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1. Задание на курсовую работу. 
Запроектировать: 

1. Сборную предварительно напряженную пустотную плиту перекрытия 

(ребристую или пустотную) – это сборный вариант перекрытия; 

2. Колонну подвального этажа; 

4. Рассчитать и заармировать консоль колонны; 

6. Ступенчатый отдельный фундамент под колонну; 

7. Монолитную плиту перекрытия – монолитный вариант перекрытия; 

8. Монолитную второстепенную балку ребристого перекрытия (с 

экономическим армированием в соответствии с эпюрой арматуры). 

9. Кирпичный простенок здания 

11. Ленточный фундамент под несущие стены. 

Исходные данные: 

1 Размер здания в плане – 30×54 м; 

2 Шаг колонн, пролет – 6×6 м; 

3 Количество этажей – 6; 

4 Высота этажа – 3,5 м; 

5 Материал пола – деревянный; 

6 Стены здания – силикатный кирпич; 

7 Стены подвала – бетонные блоки; 

8 Ширина оконных проемов – 1,1 м; 

9 Полезная нагрузка на перекрытие – 11,1 кН/м2; 

10 Расчетное сопротивление грунта основания – 305 кН/м2; 

11 Место строительства – Москва ; 

12 Тип предварительно напряженной сборной плиты – ребристая.

Изм. Лист № докум. Подпись Дата 

Лист 

3 
 



2. Расчет плиты по предельным состояниям 

2.1. Расчет и конструирование сборной предварительно-

напряженной ребристой плиты перекрытия по предельным 

состояниям первой группы. 

2.1.1.Определение геометрических размеров колонн и ригелей. 

Сечение колонны принимаем 400×400мм колонна должна иметь консоли, для 

операния ригеля.  Расчетная длина колонн первого этажа и последующих равна 

высоте этажа l=h0=3,5м. Размеры консолей определяется расчетом. Для установки 

расчетного пролета плиты предварительно задаемся размерами сечения ригеля: 

ммhb

ммLh

3006005,0)5,03,0(

6006000
10

1

10

1




 

2.1.2.Сбор нагрузок. 

Сбор нагрузок выполняется на 1 м2 перекрытия в табличной форме. 

Таблица1. Нагрузки на междуэтажное перекрытие. 

Вид нагрузки 
Нормативная, 

кН/м2 

Коэф-т 

надёжности 

по нагрузке. 

Расчётная, 

кН/м2 

1.Постоянная: 

Конструкция пола: 
 

Слой цементного раствора δ=20мм, 

ρ=2200кг/м3 0,44 1,3 0,57 

Дощатое покрытие δ=25мм (ρ=500кг/м3) 0,14 1,1 0,154 

Ребристая плита 3 1,1 3,3 

Итого: 3,58  4,024 

2.Временная: 

В том числе: 
 

длительная 7,77 1,2 9,324 

кратковременная 3,33 1,2 3,996 

Итого: 11,1  13,32 

Полная нагрузка 

В том числе: 
 

постоянная и длительная 11,35  13,3 

кратковременная 3,33  3,9 

Итого: 14,68  17,2 

 

Назначаем ширину плиты мb 5,1 . 
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Расчетная нагрузка на 1м при ширине плиты 1,5 м с учетом коэффициента 

надежности по назначению здания 95,0n : 

Постоянная нагрузка: 

мкНg 73,55,195,0024,4  ; 

Временная нагрузка: 

мкНv /98,185,195,032,13  ; 

Полная нагрузка: 

./51,245,195,02,17 мкНq   

Нормативная нагрузка на 1м при ширине плиты 1.5 м с учетом 

коэффициента надежности по назначению здания 95.0n : 

Постоянная нагрузка: 

мкНgn /26,55,195,058,3  ; 

Полная нагрузка: 

;/58,215,195,068,14 мкНqп   

Постоянная и длительная нагрузка: 

./68,165,195,035,11 мкНqдл   

2.1.3.Усилия от расчетных и нормативных нагрузок. 

Усилия от полной расчетной нагрузки: 

мкН
lq

M 





 4,86
8

31,551,24

8

22

0 ; 

кН
lq

Q 07,65
2

31,551,24

2

0 





 . 

Усилия от полной нормативной нагрузки: 

мкН
lq

M n 





 06,76
8

31,558,21

8

22

0 ; 

кН
lq

Q n 29,57
2

31,558,21

2

0 





 . 

Усилия от постоянной и длительной нормативной нагрузки: 

мкН
lq

M дл 





 79,58
8

31,568,16

8

22

0 ; 

кН
lq

Q дл 29,44
2

31,568,16

2

0 





 . 
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Характеристики прочности арматуры и бетона. 

Ребристая предварительно напряженная плита армируется стержневой 

арматурой класса А-V с электротермическим натяжением на упоры форм. К 

трещиностойкости плиты предъявляются требования 3-й категории. Изделие 

подвергается тепловой обработке при атмосферном давлении. 

Бетон класса В-30: 

МПаRb 17 ; - расчетное сопротивление бетона осевому сжатию для 

предельных состояний первой группы; 

МПаRbt 2,1 ; - расчетное сопротивление бетона осевому растяжению для 

предельных состояний первой группы; 

МПаR serb 22,  ; - расчетное сопротивление бетона осевому сжатию для 

предельных состояний второй группы; 

МПаR serbt 8,1,  ; - расчетное сопротивление бетона осевому растяжению для 

предельных состояний второй группы; 

МПаEb

31029  ; - модуль упругости; 

МПаRbр 13 ; - передаточная прочность бетона 75% от bR ; 

9,02 b  - коэффициент условия работы бетона (учитывает длительность 

действия нагрузки). 

Арматура класса А-V (продольная): 

МПаRS 680 ; - расчетное сопротивление арматуры растяжению для 

предельного состояние первой группы; 

МПаR sers 785,  ; - расчетное сопротивление арматуры растяжению для 

предельного состояние второй группы; 

МПаR ws 405,  ; - расчетное сопротивление поперечной арматуры растяжению 

на действие поперечной силы; 

МПаES

41019   - модуль упругости. 

Арматура класса Вр-I (поперечная): 

МПаRS 375 ; - расчетное сопротивление арматуры растяжению для 

предельного состояние первой группы  
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МПаRsn 410 ; - нормативное расчетное сопротивление растяжению для 

предельных состояний второй группы; 

МПаR ws 270,  ; - расчетное сопротивление поперечной арматуры растяжению 

на действие поперечной силы; 

МПаRsc 375 ; - расчетное сопротивление поперечной арматуры сжатиюдля 

предельный состояний первой группы; 

МПаES

41017   - модуль упругости. 

2.1.4.Определение параметров расчётного сечения и установления уровня 

предварительного натяжения арматуры. 

Расчётная схема плиты представляет собой свободно опёртую однопролётную 

балку таврового сечения с полкой в сжатой зоне, загруженную равномерно – 

распределённой нагрузкой. 

 

Рисунок 1- Расчетное сечение для расчетов по 

предельным состояниям первой группы 

 

;1,015,0
35

5
;1,0

'


h

h f
значит смbbb ff 146146622 '

'

'   

Рабочая высота сечения см323-35a-hh0   

Ширина продольных ребер понизу 7 см, ширина верхней полки 146 см. В 

расчетах по предельным состояниям первой группы расчетная толщина сжатой 

полки таврового сечения hf=5 см. 

Положение границы  сжатой  зоны определяется по формуле: 

 /

0

//

2 5,0 fffbbf hhhbRMM   ; 

 05.05,032.005.046.110179.04.86 3   

мкНмкН  46.3294.86 , следовательно граница сжатой зоны проходит в полке 
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и расчет плиты ведется как прямоугольное сечение с размерами 1,46х3,5 м. 

Коэффициент 038,0
32,046.110179,0

4,86
232

0

/

2








hbR

M

fbb

т


  

При 981,0038,0038,0  т .  

Граничная относительная высота сжатой зоны определяется по формуле 













1,1
11

,










usc

sR

R , где 

     - характеристика сжатой зоны бетона, определяемая по формуле: 

bR 008,0 ; 

     - коэффициент, принимаемый равным для тяжелого бетона 85,0 ; 

sR  - напряжение в арматуре, МПа, принимаемое для арматуры класса  A-V 

spspssR R   400 ; 

sp  - напряжение, принимаемое при коэффициенте 1sp ; 

sp - потери напряжения, при  неавтоматизированном электротермическом 

способе натяжения равны нулю; 

usc,  - предельное напряжение в арматуре сжатой зоны, принимаемое для 

конструкций из тяжелого  бетона  с учетом действующих нагрузок 500, usc МПа.  

