da
q

ARQ
w

sw

swsw
 

  что не меньше базовой (основной) длины анкеровки, равной: 

см, 4,45
77,3875,2

131,1435
,0 






sbond

ss
an

uR

AR
l  

где 
bondR − расчётное сопротивление сцепления  арматуры  с  бетоном:   

МПа. 875,215,10,15,221  btbond RR  

Выясним необходимость устройства анкеров для нижнего ряда продольной 

арматуры ригеля. Для этого выполним расчёт по прочности наклонного сечения, 

расположенного вне подрезки и начинающегося на расстоянии 

см 152742010  hh  от торца ригеля, на действие изгибающего момента; то-
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гда расстояние от конца анкеруемого стержня до рассматриваемого сечения 

см. 14115 sl  

При пересечении наклонного сечения с продольной растянутой арматурой, 

не имеющей анкеров в пределах зоны анкеровки, усилие в этой арматуре 
sN  

определяется  по  формуле [4]: 

                           кН, 6,50
6,75

14
28,65,43 

an

s
sss
l

l
ARN                               

где anl  − длина зоны анкеровки арматуры, равная 

см, 6,7528,37  sanan dl  здесь ,8,370,1
875,24

435

4





bond

s
an

R

R
  

α − коэффициент, учитывающий влияние поперечного обжатия бетона в зоне 

анкеровки арматуры и при отсутствии  обжатия  принимаемый  равным  1,0. 

Учитывая, что в пределах длины 
sl =14 см к стержням нижнего ряда про-

дольной арматуры приварены 2 вертикальных и 1 горизонтальный стержень 

Ø8А400, увеличим усилие 
sN  на величину: 

кН, 91,30Н 3091215,10,1815047,07,0 22  btswwww RdnN   

здесь w − коэффициент, зависящий от диаметра хомутов 
swd  и принимаемый по  

таблице  прил.24, nw – количество приваренных стержней по длине ls. 

Тогда кН. 5,819,306,50  wsss NNA    

Определим высоту сжатой зоны бетоны (без учёта сжатой арматуры):       

см,  62см 4,2
207,10,1

5,81

1
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bR

A
x

bb

ss т.е. см 393420  ahzs . 

Невыгоднейшее  значение  «с»  равно: 

см, 3,46)2742(3,61)(см 4,38
438,083,2

5,125
0100 
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т.е. при таком значении  «с»  наклонное сечение пересекает продольную ар-

матуру короткой консоли. Принимаем конец наклонного сечения в конце указан-

ной арматуры, т.е. на расстоянии w0 =61,3 см от подрезки, при этом  с=46,3 см. 

 Расчётный момент  M  в сечении, проходящем через конец наклонного сече-

ния, равен:  

мкН 93,76смкН 9,7692

)3,615,8(438,05,0)3,615,8(5,125)(5,0)( 22

0000



 waqwaQM
 

Проверяем условие: 

мкН 12,62смкН 6212

3,4683,25,0395,815,0>мкН 93,76 22



 cqzAM swsss  

Поскольку условие прочности по рассматриваемому наклонному сечению не 

соблюдается, необходимы дополнительные мероприятия по анкеровке концов 

стержней нижнего ряда продольной арматуры ригеля или устройство отгибов у 

входящего угла подрезки. Примем два отгиба из стержней Ø12 А500С сечением 

26,2, incsA см
2
, что позволяет создать дополнительный момент в наклонном  се-

чении, равный: 
м,кН 9,40603,026,230,,,  incsincsswincs zARM   
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где см, 3,600,7073,460,70739sin)(cos 1,   aczz sincs   

здесь 
1 0a  , т.к. начало рассматриваемого наклонного сечения и начало от-

гиба в растянутой зоне практически совпадают. Проверка условия даёт: 

мкН 0,1039,4012,62

5,0<мкН 93,76 ,,

2



 incsincsswswsss zARcqzAM
 

Таким образом, установка отгибов позволяет обеспечить соблюдение условия 

прочности по наклонному сечению вне подрезки.                  

 

5.5. Построение эпюры материалов 

 

Продольная рабочая арматура в пролете 2Ø20 А500С и 2Ø22 А500С. Пло-

щадь этой арматуры Аs определена из расчета на действие максимального изги-

бающего момента в середине пролета. В целях экономии арматуры по мере 

уменьшения изгибающего момента к опорам два стержня обрываются в пролете, а 

два других доводятся до опор. Если продольная рабочая арматура разного диа-

метра, то до опор доводятся два стержня большего диаметра. 

Площадь рабочей арматуры  Аs,ef = 13,88 см
2
. Определяем изгибающий мо-

мент, воспринимаемый сечением ригеля с полной запроектированной арматурой 

2Ø20 А500С и 2Ø22 А500С (Аs = 13,88 см
2
). 

Из условия равновесия: 

Rs·As = b1Rb·b·x,    где  х = ξ·h0; 

;
01 hbR

AR
=

bb

efs,s




  

Rs = 435 МПа =  43,5 кН/см
2
;    

Rb = 17,0 МПа = 1,7 кН/см
2
; 

0,444
40201,70,1

881343,5
=

,
=




 ; 

х = ξ·h0 = 0,444·40 = 17,76 см. 

Изгибающий момент, воспринимаемый сечением ригеля, определяется из 

условия равновесия: 

М = Rs·As(h0 –0,5х); 

М(2Ø20+2Ø22)= 43,5·13,88·(40 – 0,5·17,76) = 18789,6 кН·см = 188 кН·м 

188 кН·м> 179,76 кН·м, то есть больше действующего изгибающего момента 

от полной нагрузки, это значит, что прочность сечения обеспечена. 

До опоры доводятся 2Ø22 А500С, h0 = 45 – 3 = 42 см (см. рис. 11), As=7,6 см
2
. 

0,232
42201,70,1

7,643,5
==




 ; 

х1 = ξ·h0 = 0,232·42 = 9,72 см. 

Определяем изгибающий момент, воспринимаемый сечением ригеля с рабо-

чей арматурой в виде двух стержней, доводимых до опоры 

М(2Ø22) = Rs·As(2Ø22) (h0 –0,5х1); 

М(2Ø22) = 43,5·7,6·(42 – 0,5·9,72) = 12278 кН·см =123 кН·м. 

Откладываем в масштабе на эпюре моментов полученные значения изгиба-

ющих моментов М(2Ø20+2Ø22) и М(2Ø22)  и определяем место теоретического обрыва 
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рабочей арматуры – это точки пересечения эпюры моментов с горизонтальной 

линией, соответствующей изгибающему моменту, воспринимаемому сечением 

ригеля с рабочей арматурой в виде двух стержней М(2Ø22)  (рис. 12). 

Эпюра моментов для этого должна быть построена точно с определением 

значений изгибающих моментов в 8

1
, в 8

2
 и в 8

3
 пролета. 

 
Рис.11. Расчетное сечение ригеля в месте обрыва арматуры 

 

Изгибающий момент в любом сечении ригеля определяется по формуле 

 
2

2xV+g
xR=M Ax


 ,   где RA – опорная реакция,   х – текущая координа-

та. 

кН. 5,125
2

)( 0 


 Q
lVg

RA
 

При 0
8

1
lx   = 0,716 м; кНм. 6,78

2

716,08,43
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При 0
8

2
lx   = 1,433 м;  кНм. 8,134
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При 0
8

3
lx   = 2,149 м;  кНм. 5,168

2

149,28,43
149,25,125

2

8

3 


M  

Длина анкеровки обрываемых стержней определяется по следующей зависи-

мости: 

dd+
q

Q
=w

sw

155
2

 , где d – диаметр обрываемой арматуры. 

Поперечная сила Q определяется графически в месте теоретического обрыва, 

в данном случае Q = 70 кН. 

Поперечные стержни Ø8 А400   Rsw = 285 МПа  с Аsw = 1,01 см
2
 в месте теоре-

тического обрыва имеют шаг 10 см: 
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кН/см; 2,88
10

1,0128,5
==

S

AR
=q

w

swsw
sw


 

см, 2,220,25
88,22

70



W  что меньше 15d=15·2,0=30 см. 

Принимаем W = 30 см. 

 
Рис.12. Эпюра материалов 

 

Место теоретического обрыва арматуры можно определить аналитически. 

Для этого общее выражение для изгибающего момента нужно приравнять момен-

ту, воспринимаемому сечением ригеля с арматурой 2Ø22 А500: 

М(2Ø22) = 123 кНм, 

 2 2
0 43,85,7343,8

2 2 2 2

gVl gVx x
Мx x
   
    ; 

125,5х – 21,9х
2
 = 123; 

х
2
 – 5,73х + 5,62 = 0; 

;609,1865,262,5865,2865,2 2

2,1 x  

х1 = 1,256 м;  х2 = 4,474 м. 

Это точки теоретического обрыва арматуры. 

Длина обрываемого стержня будет равна  4,474– 1,256 + 2·0,3 = 3,818 м. При-

нимаем длину обрываемого стержня 4 м (будет уточняться при конструировании). 

Определяем аналитически величину поперечной силы в месте теоретического 

обрыва арматуры: 

 
 0

2

gVl
Q gVx


  ; 
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кН. 5,70256,18,43
2

73,58,43



Q  

Графически поперечная сила была принята 70 кН с достаточной степенью 

точности.  

 

6. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ КОЛОННЫ 

 

Для проектируемого 16-этажного здания принята сборная железобетонная 

колонна сечением 40×40 см. 

Для колонн применяется тяжелый бетон классов по прочности на сжатие не 

ниже В15, а для сильно загруженных – не ниже В25. Армируются колонны про-

дольными стержнями диаметром 16 …40 мм из горячекатаной стали А400, А500С 

и поперечными стержнями преимущественно из горячекатаной стали класса 

А240. 

6.1. Исходные данные 

 

Нагрузка на 1 м
2
 перекрытия принимается такой же, как и в предыдущих рас-

четах (см. табл. 3). Сбор нагрузки на 1 м
2
 покрытия представлен в табл. 5. 

Таблица 5 

Нагрузка на 1 м
2
 покрытия 

 
Вид нагрузки Нормативная 

нагрузка 

 (γf = 1), кН/м
2
 

Коэффициент 

надежности по 

нагрузке γf 

Расчетная 

нагрузка  

(γf  > 1), кН/м
2
 

Гидроизоляционный ковер (3 

слоя) 

0,150 1,3 0,195 

Армированная цементно-песчаная 

стяжка, δ = 40 мм,  ρ = 2200 кг/м
3
 

0,880 1,3 1,144 

Керамзит  по  уклону, δ = 100 мм, 

ρ = 600 кг/м
3
 

0,600 1,3 0,780 

Утеплитель – минераловатные 

плиты,  δ = 150 мм,  ρ = 150 кг/м
3
 

0,225 1,2 0,270 

Пароизоляция 1 слой 0,050 1,3 0,065 

Многопустотная плита перекры-

тия с омоноличиванием швов,  

δ = 220 мм 

3,400 1,1 3,740 

Постоянная нагрузка (groof) 5,305  6,194 

Временная нагрузка –    

снеговая*:  S = Sg 1,8·0,7 = 1,260 – 1,8 

в том числе длительная часть сне-

говой нагрузки Sl 

0,88 – 1,26 

Полная нагрузка (groof+ S) 6,565  7,994 

* Полная кратковременная снеговая нагрузка и коэффициент μ принимаются 

по СП 20.13330.2011 или по прил.16. 

Материалы для колонны: 

Бетон – тяжелый класса по прочности на сжатие В50, расчетное сопротивле-

ние при сжатии Rb = 27,5 МПа (табл. 6.8[2], прил. 4). 

Арматура: 
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− продольная рабочая класса А500С (диаметр 16 …40 мм), расчётное сопро-

тивление  Rs = Rsc = 435 МПа (табл. 6.14[2], прил. 7),  

− поперечная – класса А240. 

 

6.2. Определение усилий в колонне 

 

Рассчитывается средняя колонна подвального этажа высотой hfl = 2,8 м. Вы-

сота типового этажа hfl  также равна 2,8 м. 

Грузовая площадь колонныА = 6×6,3 = 37,8 м
2
. 

Продольная сила N, действующая на колонну, определяется по формуле: 

N = γn(g +Vp + φ3V0) n·A + gb(n + 1) + gcol(n + 1) + γn(groof + S)A, 

где n – количество этажей. В нашем случае n = 16; А – грузовая площадь;  

g, Vp , V0 – соответственно постоянная и временная нагрузки на 1 м
2
 перекрытия 

по табл. 3. 

Согласно табл. 3, g = 4,7 кН/м
2
;  Vp = 0,6 кН/м

2
; V0= 1,95 кН/м

2
; 

groof  – постоянная нагрузка на 1 м
2
 покрытия по табл. 5 (groof = 6,194 кН/м

2
); 

S – полная снеговая нагрузка на 1 м
2
 покрытия по табл. 5; 

gb – собственный вес ригеля с учетом γf  и γn длиной (6,3 – 0,4) = 5,9 м; 

gb= 3,85·5,9 = 22,72 кН; 

3,85 кН/м – погонная нагрузка от собственного веса ригеля (см. расчет риге-

ля); 

gcol – собственный вес колонны;  

gcol = γn· γf · ρ· Аcol·hfl = 1,0·1,1·2500(10
-2

) ·0,4·0,4·2,8 = 12,32 кН; 

φ3 – коэффициент сочетаний (коэффициент снижения временных нагрузок в 

зависимости от количества этажей), определяемый по формуле (8.3[1]): 

,
4,0

4,0 1
3

n




 

где φ1= 0,69 (см. расчет ригеля); ;473,0
16

4,0693,0
4,01 


  

N = 1,0·(4,7 +0,6+ 0,473·1,95) ·16·37,8 + 22,72· (16 + 1) + 12,32· (16 + 1) +  

    + 1,0· (6,194 + 1,8) ·37,8 = 4661,1 кН. 

 

6.3. Расчет колонны по прочности  

 

Расчет по прочности колонны производится как внецентренно сжатого эле-

мента со случайным эксцентриситетом еа: 

1,33
30

40

30

1
==h=e colа см;     0,47

600

280

600
==

h
=e

fl
а см;    еа = 1 см. 

Однако расчет сжатых элементов на действие продольной силы, приложен-

ной с эксцентриситетом е0 = 1,33
30

=
h

=e col
а см при  гибкости l0/hcol< 20, допуска-

ется производить из условия (8.1.16[2]): 

N ≤ Nult, 
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где Nult – предельное значение продольной силы, которую может воспринять 

элемент определяемое по формуле (8.1.16[2]): 

Nult ≤ ·(γb1RbAb + RscAs,tot) где Ab – площадь сечения колонны; 

As,tot – площадь всей продольной арматуры в сечении колонны; 

l0 – расчетная длина колонны подвала с шарнирным опиранием в уровне 1-го 

этажа и с жесткой заделкой в уровне фундамента; 

Rsc – расчетное сопротивление арматуры сжатию. 

l0 = 0,7(hfl + 15 см) = 0,7(280 + 15) = 206,5 см; 

l0/hcol =206,5/40=5,16<20; Ab=40·40=1600 см
2
.

 – коэффициент, принимаемый при длительном действии нагрузки по табл. 

8.1.[2] или по прил.17, в зависимости от гибкости колонны. 

При l0/hcol =5,16, коэффициент  = 0,92. 

.см 32,15
)10(435

1600)10(5,270,1
92,0

1,4661

2

1

1

1

, 














s

bbb

tots
R

AR
N

A  

Из условия ванной сварки выпусков продольной арматуры при стыке колонн, 

минимальный ее диаметр должен быть не менее 20 мм. 

Принимаем 4Ø25  А500С As,ef = 19,64 см
2
. 

%,2,0%22,1%100
1600

64,19
  т.к. l0/hcol≈ 5. 

Диаметр поперечной арматуры принимаем Ø8 А240 (из условия сварки c 

продольной арматурой). Шаг поперечных стержней s = 350 мм, что удовлетворяет 

конструктивным требованиям (п.10.3.14[2]):  s ≤ 15d = 15·25 = 375 мм и s ≤ 500 

мм. 

Если μ>3 %, то шаг поперечных стержней должен быть s ≤ 10d   и s ≤ 300 мм. 

Армирование колонны показано на рис.13. 
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Рис.13. Колонна К-1: 

а – опалубка колонны, б – схема армирования 
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7. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ ФУНДАМЕНТА ПОД КОЛОННУ 

 

7.1. Исходные данные 

 

Грунты основания – пески средней плотности, условное расчётное сопротив-

ление грунта R0 = 0,35 МПа = 0,035 кН/см
2
 = 350 кН/м

2
. 

Бетон тяжелый класса В25. Расчетное сопротивление растяжению  

Rbt = 1,05 МПа, γb1 = 0,9. Арматура класса А500С,  Rs = 435 МПа= 43,5 кН/см
2
. 

Вес единицы объема бетона фундамента и грунта на его обрезах  

γm = 20 кН/м
3
. 

Высоту фундамента предварительно принимаем 90 см. C учётом пола подва-

ла глубина заложения фундамента Н1 = 105 см. Расчетное усилие, передающееся с 

колонны на фундамент,  N = 4661,1 кН. Нормативное усилие  

Nn = N/γfm  = 4661,1/1,15 = 4053,1 кН; 

где γfm  = 1,15 – усредненное значение коэффициента надежности по нагрузке. 

 

7.2. Определение размера стороны подошвы фундамента 

 

Площадь подошвы центрально нагруженного фундамента определяется по 

условному давлению на грунт R0 без учета поправок в зависимости от размеров 

подошвы фундамента и глубины его заложения 

.м 32,12
05,120350

1,4053 2

10








HR

N
A

m

n  

Размер стороны квадратной подошвы фундамента:  м. 51,332,12  Aa   

Принимаем а = 3,6 м (кратно 0,3 м). 

Давление на грунт от расчетной нагрузки: 

,кН/м 350кН/м 7,359
6,3

1,4661 2

0

2

22
 R

a

N
p

 
следовательно, увеличиваем размер стороны подошвы фундамента до 

 а = 3,9 м. Тогда давление на грунт от расчетной нагрузки: 

.кН/м 350кН/м 4,306
9,3

1,4661 2

0

2

22
 R

a

N
p

 
 

7.3. Определение высоты фундамента 

 

Рабочая высота фундамента из условия продавливания 

;0,5
4

2

1
0

p+R

N
+

h
=h

btb

col


  

м. 765,0965,02,0
4,3061005,19,0

1,4661
5,02,0

30 


h  

Полная высота фундамента устанавливается из условий: 

1) продавливания  Hf =(h0+0,05)=0,765 + 0,05 = 0,815 м; 

2) заделки колонны в фундаменте: 
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Hf = 1,5hcol + 0,25(м) = 1,5·0,4 + 0,25 = 0,85 м; 

3) анкеровки сжатой арматуры колонны  Hf  =  han + 0,25(м). 

Базовая длина анкеровки, необходимая для передачи усилия в арматуре с 

полным расчетным сопротивлением Rs на бетон, определяется по формуле [2]: 

sbond

ss
an

UR

AR
=h0, , 

где As и Us – соответственно площадь поперечного сечения анкеруемого 

стержня арматуры и периметр его сечения (в нашем случае для арматуры Ø25, 

As = 4,909 см
2
;    Us = πd = 3,14·2,5 = 7,85 см); 

Rbond – расчетное сопротивление сцепления арматуры с бетоном, принимае-

мое равномерно распределенным по длине анкеровки 

Rbond = γb1·η1·η2·Rbt, 

где η1 – коэффициент, учитывающий влияние вида поверхности арматуры. 

Для горячекатаной арматуры периодического профиля η1 = 2,5; 

η2 - коэффициент, учитывающий влияние размера диаметра арматуры, при-

нимаемый равным: 

1,0 – при диаметре продольной арматуры ds≤32 мм; 

0,9 – при ds = 36 мм и ds = 40 мм. 