714,017008,085,0008,0 2  bbR  ; 

При предварительном напряжении арматуры в бетоне необходимо 

выполнение условий, вытекающих из требований безопасности производства 

работ и риска утери эффекта преднапряжения: 

.3,0

,

snsp

snsp

RP

RP








 

Предварительное напряжение арматуры назначаем 75% snR . 

МПаRsnsp 59078575,075,0  , 

где МПаRsn 785  - нормативное сопротивление арматуры. 

При электротермическом способе натяжения арматуры: 

,3,9643,53603036030 МПаlP   

 

Изм. Лист № докум. Подпись Дата 

Лист 

8 
 



где мl 43,5  - длина натягиваемого стержня, принята равной длине плиты 531см плюс 12см. 

МПаRМПаP snsp 7853,6863,96590   - условие выполняется. 

МПаRМПаP snsp 5,2357853,03,07,4933,96590  условие выполняется. 

Назначаем число напрягаемых стержней 2pn и вычисляем предельное 

отклонение предварительного напряжения: 

14,07072,10816,0
2

1
1

590

3,965,01
1

5,0

















 





























 


psp

sp
n

P


 . 

Коэффициент точности натяжения для расчетов в стадии эксплуатации: 

86,014,011  spsp   

Коэффициент точности натяжения для расчетов по образованию трещин в 

верхней зоне плиты при обжатии: 

14,114,011  spsp   

Предварительное напряжение с учетом точности натяжения арматуры: 

МПаspspsp 50759086,0    

тогда 573507400680400  SPSSR R  МПа; 

Определим граничную высоту сжатой зоны сечения 
R : 

51,0509,0
402,1

714,0

)
1,1

714,0
1(

500

573
1

714,0




R  

 R
 - элемент нормально армирован. 

2.1.5. Определение площади сечения рабочей арматуры. 

Расчётный изгибающий момент мкНM  4,86 . Коэффициент, найденный 

ранее ;038,0 ;5216,132038,00 смbx  нейтральная ось проходит в пределах 

сжатой полки; 981,0  

6s коэффициент условий работы, учитывающий сопротивление 

напрягаемой арматуры выше условного предела текучести, определяется по 

формуле: 





  )12)(1(6

R

s  

 

 

Изм. Лист № докум. Подпись Дата 

Лист 

9 
 



 15,1 для высокопрочной арматурной стали класса A-V 

15,1278,1))85,0(15,0(15,1)1
51,0

038,0
2()115,1(15,16   s  

принимаем 15,16  s . 

Вычисляем площадь сечения рабочей растянутой арматуры: 

22

6

06

52,3000352.0
32,0981,01068015,1

86400
смм

hR

M
А

sS

sp 








 

Принимаем 2Ø 16 класса A-V , As= 4,02 cм2  

2.1.6.Определение геометрических характеристик приведённого сечения. 

Коэффициент приведения: 55,629000/190000  bS EE ; 

площадь приведённого сечения:  

2см 1176,302,455,630145146  SPred AAA   

статический момент приведённого сечения относительно оси, проходящей по 

нижней грани I-I: 

2

'

2211

см 9,30103302,455,61530145,325146

'





red

spspSPred

S

yAaAyASSS 
 

 

Рисунок2  - Расчетное сечение для расчетов по предельным состояниям второй группы 

 

Расстояние от оси центра тяжести приведённого сечения до нижней грани: 

см
A

S
y

red

red 59,25
3,1176

9,30103
0   

расстояние от центра тяжести сечения до центра тяжести преднапряжённой 

арматуры:  
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59,22359,250  SPSP ayy см 

Момент инерции приведённого сечения относительно его центра тяжести: 

 
 

 
22

2

3

2

1

3

1212
SpSP

I

f

I

f

I

f

I

fI

f

I

f

SPred yAyhb
hb

yhhb
hhb

JJJ 





   

 
  422

3
2

3

02,12841659,2202,455,691,65146
12

5146
59,1053514

12

53514
смJ red 







Момент сопротивления приведённого сечения по нижней зоне: 

21,5018
59,25

128416,02

0


y

J
W red

red см3,  

то же по верхней зоне: 

7,20033
59,2532

128416,02

00








yh

J
W redI

red см3. 

 Упруго пластичные моменты сопротивления:  

redpl WW   ; 

где  =1,75 – для таврового сечения с полкой в сжатой зоне,  

8,878121,501875,1 plW  см3;  

I

red

I

pl WW   ; 

9,350587,2003375,1 I

plW см3. 

Рассчитываем расстояние от центра тяжести приведённого сечения до 

ядровых точек верхней: )( redredn AWr    и нижней: )(inf red

I

redn AWr   , 

где 
serb

b
n

R ,

6,1


  , предварительно задаемся отношением 7,0
,


serb

b

R


, тогда 

9,07,06,1 n ; т.к. 19,07,0  , то принимаем 9,0n , тогда 

Расстояние от ядровой точки, наиболее удаленной от растянутой зоны (верхней), 

до центра тяжести сечения: 

84,3
3,1176

21,5018
9,0 r см, 

Ядровое расстояние для точки наименее удаленной от растянутой зоны (нижней): 

32,15
3,1176

7,20033
9,0inf r см. 
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2.1.7.Определение потерь предварительного напряжения арматуры. 

Расчет потерь производится при коэффициенте точности натяжения 

арматуры 1p . 

Различают первые потери предварительного напряжения в арматуре, 

происходящие при изготовлении элемента и обжатии бетона, и вторые потери, 

происходящие после обжатия бетона. 

Расчет первых потерь: 

1  - потери от релаксации напряжений в стержневой арматуре при 

электротермическом способе натяжения МПаsp 7,1759003,003,01   . 

Предварительное напряжение арматуры назначаем 75% snR . 

МПаRsnsp 59078575,075,0  , 

где МПаRsn 785  - нормативное сопротивление арматуры. 

2  - потери от температурного перепада между натянутой арматурой и 

упорами, равны нулю, т.к. форма пропаривается в пропарочной камере вместе с 

изделием МПа02  . 

3  - потери от деформации анкеров, учтены в расчете полных удлинений стержней и 

поэтому равны нулю, МПа03  . 

4  - потери от трения арматуры об огибающие приспособления, равны 

нулю, т.к. напрягаемая арматура не отгибается, МПа04  . 

5  - потери от деформации формы, эти потери в расчете не учитываются, 

т.к. уже учтены в расчете удлинений арматуры, МПа05  . 

Начальное усилие обжатия: 

НAP sps 6,230064100)7,17590(02,4)( 11    

Эксцентриситет этого усилия относительно центра тяжести приведенного 

сечения: 

смayeop 59,22359,250   

Напряжения в бетоне при обжатии силой 1P : 

МПа
I

yeP

A

P

red

op

red

bp 31,12
100

1

02,128416

59,2559,226,230064

3,1176

6,230064011 






 



 . 
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Сжимающие напряжения в бетоне от силы Р1в стадии предварительного 

обжатия не должны превышать 95% от передаточной прочности откуда 

придаточная прочность не должна быть не менее 

МПаR
bp

bp 95,12
95,0

31,12

95,0



 

Окончательно принимаем величину передаточной прочности 

МПаRbp 15 , тогда 95,082,0
15

31,12 bpbp R  

Вычисляем сжимающее напряжение в бетоне на уровне центра тяжести 

напрягаемой арматуры от усилия обжатия 
1P , и с учётом изгибающего момента от 

веса плиты: 

Вычисляем изгибаемый момент в сечении по середине пролёта нормативной 

собственной массы плиты: 

22,138/31,55,15,28/ 22

0,  lbqM SERdсв кН∙м 

где Нq SERd 2500,  -нормативная собственная масса 1 м2 плиты 

b -номинальная ширина плиты 

   
МПа

J

еМeP

A

P

red

opop

red

bp 77,8
100

1

128416,02

59,22132200059,226,230064

3,1176

6,23006411 






 



  

6  - потери от быстронатекающей ползучести при

625,015025,025,0025,025,058,0
15

77,8
 bp

bp

bp
R

R



 





bp

bp

R
тогда МПа

Rbp

bp
72,1958,034

85,040
6 





  

где 0,85 коэффициент, применяемый при определении потерь для бетона 

подвергнутого тепловлажностной обработке (ТВО)  

Первые потери: МПаlos 42,3772,197,17611    

Усилие обжатия с учётом потерь 61    напряжение  

НAP lossps 16,222137100)42,37590(02,4)( 11    

МПа
I

yeP

A

P

red

op

red

bp 89,11
100

1

02,128416

59,2559,2216,222137

3,1176

16,222137011 






 



  
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7  - при натяжении на упоры не учитываются. 

8  - потери от усадки бетона, подвергнутого ТВО. Для бетона класса В35 и 

ниже МПа358  . 

9  - потери от ползучести бетона, подвергнутого ТВО, определяется в 

зависимости от величины bpbp R . 

При 75,079,0
15

89,11 bpbp R  

МПа
Rbp

bp
82,105)375,079,0(30085,0375,030085,09 

















 , 

Вторые потери:  

.82,14082,10535982, МПаlos    

Полные потери:  

.24,17882,14042,372,1, МПаlocloclos    

Усилие обжатия с учетом полных потерь: 

КННAP locsps 16652,165527100)24,178590(02,4)(2    

2.1.8.Расчет прочности наклонных сечений. 

В каждом продольном ребре ставим по одному каркасу из арматуры класса  

Вр-1 диаметром dsw=6мм, с площадью Asw=0,283 см2, количество поперечных 

стержней в сечении элемента n=2 

Вычислим коэффициенты binw  ,.  

55,6,3.1511. 
b

s

ww
E

E
где   

1.w - коэффициент учитывающий, влияние хомутов, нормальных к 

продольной оси элемента  

57,02283,0, 


 naAгде
sb

A
swsw

w

sw

w  

w - коэффициент поперечного армирования по длине элемента 

sw-шаг поперечных стержней sw=150мм 

003,0
1514

57,0



w  

3,109,1003,055,6511. w  
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01,0,11   bb R для тяжелого бетона  

83,01701,011 b  

1b - коэффициент, оценивающий способность различных видов бетона к 

перераспределению усилий 

Проверка работы бетона на действие поперечной силы по наклонной полосе 

между наклонными трещинами: 

)3,0( 11

0
bR

Q
h

bbw 



 

кНhbRQ bbw 7,20632141783,009,13,03,0 011    

кНкНQ 7,20607,65   - условие выполняется 

 

 В расчете прочности наклонных сечений на действие поперечной силы 

используют следующее уравнение равновесия: 

𝑄 ≤ 𝑄𝑢 = 𝑄𝑏,𝑚𝑖𝑛 + 𝑄𝑠𝑤, где 

𝑄 - внешнее поперечное усилие, вычисленное от расчетных нагрузок на 

конструкцию (это может быть опорная реакция балки). 

𝑄𝑢 – внутреннее  предельное усилие, которое способно воспринимать расчетное 

сечение. 

𝑄𝑏,𝑚𝑖𝑛-минимально возможная прочность бетона. 

𝑄𝑠𝑤 − внутреннее поперечное усилие, воспринимаемое хомутами в наклонном 

сечении. 

1. - ℎ𝑜 = 0.32 м - рабочая высота сечения. 

- 𝐴𝑠𝑤 = 𝐴𝑠𝑤1 ∙ 𝑛 =
0.0062∙3.14

4
∙ 2 = 0.0001 м2, где  

n – число хомутов в сечении (2-3). 

- 𝑄𝑢,𝑚𝑖𝑛 = 𝜑𝑏3 ∙ (1 + 𝜑𝑓 + 𝜑𝑛) ∙ 𝛾𝑏2 ∙ 𝑅𝑏𝑡 ∙ 𝑏 ∙ ℎ0, где  

𝜑𝑓 – коэффициент, учитывающий влияние сжатых полок для тавровых и 

двутавровых сечений. Определяется по формуле: 

𝜑𝑓 =
0.75 ∙ (𝑏𝑓

′ − 𝑏) ∙ ℎ𝑓
′

𝑏 ∙ ℎ0
=

0.75 ∙ (29 − 14) ∙ 5

14 ∙ 32
= 0,126 см 
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𝜑𝑛 – коэффициент, учитывающий возможное наличие и влияние продольных 

сил в изгибаемом элементе. Определяется по формуле: 

𝜑𝑛 =
0.1 ∙ 𝑃2

𝛾𝑏2 ∙ 𝑅𝑏𝑡 ∙ 𝑏 ∙ ℎ0
=

0.1 ∙ 52,165527

0.9 ∙ 1.2 ∙ 106 ∙ 14 ∙ 10−2 ∙ 32 ∙ 10−2
= 0.34 

𝜑𝑏3 – эмпирический коэффициент, учитывающий вод бетона; 

𝜑𝑏3 = 0,6 - для тяжелого бетона. 

𝑄𝑢,𝑚𝑖𝑛 = 0.6 ∙ (1 + 0,126 + 0.34) ∙ 0.9 ∙ 1.2 ∙ 103 ∙ 0.14 ∙ 0.32 = 42,56 кН 

𝑄 ≤ 𝑄𝑢,𝑚𝑖𝑛, данное условие не выполняется, т.е.  

2. 𝑄 = 65,07 > 𝑄𝑢,𝑚𝑖𝑛 = 42,56, исходя из этого: 

𝑞𝑠𝑤 =
𝑄2

(4∙𝜑𝑏2∙(1+𝜑𝑓+𝜑𝑛)∙𝛾𝑏2∙𝑅𝑏𝑡∙𝑏∙ℎ0
2)

, где 

𝑞𝑠𝑤 – усилие в хомутах на единицу длины элемента в пределах наклонного 

сечения. 

𝑞𝑠𝑤 =
65,072

4 ∙ 2 ∙ (1 + 0,126 + 0,34) ∙ 0,9 ∙ 1,2 ∙ 103 ∙ 0.14 ∙ 0.322
=

4234,1049

201,7591

= 23,32 кН
м⁄  

𝑐0 = √
𝜑𝑏2∙(1+𝜑𝑓+𝜑𝑛)∙𝑅𝑏𝑡∙𝑏∙ℎ0

2

𝑞𝑠𝑤+𝑞
, где 

𝑐0 - длина проекции наклонной трещины (наклонного сечения) на продольную ось 

элемента, где учитывается работа хомутов. 

𝑐0 = √
2∙(1+0,126+0,34)∙1,2∙103∙0.14∙0.322

23,32+24,51
= √

45,3958

47,83
= 0,974 м. 

3. 𝑄𝑠𝑤 = 𝑞𝑠𝑤 ∙ 𝑐0 = 23,32 ∙ 0,974 = 23,94 кН 

Проверим условие: 

𝑄 ≤ 𝑄𝑢 = 𝑄𝑏,𝑚𝑖𝑛 + 𝑄𝑠𝑤 = 42,56 + 23,94 = 66,5 кН 

65,07 ≤66,5 - Условие выполняется, поперечную арматуру принимаем 

конструктивно. 

𝑆расч <
1

2
ℎ =

0,35

2
= 0,175 м; 𝑆кон < 150 мм; 

𝑆𝑤 = 0.15 м 

𝜑𝑤 = 1 + 5𝛼𝜇𝑤 ≤ 1.3, где 

𝜑𝑤 - коэффициент, учитывающий влияние поперечной арматуры, расположенной 

нормально к продольной оси элемента. 
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𝛼 - коэффициент приведения материала арматуры. 𝛼 = 6,55 

𝜇𝑤 - коэффициент поперечного армирования. Определяется по формуле: 

𝜇𝑤 =
𝐴𝑠𝑤

𝑏∙𝑆𝑤
=

0.0001

0.14∙0.15
=

0.0001

0.021
= 0.00476; 

𝜑𝑤 = 1 + 5 ∙ 6,55 ∙ 0,00476 = 1,16 ≤ 1,3 - условие выполняется, следовательно: 

𝜑𝑏1 = 1 − 𝛽 ∙ 𝛾𝑏2 ∙ 𝑅𝑏, где 

𝜑𝑏1 - коэффициент, учитывающий способность различных видов бетона к 

перераспределению усилий; 

𝛽 - эмпирический коэффициент: 𝛽 = 0,01 – для тяжелого бетона. 

𝜑𝑏1 = 1 − 0,01 ∙ 0,9 ∙ 17 = 0,847 

𝑄𝑢2 = 0.3 ∙ 𝜑𝑤 ∙ 𝜑𝑏1 ∙ 𝛾𝑏2 ∙ 𝑅𝑏 ∙ 𝑏 ∙ ℎ0 = 

= 0.3 ∙ 1.16 ∙ 0.847 ∙ 0.9 ∙ 17 ∙ 103 ∙ 0.14 ∙ 0.32 =202,04 кН 

𝑄 = 65,07 ≤ 𝑄𝑢2 = 202,04 – условие выполняется. 

Окончательно принимаем шаг поперечных стержней:  

- на приопорных участках длиной 2м S =15 см. 