Rbond = 0,9·2,5·1·1,05 = 2,36 МПа 

см. 27,115
85,736,2

909,4435
,0 




anh  

Требуемая расчетная длина анкеровки арматуры с учетом конструктивного 

решения элемента в зоне анкеровки определяется по формуле[2]: 

,0,
efs,

cals,
anan

A

A
h=h   

где As,cаl   и As,ef – площади поперечного сечения арматуры, соответственно требу-

емая по расчету и фактически установленная (для нашего случая As,cаl= 15,32 см
2
; 

As,ef = 19,64 см
2
);  

α – коэффициент, учитывающий влияние на длину анкеровки напряженного со-

стояния бетона и арматуры. Для сжатых стержней периодического профиля 

α=0,75.Тогда: 

см. 4,67
64,19

32,15
27,11575,0 anh  

Кроме того, согласно требованиям [2], фактическую длину анкеровки необ-

ходимо принимать han ≥ 0,3h0,an  = 0,3·115,27 = 34,58 см;  

han ≥ 15ds = 15·2,5 = 37,5 см;   han ≥20 см. 

Из четырех величин принимаем максимальную длину анкеровки, т.е. 

han = 67,4 см. 

Следовательно, из условия анкеровки арматуры  

Hf = 67,4 + 25 = 92,4 см. 

Принимаем трехступенчатый фундамент общей высотой 105 см и с высотой 

ступеней 30 см, 30 см и 45 см. При этом ширина первой ступени а1 = 1,5 м, а вто-

рой  а2 = 2,7 м. 
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Проверяем, отвечает ли рабочая высота нижней ступени h03 = 45 – 5 = 40 см  

условию прочности при действии поперечной силы без поперечного армирования 

в наклонном сечении. Для единицы ширины этого сечения (b = 100 см) должно 

выполняться условие: 

Q = pl ≤ Qb,min = 0,5γb1Rbth03b. 

Поперечная сила от давления грунта: 

Q = pl= 0,5(а - a2 - 2h03)р, 

где а -  размер подошвы фундамента; 

h03 = 45 – 5 = 40 см; 

р – давление на грунт от расчетной нагрузки (на единицу длины). 

Q = 0,5(3,9 –2,7 - 2·0,4) ·306,4 = 61,3 кН; 

Q = 61,3 кН<Qb,min = 0,5·1,0·1,05·10
3
·0,4·1,0 = 210 кН – прочность обеспечена. 

 

7.4. Расчет на продавливание 

 

Проверяем нижнюю ступень фундамента на прочность против продавлива-

ния. 

Расчет элементов без поперечной арматуры на продавливание при действии 

сосредоточенной силы производится из условия (8.87[2]) F ≤ Fb,ult, где Fb,ult - пре-

дельное усилие воспринимаемое бетоном. 

Fb,ult = γb1RbtAb, 

где F − продавливающая сила, принимаемая равной продольной силе в колонне 

подвального этажа на уровне обреза фундамента за вычетом нагрузки, создавае-

мой реактивным отпором грунта, приложенным к подошве фундамента  в  преде-

лах  площади  с  размерами, превышающими  размер площадки опирания (в дан-

ном случае второй ступени фундамента м 7,27,222  aa ) на величину 0h  во 

всех направлениях;  Ab – площадь расчетного поперечного сечения, расположен-

ного на расстоянии 0,5h0   от границы площади  приложения силы N с рабочей вы-

сотой сечения h0. В нашем случае h0 = h03 = 0,4 м. 

Площадь Ab определяется по формуле: 

Ab = U·h03, 

где U – периметр контура  расчетного  сечения (см. рис.14); 

U = (а2 + 2·0,5h03) ·4 = (2,7 + 2·0,5·0,4) ·4 = 12,4 м. 

Площадь расчётного поперечного сечения  Ab = 12,4·0,4 = 4,96 м
2
. 

Продавливающая сила равна: 

F=N-p·A1, 

 здесь p=306,4  кН/м
2
 − реактивный отпор грунта,  

A1 − площадь основания продавливаемого  фрагмента  нижней  ступени  фунда-

мента  в  пределах контура  расчётного  поперечного  сечения,  равная: 

A1=(a2+2·0,5·h03)
2
=(2,7+2·0,5·0,4)

2
=9,61 м

2
. 

кН. 6,171661,94,3061,46611  ApNF  
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Рис.14. Схемы к расчету фундамента на продавдивание 

 1− расчетное поперечное сечение, 2 – контур поперечного сечения, 3 – контур 

площадки приложения нагрузки  

 

Проверка  условия  (8.87[2]) показывает: 

F=1716,6 кН < 1,0 ·1,05·10
3
·4,96 = 5208 кН, 

т.е. прочность нижней ступени фундамента против продавливания обеспече-

на. 

 

7.5. Определение площади арматуры подошвы фундамента 

 

Подбор  арматуры   производим   в  3-х  вертикальных сечениях  фундамента, 

что позволяет учесть изменение параметров его расчётной схемы, в качестве ко-

торой принимается консольная балка, загруженная  действующим  снизу  вверх  

равномерно  распределенным  реактивным отпором  грунта. Для  рассматривае-

мых  сечений  вылет  и высота сечения  консоли будут разными, поэтому выявить 

наиболее опасное сечение можно только после определения требуемой площади 

арматуры в каждом из них (см. рис.15). 
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Сечение  I-I 

МI-I = 0,125р· (а – hcol)
2
· a = 0,125·306,4·(3,9 – 0,4)

2
·3,9 = 1829,8 кН·м. 

Площадь сечения арматуры определяем по формуле: 

.см 74,46
104351009,0
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Сечение  II-II 

МII-II= 0,125р·(а– а1)
2
·а  = 0,125·306,4·(3,9 – 1,5)

2
·3,9 = 860,4 кН∙м. 
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Сечение III-III 

МIII-III= 0,125р·(а– а2)
2
·а  = 0,125·306,4·(3,9 – 2,7)

2
·3,9 = 215,09 кН∙м. 
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Из трёх найденных значений подбор арматуры производим по максимально-

му  значению, т.е. As,max = 46,74 см
2
. 

Шаг стержней принимается от 150 мм до 300 мм (кратно 50 мм). При ширине 

подошвы фундамента а ≤ 3 м минимальный диаметр стержней dmin = 10 мм, при 

а>3 м dmin = 12 мм. 

Принимаем нестандартную сварную сетку с одинаковой в обоих направлени-

ях арматурой из стержней  Ø18 А500 с шагом 200 мм. 

Имеем 20Ø18 А500С с As = 50,9 см
2
>AsI = As,max = 46,74 см

2
. 

Процент армирования μ: 

- в сечении I-I: 
%;1,0%34,0%100

100150

9,50
%100

011
1 




ha

As

% 

- в сечении II-II: 
%;1,0%27,0%100

70270

9,50
%100

022
2 




ha

As  

 

- в сечении III-III: 
%.1,0%33,0%100

40390

9,50
%100

033
3 




ha

As  

 

Так как во всех сечениях μi>μmin=0,1 %, количество принятой арматуры 

оставляем без изменений. В случае  μi<μmin=0,1 %, диаметр принятой арматуры 

следует увеличить или уменьшить ее шаг. 

Конструкция  фундамента  приведена  на  рис.15. 
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Рис.15. Конструкция центрально нагруженного фундамента 
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8. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ МОНОЛИТНОГО БЕЗБАЛОЧНОГО 

ПЕРЕКРЫТИЯ 

8.1. Компоновка конструктивной схемы 

монолитного железобетонного безбалочного перекрытия 

 

В состав монолитного железобетонного перекрытия, проектируемого по без-

балочной схеме, входит собственно монолитная железобетонная плита перекры-

тия и капительные конструкции (в случае капительного стыка колонн с перекры-

тием). Безбалочные перекрытия применяются преимущественно в зданиях с ма-

лыми и средними пролетами вертикальных несущих конструкций (до 7,2 м) и 

суммарными нагрузками на перекрытие, включая нагрузки от расположенных на 

перекрытии конструкций, оборудования и проч., а также эксплуатационные 

нагрузки, не превышающие 8,0÷9,0 кПа. При больших величинах пролета реко-

мендуется устройство капительного стыка колонны и перекрытия. 

Применение безбалочных перекрытий целесообразно в случаях, когда требу-

ется гладкая нижняя плоскость перекрытия (например – жилые и офисные поме-

щения), а также – при большом объеме инженерных коммуникаций, располагае-

мых под плоскостью перекрытия, свободной прокладке которых препятствуют 

балки (ригели). 

Конструктивная схема зданий с безригельными перекрытиями должна вклю-

чать набор связевых конструкций в продольном и поперечном направлениях, что 

определяет расчетную схему здания как рамно-связевую. 

Монолитная плита перекрытия проектируется по многопролетной схеме, что 

определяет размер высоты сечения – толщину перекрытия. Для безбалочной схе-

мы с учетом величины нагрузки принимается (как правило) высота сечения (тол-

щина) плиты перекрытия 
1 1

33 25
п пh ( )l , где 

пl - пролет плиты перекрытия между 

вертикальными несущими конструкциями. Размер высоты сечения (толщины) пе-

рекрытия уточняется по результатам статических расчетов, в том числе – с учетом 

физически нелинейной работы железобетона. 

Узел стыка колонны и перекрытия проектируется в двух конструктивных 

решениях: 

a. Стык с устройством капители. 

b. Безкапительный стык. 

Стык с капителью применяется при необходимости обеспечить высокую не-

сущую способность перекрытия по критерию продавливания, а также (суще-

ственно реже) – для некоторого сокращения расчетного пролета плиты перекры-

тия. 

Пример компоновки безбалочного перекрытия с капительным стыком ко-

лонны и плиты перекрытия приведен на рис. 16, 17. 
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Рис. 17. Схема капи-

тельного стыка колонны 

и плиты перекрытия - 

сечение 

Рис. 16. Пример компоновки безбалочного 

перекрытия с капительным стыком колонны 

 и плиты перекрытия– план (фрагмент) 

 

Пример компоновки безбалочного перекрытия с бескапительным стыком 

колонны и плиты перекрытия приведен на рис.18, 19. 

 
    

Рис. 19. Схема бескапи-

тельного стыка колонны 

и плиты перекрытия – 

сечение 

 

 

 

 Рис. 18. Пример компоновки безбалочного перекрытия 

 с бескапительным стыком колонны и плиты перекрытия– план 
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8.2. Конструирование армирования плиты перекрытия по результатам  

расчетов численными методами 

 

По результатам статического расчета определяются эпюры (изополя) изги-

бающих моментов (Mx; My) в плите перекрытия от действия комбинации нагру-

зок, составляющих основное сочетание.  Пример эпюры изгибающих моментов по 

выбранному сечению см. рис. 20, 21; пример изополей изгибающих моментов по 

полю плиты перекрытия см. рис. 22, 23. Пример изополей изгибающих моментов 

(Mx; My) в плите перекрытия с отражением схемы деформаций при действии 

комбинации нагрузок, составляющих основное сочетание приведен на рис. 24. 25. 

 

 
 

Рис. 20. Эпюры изгибающих моментов Мy по сечению плиты по оси «3» [кНм] 

 

 
 

Рис. 21. Эпюры изгибающих моментов Мх по сечению плиты по оси «Б» [кНм] 
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Рис. 22. Изополя изгибающих моментов Mх по полю плиты безбалочного перекрытия  

(слева). Шкала изополей изгибающих моментов Mх [тм/м] (справа) 

 

 

 

Рис. 23. Изополя изгибающих моментов My по полю плиты безбалочного перекрытия 

 (слева). Шкала изополей изгибающих моментов My [тм/м] (справа) 

 

 
Рис. 24. Изополя изгибающих моментов MX (тм/м) по полю плиты 

 безбалочного перекрытия с отображением схемы деформаций 
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Рис. 25. Изополя изгибающих моментов MY (тм/м) по полю плиты  

безбалочного перекрытия с отображением схемы деформаций 

 

На основании результатов статического расчета конструкции перекрытия и 

полученных значений изгибающих моментов выполняется расчет продольного 

армирования в каждом конечном элементе расчетной модели. Расчетом опреде-

ляются следующие величины продольного армирования: нижняя арматура вдоль 

буквенных осей (вдоль местной оси 25 конечного элемента – условное обозначе-

ние AS1); нижняя арматура вдоль цифровых осей (вдоль местной оси Y1 конечно-

го элемента – условное обозначение AS3); верхняя арматура вдоль буквенных 

осей (вдоль местной оси 25 конечного элемента – условное обозначение AS2); 

верхняя арматура вдоль цифровых осей (вдоль местной оси Y1 конечного элемен-

та – условное обозначение AS4). 

Схема положения расчетных арматурных стержней продольного армирования 

в конечном элементе типа «пластина» представлена на рис. 26. Также на рис. 26 

приведены схемы отсчета величин расстояний от поверхности пластины до цен-

тра тяжести стержней продольного армирования различного типа.  

     а)  б) 

Рис. 26. Схема положения и привязки арматурных стержней 

а) Схема положения расчетных арматурных стержней продольного армирования в ко-

нечном элементе типа «пластина» (слева). б) Схема отсчета величин расстояний от поверхно-

сти пластины до центра тяжести стержней продольного армирования различного типа (слева) 
 

Армирование конечных элементов типа «пластина» рассчитывается в виде ве-

личины арматуры в см
2
, требуемой для установки в сечении плиты шириной 1 м. 

Графически результаты расчета продольного армирования плиты перекрытия 

представляются в виде изополей (мозаики) расчетного армирования на сетке ко-

нечных элементов модели перекрытия (см. рис. 27 – 30). 
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Рис. 27. Изополя нижнего расчетного армирования вдоль буквенных осей (вдоль местной 

оси 25) по полю плиты безбалочного перекрытия – условное наименование AS1 (слева).  

Шкала изополей расчетного армирования [см
2
/м] (справа) 

 

 

 

 
 

Рис. 28. Изополя верхнего расчетного армирования вдоль буквенных осей (вдоль местной 

оси 25) по полю плиты безбалочного перекрытия – условное наименование AS2 (слева).  

Шкала изополей расчетного армирования [см
2
/м] (вверху справа). Фрагмент изополей  

армирования в зоне опирания на колонну (внизу справа) 

 

Результатом расчета армирования является величина требуемого сечения ар-

матурных стержней, которые необходимо установить в условном сечении плиты 

перекрытия шириной 1 метр. Таким образом, в некоторой зоне плиты перекрытия 

необходимо установить (с определенным шагом) такое количество арматурных 

стержней определенного диаметра, чтобы суммарная площадь сечения таких 

стержней, приходящихся на 1 м ширины конструкции, соответствовала результа-

ту расчета. 
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Рис. 29. Изополя нижнего расчетного армирования вдоль цифровых осей (вдоль местной 

оси Y1) по полю плиты безбалочного перекрытия – условное наименование AS3 (слева).  

Шкала изополей расчетного армирования [см
2
/м] (справа) 

 

Например, расчетом установлено, что требуется установить 3,5 см
2
/м в неко-

торой зоне расчетной модели плиты перекрытия. Оптимальным решением в этом 

случае будет установка арматурных стержней диаметром 10 мм с шагом 200 мм, 

что соответствует установке 5 стержней (3,93 см
2
) в пределах 1 метра ширины се-

чения плиты, что несколько превышает требуемую по расчету величину. Таким 

образом, изменяя (уменьшая / увеличивая) диаметр устанавливаемых стержней, 

уменьшается / увеличивается площадь сечения продольного армирования в сече-

нии полосы плиты шириной 1 м. Допустим и другой вариант конструктивного 

решения продольного армирования: уменьшить / увеличить шаг устанавливаемых 

арматурных стержней при сохранении их диаметра, что приведет к аналогичному 

результату.  

 

 

 

 

Рис. 30. Изополя верхнего расчетного армирования вдоль цифровых осей (вдоль местной 

оси Y1) по полю плиты безбалочного перекрытия – условное наименование AS4 (слева).  

Шкала изополей расчетного армирования [см
2
/м] (вверху справа). Фрагмент изополей  

армирования в зоне опирания на колонну (внизу справа) 



62 

 

 

Следует помнить, что шаги установки стержней верхнего и нижнего продоль-

ного армирования должны иметь общий модуль. Например, шаг стержней основ-

ного армирования верхней и нижней зон принят равным 200 мм. В этом случае 

стержни дополнительного армирования следует устанавливать между стержнями 

основного армирования также с шагом 200 мм, в результате чего шаг стержней 

составит 100 мм. 

К неудовлетворительному конструктивному решению приведет различный 

модуль шагов верхнего и нижнего продольного армирования. Например, шаг 

установки стержней верхнего армирования принят 200 мм (с уменьшением – при 

установке стержней дополнительного армирования – до 100 мм), а шаг установки 

стержней нижнего армирования принят равным 300 мм (с уменьшением – при 

установке стержней дополнительного армирования – до 150 мм). В этом случае 

положение верхних и нижних стержней продольного армирования в зоне 

наибольших напряжений (зона опирания на колонну) не будет соответствовать 

друг другу. Это не позволит установить гнутые стержни поперечного армирова-

ния зоны опирания плиты на колонну (устанавливаются по критерию продавли-

вания плиты перекрытия) с их анкеровкой за стержни продольного верхнего и 

нижнего армирования. 

Конструктивное решение армирования плиты безбалочного перекрытия со-

стоит из стержней основного (фонового) армирования и стержней дополнитель-

ного армирования, если величина основного армирования недостаточна для обес-

печения требуемой по расчету величины армирования в отдельной зоне перекры-

тия. 

Как основное, так и дополнительное армирование конструируется из отдель-

ных стержней с конкретными размерами. Максимальная длина стержня принима-

ется равной длинам стержней, поставляемых заводом изготовителем. Как прави-

ло, длина стержней заводской поставки равна 11 700 мм. Отдельные диаметры 

стержней (как правило не более диаметра 12 мм) выпускаются без резки на мер-

ные длины – поставка выполняется в виде намотанных на оправку «бухт», анало-

гично «бухтам» канатов. 

Основное армирование плиты перекрытия конструируется из отдельных 

стержней с максимальной длиной (11 700 мм), устанавливаемых таким образом, 

чтобы концы стержней были не на одной линии, т.е. «вразбежку». Схема установ-

ки стержней «вразбежку» приведена на рис. 31. При установке стержней с обры-

вом по одной линии для расчета длины анкеровки стержней применяется повы-

шающий коэффициент (см. раздел «Конструктивные требования»). 

 
Рис. 31. Схема установки стержней с окончанием «вразбежку» 
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Стержни дополнительного армирования устанавливают таким образом, чтобы 

их рабочая зона полностью перекрывала зону усиления армирования, определен-

ную расчетом. Рабочая зона стержней дополнительного армирования определяется 

длиной таких стержней за вычетом длины зоны анкеровки каждого из концов. 

Длина зоны анкеровки определяется в соответствии с требованиями норм (см. раз-

дел «Конструктивные требования») с учетом положения концов стержней - на од-

ной линии или «вразбежку» (крайне редко – при нехватке длины мерного стержня). 

Размер зоны усиления продольного армирования определяется путем измере-

ния на расчетной модели (средствами расчетного комплекса) расстояния между уз-

лами элементов, величина армирования которых по расчету превышает величину 

основного армирования (см. рис. 32). 

На рис. 32 приведен фрагмент изополей расчетного армирования (нижняя арма-

тура в направлении цифровых осей – вдоль местной оси Y1). При устройстве ос-

новного армирования из стержней класса А400 диаметром 10 мм с шагом 200 мм 

расчетное количество арматуры в сечении плиты шириной 1 м составляет 3,93 

см
2
/м. Следовательно, все конечные элементы расчетной схемы плиты перекрытия 

с величиной расчетного армирования, превышающего 3,93 см
2
/м, требуют установ-

ки арматуры усиления. Средствами расчетного комплекса измерен размер рабочей 

зоны арматуры усиления Lраб. В случае приведенного примера Lраб = 2,1 м. 

Величина расчетного дополнительного армирования определяется из разности 

требуемой по расчету площади армирования и площади основного армирования:  

AS3доп = 6,52 см
2
/м - 3,93 см

2
/м = 2,59 см

2
/м. 

Дополнительное армирование может быть запроектировано в нескольких вари-

антах: 

 

Вариант 1: арматура класса 

А400 стержни 10 мм с шагом 200 

мм расчетное количество арматуры 

усиления в сечении плиты шири-

ной 1 м составляет 3,93 см
2
/м. Об-

щее количество установленного 

армирования AS3 = 7,85 см
2
. Пре-

вышение установленного армиро-

вания над требуемым составляет 

20,4%. 

Вариант №2: арматура класса 

А400 стержни 12 мм с шагом 400 

мм расчетное количество арматуры 

усиления в сечении плиты шири-

ной 1 м составляет 2,82 см
2
/м. Об-

щее количество установленного 

армирования AS3 = 6,75 см
2
. Пре-

вышение установленного армиро-

вания над требуемым составляет 

3,5%. 

Рис. 32. Определение размера рабочей длины 

арматурных стержней усиления (нижняя ар-

матура в направлении цифровых осей – вдоль 

местной оси Y1) 
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Для дальнейшего проектирования принимается схема дополнительного арми-

рования по варианту №2. 

Размер ширины (вдоль буквенных осей) зоны установки дополнительного ар-

мирования определяется аналогично-путем измерения на расчетной модели (сред-

ствами расчетного комплекса) расстояния между узлами элементов, величина 

расчетного армирования которых превышает величину основного армирования. 

Рабочая длина стержней дополнительного армирования рассчитывается, исхо-

дя из обеспечения анкеровки стержней усиления в бетоне плиты перекрытия. 

Требования по определению расчетной длины анкеровки арматурных стержней 

приведены в разделе «Конструктивные требования» и СП 63.13330.2012 п.п. 

10.2.23 – 10.3.28. 

Расчет длины зоны анкеровки стержней дополнительного армирования из 

приведенного на рис. 32 примера: 
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где sA и su -соответственно площадь поперечного сечения анкеруемого стерж-

ня арматуры и периметр его сечения (в данном случае для арматуры Ø12 
21,131sA см ; 3,14 1,2 3,768sU d см    ); 

bondR -расчетное сопротивление сцепления арматуры с бетоном, принимаемое 

равномерно распределенным по длине анкеровки: 

1 2bond btR R ,  

где 1 -коэффициент, учитывающий влияние вида поверхности арматуры. Для 

горячекатаной арматуры периодического профиля 5,21  ; 

2 -коэффициент, учитывающий влияние размера диаметра арматуры, прини-

маемый равным: 

1,0 - при диаметре продольной арматуры 32sd мм ; 

0,9 - при ммd s 36  и ммd s 40 . 

1 2 2 5 1 0 1 05 2 625bond btR R , , , , МПа.      

Требуемая расчетная длина анкеровки с учетом конструктивного решения: 

0
s,cal

an ,an
s,ef

A
l l ,

A
    

где calsA ,  и efsA , - площади поперечного сечения арматуры, соответственно тре-

буемая по расчету и фактически установленная ( 2

, 2,59s calA см ; 2

, 2,82s efA см ); 

 -коэффициент, учитывающий влияние на длину анкеровки напряженного 

состояния бетона и арматуры. Для растянутых стержней периодического профи-

ля 1,0  .Тогда: 
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Таким образом, полная длина арматурных стержней усиления диаметром 12 

мм составляет: 
12 2 2 1 2 0 373 2 846 2 9полн раб анL L l , , , , м.          
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Конструктивное решение армирования фрагмента нижней зоны плиты пере-

крытия (в направлении цифровых осей – вдоль местной оси Y1) может быть пред-

ставлено в виде схемы установки арматурных стержней с указанием их марок и 

зон установки, привязкой концов стержней к осям перекрытия (см. рис. 33). 

На рис. 33 кроме стержней основного (поз. 1) и дополнительного (поз. 2) ар-

мирования приведен также гнутый «П»-образный стержень (поз. 3), который 

обеспечивает не только анкеровку стержней основного армирования у края пере-

крытия, но и необходимое в приопорной зоне усиление верхнего армирования. 

Шаг диаметр и длина верхнего участка такого стержня определяется расчетом.  

 
Рис. 33. Пример конструктивного решения армирования нижней зоны перекрытия в 

направлении цифровых осей (вдоль местной оси Y1). Условные обозначения: в числителе – но-

мер позиции арматурного стержня; в знаменателе – количество стержней на участке раскладки 

и шаг стержней (мм). Поз. 1 – стержни основного армирования; 2 – стержни дополнительного 

армирования; 3- гнутые стержни, обеспечивающие усиление армирования верхней зоны плиты 

и анкеровку стержней основного армирования у края плиты перекрытия 

 

В зоне пролета между опорами «П»-образный стержень, устанавливаемый у 

торца плиты перекрытия, обеспечивает только анкеровку стержней основного ар-

мирования у края перекрытия. Шаг и диаметр такого анкерующего стержня 

должны соответствовать шагу и наибольшему из диаметров анкеруемых стержней 

верхней (нижней) зоны. В этом случае «П»-образный стержень может иметь оди-

наковые длины верхнего и нижнего концов. 

Армирование верхней зоны плиты перекрытия также формируется двумя 

типами стержней – стержни основного армирования и стержни дополнительного 

армирования. Анализ схемы распределения изгибающих моментов (см. рис. 22, 

23) показывает, что размеры зон растягивающих напряжений по верхней плоско-

сти перекрытия весьма незначительны. Это приводит к тому, что площади участ-

ков, требующих установки расчетного армирования верхней зоны также невели-

ки. Следовательно, основное армирование верхней зоны перекрытия целесооб-

разно уменьшить до величин, соответствующих следующим критериям: 
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- Площадь верхнего армирования должна обеспечивать выполнение требо-

ваний по минимальному проценту армирования железобетонного сечения; 

- Стержни верхнего армирования должны обеспечивать возможность пере-

мещения персонала строительной организации по установленному армированию. 

Как правило для армирования верхней зоны перекрытий с размерами проле-

тов 4,8 м и более применяют арматуру в виде отдельных мерных стержней, чему 

соответствуют арматурные стержни с диаметром 8 мм и более. Наиболее распро-

страненным решением является использование для верхнего армирования стерж-

ней диаметром 10 мм с традиционным шагом установки стержней 200 мм. 

Максимальные усилия в уровне верхней плоскости перекрытия возникают в 

приопорных зонах (у колонн), что приводит к необходимости установки в таких 

зонах стержней дополнительного армирования. В отдельных случаях необходи-

мый уровень усиления может быть обеспечен установкой дополнительных стерж-

ней одной марки. При достаточно высоком уровне нагрузок и/или малом сечении 

плиты перекрытия может потребоваться установка двух типов стержней усиле-

ния. 

В случае установки стержней усиления одного типа технология конструи-

рования аналогична технологии конструирования нижнего армирования: 

1. Определяется рабочая длина стержней дополнительного армирования и 

ширина зоны их установки; 

2. Подбирается диаметр и шаг стержней дополнительного армирования; 

3. Рассчитывается длина зоны анкеровки стержней и определяется полная 

длина марки стержня усиления. 

В случае установки двух марок стержней дополнительного армирования необ-

ходимо выполнить шаг 1, но при этом выделить две различные зоны усиления – 

зону усиления 1-го и 2-го уровня соответственно. Размер каждой зоны определя-

ется из возможности установки арматурных стержней выбранного диаметра. 

Пример возможной компоновки зон дополнительного армирования приведен на 

рис. 34.  

В зоне усиления 1-го типа максимальная величина расчетного армирования 

AS4=13,33 см
2
/м, что может быть обеспечено путем установки основного армиро-

вания стержнями диаметром 10 мм с шагом 200 мм (3,93 см
2
/м) и стержней до-

полнительного армирования диаметром 16 мм с шагом 200 мм (10,05 см
2
/м). 

Суммарная величина армирования зоны усиления 1-го типа составляет 13,98 

см
2
/м, что на 4,9% превышает требуемый уровень. 

В зоне усиления 2-го типа максимальная величина расчетного армирования 

AS4=20,51 см
2
/м, что может быть обеспечено путем установки основного армиро-

вания стержнями диаметром 10 мм с шагом 200 мм (3,93 см
2
/м) и стержней до-

полнительного армирования диаметром 22 мм с шагом 200 мм (19,0 см
2
/м). Сум-

марная величина армирования зоны усиления 2-го типа составляет 22,93 см
2
/м, 

что на 11,8% превышает требуемый уровень. 
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Рис. 34. Пример определения размеров двух зон дополнительного верхнего армирова-

ния опорного участка перекрытия (арматура вдоль цифровых осей – вдоль местной оси Y1) 
 

Рабочая длина стержней дополнительного армирования рассчитывается, исхо-

дя из обеспечения анкеровки стержней усиления в бетоне плиты перекрытия. 

Требования по определению расчетной длины анкеровки арматурных стержней 

приведены в разделе «Конструктивные требования» и СП 63.13330.2012 п.п. 

10.2.23 – 10.3.28. 

Расчет длины зоны анкеровки стержней дополнительного армирования диа-

метром 16мм с шагом 200 мм (10,05 см
2
/м) для зоны усиления типа 1 из приве-

денного на рис. 34 примера: 
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Требуемая расчетная длина анкеровки с учетом конструктивного решения: 
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Таким образом, для зоны усиления типа 1 полная длина арматурных стержней 

усиления диаметром 16 мм составляет: 
16 2 2 1 2 0 506 3 112 3 1полн раб анL L l , , , , м.          

Расчет длины зоны анкеровки стержней дополнительного армирования диа-

метром 22 мм с шагом 200 мм (19,0 см
2
/м) для зоны усиления типа 2 из приведен-

ного на рис. 34 примера: 
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Требуемая расчетная длина анкеровки в зоне максимума с учетом конструк-

тивного решения: 
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Таким образом, в зоне максимума полная длина арматурных стержней усиле-

ния диаметром 22 мм составляет: 
22 2 1 2 2 0 649 2 498 2 5полн раб анL L l , , , , м.          

Требуемая расчетная длина анкеровки стержней дополнительного армирова-

ния диаметром 22 мм с шагом 200 мм (19,0 см
2
/м) для зоны усиления типа 2 с уче-

том конструктивного решения: 
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Для зоны усиления типа 2 полная длина арматурных стержней усиления диа-

метром 22 мм составляет: 
22 2 2 1 2 0 354 2 808 2 8полн раб анL L l , , , , м.          

Конструктивное решение армирования фрагмента верхней опорной зоны пли-

ты перекрытия (в направлении цифровых осей – вдоль местной оси Y1) может 

быть представлено в виде схемы установки арматурных стержней с указанием их 

марок и зон установки, привязкой концов стержней к осям перекрытия (см. рис. 

35). 

 

 
 

Рис. 35. Пример конструктивного решения армирования верхней зоны перекрытия в 

направлении цифровых осей (вдоль местной оси Y1). Условные обозначения: в числителе – но-

мер позиции арматурного стержня; в знаменателе – шаг стержней (в мм). 

Поз. 1 – стержни основного армирования; 2 – стержни дополнительного армирования 1-й 

зоны усиления; 3- стержни дополнительного армирования 1-й зоны усиления. 

 



69 

 

В направлении буквенных осей здания выполняется аналогичные действия 

по определения параметров продольного армирования нижней и верхней зон пе-

рекрытия, на основании которых формируются соответствующие схемы расклад-

ки арматурных стержней основного и дополнительного армирования. Результатом 

совмещения схем продольного армирования плиты перекрытия в двух направле-

ниях является чертеж узла верхнего армирования опорной зоны (план), представ-

ленный на рис. 36. 

 
Рис. 36. Узел верхнего армирования опорной зоны перекрытия (план) 

 

В монолитном железобетонном перекрытии следует устанавливать попе-

речную арматуру в зонах продавливания – на участках опирания на колонны и 

(при необходимости) в зонах углов и торцов стен. Порядок расчета железобетон-

ного сечения перекрытия по критерию продавливания определяется требованиями 

СП 63.13330.2012 п.п. 8.1.46 – 8.1.52. 

 

 

 



70 

 

8.3. Расчет и конструирование поперечного армирования плиты перекрытия  

по критерию продавливания 

 

Расчет на продавливание производят для плоских железобетонных элементов 

(плит) при действии на них (нормально к плоскости элемента) местных, концен-

трированно приложенных усилий - сосредоточенных силы и изгибающего момен-

та. 

Предполагается, что продавливание происходит по боковой поверхности пи-

рамиды, меньшим основание которой служит площадь действия продавливающей 

силы, а боковые грани наклонены под углом 45
0
 к горизонтали. При расчете на 

продавливание рассматривают расчетное поперечное сечение, расположенное во-

круг зоны передачи усилии на элемент на расстоянии h0/2 нормально к его про-

дольной оси, по поверхности которого действуют касательные усилия от сосредо-

точенных силы и изгибающего момента. Расчетный контур принимается поверх-

ностью параллелепипеда, поскольку его площадь равна площади усеченной пира-

миды (рис. 37). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
Рис. 37. Условная модель для расчета на продавливание 

Расчетный контур поперечного сечения принимают: 

 при расположении площадки передачи нагрузки внутри плоского элемен-

та замкнутым и расположенным вокруг площадки передачи нагрузки;  

 при расположении площадки передачи нагрузки у края или угла плоского 

элемента - в виде, двух вариантов: замкнутым и расположенным вокруг 

площадки передачи нагрузки, и незамкнутым, следующим от краев плос-

кого элемента, в этом случае учитывают наименьшую несущую способ-

ность при двух вариантах расположения расчетного контура поперечного 

сечения. 

Продавливающая сила F принимается равной силе, действующей на пирами-

ду продавливания, за вычетом нагрузок, приложенных к большему основанию 

пирамиды продавливания (считая по плоскости расположения растянутой арма-

туры) и сопротивляющихся продавливанию. 
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Действующие касательные усилия по площади расчетного поперечного сече-

ния должны быть восприняты бетоном с сопротивлением бетона осевому растя-

жению Rbt и поперечной арматурой, расположенной от грузовой площадки на рас-

стоянии не более h0 и не менее h0/3, с сопротивлением растяжению Rsw. 

При действии сосредоточенной силы касательные усилия, воспринимаемые 

бетоном и арматурой, принимают равномерно распределенными по всей площади 

расчетного поперечного сечения. При действии изгибающего момента касатель-

ные усилия, воспринимаемые бетоном и поперечной арматурой, принимают ли-

нейно изменяющимися по длине расчетного поперечного сечения в направлении 

действия момента с максимальными касательными усилиями противоположного 

знака у краев расчетного поперечного сечения в этом направлении. 

В случае расположения отверстия в плите на расстоянии менее 6h от угла 

или края площадки передачи нагрузки до угла или края отверстия, часть расчет-

ного контура, расположенная между двумя касательными к отверстию, проведен-

ными из центра тяжести площадки передачи нагрузки, в расчете не учитывается. 

При действии момента Мloс в месте приложения сосредоточенной нагрузки 

половину этого момента учитывают при расчете на продавливание, а другую по-

ловину- при расчете по нормальным сечениям по ширине сечения, включающей 

ширину площадки передачи нагрузки и высоту сечения плоского элемента по обе 

стороны от площадки передачи нагрузки. 

При действии сосредоточенных моментов и силы в условиях прочности со-

отношение между действующими моментами Mx и My учитываемыми при продав-

ливании, и предельными Mult принимают не более половины соотношения между 

действующим сосредоточенным усилием F и предельным Fult. 

, , , ,

0,5 ; 0,5
yx

ult х b ult ult y b ult

MM F F

M F M F
          

При расположении сосредоточенной силы внецентренно относительно цен-

тра тяжести контура расчетного поперечного сечения значения изгибающих со-

средоточенных моментов от внешней нагрузки определяют с учетом дополни-

тельного момента от внецентренного приложения сосредоточенной силы относи-

тельно центра тяжести контура расчетного поперечного сечения с положитель-

ным или обратным знаком по отношению к моментам в колонне. 

Расчет элементов на продавливание при действии сосредоточенных силы и 

изгибающего момента 

Расчет элементов без поперечной арматуры на продавливание при действии из-

гибающих моментов в двух взаимно перпендикулярных плоскостях (рис. 38) про-

изводят из условия: 

, , ,

1
yx

b ult bx ult by ult

MMF

F M M
   , 
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где F, Mx и My - сосредоточенные сила и изгибающие моменты от внешней 

нагрузки в направлениях осей X и Y, учитываемые при расчете на продавливание; 

     Fb,ult, Mbx,ult, Mby,ult - предельные сосредоточенные сила и изгибающие мо-

менты в направлениях осей X и Y, которые могут быть восприняты бетоном в рас-

четном поперечном сечении при их раздельном действии. 

Предельная сосредоточенная сила, воспринимаемая бетоном, определяется 

по формуле:  

,b ult bt bF R A  , 

где  R
bt

- расчетное сопротивление бетона осевому растяжению для первой 

группы предельных состояний;  

bA - площадь расчетного поперечного сечения, расположенного на расстоя-

нии 05,0 h  от границы площади приложения сосредоточенной силы F с рабочей 

высотой сечения 0h . 

uhAb  0 , гдеu - периметр контура расчетного поперечного сечения; 

0h - приведенная рабочая высота сечения 0 0 00,5 ( )x yh h h   , здесь xh0  и  yh0 - 

рабочая высота  сечения для продольной арматуры, расположенной в направле-

нии осей Х и Y. 
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1 - расчетное поперечное сечение; 2 - контур расчетного поперечного сечения; 3 - контур пло-

щадки приложения нагрузки 

Рис. 38. Схема для расчета железобетонных элементов без поперечной арматуры на продавли-

вание 

Предельные изгибающие моменты, воспринимаемые бетоном, Мbx,ult и Mby,ult  

определяют по формуле: 

( ), ( ) 0bx y ult bt bx yM R W h   ,                                  
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где   Wbx(y) - момент сопротивления расчетного поперечного сечения. 

В общем случае значения момента сопротивления расчетного контура бетона 

при продавливании Wbx(y) в направлениях взаимно перпендикулярных осей Х и Y 

определяют по формуле: 

max

)(
)(

)(yx

I
W

ybx
ybx 

                                                  

где Ibх(у) - момент инерции расчетного контура относительно осей Y и Х, про-

ходящих через его центр тяжести; 

     x(у)max - максимальное расстояние от расчетного контура до его центра 

тяжести. 

Значение момента инерции Ibх(у) определяют как сумму моментов инерции 

Ibх(у)i отдельных участков расчетного контура поперечного сечения относительно 

центральных осей, проходящих через центр тяжести расчетного контура, прини-

мая условно ширину каждого участка равной единице. 

Положение центра тяжести расчетного контура относительно выбранной оси 

определяют по формуле: 

0
0

( )
( ) ,i i i

i

L x y
x y

L

 



 

где Li - длина отдельного участка расчетного контура; 

       xi(уi)0 - расстояние от центров тяжести отдельных участков расчетного 

контура до выбранных осей. 

Для приколонных зон колонн прямоугольного сечения моменты сопротивле-

ния расчетного контура бетона определяются по следующей зависимости: 

0
0 0( )

3
bx by

a h
W W a h b h

 
     

 
,      

где а, b - сторона колонны, h0 - рабочая высота сечения колонны. 