 - на остальной части пролета S = 20 см. 

2.1.9. Расчет полки плиты на местный изгиб. 

При расчете на местный изгиб из полки плиты условная расчетная полоса 

шириной 1м, которая в дальнейшем рассматривается, как балка, частично 

защемленная в продольных ребрах; ширина расчетного сечения такой балки равна 

100см, а высота толщине полки смh f 5'  , рабочая высота ммh 2,30  , арматура 

класса A-III, диаметром 8 мм, МПаRs 355  

Вычисляется изгибающий момент с учетом развития пластических 

 

деформаций и частичного защемления полки в ребрах 

кНм
lq

M 88,3
11

32,151,24

11

22

0 





  

где ммl 132271460   

 

 

Определяем расчетные коэффициенты 
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248,0
032,0110179,0

88.3
232

0

'

2








hbR

М

fbb

m


  

29,0855,0248.0  m  

22

3

06

23,4000423.0
855.0032.010335

88.3
смм

hR

M
А

sS

s 








 

Принимаем сварную сетку с поперечной рабочей арматурой класса A-III,  

диаметром 12мм. Шаг стержней в поперечном направлении 10см, 252,4 смAs  (4 

стержня), в продольном направлении принимаем шаг 20см. 

2.2. Расчет плиты по предельным состояниям второй группы. 

2.2.1.Расчет по образованию трещин. 

Расчет по образованию трещин необходим для проверки элементов по 

раскрытию трещин. Так как к плите предъявляются требования, соответствующие 

3-й категории трещиностойкости, коэффициент надежности по нагрузке 1f и 

соответственно расчетный момент равен нормативному кНмМ н 06,76  

Условие не образования трещин crcn MM   

Момент соответствующий Mcrc образования трещин определяется по 

приближенному способу ядровых моментов 

 

06,7618,55

18,5537,3981,15

81,15108,8781108,1

37,39)0384,02259,0(53,1659,0)(

63

,

2

,













нcrc

crc

plserbt

opsprpsp

spplserbtcrc

MM

кНмM

кНмWR

кНмrePМMгде

MWRM



 

условие не выполняется, в растянутой зоне образуются трещины. 

2.2.2. Ширина раскрытия нормальных трещин продольных ребер.  

Расчет по раскрытию  трещин проводиться при коэффициенте точности 1SP

. Предельная ширина раскрытия трещин для конструкций, эксплуатирующихся в 

закрытом помещении, армированных напрягаемой арматурой А-V (3-я категория), 

составляет : 
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 непродолжительная 4,01 crcа мм; 

 продолжительная 3,02 crcа мм. 

Изгибающий момент от нормальных нагрузок: 

 - от полной нормативной нагрузки 06,76nM кН∙м. 

 - от постоянной и длительной 8,58длM кН∙м. 

Приращение напряжений в растянутой арматуре от полной нормативной 

нагрузки: 

 
zA

ezPM

S

SP

S



 2 , 

где z– плечо внутренней пары сил в сечении с трещиной, определяется по 

приближенной формуле: 

5,2955,0325.00  fhhz см 

0spe , так как усилие преднапряженияP2 приложено в центр тяжести 

площади нижней напрягаемой арматуры 

6,229
295,01002,4

295,053,16506,76
4







S МПа. 

Приращение от постоянной и длительной нормативной нагрузки: 

06,84
295,01002,4

295,053,1658,58
4







S МПа. 

Ширина раскрытия трещин: 

  31005,320 d
E

a
S

S

lcrc 


 . 

При непродолжительном действии нагрузки 0,1l . 

Для изгибаемых элементов 0,1 . 

Для стержневой арматуры периодического профиля 1 . 

 

Коэффициент армирования 009,0
3214

02,4

0








hb

AS . 

Ширина раскрытия трещин от непродолжительного действия всей нагрузки: 

  16,016
190000

6,229
009,01005,311120 31 crca мм. 
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Ширина раскрытия трещин от непродолжительного действия постоянной и 

длительной нагрузок: 

  06,016
190000

06,84
009,01005,311120 32 crca мм. 

Ширина непродолжительного раскрытия трещин определяется как сумма 

ширины продолжительного раскрытия трещин, определяемого от действия 

постоянных и длительных нагрузок при коэффициенте 0,1l  

465,1009,0156,1156,1  l . 

Ширина раскрытия трещин от продолжительного действия постоянных и 

длительных нагрузок: 

  08,016
190000

06,84
009,01005,3465,11120 33 crca мм. 

 Непродолжительная ширина раскрытия нормальных  трещин: 

18,008,006,016,0321

1  crccrccrccrc aaaa мм. 

Продолжительная ширина раскрытия трещин: 

08,03

2  crccrc aa мм. 

Нормативные требования выполняются: 

 ммacrc 4,016,01  ; 

 ммacrc 3,006,02  . 

2.2.3.Расчет прогибов ребристой плиты. 

Прогиб плиты определим по формуле: 

2

0

1
lsf 


, 

где 
48

5
s  - коэффициент, учитывающий влияние вида нагрузки и условий 

опирания; 

0l  - расчетный пролет плиты; 



1
 - полная кривизна, определяется по формуле: 

4321

11111






































, 
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1

1










- кривизна от непродолжительного действия всей нагрузки; 

2

1










- кривизна от непродолжительного действия постоянных и длительных 

нагрузок; 

3

1










- кривизна от продолжительного действия постоянных и длительных 

нагрузок; 

4

1










- кривизна, обусловленная выгибом элемента, вследствие усадки и 

ползучести. 

 Кривизна от непродолжительного действия всей нагрузки
1

1










 

Вычисляется относительная высота сжатой зоны   в сечении с трещиной: 

 
5

5,11

5,1

10

51

1

,














o

tots

f

h

e








  

Здесь   = 1,8 – для тяжелого бетона, 

241,0
102232,014,0

06,76
32

,

2








serbo Rhb

M
  

кНM 06,76  - момент от полной нормативной нагрузки 

   
47,1

3214

514146
//












o

ff

f
hb

hbb
 - коэффициент, учитывающий влияние 

сжатых полок в тавровых сечениях. 

36,1
322

5
147,1

2
1

/






























o

f

f
h

h
 , 

м
P

M
e n

tots 46,0
53,165

06,76

2

,  - эксцентриситет для изгибаемых элементов 

 

009,0
3214

02,4








o

s

hb

А
 - коэффициент армирования 

55,6
29000

190000


b

s

E

E
  
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59,055,6009,01010   , 

 
34,028,006,0

5
32,0

46,05,11

47,15,1

59,0

36,1241,051
8,1

1











  

Вычисляем плечо внутренней пары в сечении над трещиной: 

   
29,0

34,047,12

34,047,1
32

5

132,0
2

1

22

/
























































f

f

o

f

o

h

h

hz  

 
143,0

37,3906,76

10781,8108,1 33
,














гpr

Plserbt

m
MM

WR


 - Условие выполняется. 

кНM rp 37,39  - момент от усилия преднапряжения. 

Отношение 
0

,

h

e tots  принимается не менее 
ls

2,1
: 

091,1
1,1

2,12,1
44,1

32,0

46,0,


tso

tots

h

e


  - Условие выполняется 

   
16,0

44,143,08,15,3

43,01
43,01,125,1

/8,15,3

1
25,1

2

,

2












ototsm

m
mlss

he


  

 -Условие выполняется 

s  - коэффициент, учитывающий работу растянутого бетона на участке с 

трещинами 

ls  - коэффициент, учитывающий влияние длительности нагрузки и вида 

арматуры, для тяжелого бетона и стержневой арматуры периодического профиля, 

для непродолжительного действия нагрузки равен 1.1 

Вычисляем кривизну от непродолжительного действия всей нагрузки 
1

1










: 

,
)(

1

0001 ss

stot

bf

b

ss

s

AEh

N

EhbAEzh

M































 






 

  - коэффициент, характеризующий упругопластическое состояние сжатой зоны 

бетона, для тяжелого бетона при непродолжительном действии нагрузки равен 

0,45 
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b  - коэффициент, учитывающий неравномерность деформаций сжатого бетона 

на участке с трещинами, для тяжелого бетона равен 0,9 

totN - усилие преднапряжения с учётом полных потерь. 

 

  ,1074,713210851,010855,729,819

45,0102932,014,034,047,1

9,0

1002,410190

6,0

29,032,0

06,761

1666

646

1

































м

  

мAEh

N

ss

s

o

tot 1
1048,4063

1002,41019032,0

6,053,165 6

46















, 

1666

1

1026,30691048,40631074,7132
1  







м


. 