Расчет прочности элементов с поперечной арматурой на продавливание при 

действии сосредоточенной силы и изгибающих моментов в двух взаимно перпен-

дикулярных плоскостях (рис. 39) производят из условия: 

, , , , , , , ,

1
yx

b ult sw ult bx ult sw x ult by ult sw y ult

MMF

F F M M M M
  

  
,    

где F, Mx и My - сосредоточенные сила и изгибающие моменты от внешней 

нагрузки в направлениях осей X и Y, учитываемые при расчете на продавливание; 

     Fb,ult, Mbx,ult и Mby,ult - предельные сосредоточенные сила и изгибающие мо-

менты в направлениях осей X и Y, которые могут быть восприняты бетоном в рас-

четном поперечном сечении при их раздельном действии; 

          Fsw,ult, Msw,x,ult и Msw,y,ult - предельные сосредоточенные сила и изгибающие 

моменты в направлениях осей X и Y, которые могут быть восприняты поперечной 

арматурой при их раздельном действии. 
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Усилия Fb,ult, Mbx,ult, Mby,ult определяют согласно указаниям, приведенным выше. 
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1 - расчетное поперечное сечение; 2 - контур расчетного поперечного сечения; 3 - границы зо-

ны, в пределах которых в расчете учитывается поперечная арматура; 4 - контур расчетного 

поперечного сечения без учета в расчете поперечной арматуры; 5 - контур площадки прило-

жения нагрузки 

Рис. 39. Схема для расчета железобетонных плит с вертикальной равномерно распределенной 

поперечной арматурой на продавливание 
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Усилие Fsw,ult, воспринимаемое поперечной арматурой, нормальной к продоль-

ной оси элемента и расположенной равномерно вдоль контура расчетного попе-

речного сечения, определяют по формуле: 

, 0,8sw ult swF q u   ,      

где qsw - усилие в поперечной арматуре на единицу длины контура расчетного 

поперечного сечения, расположенной в пределах расстояния 0,5h0 по обе стороны 

от контура расчетного сечения:  

sw sw
sw

w

R A
q

s


  ,      

Asw - площадь сечения поперечной арматуры с шагом sw, расположенная в 

пределах расстояния 0,5h0 по обе стороны от контура расчетного поперечного се-

чения по периметру контура расчетного поперечного сечения; 

и - периметр контура расчетного поперечного сечения, определяемый как: 

02 ( 2 )u a b h     , 

где а, b - сторона колонны, h0 - рабочая высота сечения колонны. 

Усилия Msw,x,ult и Msw,y,ult, воспринимаемые поперечной арматурой, нормальной к 

продольной оси элемента и расположенной равномерно вдоль контура расчетного 

сечения, определяют при действии изгибающего момента, соответственно в 

направлении осей X и Y по формуле: 

, 0,8sw ult sw swM q W   ,      

где qsw - усилие в поперечной арматуре на единицу длины контура расчетного 

поперечного сечения; 

 swW  - момент сопротивления поперечной арматуры при продавливании. 

Значения моментов сопротивления поперечной арматуры при продавливании 

, ( )sw x yW в том случае, когда поперечная арматура расположена равномерно вдоль 

расчетного контура продавливания в пределах зоны, границы которой отстоят на 

расстоянии h0/2 в каждую сторону от контура продавливания бетона принимают 

равными соответствующим значениям Wbx и Wby. 

Значения Fb,ult + Fsw,ult, Mbx,ult +Msw,x,ult, Mby,ult + Msw,y,ult в условии проверки проч-

ности на продавливание при действии сосредоточенной силы и изгибающих мо-

ментов принимают не более 2Fb,ult, 2Мbх,ult, 2Мby,ult соответственно. Поперечную 

арматуру учитывают в расчете при Fsw,ult не менее 0,25Fb,ult. 

Поперечную арматуру в плитах в зоне продавливания в направлении, перпен-

дикулярном сторонам расчетного контура, устанавливают с шагом не более h0/3 и 

не более 300мм. Стержни, ближайшие к контуру грузовой площади, располагают-

ся не ближе h0 /3 и не далее h0/2 от этого контура.  При этом ширина зоны поста-

новки поперечной арматуры (от контура грузовой площади) должна быть не ме-

нее 1,5h0.  
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Расстояние между стержнями поперечной арматуры, в направлении параллель-

ном сторонам расчетного контура, принимают не более ¼ длины, соответвующей 

стороны расчетного контура. 

Поперечная арматура должна отвечать конструктивным требованиям п. 10.3. 

СП 63.13330.2012. При нарушении указанных конструктивных требований в рас-

чете на продавливание следует учитывать только поперечную арматуру, пересе-

кающую пирамиду продавливания, при обеспечении условий ее анкеровки. 

 

Пример расчета прочности плиты на продавливание 

 

Определения усилий для расчета плиты перекрытия на продавливание вы-

полняется средствами визуализации расчетного комплекса. При этом следует 

учитывать, что усилия в элементах (колоннах), входящих в узел стыка, следует 

определять от нагрузок, действующих одновременно во всех анализируемых эле-

ментах. Таким образом, усилия следует определять от КОМБИНАЦИИ нагрузок, 

соответствующей анализируемому сочетанию нагрузок. Например, в состав 

КОМБИНАЦИИ нагрузок, соответствующей основному сочетанию нагрузок, 

определяющему максимальные продавливающие усилия, входят все постоянные, 

временные длительно действующие и временные кратковременные нагрузки. 

Значения изгибающих моментов в колоннах следует определять от той же КОМ-

БИНАЦИИ нагрузок, от которой определены значения продавливающих усилий. 

Для определения продавливающих усилий в зоне опорного узла следует вы-

числить разность между осевыми усилиями в нижней и верхней колонне соответ-

ственно. Пример определения усилий в элементах опорной зоны (Ni – MYi) при-

веден на рис. 40; (Ni – MZi) приведен на рис. 41. 

  
Рис. 40. Пример определения усилий в 

элементах опорной зоны (Ni – MYi) 
Рис. 41. Пример определения усилий в 

элементах опорной зоны (Ni – MZi) 
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Определим несущую способность на продавливание рядового приколонного 

участка перекрытия при заданных габаритах сечения колонны 400х400мм.  

Материалы. Бетон тяжелый класса В25, Rb=14,5МПа, Rbt=1,05МПа, 

Rb,ser=18,5МПа, Rbt,ser=1,55МПа, начальный модуль упругости Eb,0=30000МПа; 

Арматура ненапрягаемая класса А400, Rs=355МПа, длительная прочность при 

сжатии Rs,long=355МПа, кратковременная прочность при сжатии Rs,sh=355МПа, 

модуль упругости Es=200000МПа. 

Геометрические характеристики. Колонны приняты квадратного сечения со 

стороной а=b=400мм, высота плиты hпл =200мм, усредненная рабочая высота се-

чения h0=160мм. 

Осевые усилия в нижней и верхней колонне Nd=47,86т и Nu=23,49т соответ-

ственно (рис. 40, 41). 

Сосредоточенную нагрузку на перекрытие F определяем как 

 F=Nd – Nu = 47,86 - 23,49 = 24,37т = 243,7кН. 

Максимальные значения усилий в уровне плиты перекрытия на типовых эта-

жах составили: 

MY = 0,13+0,08=0,21тм=2,1кН; 

МZ = 9,67+7,53=17,2тм = 172кН. 

За расчетный сосредоточенный момент в каждом направлении принимаем по-

ловину суммы моментов в сечении по верхней и нижней граням плиты: 

МY = 2,1/2 = 1,05кН 

MZ = 172/2 = 86кН 

Расчет элементов на продавливание при действии сосредоточенной силы и 

изгибающих моментов в двух взаимно перпендикулярных плоскостях производим 

из условия: 

, , ,

1.
yx

b ult bx ult by ult

MMF

F M M
    

Предельная сосредоточенная сила, воспринимаемая бетоном, определяется 

по формуле:  

, 0 .b ult bt b btF R A R h u      

Периметр контура расчетного поперечного сечения: 

04 ( ) 4 (0,4 0,16) 2,24u а h м        
3

, 1,05 10 0,16 2,24 376,3b ultF кН      

Предельный изгибающий момент определяется по формуле: 

( ), ( ) 0bx y ult bt bх yM R W h   . 

Момент сопротивления расчетного поперечного сечения: 

    30
( ) 0 0

0,4 0,16
0,4 0,16 0,4 0,16 0,4181

3 3
bх y

а h
W а h а h м

    
            

  
 

3
( ), ( ) 0 1,05 10 0,4181 0,16 70,3bх у ult bt bх yM R W h кНм         
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, , ,

243,7 2,1 243,7
0,5 0,65 0,03 0,33 1,01 1

376,3 70,3 376,3

yx

b ult bx ult by ult

MMF

F M M
            

т.к. условие не выполняется, то в плите перекрытия над колонной необходи-

ма установка поперечной арматуры. 

Расчет прочности элементов с поперечной арматурой на продавливание при 

действии сосредоточенной силы и изгибающих моментов в двух взаимно перпен-

дикулярных плоскостях производят из условия: 

, , , , , , , ,

1
yx

b ult sw ult bx ult sw x ult by ult sw y ult

MF M

F F M M M M
  

  
.    

Принимаем шаг поперечных стержней  

0 160 50 53,3
3 3w

h
s мм мм    . 

1 –й ряд стержней располагаем на расстоянии от колонны 75мм, поскольку  

0 0160 16053,3 75 80
3 3 2 2

h h
мм мм мм      . 

 Тогда на расстоянии 0,5h0 = 0,5160 = 80 мм по обе стороны от контура рас-

четного поперечного сечения может разместиться в одном сечении 2 стержня. 

Принимаем стержни из арматуры класса А240 (Rsw  =170 МПа=17 кН) минималь-

ного диаметра 6 мм с Asw = 0,283 см
2

 . Интенсивность поперечного армирования 

составит: 
2 0,283 17

1,55 / .
5

sw sw
sw

w

A R
q кН см

s

  
    

Усилие, воспринимаемое поперечной арматурой: 
2

, 0,8 0,8 1,55 2,24 10 278 .sw ult swF q u кН         

При этом полученное предельное усилие, воспринимаемое арматурой, Fsw,ult  

должно быть не не менее 0,25Fb,ult. 

, ,278 0,25 0,25 376,3 94,075 .sw ult b ultF кН F кН       

Условие выполняется, следовательно, поперечную арматуру учитываем 

полностью. 

Момент, воспринимаемый поперечной арматурой: 

, 0,8sw ult sw swM q W   . 

Поскольку поперечная арматура расположена равномерно по контуру, до-

пускается принять Wsw=Wb (п. 8.1.52 СП 63.13330.2012). Тогда момент, воспри-

нимаемый поперечным армированием составит: 
2

, 0,8 0,8 1,55 0,4181 10 51,84sw ult sw swM q W кНм        . 

Тогда условие прочности примет вид: 

, , , , , , , ,

243,7 1,05 243,7
0,5 0,648 1

376,3 278 70,3 51,84 376,3 278

y z

b ult sw ult by ult sw y ult bz ult sw z ult

M MF

F F M M M M
  

  

     
  

 

Таким образом, прочность на продавливание в рядовом участке плиты 

обеспечена. 
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Проверяем прочность расчетного сечения с контуром на расстоянии 0,5h0 за 

границей расположения поперечной арматуры. Согласно рис. 27 последний ряд 

поперечных стержней располагается на расстоянии от грузовой площадки (т.е. от 

колонны) равном 

75+450=275мм > 1,5h0  = 1,5160=240мм. 

Тогда контур нового расчетного сечения имеет размеры: 

 а = b = 400 + 2275 + 160 = 1110мм. 

Периметр контура расчетного поперечного сечения: 

 02 ( 2 ) 2 1,11 1,11 2 0,16 5,08u a b h м            

Момент сопротивления нового расчетного поперечного сечения: 

    30
( ) 0 0

1,11 0,16
1,11 1,11 1,11 0,16 3,7592

3 3
bх y

а h
W а h а h м

    
            

  
 

Предельная сосредоточенная сила, воспринимаемая бетоном, определяется 

по формуле:  
3

, 1,05 10 0,16 5,08 853,44b ultF кН      

Предельный изгибающий момент определяется по формуле: 
3

( ), ( ) 0 1,05 10 3,7592 0,16 631,55bх у ult bt bх yM R W h кНм         

, , ,

243,7 2,1 172
0,56 1

853,44 631,55 631,55

yx

b ult bx ult by ult

MMF

F M M
        

 Таким образом, прочность данного сечения на продавливание обеспечена. 

 

 

Конструирование поперечного армирования плиты перекрытия  

по критерию продавливания 

 

Конструктивное решение поперечного армирования опорной зоны перекры-

тия по критерию продавливания может быть выполнено в двух вариантах:  

1 - вариант с установкой в опорной зоне арматурных каркасов (как правило 

– плоских), изготовленных контактной точечной сваркой; 

2 - вариант с установкой в опорной зоне гнутых стержней поперечного ар-

мирования в виде отдельных арматурных элементов (в виде вязаных арматурных 

каркасов). 

С учетом малой толщины перекрытий, применяемых в зданиях жилого и 

офисно-служебного назначения, наиболее удобным для исполнения и применения 

при монтаже армирования перекрытия является 1-й вариант.  

Вариант 1 исполняется путем приварки вертикальной арматуры к 

дополнительным горизонтальным стержням, обеспечивающим анкеровку 

поперечной арматуры. В случае исполнении сварных каркасов при помощи 
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контактной точечной сварки класс арматуры не имеет значения. Диаметр 

горизонтальных стержней принимается не менее диаметра вертикальной 

арматуры. Верхние арматурные стержни могут выполнять роль дополнительной 

расчетной арматуры. 

Если же каркасы изготавливаются на строительной площадке или отдельные 

горизонтальные стержни по условиям монтажа привариваются на месте, то класс 

арматуры должен обеспечивать надежность сварных соединений с применением 

электродуговой сварки. 

По этой причине приварку вертикальных стержней к рабочей арматуре 

плиты в условиях стройплощадки нужно считать ошибочным проектным 

решением, которое может привести к нарушению анкеровки поперечной 

арматуры и изменению характеристики рабочей арматуры из-за возможного 

пережога в процессе сварки. В соответствии с ГОСТ 14098-91 крестообразное 

ручное соединение тип К3-Рр для арматуры класса A400 (сталь 35ГС, 25Г2С) при 

температуре ниже 0 °С не допускается, а при температуре выше 0 °С допускается 

только для стали 25Г2С с наименьшим баллом ”3” качества соединения (не 

гарантируется равнопрочность исходному металлу и пластическое разрушение, 

сварное соединение не удовлетворяет требованиям ГОСТ 5781-82, 

предъявляемым к стали в исходном состоянии). В связи с этим необходимо 

использовать крестообразное сварное соединение типа К1-Кт. 

Схема установки арматурных каркасов поперечного армирования опорной 

зоны по критерию продавливания представлен на рис. 42. 
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Рис. 42. Схема установки поперечной арматуры 

а) Схема установки арматурных каркасов поперечного армирования опор-

ной зоны по критерию продавливания б) Плоские арматурные каркасы попереч-

ного армирования в) Характерные сечения  
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ПРИЛОЖЕНИЯ 
 

Приложение 1 

Минимальный класс бетона элементов с предварительно 

напряженной арматурой 
 

Характеристика напрягаемой 

арматуры 

Класс бетона 

не ниже 

Арматура классов:  

А600-А800 
 

В20 

А1000 В30 

Арматура классов:  

Вр1200, Вр1300, 
 

В30 

Вр1400, Вр1600, Вр1600 В20 

К1400, К1500, К1600, К1700 В30 

 

Приложение 2 

Предельно допустимая ширина раскрытия трещин – acrс,ult  из условия обес-

печения сохранности арматуры 
 

Для элементов, к которым не предъявляются требования непроницаемости, 
 значения acrс,ult  принимают равными: 

При арматуре классов 
При продолжительном 
 раскрытии трещин, мм 

При непродолжительном 
 раскрытии трещин, мм 

А240-А600 В500 0,3 0,4 

А800;А1000 

 Вр1200-Вр1400 

 К1400; К1500(К-19) 

К1500(К-7) 

К1600 диаметром 12 мм 

0,2 0,3 

Вр1500 

 К1500 (К-7), К1600 

диаметром 6 и 9 мм 

0,1 0,2 
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Приложение 3 
Нормативные сопротивления бетона Rb,n и Rbt,n 

 

Вид 

сопротивления 

 
 

Нормативные сопротивления бетона Rb,n и Rbt,n и расчетные  
значения сопротивления бетона для предельных состояний второй  

группы Rb,ser и Rbt,ser, МПа, при классе бетона  
по прочности на сжатие 

В10 В15 В20 В25 ВЗО В35 В40 В45 В50 В55 В60 

Сжатие осевое 

(призменная 

прочность) 

Rb,n и Rb,ser 

7,5 11,0 15,0 18,5 22,0 25,5 29,0 32,0 36,0 39,5 43,0 

Растяжение   

осевое 

Rbt,n, Rbt,ser 
0,85 1,10 1,35 1,55 1,75 1,95 2,10 2,25 2,45 2,60 2,75 

 

Приложение  4 

Расчетные сопротивления бетона Rb  и Rbt 
 

Вид сопротивления 

Расчетные сопротивления бетона для предельных состояний первой 
группы Rb и Rbt, МПа, при классе бетона  

по прочности на сжатие 

 

 
В10 В15 В20 В25 ВЗО В35 В40 В45 В50 В55 В60 

Сжатие осевое 

(призменная 

прочность),  Rb 

6,0 8,5 11,5 14,5 17,0 19,5 22,0 25,0 27,5 30,0 33,0 

Растяжение 

освое, Rbt 
0,56 0,75 0,90 1,05  1,15  1,30  1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 

 

Полностью таблицы нормативных и расчетных сопротивлений бетона см. [2] 
 

Приложение 5 

Значения начального модуля упругости бетона Еь 
 

Значение начального модуля упругости бетона при сжатии и растяжении  
Еb∙10

-3
, МПа, при классе бетона по прочности на сжатие 

и растяжении на сжатие 
В10 В15 В20 В25 В30 В35 В40 В45 В50 В55 В60 

19,0 24,0 27,5 30,0 32,5 34,5 36,0 37,0 38,0 39,0 39,5 
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Приложение  6 
Нормативные значения сопротивления арматуры растяжению Rs,n 

 

Арматура классов 
Номинальный диаметр 

арматуры, мм 

Нормативные значения сопротивления 
растяжению Rsn и расчетные значения 
сопротивления растяжению для пре-
дельных состояний второй группы 

Rs,ser, МПа  

А240 6-40 240 

А400 6-40 400  

А500 10-40 500 

А600 10-40 600 

А800 10-32 800 

А1000 10-32 1000 

В500 3-12 500 

Вр500 3-5 500 

Вр1200   8 1200 

Вр1300   7 1300 

Вр1400   4; 5; 6 1400 

Вр1500 3 1500 

Вр1600 3-5 1600 

К1400(К-7) 15 1400 

К1500(К-7) 6; 9; 12 1500 

К1500(К-19) 14 1500 

К1600 6; 9; 12; 15 1600 

К1700 6-9 1700 
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Приложение 7 
Расчетные значения сопротивления арматуры растяжению Rs и сжа-

тию Rsc 

 

Арматура 
классов 

Расчетные значения сопро-
тивления арматуры для 

предельных состояний пер-
вой группы, МПа 

 

Арматура 
классов 

Расчетные значения сопро-
тивления арматуры для пре-
дельных состояний первой 

группы, МПа 
 

 

 

растяжению 

Rs 

сжатию 

Rsc 

 

 

растяжению 

Rs 

сжатию 

Rsc 

А240 210 215 Вр1300 1130 500 

А400 350  350 Вр1400 1215 500 

А500 435  435 Вр1500 1300 500 

А600 520  470 Вр1600 1390 500 

А800 695  500 К1400 1170 500 

А1000 830  500 К1500 1250 500 

В500 435  415  К1600 1390 500 

Вр500 415 390 К1700 1475 500 

Вр1200 1000 500    

 

Примечание. Значения Rs  в скобках используют только при расчете на кратковременное 

действие нагрузки. 

Приложение 8 

Расчетные сопротивления поперечной арматуры Rsw 

 

Класс арматуры А240 А400 А500 В500 

Расчетное сопротивлние по-
перечной арматуры Rsw, МПа 

170  280 300  300  

 

Приложение 9 

Значения модуля упругости арматуры Es 

 

Класс арматуры Значения модуля упругости Es, МПа 

Арматура всех классов кроме канатной 
200000 

Канатная классов К1400;К1500;К1600; 
К1700 

195000 
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Приложение  10 

Значения ξ, ζ, αm 
 

ξ ζ αm ξ ζ αm ξ ζ αm 

0,01 0,995 0,01 0,26 0,87 0,226 0,51 0,745 0,38 

0,02 0,99 0,02 0,27 0,865 0.234 0,52 0,74 0,385 

0,03 0,985 0,03 0,28 0,86 0,241 0553 0,735 0,39 

0,04 0,98 0,039 0,29 0,855 0.248 0,54 0,73 0,394 

0,05 0,975 0,049 0,30 0,85 0,255 0,55 0,725 0,399 

0,06 0,97 0,058 0,31 0,845 0,262 0,56 0,72 0,403 

0,07 0,965 0,068 0,32 0,84 0,269 0,57 0,715 0,407 

0,08 0,96 0,077 0,33 0,835 0,276 0,58 0,71 0,412 

0,09 0,955 0,086 0,34 0,83 0,282 0,59 0,705 0,416 

0,10 0,95 0,095 0,35 0,825 0,289 0,60 0,7 0,42 

0,11 0,945 0,104 0,36 0,82 0,295 0,62 0,69 0,428 

0,12 0,94 0,113 0,37 0,815 0,302 0,64 0,68 0,435 

0,13 0,935 0,122 0,38 0,81 0,308 0,66 0,67 0,442 

0,14 0,93 0,13 0,39 0,805 0,314 0,68 0,66 0,449 

0,15 0,925 0,139 0,40 0,8 0,32 0,70 0,65 0,455 

0,16 0,92 0,147 0,41 0,795 0,326 0,72 0,64 0,461 

0,17 0,915 0,156 0,42 0,79 0,332 0,74 0,63 0,466 

0,18 0,91 0,164 0,43 0,785 0,338 0,76 0,62 0,471 

0,19 0,905 0,172 0,44 0,78 0,343 0,78 0,61 0,476 

0,20 0,9 0,18 0,45 0,775 0,349 0,80 0,6 0,48 

0,21 0,895 0,188 0,46 0,77 0,354 0,85 0,575 0,489 

0,22 0,89 0,196 0,47 0,765 0,36 0,90 0,55 0,495 

0,23 0,885 0,204 0,48 0,76 0,365 0,95 0,525 0,499 

0,24 0,88 0,211 0,49 0,755 0,37 1,00 0,50 0,50 

0,25 0,875 0,219 0,50 0,75 0,375    

 

Приложение 11 

Значения ξR, αR 
 

Класс арматуры А240 А300 А400 А500 В500 

Значение ξR 0,612 0,577 0,531 0,493 0,502 

Значение αR 0,425 0,411 

 
0,390 0,372 0,376 

_ 



 

Приложение 12 

Расчётные площади поперечных сечений и масса арматуры, сортамент горячекатаной стержневой армату-

ры периодического профиля, обыкновенной и высокопрочной арматурной поволоки  
 

Диа-

метр, 

мм 

Расчётные площади поперечных сечений, см
2
, при 

числе стержней Мас-

са 

кг/м 

Диа-

метр, 

мм 

Сортамент горячекатаной стержневой арма-
туры периодического профиля из стали класса 

Сортамент арматурной проволоки 

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 

А
2
4
0
 

А
4
0
0
 

А
5
0
0
 

А
6
0
0
 

А
8
0
0
 

А
1

0
0

0
 

В
50

0 

В
р

5
0

0
 

В
р

1
2

0
0

 

В
р
1
3
0
0
 

В
р
1
4
0
0
 

В
р
1
5
0
0
 

В
р
1
6
0
0
 

3 0.07

1 
0.14 0.21 0.28 0.36 0.43 0.50 0.57 0.64 0.71 0.052 3 – – – – – – X X – – – X X 

4 0.12

6 
0.25 0.38 0.50 0.63 0.76 0.88 1.01 1.13 1.26 0.092 4 – – – – – – X X – – X – X 

5 0.19

6 
0.39 0.59 0.78 0.98 1.18 1.37 1.57 1.76 1.96 0.144 5 – – – – – – X X – – X – X 

6 0.28

3 
0.57 0.85 1.13 1.42 1.70 1.98 2.26 2.55 2.83 0.222 6 X X X – – – X – – – X – – 

7 0.38

5 
0.77 1.16 1.54 1.93 2.31 2.69 3.08 3.47 3.85 0.302 7 – – – – – – X – – X – – – 

8 0.50

3 
1.01 1.51 2.01 2.52 3,02 3.52 4,02 4.53 5.03 0.395 8 X X X – – – X – X – – – – 

9 0.63

6 
1.27 1.91 2.54 3.18 3.82 4.45 5.09 5.72 6.36 0.499 9 – – – – – – X – – – – – – 

10 0.78

5 
1.57 2.36 3.14 3.93 4.71 5.50 6.28 7.07 7.85 0.617 10 X X X X X X X – – – – – – 

12 1.131 2.26 3.39 4.52 5.66 6.79 7.92 9.05 10.18 11.31 0.888 12 X X X X X X X – – – – – – 
14 1.539 3.08 4.62 6.16 7.70 9.23 10.7

7 
12.31 13.85 15.39 1.208 14 X X X X X X – – – – – – – 

16 2.011 4.02 6.03 8.04 10.06 12.07 14.08 16.09 18.10 20.11 1.578 16 X X X X X X – – – – – – – 

18 2.54

5 
5.09 7.64 10.18 12.73 15.27 17.82 20.36 22.91 25.45 1.998 18 X X X X X X – – – – – – – 

20 3.142 6.28 9.43 12.57 15.71 18.85 21.9

9 
25.14 28.28 31.42 2.466 20 X X X X X X – – – – – – – 

22 3.801 7.60 11.4

0 

15.2

0 
19.01 22.81 26.6

1 
30.41 34.21 38.01 2.984 22 X X X X X X – – – – – – – 

25 4.90

9 
9.82 14.73 19.64 24.5

5 

29.4

5 

34.3

6 
39.27 44.18 49.09 3.853 25 X X X X X X – – – – – – – 

28 6.15

8 
12.32 18.4

7 

24.6

3 

30.7

9 
36.95 43.1

1 
49.26 55.42 61.58 4.834 28 X X X X X X – – – – – – – 

32 8.04

2 
16.08 24.1

3 

32.1

7 
40.21 48.25 56.2

9 
64.34 72.38 80.42 6.313 32 X X X X X X – – – – – – – 

36 10.18 20,3

6 

30.5

4 

40.7

2 

50.9

0 

61.0

8 

71.2

6 
81.44 91.62 101.8

0 
7.990 36 X X X X – – – – – – – – – 

40 12.56 25.12 37.68 50.24 62.80 75.36 87.92 100.40 113.04 125.60 9.870 40 X X X X – – – – – – – – – 
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Приложение 13 

Соотношения между диаметрами свариваемых стержней и минималь-

ные расстояния между стержнями в сварных сетках и каркасах, изго-

товляемых с помощью контактной точечной сварки 

 

Диаметр стержня одного 

направления; мм 
3 6 8 10 12 14 16 18 20 22 25 28 32 36 40 

Наименьший допу-
стимый диаметр 
стержня другого 
направления, мм. 

3 3 3 3 3 4 4 5 5 6 8 8 8 10 10 

Наименьшее допусти-

мое расстояние между 

осями стержней одного 

направления, мм 

50 50 75 75 75 75 75 100 100 100 150 150 150 150 200 

То же, продольных 

стержней при двух-

рядном их расположе-

нии, мм 

- 30 30 30 40 40 40 40 50 50 50 60 70 80 80 
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Приложение 14 

Значения φс 

 

f  
0h

es

 
Коэффициент c  при значениях 2s  равных 

0,03 0,05 0,07 0,10 0,15 0,20 0,25 0,30 0,40 0,50 0,60 0,70 0,90 1,10 1,50 2,00 

0,0 0,7 0,29 0,29 0,30 0,30 0,30 0,31 0,31 0,31 0,32 0,32 0,32 0,32 0,32 0,33 0,33 0,33 

 0,8 0,18 0,20 0,21 0,22 0,24 0,25 0,26 0,27 0,28 0,28 0,29 0,29 0,30 0,31 0,31 0,32 

 0,9 0,12 0,14 0,16 0,18 0,20 0,21 0,23 0,24 0,25 0,26 0,27 0,27 0,28 0,29 0,30 0,31 

 1,0 0,09 0,11 0,13 0,15 0,18 0,19 0,20 
0,2

1 
0,23 0,24 0,25 0,26 0,27 0,28 0,29 0,30 

 1,1 0,07 0,09 0,11 0,13 0,16 0,17 0,19 0,20 0,22 0,23 0,24 0,25 0,26 0,28 0,28 0,29 

 1,2 0,06 0,08 0,10 0,12 0,14 0,16 0,18 0,19 0,21 0,22 0,23 0,24 0,26 0,27 0,28 0,29 

 1,3 0,05 0,07 0,09 0,11 0,13 0,15 0,17 0,18 0,20 0,21 0,23 0,23 0,25 0,26 0,27 0,29 

0,2 0,8 0,31 0,33 0,34 0,35 0,37 0,38 0,39 0,40 0,41 0,42 0,43 0,43 0,44 0,45 0,45 0,46 

 0,9 0,18 0,21 0,23 0,26 0,29 0,31 0,33 0,34 0,36 0,38 0,39 0,40 0,41 0,42 0,43 0,44 

 1,0 0,12 0,15 0,18 0,21 0,24 0,27 0,29 0,30 0,33 0,34 0,36 0,37 0,39 0,40 0,42 0,43 

 1,1 0,09 0,12 0,15 0,17 0,21 0,24 0,26 0,28 0,30 0,32 0,34 0,35 0,37 0,39 0,40 0,43 

 1,2 0,07 0,10 0,13 0,15 0,19 0,22 0,24 0,26 0,28 0,30 0,32 0,33 0,36 0,38 0,39 0,41 

 1,3 0,07 0,09 0,11 0,14 0,17 0,20 0,22 0,24 0,27 0,29 0,31 0,32 0,35 0,37 0,38 0,40 

0,4 0,8 0,46 0,47 0,48 0,50 0,51 0,53 0,54 0,54 0,56 0,57 0,57 0,58 0,59 0,59 0,60 0,60 

 0,9 0,23 0,27 0,30 0,34 0,38 0,41 0,43 0,44 0,47 0,49 0,50 0,52 0,53 0,55 0,56 0,58 

 1,0 0,14 0,18 0,22 0,25 0,30 0,33 0,36 0,38 0,41 0,44 0,46 0,47 0,50 0,52 0,54 0,55 

 1,1 0,10 0,14 0,17 0,21 0,25 0,29 0,32 0,34 0,38 0,40 0,42 0,44 0,47 0,50 0,52 0,54 

 1,2 0,10 0,11 0,14 0,18 0,22 0,26 0,29 0,31 0,35 0,38 0,40 0,42 0,45 0,48 0,50 0,52 

 1,3 0,11 0,10 0,13 0,16 0,20 0,24 0,27 0,29 0,33 0,36 0,38 0,40 0,43 0,46 0,49 0,51 

0,6 0,8 0,61 0,63 0,64 0,65 0,67 0,68 0,69 0,69 0,71 0,71 0,72 0,73 0,73 0,74 0,75 0,75 

 0,9 0,28 0,33 0,37 0,41 0,46 0,50 0,52 0,54 0,58 0,60 0,62 0,63 0,62 0,68 0,69 0,71 

 1,0 0,16 0,21 0,25 0,29 0,35 0,39 0,43 0,45 0,50 0,53 0,55 0,57 0,60 0,63 0,65 0,68 

 1,1 0,13 0,15 0,19 0,23 0,29 0,33 0,37 0,40 0,44 0,48 0,51 0,53 0,56 0,60 0,62 0,65 

 1,2 0,14 0,12 0,16 0,20 0,25 0,29 0,33 0,36 0,41 0,44 0,47 0,50 0,53 0,57 0,60 0,63 

 1,3 0,15 0,13 0,14 0,17 0,23 0,27 0,30 0,33 0,38 0,42 0,45 0,47 0,51 0,55 0,58 0,62 

0,8 0,8 0,79 0,80 0,80 0,81 0,83 0,84 0,85 0,85 0,86 0,87 0,87 0,88 0,88 0,89 0,90 0,90 

 0,9 0,33 0,38 0,43 0,48 0,54 0,58 0,62 0,64 0,68 0,71 0,73 0,75 0,78 0,80 0,82 0,84 

 1,0 0,17 0,23 0,27 0,33 0,40 0,45 0,49 0,52 0,57 0,61 0,64 0,66 0,70 0,74 0,77 0,80 

 1,1 0,16 0,16 0,20 0,25 0,32 0,37 0,41 0,45 0,50 0,55 0,58 0,61 0,65 0,70 0,73 0,76 

 1,2 0,17 0,16 0,17 0,21 0,27 0,32 0,36 0,40 0,46 0,50 0,54 0,57 0,61 0,66 0,70 0,74 

 1,3 0,19 0,17 0,15 0,19 0,24 0,29 0,33 0,37 0,42 0,47 0,50 0,54 0,58 0,64 0,67 0,72 

1,0 0,8 0,97 0,98 0,98 0,99 1,00 1,01 1,01 1,02 1,02 1,03 1,03 1,04 1,04 1,04 1,05 1,05 

 0,9 0,37 0,44 0,49 0,55 0,62 0,67 0,71 0,74 0,78 0,82 0,84 0,86 0,89 0,93 0,95 0,97 

 1,0 0,18 0,24 0,29 0,36 0,44 0,50 0,54 0,58 0,64 0,69 0,72 0,75 0,80 0,85 0,88 0,91 

 1,1 0,19 0,18 0,22 0,27 0,34 0,40 0,46 0,49 0,56 0,61 0,65 0,69 0,73 0,79 0,83 0,87 

 1,2 0,21 0,19 0,18 0,22 0,29 0,35 0,37 0,43 0,50 0,55 0,59 0,63 0,69 0,75 0,79 0,84 

 1,3 0,23 0,21 0,19 0,20 0,26 0,31 0,36 0,39 0,46 0,51 0,56 0,59 0,65 0,71 0,76 0,81 
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Приложение 15 

Коэффициент ползучести бетона 

 

Относительная влаж-

ность воздуха окру-

жающей среды,% 

Значения коэффициента ползучести crb, при классе бетона на сжа-

тие 

B10 В15 В20 В25 В30 В35 В40 В45 В50 В55 В60 

Выше 75 2,8 2,4 2,0 1,8 1,6 1,5 1,4 1,3 1,2 1,1 1,0 

40-75 3,9 3,4 2,8 2,5 2,3 2,1 1,9 1,8 1,6 1,5 1,4 

Ниже 40 5,6 4,8 4,0 3,6 3,2 3,0 2,8 2,6 2,4 2,2 2,0 
  

 

Примечание. Относительную влажность воздуха окружающей среды принимают 

по СП131.13330.2012 как среднюю месячную относительную влажность наиболее 

теплого месяца для района строительства.  

 

Приложение 16 

Расчетные значения веса снегового покрова Sg на 1м
2
 

горизонтальной поверхности земли 

 

Район  

(карта 1 СП 

20.13330.2011. 

приложение 3) 

Города, расположенные в соответствующих районах Sg, 

кПа 

I Астрахань, Благовещенск, Чита 0,8 

II Волгоград, Иркутск, Хабаровск 1,2 

III 

Белгород, Великий Новгород, Воронеж, Екате-

ринбург, Красноярск, Курск, Липецк, Москва, 

Омск, Орел, Санкт - Петербург, Саратов, Смо-

ленск, Тамбов, Тюмень, Челябинск 

1,8 

IV 

Вологда, Кемерово, Нижний Новгород, Нижний 

Тагил, Новосибирск, Самара, Тверь, Томск, Яро-

славль 

2,4 

V Киров, Пермь, Салехард, Уфа 3,2 

VI Нефтегорск, Печора 4,0 

VII Петропавловск - Камчатский 4,8 
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Приложение 17 

Значения коэффициента продольного изгиба φ 

 

Класс бетона 
φ при l0/h равном 

6 10 15 20 

B20-B55 0,92 0,9 0,83 0,7 

B60 0,91 0,89 0,80 0,65 

 

Приложение 18 

Значения коэффициента   

 

f   
0h

es

 
Коэффициенты 0zh=  при значениях ,s1  равных 

0,02 0,03 0,05 0,07 0,10 0,15 0,20 0,25 0,30 0,40 0,50 

0,0 

0,7 0,70 0,69 0,69 0,69 0,68 0,68 0,67 0,67 0,67 0,67 0,67 

0,8 0,77 0,76 0,74 0,73 0,72 0,70 0,69 0,68 0,68 0,67 0,66 

0,9 0,82 0,80 0,77 0,76 0,74 0,71 0,70 0,68 0,67 0,66 0,64 

1,0 0,84 0,82 0,78 0,77 0,74 0,71 0,69 0,67 0,66 0,64 0,62 

1,1 0,85 0,83 0,79 0,77 0,74 0,71 0,68 0,66 0,65 0,62 0,60 

≥1,2 0,85 0,83 0,79 0,77 0,74 0,70 0,67 0,65 0,63 0,60 0,58 

0,2 

0,7 0,7 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70 

0,8 0,79 0,79 0,78 0,77 0,77 0,76 0,75 0,75 0,74 0,74 0,73 

0,9 0,85 0,84 0,82 0,81 0,80 0,78 0,77 0,76 0,75 0,74 0,73 

1,0 0,87 0,86 0,84 0,83 0,81 0,79 0,77 0,76 0,75 0,74 0,72 

≥1,2 0,88 0,87 0,85 0,83 0,81 0,79 0,77 0,75 0,74 0,72 0,70 

0,4 

0,7 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70 

0,8 0,80 0,79 0,79 0,79 0,79 0,78 0,78 0,78 0,77 0,77 0,77 

0,9 0,87 0,86 0,84 0,83 0,82 0,81 0,80 0,80 0,79 0,78 0,77 

1,0 0,89 0,88 0,86 0,85 0,84 0,82 0,81 0,80 0,79 0,78 0,77 

≥1,2 0,88 0,87 0,86 0,85 0,84 0,82 0,81 0,80 0,79 0,77 0,76 

0,6 

0,8 0,80 0,80 0,80 0,80 0,80 0,79 0,79 0,79 0,79 0,79 0,79 

0,9 0,87 0,87 0,86 0,85 0,84 0,83 0,82 0,82 0,81 0,80 0,80 

1,0 0,89 0,88 0,87 0,87 0,86 0,84 0,83 0,83 0,82 0,81 0,80 

≥1,2 0,90 0,88 0,87 0,86 0,85 0,84 0,83 0,82 0,81 0,80 0,79 

≥0,8 

0,8 0,80 0,80 0,80 0,80 0,80 0,80 0,80 0,80 0,80 0,80 0,80 

0,9 0,88 0,87 0,86 0,86 0,85 0,84 0,84 0,83 0,83 0,82 0,82 

1,0 0,89 0,89 0,88 0,87 0,87 0,86 0,85 0,84 0,83 0,83 0,82 

≥1,2 0,90 0,88 0,87 0,87 0,86 0,85 0,84 0,84 0,83 0,82 0,81 

0

'
ss

'
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Приложение 19 

Нормативное значение ветрового давления 0w  

 

Район (карта 3 [1] , 

приложение Ж) 
Города, расположенные в соответствующих районах 0w , 

кПа 

Iа Бодайбо 0,17 

I 

Великий Новгород, Вологда, Екатеринбург, Киров, 

Москва, Нижний Новгород, Нижний Тагил, Пермь, 

Смоленск, Тверь, Тюмень, Ярославль 

0,23 

II 

Благовещенск, Белгород, Воронеж, Курск, Липецк, 

Омск, Орел, Печора, Санкт-Петербург, Тамбов, Уфа, 

Челябинск, Чита 

0,30 

III 

Астрахань, Волгоград, Иркутск, Кемерово, Красно-

ярск, Новосибирск, Самара, Саратов, Томск, Хаба-

ровск 

0,38 

IV Мурманск, Салехард 0,48 

V Анапа 0,60 

VI Новороссийск, Южно-Сахалинск 0,73 

VII Петропавловск - Камчатский 0,85 

 

Приложение 20 

Тип местности и коэффициенты k, учитывающие изменения ветрового 

давления по высоте Z 

 
 А – открытые побережья морей, озер и водохранилищ, пустыни, степи, лесостепи, 

тундра; 

 В – городские территории, лесные массивы и другие местности, равномерно покры-

тые препятствиями высотой более 10 м; 

 С – городские районы с застройкой зданиями высотой более 25 м.  