 Кривизна от непродолжительного действия постоянной и длительной 

нагрузки 
2

1










. 

Вычисляем относительную высоту сжатой зоны в сечении с трещиной по 

эмпирической формуле: 

5
5,11

5,1

10

)(51

1

0

,













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e tots
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M
 , 

кНM 79,58  - момент от постоянной и длительной нормативной нагрузки, 
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Вычисляем плечо внутренней пары в сечении над трещиной: 
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
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




гpr

Plserbt

m
MM

WR


  - условиевыполняется, принимаем 

814,0m  

кНM rp 37,39  - момент от усилия преднапряжения. 

Отношение 
0

,

h

e tots  принимается не менее 
ls

2.1
: 

091,1
1.1

2.12,1
125,1

32,0
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

tso

tots

h

e


- условие  выполняется, принимаем 125.1

0

,


h

e tots  

Вычисляем s  - коэффициент, учитывающий работу растянутого бетона на 

участке с трещинами: 

1

)8,15,3(

1
25,1

0

,

2







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e tots

m

m
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 , 

ls  - коэффициент, учитывающий влияние длительности нагрузки и вида 

арматуры, для тяжелого бетона и стержневой арматуры периодического профиля, 

для непродолжительного действия нагрузки равен 1,1 
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 Кривизна от продолжительного действия постоянной и длительной нагрузки 

3

1










. 

Вычисляем относительную высоту сжатой зоны в сечении с трещиной по 

эмпирической формуле: 

5
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кНM 79.58  - момент от постоянной и длительной нормативной нагрузки, 
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Вычисляем плечо внутренней пары в сечении над трещиной: 
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
  - условиевыполняется принимаем 

814.0m  

кНM rp 37,39  - момент от усилия преднапряжения. 

Отношение 
0

,
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Вычисляем s  - коэффициент, учитывающий работу растянутого бетона на 

участке с трещинами: 
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ls  - коэффициент, учитывающий влияние длительности нагрузки и вида 

арматуры, для тяжелого бетона и стержневой арматуры периодического профиля, 

для продолжительного действия нагрузки равен 0.8, 
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2





s  -Условие выполняется. 

Вычисляем кривизну от непродолжительного действия всей нагрузки 
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где   - коэффициент, характеризующий упругопластическое состояние сжатой 

зоны бетона, для тяжелого бетона при продолжительном действии нагрузки равен 

0,15 
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 Кривизна от выгиба плиты вследствие усадки и ползучести от усилия 

преднапряжения
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
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
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где 
s

b
b

E


  , а 

s

b
b

E

'
' 

  , 

МПаb 82,14082,1053598    - сумма потерь от усадки и ползучести бетона. 

0' b - т.к. напрягаемая арматура в верхней зоне плиты отсутствует. 

6102,741
190000

82,140 b . 

.102316
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102,7141 16
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Полная величина кривизны равна: 

  166 1053,316010231614,281487,40626,3069
1   м


. 

Прогиб плиты равен: 

сммf 9,01077,928231,51053,3160
48

5 626   . 

  смfсмf 5,29,0  . 

2.2.4. Расчет плиты в стадии изготовления. 

Момент от собственного веса над опорой (петлей), находящейся на 

расстоянии 0,6 м от торцов плиты, при ширине плиты 1,5 м и веса одного 

квадратного метра 2,5 кН/м2 

мкНM 


 3,1
2

5,16,095,05,2 2

2  

Момент от собственного веса плиты при её извлечении из формы: 

 
мкНM св 


 48,975.04.1

8

2,131,55,15,295,04,1
2

, 

где 4,1f - коэффициент надёжности по нагрузке. 

Условие прочности плиты в стадии изготовления: 

 
МПаR
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eMeP
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P
bр

red

opсвopsp

red

sp

bp 15
11
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


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


 , 

 
МПаRМПакПа bрbp 1511,1010112

1002,128416

2259,048,92259,02221,1

103,1176

2221,1
84
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
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Условие выполняется, прочность в стадии изготовления обеспечена. 

2.2.5. Расчет прочности плиты в стадии транспортирования. 

При расчете в стадии транспортирования необходимо учитывать 

пониженную прочность бетона, равную отпускной и составляющей по заданию на 

проектирование 80 % от класса бетона В30 МПаRb 6,13178.0  , коэффициент 

динамичности 6,1f , расстояние от прокладки до торца плиты 0,6 м. 

Конструктивная длина плиты 5,31 м, вес 1 м2 –2,5 кН/м2, ширина плиты 1,5 м,

1,12 b . Расчетное сечение на опоре - тавровое с полкой в растянутой зоне.  

Изгибающий момент на опоре и в пролете: 

кНмМ ОП 1026,1
2

6,05,15,295,06,1 2




  

 
кНмМ Пр 04,111

8

2,131,55,15,295,06,1
2




  

Вычисляем табличный коэффициент m : 

01,0
32,014,0106,131,1

1
232
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/
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






hbR

М

fbb

m


  

01,0 ; 995,0  

Необходимое количество арматуры: 

22

3

0

1,000001,0
32,0995,010375

1
смм

hR

М
A

s

s
тр 








 

Принимаем 2Ø3 Вр-1 с 2141,0 смAs  . 

2.2.6. Расчет прочности плиты в стадии монтажа. 

Прочность бетона ко времени монтажа должна соответствовать проектному 

классу бетона В30, Rb=17 МПа. Коэффициент динамичности 4,1f , 

коэффициент условий работы бетона 1,12 b , монтажные петли расположены на 

расстоянии 0,6 м от торца плиты. Конструктивная длина плиты 531 см, вес 1 м2 – 

2,5кН/м2, ширина плиты 1,5 м. Расчетное сечение над опорой - тавровое с полкой 

в растянутой зоне.  
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Расчетный изгибающий момент над опорой  

мкНМ ОП 


 0,1897,0
2

6,05,15,295,04,1 2

 

Поскольку внешний изгибающий момент на опоре равный 1,0 кНм равен 

опорному в стадии транспортирования 1,026кН·м , а прочность бетона выше, то 

проверку на прочность в стадии монтажа проверять не будем, поскольку она 

удовлетворяется автоматически. 

 

2.2.7. Расчет монтажной петли. 

Вес плиты при ее подъеме может быть передан на три петли. Нагрузка на 

одну петлю с учетом максимально допустимого по нормам угла развода строп 90° 

 4,1707,0/145sin/1 0  равна 

кНGN 29,9
3

4,131,55,15,2
3/4.1 


  

Учитывая, что коэффициент динамичности при подъеме равен 1,4 и что 

усилия воспринимаются одной ветвью петли, находим ее сечение 

224

3
58,01058,0

10225

29,94,1
сммAs 




   

Принимаем монтажные петли Ø 10 А-I с As = 0,785 см2 

Минимальная длина заделки петли из условия ее надежного заанкерирования 

при прочности бетона в момент первого подъема  

смd
R

R
l an

b

s

anan 75,41111
5,8

225
2,1 



















   

Для гладкой арматуры заделанной в растянутом бетоне 2,1an , 11 an для 

гладкой растянутой арматуры в растянутом бетоне, причем смdlan 1620   и 

ммlan 250 . 

Окончательная длина анкеровки42 см с глубиной заделки hB = 26 см. 
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2.2.8.Конструирование ребристой плиты. 

В продольных ребрах плиты располагаются напряженные стержни Ø 16 A-V 

и плоские каркасы Кр-1. Длина напрягаемого стержня равна длине плиты, то есть 

5310 мм. Каркас Кр-1 состоит из двух продольных стержней Ø6Вр-1 длиной 

мм5310  и вертикальных стержней Ø6Вр-1 длиной ммhl П 3202035020  . Число 

вертикальных стержней n = 51. 

В торцевых поперечных ребрах устанавливается каркас Кр-2, состоящий из 

двух продольных стержней Ø6 Вр-1, которые заводятся в опорное ребро на 60 мм, 

длина ммl 1420 . Поперечные стержни Ø6 Вр-1 длиной ммl 17030200   

располагаются между продольными ребрами с шагом 100 мм. Количество 

поперечных стержней в торцевом ребре n = 14. 

Сетка С-1 располагается в нижней части полки и имеет размеры 5190x1290 

мм. Длина сетки равна длине плиты, уменьшенной на 150 мм. Шаг продольных 

стержней Ø8 АIII - 200 мм, поперечных Ø8 АIII - 100 мм. Количество продольных 

стержней -7, поперечных - 51. Маркировка сетки: 

45

45
51901290

2008

1008
1 






IIIA

IIIА
С  

Сетка С-2 укладывается в верхней части полки плиты. Длина сетки 5190 мм. 