 

Высота Z, м 
Коэффициенты k для типов местности 

А В С 

5 0,75 0,5 0,4 

10 1,0 0,65 0,4 

20 1,25 0,85 0,55 

40 1,5 1,1 0,8 

60 1,7 1,3 1,0 

80 1,85 1,45 1,15 

100 2,0 1,6 1,25 
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Приложение 21 

Коэффициент пульсаций давления ветра на уровне Z 

 

Высота Z, м 

Коэффициент пульсаций давления 

ветра  ζ  для типов местности 

 

A B C 

5 

 
0,85 1,22 1,78 

10 

 
0,76 1,06 1,78 

20 

 
0,69 0,92 1,50 

40 

 
0,62 0,80 1,26 

60 

 
0,58 0,74 1,14 

80 

 
0,56 0,70 1,06 

100 

 
0,54 0,67 1,00 

 

Приложение 22 

Коэффициент динамичности 

 
 

1 - для железобетонных и каменных сооружений, а также зданий со стальным каркасом 

при наличии ограждающих конструкций (δ=0,3); 2 - для стальных башен, мачт, футерован-

ных  дымовых труб, аппаратов колонного типа, в том числе на железобетонных постаментах 

(δ=0,15) 
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Приложение 23 

Коэффициент пространственной корреляции пульсаций давления ν  

 

ρ, м 

Коэффициент ν при χ , м, равном 

 

5  10  20  40  80  160  

 

350  

0,1  0,95  

 

0,92  0,88  0,83  0,76  0,67  0,56  

5  0,89  

 

0,87  0,84  0,80  0,73  0,65  0,54  

10  0,85  

 

0,84  0,81  0,77  0,71  0,64  0,53  

20  0,80  

 

0,78  0,76  0,73  0,68  0,61  0,51  

40  0,72  0,72  

 

0,70  0,67  0,63  0,57  0,48  

80  0,63  

 

0,63  0,61  0,59  0,56  0,51  0,44  

160  0,53  0,53  0,52  0,50  0,47  0,44  0,38  

 

Приложение 24 

Значения φw 

 

wd  6 8 10 12 14 

w  200 150 120 100 80 

 

Приложение 25 

Расчет монолитного железобетонного перекрытия численными методами  

(Метод Конечных Элементов) 
 

Моделирование конструкций монолитного перекрытия 

Основа проектирования несущих конструкций - это знание (прогноз) напряженно-

деформированного состояния (НДС) как в отдельном конструктивном элементе, так и в си-

стеме (здании) в целом. 

Основные этапы расчета: 

 выбор расчетного метода (программного комплекса) для реализации расчета 

например, Метод Конечных Элементов в конкретной его реализации; 

 разработка (создание) модели несущих конструкций; 

 проверка модели; 

 расчет; 

 верификация результатов. 

Разработка (создание) модели несущих конструкций: 

- Выделение из объекта несущей части и элементов, воспринимающих нагрузки на 

здание; 

- Геометрическое моделирование; 

- Идеализация материала конструкции; 

- Идеализация связей между элементами конструкции (внутренние связи) и связей 

между конструкцией и внешней средой (внешние связи). 
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Действительная (фактическая) реакция сооружения на воздействие окружающей сре-

ды определяется системой сложных физико-механических процессов. Теоретическое описа-

ние процессов реакции конструкции (материалов) на воздействие (во всем интервале – 

вплоть до разрушения) не всегда известно. 

Недостаточность знаний о поведении конструкций под нагрузкой, достоверных зна-

ний о воздействиях и о взаимодействии конструкции с внешней средой приводит к необхо-

димости замены физической реальности расчетной моделью, аппроксимирующей реаль-

ность, с идеализированными свойствами. 

Технология формирования расчетной модели несущей системы здания и перекрытия 

типового этажа. 

Этап 1. Выделение из объекта несущей системы здания (рис. П.25.1). 

 

 

 

Вертикальные несущие 

конструкции. 

Рис. П.25.1. Выделение из объекта несущей системы здания 

 

Построение сетки разбивочных осей методами препроцессора вычислительного ком-

плекса (рис. П.25.2). 

 
Рис. П.25.2 Построение сетки разбивочных осей здания 

 

Этап 2. Формирование конечноэлементной модели перекрытия типового этажа. 
 

На построенной сетке осей здания при помощи инструментов расчетного комплекса 

выполняется процедура генерации узлов на пересечениях разбивочных осей. Полученная 

сетка узлов расчетного пространства, которая расположена в плоскости перекрытия, позво-

лит построить сетку конечных элементов вида «пластина» (как правило, используются КЭ 

типа «оболочка»). Построение сетки конечных элементов выполняется инструментами, 

встроенными в расчетной комплекс. Наиболее рациональный инструмент – «генератор сетки 

пластинчатых КЭ на заданных узлах», а процедура, выполняемая этим инструментом, часто 
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именуется процедурой «триангуляции» с созданием сетки пластинчатых КЭ на заданных уз-

лах. При этом, как правило, предлагается набор опций, таких как: объединить треугольные 

КЭ в четырехугольные; ввести промежуточные узлы между имеющимися узлами по линии 

триангуляции; определение максимального размера создаваемого конечного элемента и т.п. 

Набор опций генерации сетки КЭ на плоскости существенно различается в разных расчетных 

комплексах. 

Некоторые замечания о размерах пластинчатых КЭ для расчета плит перекрытий. 

Размер конечных элементов должен позволять проанализировать напряжения в зонах 

их максимально быстрого изменения – на приопорных участках величина изгибающего мо-

мента меняется наиболее интенсивно на единицу длины. Например, при пролете 6,0 м сетка 

КЭ с размерами 1,0 м не позволит детально проанализировать приопорную зону, на которой 

будет расположена сетка 4х4 КЭ. Сетка КЭ с размерами 0,3 ÷0,4 м дает возможность полу-

чить детальную картину полей изгибающих моментов в приопорной зоне плиты. 

Очевидно, что в пролетной зоне столь мелкая сетка КЭ не является необходимой, что 

позволяет использовать более крупную сетку КЭ. Если средства расчетного комплекса поз-

воляют задавать сетку КЭ различной густоты, то целесообразно использовать такую возмож-

ность. При отсутствии указанной опции целесообразно использовать сетку КЭ с едиными 

размерами, обеспечивающими детальный анализ в зонах с наибольшей интенсивностью из-

менения силового фактора.  

Контур триангуляции для генерации сетки пластинчатых КЭ определяется специаль-

ным инструментом препроцессора – так называемой «резиновой» триангуляционной нитью, 

которую привязывают тем или иным способом к узлам расчетного пространства – см. рис. 

П.25.3. 

 

 

«Резиновая» триангу-

ляционная нить 

 

 

 

 

Контур триангуляции 

 

Рис. П.25.3. Процедура формирования контура для генерации сетки пластинчатых КЭ 

 

На сформированном контуре триангуляции расчетный комплекс генерирует сетку 

пластинчатых конечных элементов. При этом не всегда полученная сетка КЭ может считать-

ся приемлемой («удобной») для дальнейшей работы– см. рис. П.25.4. Считается, что сетка 

КЭ «удобна», если полученный набор КЭ обладает свойством регулярности, т.е. конечные 

элементы подобны друг другу. Следует также избегать вытянутых («игольчатых») пластин-
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чатых КЭ. Пример более приемлемой («удобной») сеткой пластинчатых конечных элементов 

приведен на рис. П.25.5. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Нерегулярная сетка 

КЭ 

 

Рис. П.25.4. Результат генерации сетки пластинчатых конечных элементов на заданном 

контуре - «неудобная» сетка КЭ 

 

 
Рис. П.25.5. Результат генерации сетки пластинчатых конечных элементов на заданном 

контуре – приемлемая («удобная») сетка КЭ.  

 

3 этап: формирование конечноэлементной модели вертикальных несущих конструк-

ций этажа (рис. П.25.6). 

Расчетная модель вертикальных несущих конструкций формируется на основе сетки 

узлов перекрытия типового этажа, полученных в результате работы процедуры «генерация 

сетка пластинчатых КЭ на заданном контуре». Таким образом, необходимым условием адек-

ватного моделирования вертикальных несущих конструкций является точное положение уз-

лов в плоскости перекрытия, соответствующее положению вертикальной несущей конструк-

ции. Для колонн указанное условие не является критичным – колонна аппроксимируется КЭ 

типа «стержень» с одним узлом в уровне перекрытия, который, как правило, располагается 

на пересечении осей. Для стен и простенков, которые аппроксимируются КЭ типа «пласти-

на», положение общих с перекрытием узлов на одной линии является абсолютно обязатель-

ным, в противном случае набор пластин стены или простенка не будет плоским. 
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Положение узлов, определяющих вертикальные стеновые несущие конструкции 

необходимо контролировать в процессе формирования модели перекрытия типового этажа. 

В отдельных случаях весьма эффективным является метод принудительного задания узлов 

по определенной линии в плоскости перекрытия. 

Наиболее технологичным представляется метод генерации сетки пластинчатых ко-

нечных элементов, аппроксимирующих стеновые конструкции, путем дублирования опор-

ных узлов перекрытия с заданным шагом вниз (вверх) относительно плоскости модели пере-

крытия. Таким образом формируется сетка узлов в вертикальной плоскости, на которой ме-

тодом генерации сетки пластинчатых конечных элементов можно сформировать элементы 

расчетной модели, соответствующие стенам типового этажа. 

Аналогичный прием можно использовать и для формирования стержневых элементов, 

аппроксимирующих колонны типового этажа. При этом шаг дублирования опорных узлов 

должен соответствовать высоте этажа. 

 

 

 
Схема несущих конструкций ти-

пового этажа. 

Вид конечноэлементной модели вертикальных не-

сущих конструкций типового этажа. 

 

 

 

 

 

 

 

Вид конечноэлемент-

ной модели типового 

этажа 

 

Рис. П.25.6. Формирование конечноэлементной модели вертикальных несущих 

конструкций этажа 

 

4 этап: назначение жесткостей конечных элементов несущих конструкций этажа (см. 

рис. П.25.7) – этап выполняется средствами препроцессора вычислительного комплекса. 
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Рис. П.25.7. Вид конечноэлементной модели вертикальных несущих конструкций 

этажа с размерами сечений, соответствующих элементам конструкций 

Кроме размеров сечений стержневых элементов и толщин пластинчатых КЭ необхо-

димо назначить модули упругости материалов конструктивных элементов, а для пластин – 

коэффициенты Пуассона. 

При разработке модели несущих конструкций необходимо учитывать ряд особенно-

стей моделирования, которые позволяют получить более достоверную модель. 

Так, при моделировании следует учитывать физические размеры опорных элементов 

перекрытия –плиты перекрытия формируют изогнутую ось, начиная от грани опорной кон-

струкции. Неучет в расчетной модели указанных обстоятельств приведет к тому, что уровень 

изгибающего момента будет определяться по оси колонны и, следовательно, значение изги-

бающего момента будут существенно превышать величину изгибающего момента по грани 

опоры. Пример, иллюстрирующий указанную особенность моделирования приведен на рис. 

П.25.8. 

  
Модель тип 1 

«Тривиальный» стык стержень + пласти-

на в одной точке 

Модель тип 2 

Стык стержень + стыковочные элементы 

+ пластина 

 

MX

-4,3
El 267

-4,3
El 301

1,9
El 630

 
Модель тип 1. Эпюра моментов: Мmin=-

14,1 тм; Мmax=2,4 тм. 

Модель тип 2. Эпюра моментов: Мmin=-

4,3 тм; Мmax=1,9 тм. 

 

Рис. П.25.8. Пример учета размера опорных конструкций перекрытия 
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При моделировании следует учитывать деформируемость (жесткость) опорных кон-

струкций. Жесткое закрепление опорных узлов конечноэлементной модели перекрытия су-

щественно искажает схему деформирования и распределения усилий в расчетной схеме пе-

рекрытия. Пример, иллюстрирующий влияние условий опирания перекрытия, приведен на 

рис. П.25.9. 

 

 

Перекрытие – модель тип 1 – 

жесткое закрепление опорных 

узлов. 

 

Перекрытие – модель тип 2 – 

опирание на вертикальные кон-

струкции нижнего яруса с 

жестким закрепление опорных 

узлов этих конструкций. 

 

Перекрытие – модель тип 3 – 

комбинация из 3-х типовых 

этажей здания с вертикальными 

несущими конструкциями (уз-

лы нижнего яруса опорных 

конструкций жестко закрепле-

ны). Исследуется среднее пере-

крытие.  

Рис. П.25.9. Расчетные модели перекрытий с различными видами опирания 

 

Модели, представленные на рис. П.25.9, загружены распределенной нагрузкой 12 кПа 

по всей площади плиты перекрытия. По результатам статического расчета определены уси-

лия и напряжения в конечных элементах модели и выполнен расчет требуемого армирования 

(в соответствии с действующими нормами). Очевидно, что величина расчетного армирова-

ния может служить интегральной оценкой напряженного состояния конструкции, что позво-

ляет на основании сравнения параметров армирования оценить влияние условий опирания на 

уровень напряжений в плите перекрытия (см. табл. П.27.1). 

Табл. П.25.1. 

Сравнительная таблица параметров армирования 

Вид 

модели 

Нижнее армирование в 

продольном направле-

нии в крайнем пролете  

Верхнее армирование в 

продольном направлении 

на средней опоре 

Верхнее армирование в 

продольном направлении 

на скрайней опоре 

(см
2
/м.пог.) % (см

2
/м.пог.) % (см

2
/м.пог.) % 

1 7,2 100 21,0 100 21,0 100 

2 9,6 126,3 19,5 92,9 12,6 60,0 

3 8,7 114,5 23,1 110,0 19,8 94,3 

Анализ результатов теста показывает, что жесткое защемление опорных узлов в моде-

ли перекрытия типа 1 привело к неоправданному росту моментной составляющей на опорах 

(в наибольшей степени – на крайних). О причинах увеличения армирования нижней зоны 
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перекрытия в крайнем пролете (по отношению к уровню модели типа 1) можно судить по 

схемам деформирования моделей типа 2 и типа 3 (см. рис. П.25.10). 

 

 
 

Модель перекрытия 

тип 2. Схема де-

формирования пли-

ты перекрытия в 

крайнем пролете 

определяется суще-

ственными дефор-

мациями опорных 

конструкций, что 

является характер-

ным для несущих 

конструкций по-

крытия. 

 

Модель перекрытия 

тип 3. Схема де-

формирования пли-

ты перекрытия в 

крайнем пролете 

определяется ма-

лым углом поворота 

опорных конструк-

ций, что обеспечи-

вается совместной 

работой опорных 

конструкций по вы-

соте модели. 

Рис. П.25.10. Схемы деформирования моделей перекрытия с различным типом 

опорных конструкций 

 

При формировании моделей балочных перекрытий необходимо учитывать действи-

тельное положение балок относительно нейтральной оси плиты перекрытия. Смещение оси, 

проходящей через центр тяжести сечения стержневого КЭ, относительно нейтральной оси 

плиты перекрытия обеспечивается путем введения абсолютно жестких вставок относительно 

местной оси (как правило – оси Z1) в начало и в конец стержня. Пример положения балки 

относительно нейтральной оси плиты перекрытия см. рис. П.25.11. 

Различное положение балки относительно нейтральной оси перекрытия существен-

ным образом влияет на формирование напряжений как в балке, так и в плите перекрытия. 

Так, в случае положения нейтральной оси балки ниже нейтральной оси перекрытия 

(традиционная схема устройства балок – рис. П.25.11.Б), плита перекрытия в центре пролета 

включается в сжатую часть рабочего сечения балочного перекрытия. Такое конструктивное 

решение обеспечивает наиболее полное использование балки как элемента жесткости в со-

ставе монолитного перекрытия. 

Конструктивная схема с установкой балки выше плоскости перекрытия (рис. 

П.25.11.В) также эффективна с позиций использования балки как элемента жесткости, одна-

ко степень эффективности ниже, чем по схеме П.25.11.Б. 
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Конструктивная схема установки балки с совпадением нейтральной оси с осью пере-

крытия (рис. П.25.11.А) является неэффективной -  такая балка в минимальной степени влия-

ет на работу перекрытия. 

 

 

А. Ось балки, проходящая 

через центр тяжести сече-

ния, и нейтральная плиты 

перекрытия совпадают. 

 

Б. Ось балки, проходящая 

через центр тяжести сече-

ния находится ниже 

нейтральной оси плиты 

перекрытия. Верхние 

плоскости балки и плиты 

перекрытия совпадают. 

 

В. Ось балки, проходящая 

через центр тяжести сече-

ния находится выше 

нейтральной оси плиты 

перекрытия. Нижние 

плоскости балки и плиты 

перекрытия совпадают. 

 

Рис. П.25.11. Примеры положения балки относительно нейтральной оси перекры-

тия 
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Приложение 26 

Основные конструктивные требования 
 

Для обеспечения безопасности и эксплуатационной пригодности бетонных и железо-

бетонных конструкций помимо требований к расчету следует также выполнять конструктив-

ные требования к геометрическим размерам и армированию. 

Конструктивные требования устанавливают для тех случаев, когда: 

- расчетом не представляется возможным достаточно точно и определенно полностью 

гарантировать сопротивление конструкции внешним нагрузкам и воздействиям;  

- конструктивные требования определяют граничные условия, в пределах которых мо-

гут быть использованы принятые расчетные положения;  

- конструктивные требования обеспечивают выполнение технологии изготовления бе-

тонных и железобетонных конструкций. 

Требования к геометрическим размерам должны обеспечивать: 

- возможность размещения арматуры, анкеровки и совместной работы с бетоном; 

- ограничение гибкости сжатых элементов; 

- требуемые показатели качества бетона в конструкции (ГОСТ 13015). 

В конструкциях зданий и сооружений следует предусматривать их разрезку постоян-

ными и временными температурно-усадочными швами, расстояния между которыми назна-

чают в зависимости от климатических условий, конструктивных особенностей сооружения, 

последовательности производства работ и т.п. 

Защитный слой бетона должен обеспечивать: 

 - совместную работу арматуры с бетоном; 

- анкеровку арматуры в бетоне и возможность устройства стыков арматурных элемен-

тов; 

- сохранность арматуры от воздействий окружающей среды (в том числе при наличии 

агрессивных воздействий); 

- огнестойкость конструкций. 

Минимальные значения толщины слоя бетона рабочей арматуры (в том числе армату-

ры, расположенной у внутренних граней полых элементов кольцевого или коробчатого сече-

ния) следует принимать в зависимости от условий эксплуатации конструкций: 

 

Условия эксплуатации конструкций Толщина защитного 

слоя бетона, мм, не 

менее 

В закрытых помещениях при нормальной и пониженной 

влажности 

20 

В закрытых помещениях при повышенной влажности (при 

отсутствии дополнительных защитных мероприятий) 

25 

В закрытых помещениях при повышенной влажности (при 

отсутствии дополнительных защитных мероприятий) 

30 

В закрытых помещениях при повышенной влажности (при 

отсутствии дополнительных защитных мероприятий)  

40 

 

Для конструктивной арматуры минимальные значения толщины защитного слоя бе-

тона принимают на 5 мм меньше по сравнению с требуемыми для рабочей арматуры.  