Ширина сетки 

21 bbb   

где 1b  - длина сетки, заводимая в ребро для обеспечения надежности анкеровки 

поперечных стержней, принимается не менее шага продольных стержней 

ммb 2001  ; 2b - ширина сетки в полке, принимается не менее 
4

1  пролета полки. 

Принимаем 3302 b . 

 Таким образом, ширина сетки b = 200 + 330 =530. Окончательно сетка С-2 из 

проволоки Ø 5Вр - 1 имеет размеры 5190× 530 мм. Шаг продольных стержней 170 

мм, количество продольных стержней - 4. Шаг поперечных стержней 100 мм, 

количество поперечных стержней - 51. Маркировка сетки: 

45

10
5190530

17015

10015
2 






Вр

Вр
С  
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Сетка С - 3 предназначена для усиления торцов продольных ребер при 

передаче усилия предварительного напряжения и принимается конструктивно. 

Продольные стержни длиной 530 мм, количество стержней - 5, поперечные 

стержни длиной 320 мм, количество стержней - 5. Маркировка сетки: 

15

10
320530

10015

10015
3 






Вр

Вр
С  
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3.Проектирование сборной колонны. 

3.1.Расчет средней колонны в стадии эксплуатации. 

 Колонну проектируем сборную, квадратного сечения 400×400 мм. 

 Бетон тяжелый класса В25, плотность железобетона 3/2500 мкг , 

 Защитный слой: ммаа 40 , 

 Грузовая площадь для средней колонны: 23666 мS  , 

 Высота этажей по заданию мH 5,3 ,  

 Количество этажей 6 

 Расчетная длина колонны мHl 5,30  . 

Продольная арматура класса А-III, поперечная арматура класса А-I, сетки из 

проволок Вр-I. 

Постоянная расчетная нагрузка от кровли с учетом веса железобетонных 

плит 5,73кН/м2.  

Временная расчётная снеговая нагрузка на кровлю (Москва- III снеговой 

район) равна 1,8 кН/м2.  

Учёт ответственности здания оценивается коэффициентом надёжности 

95,0n . 

3.1.1. Сбор нагрузок и определение усилий в колонне. 

1. Усилие в колонне от веса перекрытия одного этажа с учётом коэффициента 

надёжности по назначению здания 95,0n : 

кН97,1953673,595,0  . 

2. Усилие в колонне от веса ригеля с учётом коэффициента надёжности по 

назначению здания 95,0n : 

мкНqр /05,2167,395,0995,0   

где pq – расчетная нагрузка на 1 погонный метр от веса ригеля: 

мкНqp /7,31,12545,03,0  , 

где мb 3,0  – ширина сечения ригеля, 

мh 45,0  – высота сечения ригеля, 
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3. Усилие в колонне от собственного веса стойки с учётом коэффициента 

надёжности по назначению здания 95,0n и коэффициента надёжности по 

нагрузке 1,1f : 

кН63,14255,34,04,01,195,0  . 

3/25 мкН  – плотность железобетона, 

4. Суммарное усилие в колонне от веса перекрытия одного этажа: 

кНG 65,23163,1405,2197,1951  . 

5. Усилие в колонне от веса покрытия с учётом коэффициента надёжности по 

назначению здания 95,0n : 

кН2,20536695,0  . 

6. Суммарное усилие в колонне от веса покрытия: 

кНG 88,24063,1405,212,2052  . 

7. Суммарное усилие в колонне от действия временной расчётной нагрузки с 

одного этажа: 

кНQ 54,4553632,1395,01  . 

8. Суммарное усилие в колонне от длительно-действующей части временной 

расчётной нагрузки с одного этажа: 

кНQ дл 88,31836324,995,01  . 

9. Суммарное усилие в колонне от кратковременной части временной расчётной 

нагрузки с одного этажа: 

кНQ кр 66,13636996,395,01  . 

10. Временная расчётная нагрузка на кровлю от снега: 

кНQ 56,61368,195,02  , 

в том числе: 

– длительная: , 

– кратковременная: кНQ кр 78,30548,195,05,02  . 

11. Расчётная продольная сила колонны подвального этажа от полной нагрузки: 

  кНN 58,442556,6188,240654,45565,231  . 

где 6 – количество этажей. 

 

кНQ дл 78,30368,195,05,02 
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12. Расчётная продольная сила колонны подвального этажа от постоянной и 

длительной нагрузки: 

  кНNдл 84,357478,3088,240688,31865,231  . 

3.1.2. Расчёт прочности колонны подвального этажа. 

Вычисляем величины случайных эксцентриситетов: 

  ммсммlea 5.775,00075,05,4
600

1
600

1
0  , 

  ммсммbe ka 3,1333,10133,04,0
30

1
30

1  , 

Так как ммea 10 ммee a 3,130   - расчёт прочности колонны проводим как 

для элемента, сжатого со случайным эксцентриситетом. 

Вычисляем гибкость стойки: 

1075,8
40

3500 
кb

l
  

Прочность колонны, сжатой со случайным эксцентриситетом: 

 '

02 sscbb ARhbRN   , 

где   sbsbb   2 , причём sb  , 

bb

s
s

R

R






2


  

Отношение 8,0
58,4425

84,3574 
N

Nдл . 

Находим коэффициенты sb  и b , в предположении, что промежуточные 

стержни в сечении присутствуют и их площадь более 
3

,totsA
. 

Тогда 89,0b  и 90,0sb . 

Предварительно принимаем коэффициент армирования 01,0 . 

Вычисляем коэффициент s : 

28,0
5.149,0

36501,0





s  

Вычисляем коэффициент продольного изгиба: 

  90,0896,028,089,090,0289,0)(2  sbsbsbb   

Вычисляем необходимое количество площади арматуры: 
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s

bb
s

R

hbRN
A








 02 , 

223

3

3

8,831038,8
10365896,0

36,04,0105,149,0896,058,4425
сммAs 




   

Подбираем арматуру: 

Такой площади соответствует 840 А-III с общей 248,100 смAs  . 

Устанавливать 8 арматурных стержней не рационально, поэтому переходим к 

жесткой арматуре 4∟100×12 с 22,91 смAs  . 

Поскольку расчётный коэффициент армирования значительно отличается от 

принятого, то повторим расчёт при 06,0 . 

06,0
3640

2,91

0

,








hb

A tots
 . 

  90,0891,006,089,090,0289,0)(2  sbsbsbb  . 

Вычисляем необходимое количество арматуры: 

223

3

3

6,841046,8
10365891,0

36,04,0105,149,0891,058,4425
сммAs 




   

Окончательно принимаем: жесткую арматуру 4∟100×12с 22,91 смAs  . 

3.2.Расчет средней колонны в стадии монтажа. 

При подъёме для установки в проектное положение колонна стропуется за 

специальное монтажное отверстие в уровне консоли на расстоянии 1,12 м от 

оголовка и работает, как шарнирно опёртая балка с консолью, загруженная 

собственным весом.  

Длина отправочного элемента kl  состоит из длины, равной удвоенной 

высоте этажа мH 72  .  

Расстояние от отметки пола до обреза фундамента 0,15 м, 

Глубина заделки колонны в фундамент 0,6 м. 

Расстояние от уровня консоли до стыка колонн, принимаем 1,05 м. 

Вычисляем длину отправочной марки: 

мlk 8,86,005,115,05,32   

Погонная нагрузка от собственного веса колонны с учетом 4,1n : 

мкНq /6,54,11254,04,0   
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Момент на опоре при длине консоли с=1,12 м: 

мкН
cq

М оп /5,3
2

12,16,5

2

22







  

Пролетный момент равен: 

мкН
М

ММ оп
пр /04,43

2

5,3

8

)12,18,8(6,5

2

2

0 


  

Несущая способность колонны: 

2

3

0

68,3
)04,036,0(10365

04,43

)'(
см

ahR

M
A

sc

s 





  

Т.к. колонна армирована 4∟100×12 с 22,91 смAs  , что больше 268,3 смAs  , то 

прочность колонны в стадии монтажа обеспечена. 

3.3.Проектирование консоли колонны. 

Постоянная нагрузка: 

- от перекрытия на ригель: 

5,73 ∙ 6 ∙ 0,95 ∙ 1,1 = 35,93кН/м; 

- на перекрытия: 

11,1 ∙ 6 ∙ 0,95 ∙ 1,1 = 69,59 кН/м; 

- от собственного веса ригеля: 

0,6 ∙ 0,3 ∙ 25 = 4,5 кН/м; 

4,5 ∙ 1,1 ∙ 0,95 = 4,7кН/м; 

Полная нагрузка: 

35,93 + 69,59 + 4,7 = 110,22кН/м. 