Во всех случаях толщину защитного слоя бетона следует также принимать не менее 

диаметра стержня арматуры и не менее 10 мм. 

Требования к армированию. 

Минимальные расстояния между стержнями арматуры следует принимать не менее 

(рис. П.26.1): 
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 - 25 мм - при горизонтальном или наклонном положении стержней при бетонирова-

нии - для нижней арматуры, расположенной в один или два ряда;  

- 30 мм - то же, для верхней арматуры; 

- 50 мм - то же, при расположении нижней арматуры более чем в два ряда (кроме 

стержней двух нижних рядов), а также при вертикальном положении стержней при бетони-

ровании. 

 
Рис. П.26.1. Схема расстояний между стержнями арматуры 

 

Допускается (при стесненных условиях) располагать стержни группами - пучками 

(без зазора между ними). При этом расстояния в свету между пучками должны быть также не 

менее приведенного диаметра стержня, эквивалентного по площади сечения пучка арматуры, 

принимаемого равным (рис. П.26.2): 

2
n

s,red si

i

d d  , 

где: 
sid  - диаметр одного стержня в пучке, 

n - число стержней в пучке. 

 
Рис. П.26.2. Схема расстояний между пучками стержней арматуры 

 

Продольное армирование. 

В железобетонных элементах площадь сечения продольной растянутой арматуры, а 

также сжатой, если она требуется по расчету  следует принимать не менее (процентах от 

площади сечения бетона) 
s : 

- 0,1% - в изгибаемых, внецентренно растянутых элементах и внецентренно сжатых 

элементах при гибкости - l0/i≤ 17 (для прямоугольных сечений l0/h ≤ 5); 

- 0,25% - во внецентренно сжатых элементах при гибкости l0/i >= 87 (для прямоуголь-

ных сечений l0/h >= 25); 

- для промежуточных значений гибкости элементов значение 
s определяют по ин-

терполяции.  

0

s
s

A

b h
 


 

где: b - ширина прямоугольного сечения либо ширина ребра таврового (двутаврового) 

сечения; 

0h - рабочая высота сечения. 

В элементах с продольной арматурой, расположенной равномерно по контуру сече-

ния, а также в центрально растянутых элементах минимальную площадь сечения всей про-

дольной арматуры следует принимать вдвое большей указанных выше значений и относить 

ее к полной площади сечения бетона. 
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В железобетонных линейных конструкциях и плитах наибольшие расстояния между 

осями стержней продольной арматуры, обеспечивающие эффективное вовлечение в работу 

бетона, равномерное распределение напряжений и деформаций, а также ограничение шири-

ны раскрытия трещин между стержнями арматуры, должны быть не более: 

В железобетонных балках и плитах: 

- 200 мм - при высоте поперечного сечения h ≤150 мм; 

- 1,5 h и 400 мм - при высоте поперечного сечения h >150 мм. 

В железобетонных колоннах: 

- 400 мм - в направлении, перпендикулярном плоскости изгиба; 

- 500 мм - в направлении плоскости изгиба. 

В железобетонных стенах расстояния между стержнями вертикальной арматуры при-

нимают не более 2t и 400 мм (t - толщина стены), а горизонтальной - не более 400 мм. 

В балках и ребрах шириной более 150 мм число продольных рабочих растянутых 

стержней в поперечном сечении должно быть не менее двух. При ширине элемента 150 мм и 

менее допускается устанавливать в поперечном сечении один продольный стержень. 

В балках до опоры следует доводить стержни продольной рабочей арматуры с площа-

дью сечения не менее 1/2 площади сечения стержней в пролете и не менее двух стержней. 

В плитах до опоры следует доводить стержни продольной рабочей арматуры на 1 м 

ширины плиты с площадью сечения не менее 1/3 площади сечения стержней на 1 м ширины 

плиты в пролете. 

Поперечное армирование. 

Поперечную арматуру следует устанавливать исходя из расчета на восприятие уси-

лий, а также в целях ограничения развития трещин, удержания продольных стержней в про-

ектном положении и закрепления их от бокового выпучивания в любом направлении. 

Поперечную арматуру устанавливают у всех поверхностей железобетонных элемен-

тов, вблизи которых ставится продольная арматура. 

Диаметр поперечной арматуры (хомутов) в вязаных каркасах внецентренно сжатых 

элементов принимают не менее 0,25 наибольшего диаметра продольной арматуры и не менее 

6 мм.  

Диаметр поперечной арматуры в вязаных каркасах изгибаемых элементов принимают 

не менее 6 мм. 

В железобетонных элементах, в которых поперечная сила по расчету не может быть 

воспринята только бетоном, следует предусматривать установку поперечной арматуры с ша-

гом не более 0,5
0h и не более 300 мм. 

В сплошных плитах, а также в часторебристых плитах высотой менее 300 мм и в бал-

ках (ребрах) высотой менее 150 мм на участках элемента, где поперечная сила по расчету 

воспринимается только бетоном, поперечную арматуру можно не устанавливать. 

В балках и ребрах высотой 150 мм и более, а также в часторебристых плитах высотой 

300 мм и более, на участках элемента, где поперечная сила по расчету воспринимается толь-

ко бетоном, следует предусматривать установку поперечной арматуры с шагом не более 

0,75
0h  и не более 500 мм. 

Во внецентренно сжатых линейных элементах, а также в изгибаемых элементах при 

наличии необходимой по расчету сжатой продольной арматуры в целях предотвращения вы-

пучивания продольной арматуры следует устанавливать поперечную арматуру с шагом не 

более 15d и не более 500 мм (d - диаметр сжатой продольной арматуры). 

Если площадь сечения сжатой продольной арматуры, устанавливаемой у одной из 

граней элемента, более 1,5 %, поперечную арматуру следует устанавливать с шагом не более 

10d и не более 300 мм. 

Конструкция хомутов (поперечных стержней) во внецентренно сжатых линейных 

элементах должна быть такой, чтобы продольные стержни (по крайней мере через один) рас-

полагались в местах перегибов (хомутов), а эти перегибы - на расстоянии не более 400 мм по 

ширине грани. 
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При ширине грани не более 400 мм и числе продольных стержней у этой грани не бо-

лее четырех допускается охват всех продольных стержней одним хомутом. 

В элементах, на которые действуют крутящие моменты, поперечная арматура (хому-

ты) должна образовывать замкнутый контур. 

Поперечная арматура, предусмотренная для восприятия поперечных сил и крутящих 

моментов, должна иметь надежную анкеровку по концам путем приварки или охвата про-

дольной арматуры, обеспечивающую равнопрочность соединений и поперечной арматуры. 

Поперечную арматуру в плитах в зоне продавливания в направлении (см. рис. П.26.3), 

перпендикулярном сторонам расчетного контура, устанавливают с шагом не более 1/3h0 и не 

более 300 мм. Стержни, ближайшие к контуру грузовой площади, располагают не ближе 
0h /3 

и не далее 
0h /2 от этого контура, При этом ширина зоны постановки поперечной арматуры 

(от контура грузовой площади) должна быть не менее 1,5
0h . Допускается увеличение шага 

поперечной арматуры до 1/2
0h . При этом следует рассматривать наиболее невыгодное рас-

положение пирамиды продавливания и в расчете учитывать только арматурные стержни, пе-

ресекающие пирамиду продавливания. 

Расстояния между стержнями поперечной арматуры в направлении, параллельном 

сторонам расчетного контура, принимают не более 1/4 длины соответствующей стороны 

расчетного контура.  

b
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1 - расчетное поперечное 

сечение; 

2 - контур расчетного по-

перечного сечения; 

3 - границы зоны, в преде-

лах которых в расчете 

учитывается поперечная 

арматура; 

4 - контур расчетного по-

перечного сечения без 

учета в расчете попереч-

ной арматуры; 

5 - контур площадки при-

ложения нагрузки. 

Рис. П.26.3. Схема установки поперечной арматуры в зоне продавливания 

 

Гнутые стержни. 

При применении гнутой арматуры (отгибы, загибы концов стержней) минимальный 

диаметр загиба отдельного стержня должен быть таким, чтобы избежать разрушения или 

раскалывания бетона внутри загиба арматурного стержня и его разрушения в месте загиба. 
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Минимальный диаметр оправки 
опd  для арматуры принимают в зависимости от диа-

метра стержня 
sd  не менее (рис. П.26.4): 

 

Гладкие стержни Стержни периодического профиля 

  

 

Рис. П.26.4. Требования к выполнению гнутых стержней 

 

Анкеровка арматуры. 

Анкеровку арматуры осуществляют одним из следующих способов или их сочетани-

ем: 

- в виде прямого окончания стержня (прямая анкеровка); 

- с загибом на конце в виде крюка, отгиба (лапки) или петли (только для ненапрягае-

мой арматуры); 

- с приваркой или установкой поперечных стержней (только для ненапрягаемой арма-

туры); 

- с применением специальных анкерных устройств на конце стержня. 

Прямую анкеровку и анкеровку с лапками допускается применять только для армату-

ры периодического профиля. Для растянутых гладких стержней следует предусматривать 

крюки, петли, приваренные поперечные стержни или специальные анкерные устройства. 

Лапки, крюки и петли не рекомендуется применять для анкеровки сжатой арматуры, 

за исключением гладкой арматуры, которая может подвергаться растяжению при некоторых 

возможных сочетаниях нагрузки. 

Анкеровка арматуры путем устройства гнутых окончаний стержней должна удовле-

творять следующим требованиям (рис. П.26.5): 

 
Рис. П.26.5. Требования к выполнению анкеровки с устройством гнутых окон-

чаний стержней 

 

Базовую (основную) длину анкеровки, необходимую для передачи усилия в арматуре 

с полным расчетным значением сопротивления Rs на бетон, определяют по формуле: 

0
s s

,an

bond s

R A
l

R u





     

где: 

As и us - соответственно площадь поперечного сечения анкеруемого стержня арматуры 

и периметр его сечения, определяемые по номинальному диаметру стержня; 

Rbond - расчетное сопротивление сцепления арматуры с бетоном, принимаемое равно-

мерно распределенным по длине анкеровки и определяемое по формуле:  

1 2bond btR R   
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где: 

Rbt - расчетное сопротивление бетона осевому растяжению;  

η1 - коэффициент, учитывающий влияние вида поверхности арматуры, принимаемый 

равным: 

 - для ненапрягаемой арматуры: 

1,5 - для гладкой арматуры; 

2,0 – для холоднодеформируемой арматуры периодического профиля; 

2,5 - для горячекатаной и термомеханически обработанной арматуры периодического 

профиля; 

 - для напрягаемой арматуры: 

1,7 – для холоднодеформированной арматуры периодического профиля класса Вр1500 

диаметром 3 мм и арматурных канатов класса К1500 диаметром 6 мм; 

1,8 - для холоднодеформированной арматуры класса Вр диаметром 4 мм и более; 

2,2 - для арматурных канатов класса К диаметром 9 мм и более; 

2,5 – для горячекатаной и термомеханически обработанной арматуры класса А. 

η2 - коэффициент, учитывающий влияние размера диаметра арматуры, принимаемый 

равным 

 - для ненапрягаемой арматуры: 

η2 =1,0 - при диаметре арматуры ds≤32 мм; 

η2 =0,9 - при диаметре арматуры 36 и 40 мм; 

 - для напрягаемой арматуры: 

η2 =1,0. 

 

Требуемую расчетную длину анкеровки с учетом конструктивного решения элемента 

в зоне анкеровки определяют по формуле: 

0
s,cal

an ,an
s,ef

A
l l

A
    

где: 

lo,an - базовая длина анкеровки; 

As,cal, As,ef - площади поперечного сечения арматуры соответственно, требуемая по 

расчету и фактически установленная; 

α - коэффициент, учитывающий влияние на длину анкеровки напряженного состояния 

бетона и арматуры, и конструктивного решения элемента в зоне анкеровки. 

Для ненапрягаемой арматуры при анкеровке стержней периодического профиля с 

прямыми концами (прямая анкеровка) или гладкой арматуры с крюками или петлями без до-

полнительных анкерующих устройств для растянутых стержней принимают α =1,0, а для 

сжатых - α =0,75; для напрягаемой арматуры α =1,0. 

Допускается уменьшать длину анкеровки стержней ненапрягаемой арматуры в зави-

симости от количества и диаметра поперечной арматуры, вида анкерующих устройств (при-

варка поперечной арматуры, загиб концов стержней периодического профиля) и величины 

поперечного обжатия бетона в зоне анкеровки (например, от опорной реакции), но не более 

чем на 30%. 

В любом случае фактическую длину анкеровки принимают не менее 15ds и 200 мм, а 

для ненапрягаемых стержней также не менее 0,3lo,аn. 

Для соединения ненапрягаемой арматуры принимают один из следующих типов сты-

ков (рис. П.26.6, П.26.7): 

а) стыки внахлестку без сварки: 

- с прямыми концами стержней периодического профиля; 

- с прямыми концами стержней с приваркой или установкой на длине нахлестки попе-

речных стержней; 

- с загибами на концах (крюки, лапки, петли); при этом для гладких стержней приме-

няют только крюки и петли. 
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б) сварные и механические стыковые соединения: 

- со сваркой арматуры; 

- с применением специальных механических устройств (стыки с опрессованными 

муфтами, резьбовыми муфтами и др.). 

 

            а) 

 

 

 

 

 

 

 

 

           б) 

 

 

 

 

 

 

 

Рис. П.26.6. Расположение стержней, стыкуемых внахлестку и стыков 

а) – расположение стержней в стыке; б) – расположение стыков. 

 

 

 

 

 
Рис. П.26.7. Стыковка арматурных стержней при помощи резьбовых муфт 

 

Стыки арматуры внахлестку (без сварки) применяют при стыковании стержней с диа-

метром рабочей арматуры не более 40 мм. 

Стыки растянутой или сжатой арматуры должны иметь длину перепуска (нахлестки) 

не менее значения длины ll, , определяемого  по формуле: 

,

,

,

s cal

l o an

s ef

A
l l

A
 

 
где: 
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lo,an - базовая длина анкеровки; 

As,cal, As,ef - см.выше; 

α – коэффициент, учитывающий влияние напряженного состояния арматуры, кон-

структивного решения элемента в зоне соединения стержней, количества стыкуемой армату-

ры в одном сечении по отношению к общему количеству арматуры в этом сечении, расстоя-

ния между стыкуемыми стержнями. 

При соединении арматуры периодического профиля с прямыми концами, а также 

гладких стержней с крюками или петлями без дополнительных анкерующих устройств ко-

эффициент α принимают равным: 

для растянутой арматуры α =1,2, а для сжатой арматуры – α =0,9. 

При этом должны быть соблюдены следующие условия: 

- относительное количество стыкуемой в одном расчетном сечении элемента рабочей 

растянутой арматуры периодического профиля должно быть не более 50%, гладкой армату-

ры (с крюками или петлями) – не более 25%; 

- усилие, воспринимаемое всей поперечной арматурой, поставленной в пределах сты-

ка, должно быть не менее половины усилия, воспринимаемого стыкуемой в одном расчетном 

сечении элемента растянутой рабочей арматурой; 

- расстояние между стыкуемыми рабочими стержнями арматуры не должно превы-

шать 4ds ; 

- расстояние между соседними стыками внахлестку (по ширине железобетонного эле-

мента) должно быть не менее 2 ds и не менее 30 мм. 

В качестве одного расчетного сечения элемента, рассматриваемого для определения 

относительного количества стыкуемой арматуры в одном сечении, принимают участок эле-

мента вдоль стыкуемой арматуры длиной 1,3ll . Считается, что стыки арматуры расположены 

в одном расчетном сечении, если центры этих стыков находятся в пределах длины этого 

участка. 

Допускается увеличивать относительное количество стыкуемой в одном расчетном 

сечении элемента рабочей растянутой арматуры до 100%, принимая значение коэффициента 

α =2,0. При относительном количестве стыкуемой в одном расчетном сечении арматуры пе-

риодического профиля более 50% и гладкой арматуры более 25% значения коэффициента α 

определяют по линейной интерполяции. 

При наличии дополнительных анкерующих устройств на концах стыкуемых стержней 

(приварка поперечной арматуры, загиба концов стыкуемых стержней периодического про-

филя и др.) длина перепуска стыкуемых стержней может быть уменьшена, но не более чем 

на 30%. 

В любом случае фактическая длина перепуска должна быть не менее:  

0,4 α l0; 20ds и не менее 250 мм. 

При соединении арматуры с использованием сварки выбор типов сварного соедине-

ния и способов сварки производят с учетом условий эксплуатации конструкции, свариваемо-

сти стали и требований по технологии изготовления в соответствии с действующими норма-

тивными документами (ГОСТ 14098). 
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Приложение 27 

Расчет монолитного железобетонного перекрытия численными методами  

(Метод Конечных Элементов) 
 

Общие замечания по численным методам (МКЭ). 

Аналитические методы: 

 Расчет стержневых систем – методы строительной механики; 

 Расчет пластинчатых систем – методы теории упругости. 

Основные задачи строительной механики или прикладной теории упругости приводят 

к необходимости решения дифференциальных уравнений в частных производных. Как пра-

вило, точное решение таких задач математике не известно и можно говорить только о том 

или ином варианте поиска приближенного решения. При этом, как правило, решение ищут в 

некотором заранее заданном виде, который предопределяет ответ в форме функции, задавае-

мой с точностью до относительно небольшого числа параметров. Очевидно, что такого рода 

задачи не имеют технологий «быстрого» решения. 

Численные методы (приближенные): метод конечных элементов (МКЭ), метод ко-

нечных разностей и т.п. 

Метод конечных элементов (МКЭ) — основной метод современной строительной ме-

ханики, лежит в основе подавляющего большинства современных программных комплексов.  

Он предназначенных для выполнения расчетов строительных конструкций на ЭВМ и 

позволяет практически полностью автоматизировать расчет стержневых систем, хотя, как 

правило, требует выполнения значительно большего числа вычислительных операций по 

сравнению с классическими методами строительной механики. Он позволяет распространить 

принципы расчета стержневых систем на случай непрерывных тел и сложных конструкций, 

и это является еще одной привлекательной чертой МКЭ. 

Идея МКЭ: 

Упругое тело занимает область . Интересующая нас неизвестная величина (напри-

мер, перемещения точек тела, или напряжения, или что-либо другое) изменяется непрерывно 

по всему телу. При решении задачи методом конечных элементов эта величина приближенно 

представляется своими значениями в конечном числе выбранных нами точек тела (узлов). 

Именно эти неизвестные нам величины и подлежат определению. Далее, область   делится 

на конечное число частей (конечных элементов) так, чтобы границы конечных элементов 

проходили через узлы, и вся область была покрыта конечными элементами (см. рис. П.27.1). 

 
Рис. П. 27.1. Схема формирования системы конечных элементов для двумерного тела 

а) заданная область    б) разбиение области   на конечное число частей 
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Получаемые подобласти имеют хотя и малые, но все же конечные (не бесконечно ма-

лые) размеры, откуда и происходит их название «конечные элементы».  

Считается, что конечные элементы взаимодействуют друг с другом только в узлах и 

определяемая нами неизвестная величина является общей для контактирующих с узлом то-

чек всех элементов, которые соединены с этим узлом (для «звезды» элементов этого узла). 

Таким образом, непрерывное тело представляется в виде совокупности конечных эле-

ментов, свойства каждого из которых рассматриваются затем независимо от остальных. На 

границах между конечными элементами выбираются некоторые точки (узлы), перемещения 

которых принимаются в качестве основных неизвестных. 