Определение усилий: 

𝑄𝑚𝑎𝑥 =
𝑞𝑙

2
=

110.22 ∙ 5.31

8
= 292.63 кН ∙ м 

Расчет жесткой консоли колонны  

;290;365

;;9,0;05,1;29000;5,14;25;63.292 2

МПаRМПаR

IIIAМПаRМПаEМПаRВкНQ

sws

bbtbb



 
 

принимаем длину опорной площадки l=14см при ширине ригеля смbp 30  

2bb

p

R
bl

Q



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МПаМПа 05,139,05,1497.6
30.014,0

63.292



 

 Вылет консоли с учетом зазора С=6см составит 

смcll 206141   

 Расстояние между гранью колонны и точкой приложения поперечной силы 

равно  

см
l

la 13
2

14
20

2
1   

 Высота сечения консоли у грани колонны смhh p 456075,075,0   

При 045  

 Высота сечения консоли у свободного края 

смlhh 2520451   

 При этом 5,22
2

25;
2

11 
h

h
h

h  

 Рабочая высота сечения консоли смahh 423450   

 Где а-защитный слой бетона до арматуры 

 Поскольку смhсмl 8,37429,09,020 01  - консоль короткаяпроверяем 

высоту сечения короткой консоли в опертом сечении  

яетсяудовлетворусловиекНкН

кНhbRQ

кН
a

hbR
Q

bt

bt













2,3404,769

2,34042,04,0109,05,25,2

4,769
13,0

42,04.09.01005,15,15,1

3

0

232

0

 

 Изгибающий момент консоли у грани колонны 

кНмaQM 04,3813,063,292   

Площадь сечения продольной арматуры консоли подбираем по изгибающему 

моменту у грани консоли, увеличенному на25% принимаем 9,0  

224

3

0

45,31045,3
1036542,09,0

04,3825,125,1
смм

Rh

M
A

s

s 








 


 

Принимаем арматуру: 2 Ø16 А-III с 202,4 смА  . 
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Короткая консоли высотой сечения h=45см. см 32,5132,5a25h  ; 

армируется горизонтальными хомутами с отогнутыми стержнями 

Суммарное сечение отгибов, пересекает верхнюю половину отрезка Lw 

2

0

36,3424002,0

002,0

смA

hbA

i

i




 

Принимаем 2 Ø16 А-I с 202,4 смА  . 

Условие ммdi 25 соблюдается 

Длина отгибов смlli 74,191441,141.1   

Условие ясоблюдаетсжетакмlммd ii 
















 134,197

15

1

15

1
12  

Горизонтальные хомуты принимаем Ø6 А-I. Шаг хомутов 

смSпринемаем
h

S 10,25,11
4

45

4
 . 

3.4. Конструирование колонны. 

Колонна подвального этажа армируется пространственным сварным каркасом. 

Продольная арматура каркаса: основные стержни  4∟100×12, А-III . Поперечная 

арматура 8 A-I располагается с шагом 400 мм равномерно по длине колонны. В 

нижней части колонны устанавливается дополнительный хомут, для исключения 

повреждения торца колонны при транспортировании и монтаже.  
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4. Проектирование отдельного фундамента под среднюю колонну. 
 

Фундамент центрально-загруженный из тяжелого бетона класса В15, 

имеющего следующие характеристики: 

.9,0

,75,0

,5,8

2 





b

bt

b

МПаR

МПаR



 

Арматура класса А-III, МПаRs 365 . 

Расчетное сопротивление грунта основания – 305 кН/м2. Обрез фундамента 

располагается на отметке 0,15 м от уровня пола подвала. Толщина защитного слоя 

35 мм. 

4.1.Определение размеров фундамента. 

Расчетное продольное усилие, передаваемое с колонны на фундамент: 

кНN 58,4425 . 

Величина нормативного усилия на фундамент определяется приближенно 

при среднем значении коэффициента надежности по нагрузке 15,1f : 

кН
N

N
f

n 33,3848
15,1

58,4425



. 

Высота фундамента, исходя из надежности заделки колонны в фундаменте: 

ммhH k 8502504005,12505,1  . 

Высота фундамента, в зависимости от необходимой длины зоны анкеровки 

продольной арматуры колонны в фундаменте 

ммарматурыдиаметрlH an 12102504024250   

анl  - длина зоны анкеровки, принимаем ее равной 24 продольной арматуры 

колонны. 

Предварительно принимаем высоту фундамента ммH 1350  с тремя 

ступенями по 450 мм.  

Глубина заложения фундамента:  

ммH 150015013501  . 

Площадь фундамента определим без уточнения влияния размеров 

фундамента и глубины заложения на сопротивление грунта: 
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2

10

99,13
5,120305

33,3848
м

HR

N
A

m

n 








, 

где m  – вес фундамента и грунта на его обрезах, условно принят 20 кН/м3. 

Сторона «а» квадратного в плане фундамента:  

ма 74,399,13  . 

Принимаем сторону фундамента 3,9 м, что кратно 0.3 м. 

Расчетное давление на грунт под подошвой фундамента: 

МПаRМПакПа
A

N
p 305,0291,0291

9,39,3

58,4425
0 


  

Условие выполняется. 

Проверим высоту фундамента из условия прочности на продавливание по 

поверхности пирамиды: 

м
pR

Nh
h

bt

k 87,0
10291,01075,09,0

58,4425

2

1

2

4,0

2

1

2 330 





 . 

Принятой высоты фундамента достаточно для обеспечения прочности 

фундамента на продавливание. 

Для обеспечения прочности фундамента от скалывания размер верхней 

ступени принимаем таким, чтобы линия пересечения граней уступов не выходила 

за условную линию, проведенную под углом 450. Принимаем мма 17001  . 

4.2. Расчет прочности подошвы фундамента. 

Расчетные изгибающие моменты, действующие по грани колонны (сечение 

I-I), по грани первой ступени (сечение II-II) и по грани второй ступени (сечение 

III-III): 

мкНbhhPM rcrII  82.17379.3)4.09.3(291125.0)(125,0 22 , 

мкНbhhPM rrIIII  61.6869.3)7.19.3(291125.0)(125,0 22

2 , 

мкНbhhPM rrIIIIII  65.1719.3)8.29.3(291125.0)(125,0 22

3 , 
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Рисунок3  - Конструкция фундамента. 

 

Площадь сечения арматуры в расчетных сечениях: 

22

3

0

2,4000402,0
315,1103659,0

82,1737

9.0
смм

hR

M
A

I

s

IIII

s 





  , 

где ммHhI 1315351350350  . 

22

3

0

240024,0
865,0103659,0

61,686

9.0
смм

hR

M
A

II

s

IIIIIIII

s 





  , 

где ммHh II 865450351350450350  . 

22

3

0

6,1200126,0
415,0103659,0

65,171

9.0
смм

hR

M
A

III

s

IIIIIIIIIIII

s 





  , 

где ммHh III 415900351350900350  . 

 Принимаем наибольшее значение 22,40 смAтр

s  . Окончательно принимаем 

армирование фундамента в виде квадратной сварной сетки с рабочими стержнями 

в обоих направлениях 2016А-III с площадью арматуры 222,40 смAs  , с шагом 

стержней 200 мм. 

4.3.Назначение арматуры. 

 Арматура сетки С-4 2016А-III воспринимает растягивающие напряжения  

от изгибающего момента в подошве фундамента, вызванного действием 

реактивного давления грунта. 
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5. Расчет и конструирование монолитного перекрытия. 

Монолитное ребристое перекрытие компонуется с поперечными главными 

балками и продольными второстепенными балками. Второстепенные балки 

размещаются по осям колонн и в третях пролётах главной балки, при этом 

пролёты плиты между осями рёбер равны: м2
3

6  . 

Бетон тяжёлый класса В15: 

.9,0

,75,0

,5,8

2 





b

bt

b

МПаR

МПаR



 

Арматура многопролётной плиты – проволока класса Вр-I в сварной 

рулонной сетке, МПаRs 370 . 

Арматура многопролётной второстепенной балки – продольная класса А-III 

с МПаRs 365  и поперечная – класса Вр-I диаметром 5 мм с МПаRs 260 . 

5.1. Многопролётная плита монолитного перекрытия. 

5.1.1 Расчётный пролёт и нагрузки. 

Предварительно задаёмся размером сечения балок: 

– главная балка: 

см
l

hг 50
12

600

12
 , 

смhb гг 20504,04,0  . 