Аналогия – метод перемещений, в котором за основные неизвестные также принима-

ют узловые перемещения. 

Цель расчета: найти перемещения узлов и (следовательно) деформации и напряжения 

внутри каждого конечного элемента. 

В случае стержневых систем расчет базируется на использовании технической теории 

растяжения, изгиба и кручения бруса, которая и позволяет выразить перемещения и напря-

жения в любом сечении бруса через узловые перемещения.  

Для двухмерного (пластина) или трехмерного (массив) сплошного тела эта задача мо-

жет быть решена только приближенно, например, с использованием тех или иных предполо-

жений о характере поля перемещений в элементе.  

Таким образом, необходимо выбрать некоторую совокупность аппроксимирующих 

функций, которые позволяют приближенно представить поле перемещений внутри конечно-

го элемента по известным узловым перемещениям. При выборе функций формы существен-

ную помощь оказывает предположение о малости конечного элемента, поскольку в малой 

области пространства можно надеяться на относительно малую погрешность от приближен-

ного описания поля перемещений и на то, то с уменьшением размеров конечных элементов 

ошибка аппроксимации будет уменьшаться. Поэтому под конечным элементом следует 

понимать не просто некоторую малую область тела, а область тела в совокупности с 

заданными в ней аппроксимирующими функциями.  

Проблемы МКЭ: 

Условия объединения отдельных конечных элементов в единую систему. 

В расчете стержневых систем это производилось путем составления уравнений равно-

весия для узловых точек, в которых элементы соединяются друг с другом.  

В расчете пластин (сплошных тел) число точек соединений элементов бесконечно ве-

лико. 

Задаваясь распределением перемещений внутри каждого элемента, тем самым задаем 

и распределение напряжений во всех точках межэлементной границы. 

На границах раздела смежных элементов напряжения, найденные для каждого эле-

мента независимо, в общем случае совпадать не будут. Следовательно, обеспечить точное 

выполнение условий равновесия на всей поверхности раздела не представляется возможным. 

Поэтому в методе конечных элементов напряжения, действующие по границе каждого 

элемента, условно заменить некоторыми приведенными к узлам эквивалентными сила-

ми; и уравнения равновесия составляются для узлов, на которые действуют указанные 

эквивалентные силы. 

Важнейшие вопросы МКЭ: 

Наиболее ответственным вопросом является разбивка на элементы и выбор функций, 

аппроксимирующих поле перемещений.  

Одной из важнейших характеристик конечно-элементной модели является макси-

мальный диаметр элементов h, с которым часто связывают оценки погрешности метода (см. 

рис. П.27.2). 
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Рис. П.27.2. Схема к определению оценки погрешности метода конечных элементов 

е
е x,y

h max sup x y


 
  

 

 

Иначе говоря, h — это минимальный диаметр окружности (шара), в который можно 

вложить любой конечный элемент расчетной схемы. При этом должно соблюдаться условие 

регулярности: в каждый конечный элемент можно вложить шар радиуса   Ch, где 

константа С не зависит от h. Это предохраняет от использования так называемых 

«игольчатых» элементов (слишком вытянутых прямоугольников, треугольников с очень 

малыми углами и т.п.). Такие «неправильные» элементы могут сильно исказить результаты 

конечно-элементного анализа. На таких элементах даже малая погрешность в вычисленных 

перемещениях приводит к большим ошибкам в углах наклона и кривизне (а они 

пропорциональны изгибающим моментам). 

Если зафиксировать все параметры конечно-элементной расчетной модели, за исклю-

чением размера конечных элементов h, то можно представить, что, меняя этот размер, мы 

получим последовательность приближенных решений задачи uh . Когда говорят о сходимо-

сти МКЭ, то имеют в виду, что эта последовательность устремляется к точному решению 

задачи u
*
, когда h  0. 

Интуитивно кажется очевидным, что чем гуще сетка конечных элементов, тем точнее 

получаемое решение. В действительности такая сходимость приближенного решения к точ-

ному имеет место лишь при использовании конечных элементов, удовлетворяющих набору 

определенных требований, о которых можно прочесть в книгах, посвященных МКЭ. 

Оценка точности и сходимости базируется на анализе последовательных решений на 

сгущающихся конечно-элементных сетках, т.е. при различной степени детализации расчет-

ной схемы. 

Решение о приемлемости принятой детализации принимается по результатам этого 

сравнения (см. рис. П.27.3). 

 

Расчетная модель: 
Плита, защемленная по контуру. 

Плита загружена равномерно распреде-

леной нагрузкой, интенсивность которой 

составляет q = 50 кН/м
2
, модуль упруго-

сти материала плиты Е=880 кН/см
2
, ко-

эффициент Пуассона принят равным ну-

лю. 

Результаты расчета по разным сеткам 

представлены в табл. П.27.1. 
Рис. П.27.3. Схема к оценке точности ре-

шения методом конечных элементов 
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Таблица П.27.1 

Результаты расчета при различной степени детализации схемы 

 

Вид НДС Сетка 4х4 Сетка 8х8 Сетка 16х16 Точное решение 

Прогиб в т. А 

мм 

17,25 16,34 16,07 16,00 

Момент в т. А 

кНм/м 

264,6 234,1 226,9 220,1 

Момент в т. В 

кНм/м 

592,0 637,2 649,5 644,3 

Перерезывающая 

сила в т. В 

кН/м 

666,3 886,0 1001,2 1116,1 

 

В строительной механике стержень определялся как объект, один из размеров которо-

го (длина) заметно превышал другие, определявшие габариты поперечного сечения. То же 

относится к пластинам и оболочкам. 

При разбиении элемента конструкции (колонны, плиты) возникает впечатление явно-

го нарушения соглашений о том, что такое стержень, пластина или оболочка, так как размер 

одного из системы конечных элементов, аппроксимирующих элемент конструкции, явно не 

соответствует указанным выше критериям. В действительности, никакого нарушения нет, а 

предположение о достаточной удлиненности стержня или о малости толщины оболочки бы-

ло необходимо лишь для обоснования вида соответствующего дифференциального уравне-

ния, описывающего напряженно-деформированное состояние КОНСТРУКТИВНОГО эле-

мента в целом, который может состоять из множества конечных элементов. 

Следует обратить внимание на то, что при выводе этого дифференциального уравне-

ния рассматривался бесконечно малый элемент. Метод решения полученного дифференци-

ального уравнения, когда используется достаточно мелкое членение стержня на участки (ин-

тервал интегрирования), на виде уравнения никак не сказывается. 

Метод конечных элементов в разной его реализации (различных расчетных комплек-

сах) базируется на библиотеке конечных элементов – см. рис. П.27.4. 

 

 
 

Рис. П.27.4. Виды конечных элементов 
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Каждый конечный элемент, входящий в библиотеку, характеризуется следующими 

свойствами: 

• размерностью используемого пространства (одномерное, двумерное, трехмерное); 

• геометрической формой, которая чаще всего является одной из простейших геомет-

рических фигур (отрезок прямой, треугольник, прямоугольник, четырехугольник, тет-

раэдр и т.п.); 

• набором узлов, располагаемых (как правило, хотя и не всегда) на линиях (поверхно-

стях) раздела элементов и являющихся общими для граничащих друг с другом эле-

ментов; 

• набором используемых степеней свободы отнесенных чаще всего к узлам (хотя и не 

обязательно к узлам) — перемещения, повороты и т.п.;  

• системой аппроксимирующих функций, определяющих внутри области e прибли-

женные выражения для компонент перемещений, и их связью со степенями свободы 

конечного элемента; 

• физическим законом, связывающим напряжения и деформации; 

• определением класса задач, к которым применим данный тип конечного элемента (КЭ 

пластины плоского напряженного состояния; КЭ плиты Кирхгофа-Лява; КЭ, покоя-

щийся на упругом двухпараметровом основании плиты Рейсснера; стержень Тимо-

шенко для пространственной задачи и т.д.). 

 

К несомненным преимуществам метода конечных элементов следует отнести тот 

факт, что многие типы конечных элементов даже по внешнему виду соответствуют основ-

ным конструктивным элементам (стержень – колонна, балка, пластина – плита и т.д.), таким 

образом, интуитивно ощущается адекватная аппроксимация основных 

типов конструктивных элементов зданий и сооружений. 

Концепция МКЭ обеспечивает: 

 Учет совместного деформирования сложных систем, состоящих из 

различных типов конструктивных элементов (колонны, балки, плиты –  

стержни, пластины); 

 Учет сложной структуры конструктивных элементов (различные  

физико-механические характеристики, наличие отверстий, изменение 

сечений, закрепление (опоры) различного типа; 

 Учет особенностей узлов соединения конструктивных элементов  

- наличие абсолютно жестких участков КЭ, выравнивание КЭ  

по плоскости, по грани, по положению КЭ в общей системе. 

Очевидно, что одинаковые по форме конечные элементы могут обладать различными 

свойствами, если они построены на основе разных функций формы. 

Различные свойства конечных элементов определяются тем обстоятельством, что на 

некоторые компоненты узловых смещений элемент может не реагировать (отсутствует от-

порность) и не воспринимать соответствующие компоненты узловой нагрузки. Таким обра-

зом, при соединении в общем узле конечных элементов с различными свойствами такие КЭ 

не будут согласованными, а их работа не будет совместной. 

Совместность деформирования различного типа КЭ обеспечивается согласованно-

стью степеней свободы, реализующихся в каждом из типов КЭ в его узле, и набором степе-

ней свободы в узле расчетного пространства (см. рис. П.27.5). 
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Степени свободы узлов расчетного пространства: 

 

ЛИНЕЙНЫЕ 

X – условный № 1; 

Y – условный № 2; 

Z – условный № 3; 

УГЛЫ ПОВОРОТА 

UX – условный № 4; 

UY – условный № 5; 

UZ – условный № 6 

 

Рис. П.27.5. Набор степеней свободы в узле расчетного пространства  

 

Основные типы конечных элементов типа «стержень» и степени свободы, реализую-

щиеся в узлах каждого типа КЭ, представлены в табл. П.27.2. 

 

Таблица П.27.2 

Основные типы конечных элементов типа «стержень» 

 

№ 

п/п 

Вид КЭ типа «стер-

жень» 

Положение КЭ Степени свободы в узле КЭ 

X Y Z UX UY UZ 

1 Стержень плоской 

фермы 

Плоскость XOZ + - + - - - 

2 Стержень плоской 

рамы 

Плоскость XOZ + - + - + - 

3 Стержень балочного 

ростверка 

Плоскость XOY - - + + + - 

4 Стержень простран-

ственной фермы 

Любое + + + - - - 

5 Пространственный 

стержень общего вида 

Любое + + + + + + 

 

Основные типы конечных элементов типа «пластина», соответствующие различным 

задачам механики, и степени свободы, реализующиеся в узлах каждого типа КЭ, представле-

ны в табл. П.27.3. 

Таблица П.27.3 

Основные типы конечных элементов типа «пластина» 

 

№ 

п/п 

Вид КЭ типа «пластина» Степени свободы в узле КЭ 

X Y Z UX UY UZ 

1 Изгибаемые плиты - - + + + - 

2 Пластины плоской задачи теории 

упругости 
+ + - - - - 

3 Оболочки + + + + + - 

Набор степеней свободы

в узле расчетного пространства

общего вида (тип 5)

X(1)

UX(4)

UZ(6)
Z(3)

Y(2)

UY(5)

Узел расчетного

пространства
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Согласованность (совместность) различных КЭ типа «стержень» иллюстрируется на 

примерах, приведенных на рис. П.27.6. 

      а) 
Набор степеней свободы

в узле расчетного пространства

общего вида (тип 5)

X(1)

UX(4)

UZ(6)
Z(3)

Y(2)

UY(5)

Узел расчетного

пространства  

 
Набор степеней свободы

в узле расчетного пространства

общего вида (тип 5)

X(1)

Z(3)

Y(2) Конечный элемент

Стержень пространственной

фермы

Узел конечного элемента  

        б)  
Набор степеней свободы

в узле расчетного пространства

общего вида (тип 5)

X(1)

UX(4)

UZ(6)
Z(3)

Y(2)

UY(5)

Узел расчетного

пространства  

 
Набор степеней свободы

в узле расчетного пространства

общего вида (тип 5)

X(1)

UX(4)

UZ(6)
Z(3)

Y(2)

UY(5)

Конечный элемент

Стержень пространственной

фермы

Узел конечного элемента  

 

Рис. П.27.6. Согласованность КЭ типа «стержень» 

а) НЕСОГЛАСОВАННЫЕ степени свободы узлов расчетного пространства и узлов КЭ 

(не «связаны» степени свободы по углам поворота); б) СОГЛАСОВАННЫЕ степени 

свободы узлов расчетного пространства и узлов КЭ  

 

Свойство совместности различных конечных элементов следует учитывать, и чтобы 

избежать геометрической изменяемости в некоторых случаях следует вводить узловые связи 

по тем направлениям, где используемые элементы не могут обеспечить необходимую непо-

движность (см. рис. П.27.7). 

      а) 

 
б) 

 

в) 

 
 

Рис. П.27.7. О согласованности (совместности) разнородных КЭ 
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Для однозначного определения КЭ в расчетном пространстве вводится понятие 

«местных осей», которые определенным (принятым в рамках начальных соглашений) обра-

зом «привязаны» к «началу» КЭ. Для учета действительно деформируемой части КЭ типа 

«стержень», а также для адекватного учета положения такого КЭ относительно других КЭ 

расчетной модели вводится понятие «абсолютно жесткой вставки» в начале и в конце эле-

мента. Пример для КЭ различного типа см. рис. П.27.8 и П.27.9. 

 

 

 
 

 
Точки 1 и 2 – начало и конец 

стержня соответственно. 

X1, Y1, Z1 – местные оси стержня. 

BD и EC – абсолютно жесткие 

вставки в начале и в конце стерж-

ня соответственно. 

DE – упругая часть стержня. 

 

F- угол ориентации сечения в 

начале стержня. 

Рис. П.27.8. Местные оси и абсолютно жесткие вставки для КЭ тип «стержень» 

 

 

 
 

Рис. П.27.9. Местные оси и абсолютно жесткие вставки для КЭ типа «пластина» 

 

Нагрузки на различные типы конечных элементах определяются соглашениями, при-

нятыми в рамках различных реализаций МКЭ. Пример нагрузок на различные типы КЭ при-

веден на рис. П.27.10. 

 
Нагрузки на КЭ в местной системе координат Нагрузки на КЭ в общей системе координат 
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Нагрузки на КЭ в местной системе координат Нагрузки на КЭ в общей системе координат 

 

 

 

 
 

 
 

Рис. П.27.10. Пример нагрузок на различные типы КЭ 

 

В составе библиотеки КЭ в расчетных комплексах имеются специальные конечные 

элементы различного типа. Например, для аппроксимирования упругой связи расчетной мо-

дели с внешней средой имеется КЭ «упругая связь / связь конечной жесткости» (см. рис. 

П.27.11). Используя понятие связи конечной жесткости, мы избегаем подробного описания 

тех упругих устройств (например, упругого массива, которым является основание сооруже-

ния), с которыми осуществляется контакт элементов расчетной модели. Иными словами — 

моделируется не геометрический образ, а функция такого устройства. 

 

 
 

Рис. П.27.11. Конечный элемент – упругая связь / связь конечной жесткости 

 

Этот КЭ применяется для введения связи конечной жесткости (пружины) по направлению 

одной из степеней свободы в общей системе координат и может исполь-зоваться, например, 

для мо-делирования упругого основания. Связи конечной жесткости за-даются только по 

направлению осей общей системы координат. 

Размерность КЭ – единицы силы, необходимые для перемещения узла на 1 метр. 

 



122 

 

ОГЛАВЛЕНИЕ 
ВВЕДЕНИЕ ......................................................................................................................................... 4 
1. КОМПОНОВКА КОНСТРУКТИВНОЙ СХЕМЫ СБОРНОГО ПЕРЕКРЫТИЯ ................ 6 
2. СБОР ГОРИЗОНТАЛЬНОЙ ВЕТРОВОЙ НАГРУЗКИ  И ПОДБОР КОЛИЧЕСТВА 

ДИАФРАГМ ЖЕСТКОСТИ.............................................................................................................. 9 

2.1. Сбор горизонтальной ветровой нагрузки ............................................................................. 9 
2.2. Подбор количества диафрагм жесткости ............................................................................ 13 

3. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ МНОГОПУСТОТНОЙ ПРЕДВАРИТЕЛЬНО 

НАПРЯЖЕННОЙ ПЛИТЫ ПЕРЕКРЫТИЯ ПРИ ВРЕМЕННОЙ ПОЛЕЗНОЙ НАГРУЗКЕ V 

=1,5 кН/м2 ......................................................................................................................................... 14 

3.1. Исходные данные .................................................................................................................. 14 
Нагрузки на 1 м

2
 перекрытия .................................................................................................. 14 

Материалы для плиты .............................................................................................................. 15 

3.2. Расчет плиты по предельным состояниям первой группы ............................................... 15 
Определение внутренних усилий ........................................................................................... 15 
Расчет по прочности нормального сечения при действии изгибающего момента ............ 16 
Расчет по прочности при действии поперечной силы .......................................................... 18 

3.3. Расчет плиты по предельным состояниям второй группы ................................................ 19 

Геометрические характеристики приведенного сечения ..................................................... 19 
Потери предварительного напряжения арматуры ................................................................ 20 
Расчет прогиба плиты .............................................................................................................. 22 

4. ВАРИАНТ РАСЧЕТА МНОГОПУСТОТНОЙ ПРЕДВАРИТЕЛЬНО НАПРЯЖЕННОЙ 

ПЛИТЫ ПЕРЕКРЫТИЯ ПРИ ДЕЙСТВИИ ВРЕМЕННОЙ НАГРУЗКИ V =4,5 кН/м
2
 ............ 24 

4.1. Исходные данные .................................................................................................................. 24 

4.2. Расчет плиты по предельным состояниям первой группы ............................................... 24 

4.3. Расчет плиты по предельным состояниям второй группы ................................................ 27 
5. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ ОДНОПРОЛЕТНОГО РИГЕЛЯ .................................... 33 

5.1. Исходные данные .................................................................................................................. 33 

5.2. Определение усилий в ригеле .............................................................................................. 34 
5.3. Расчет ригеля по прочности нормальных сечений при действии изгибающего момента

 ........................................................................................................................................................ 35 

5.4. Расчёт ригеля по прочности при действии поперечных сил............................................. 36 
5.5. Построение эпюры материалов ........................................................................................... 42 

6. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ КОЛОННЫ ...................................................................... 45 

6.1. Исходные данные .................................................................................................................. 45 
6.2. Определение усилий в колонне ........................................................................................... 46 

6.3. Расчет колонны по прочности .............................................................................................. 46 
7. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ ФУНДАМЕНТА ПОД КОЛОННУ ............................... 49 

7.1. Исходные данные .................................................................................................................. 49 
7.2. Определение размера стороны подошвы фундамента ...................................................... 49 
7.3. Определение высоты фундамента ....................................................................................... 49 

7.4. Расчет на продавливание ...................................................................................................... 51 
7.5. Определение площади арматуры подошвы фундамента .................................................. 52 

8. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ МОНОЛИТНОГО БЕЗБАЛОЧНОГО ПЕРЕКРЫТИЯ 55 
8.1. Компоновка конструктивной схемы монолитного железобетонного безбалочного 

перекрытия .................................................................................................................................... 55 

8.2. Конструирование армирования плиты перекрытия по результатам  расчетов 

численными методами ................................................................................................................. 57 

8.3. Расчет и конструирование поперечного армирования плиты перекрытия  по критерию 

продавливания .............................................................................................................................. 70 
БИБЛИОГРАФИЧЕСКИЙ СПИСОК ............................................................................................. 83 
ПРИЛОЖЕНИЯ ................................................................................................................................ 84 

 