– второстепенная балка: 

см
l

hв 40
15

600

15
 , 

смhb вв 205,0  . 

Расчётный пролёт плиты равен расстоянию в свету между гранями рёбер: 

мl 8,12,020  . 

В продольном направлении: 

мl 8,52,06'

0  . 

Отношение пролётов 22,3
8,1

8,5
  – плиту рассчитываем по балочной схеме. 
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Принимаем толщину плиты 6 см. 

Расчет нагрузок на 1м2 перекрытия приведен в таблице 2. 

Таблица 2 – Сбор нагрузок на междуэтажное монолитное перекрытие. 

Нагрузка 

Нормативная 

нагрузка, 

кН/м2 

Коэффициент 

надежности по 

нагрузке 

Расчетная 

нагрузка, кН/м2 

Постоянная:    

Плита, δ=60мм 

(ρ=2500кг/м3) 
1,5 1,1 1,65 

Слой цементного 

раствора δ=20мм 

(ρ=2200кг/м3) 

0,44 1,3 0,57 

Дощатое покрытие 

δ=25мм (ρ=500кг/м3) 
0,14 1,1 0,154 

Итого: 2,08  2,374 

Временная полная: 11,1 1,2 13,32 

Итого: 13,18  15,694 

 

Для расчёта многопролётной плиты выделяем полосу шириной 1 м.  

С учётом коэффициента надёжности по назначению здания 95,0n  

нагрузка на 1 м равна: 

м
кНvg 91,1495,0694,15  . 

5.1.2. Изгибающие моменты. 

Изгибающие моменты определяем как для многопролётной плиты с учётом 

перераспределения моментов: 

– в средних пролётах и на средних опорах 

 
мкH

lvg
M ср 





 02,3

16

8,191,14

16

22

0 . 

– в первом пролёте и на первой промежуточной опоре 

 
мкH

lvg
M оп 





 39,4

11

8,191,14

11

22

0 . 

Средние пролёты плиты окаймлены по всему контуру монолитно 

связанными с ними балками. 
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5.1.3. Подбор сечений продольной арматуры. 

Для всех элементов перекрытия принимаем тяжелый бетон класса В15, 

МПаRb 5,8 , прочность при осевом растяжении МПаRbt 75,0 . 

Коэффициент условий работы бетона 9,0
2
b .  

Арматура – класса Вр-I: МПаRs 370 .  

В средних пролётах и на средних опорах: 

смahh 8,42,160  , 

17,0
)100(8,41005,89,0

302000
22

0








hbR

M

b

ср

m . 

По справочным таблицам находим коэффициент: 𝜁 = 0.906;  𝜉 = 0,188 

Определяем площадь арматуры: 

2

0

88,1
1008,4906,0370

302000
см

hR

M
A

s

ср

s 








(площадь на 1м) 

Принимаем 10Ø5 Вр-I с фактической 296,1 смAs  , принимаем шаг 10 см.  

Арматуру перпендикулярного (длинного) направления в сеткеС-1, 

принимаем конструктивно минимального диаметра Ø3 Вр-I с шагом 20 см. 

45

45
9401

100I5

200I3
1 L

Вр

Вр
С 




 

В первом пролёте и на первой промежуточной опоре: 

249,0
1008,41005,89,0

439000
22

0

0 






hbR

M
A

b

оп . 

По справочным таблицам находим коэффициент:𝜁 = 0.854;  𝜉 = 0,291. 

Определяем площадь арматуры: 

2

0

89,2
1008,4854,0370

439000
см

hR

M
A

s

ср

s 








 

Принимаем две сетки – основную и доборную, той же марки с общим числом 

12Ø6 Вр- I с фактической 24,3 смAs  . принимаем шаг 8,5 см. Распределительную 

арматуру в сетке С-2 также принимаем Ø3 Вр-I с шагом 20 см. 
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5.2 Многопролётная второстепенная балка. 

5.2.1. Расчётный пролёт и нагрузки. 

Расчётный пролёт второстепенной балки равен расстоянию в свету между 

главными балками мl 8,52,06'

0  . 

Расчётные нагрузки на 1 м длины второстепенной балки: 

постоянная: 

 от плиты и пола 

мкН /748,42374,2  . 

 от балки сечением 0,2×0,34 ( 1,1,/2500 3  fмкг  ): 

мкН /87,11,12534,02,0   

 с учетом коэффициента надежности по назначению здания 95,0n : 

мкНg /29,695,0)87,1748,4(  . 

временная с учетом 95,0n : 

мкНv /78,2295,08,132,13  . 

полная: 

мкНvg /07,2978,2229,6  . 

5.2.2. Расчетные усилия. 

Изгибающие моменты определяем как для многопролетной балки с учетом 

перераспределения усилий. 

В первом пролете: 

мкН
lvg

M 





 9,88
11

8,507,29

11

)( 22

0
1 . 

На первой промежуточной опоре: 

мкН
lvg

M оп 





 85,69
14

8,507,29

14

)( 22

0
1 . 

В средних пролетах и на средних опорах: 

мкН
lvg

M ср 





 12,61
16

8,507,29

16

)( 22

0 . 
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Поперечные силы: 

 на крайней опоре: 

  кНlvgQ 44,678,507,294,04,0 01  . 

 на промежуточной опоре слева: 

  кНlvgQ 16,1018,507,296,06,0 02  . 

 на промежуточной опоре справа: 

  кНlvgQ 3,848,507,295,05,0 03  . 

5.2.3. Определение высоты сечения балки. 

 Бетон класса В15, МПаRb 5,8 , прочность при осевом растяжении 

МПаRbt 75,0 .Арматура продольная класса A-III с МПаRs 365 , поперечная – 

класса Вр-I (Ø5): МПаRsw 260 .  

 Высоту сечения подбираем по опорному моменту при 35,0 , поскольку на 

опоре  момент определяем с учётом образования пластического шарнира. По 

таблицам находим 289,0m . 

Вычисляем рабочую высоту сечения: 

 

см
bRA

M
h

b

75.39
100205,89,0289,0

6985000

0

0 





 . 

 

Высота сечения балки: 

смahh 3.365,38.390  . 

Принимаем смh 40 , смb 20 . 

Тогда смahh 5,365,3400  . 

В пролётах сечение тавровое – полка в сжатой зоне. Расчётная ширина полки при

1,02,0
40

8
'


h

h f
 равна: см

l
200

3

600

3
 . 
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5.2.4.Расчёт прочности по сечениям, нормальным к продольной оси. 

Сечение в первом пролёте. 

мкНM  9.881 . 

043,0
1005,362005,89,0

8890000
22

0

'

1 






hbR

M

fb

m . 

По таблице находим 978,0;044,0   . 

смсмhx 6606,15,36044,00   , => нейтральная ось проходит в сжатой 

полке. 

2

0

82.6
100978,05,36365

8890000
см

hR

M
A

s

s 








. 

Принимаем арматуру 416 А-III с 204.8 смAs  . 

b

факт

ss

факт

арм zARМ   

где bz  - расстояние от центра тяжести растянутой арматуры, до центра 

тяжести сжатой зоны бетона, см
x

hzb 697,35
2

606,1
5,36

2
0   

мкНМ факт

арм   76.10435697,01004.8365000 4  

Сечение в среднем пролёте и опоре 

мкНM ср  12.61 . 

299,0
1005,36205,89,0

6112000
22

0








hbR

M

b

ср

m  

По таблице находим 817,0;367,0    

2

0

62.5
100817,05,36365

6112000
см

hR

M
A

s

ср

s 








 

Принимаем арматуру 414А-III с 216.6 смAs   

b

факт

ss

факт

арм zARМ   

где bz  - расстояние от центра тяжести растянутой арматуры, до центра 

тяжести сжатой зоны бетона, 

смhx 39.135,36367,00    

см
x

hzb 81.29
2

39.13
5,36

2
0   

мкНМ факт

арм   02.672981,01016.6365000 4  
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Сечение на первой промежуточной опоре 

мкНM оп  85.691 . Сечение работает как прямоугольное. 

343,0
1005,36205,89,0

6985000
22

0

1 






hbR

M

b

оп

m  

По таблице находим 78,0;44,0   . 

2

0

1 72.6
10078,05,36365

6985000
см

hR

M
A

s

оп

s 








. 

Принимаем арматуру 416 А-III с 204.8 смAs   

b

факт

ss

факт

арм zARМ   

где bz  - расстояние от центра тяжести растянутой арматуры, до центра 

тяжести сжатой зоны бетона, 

смhx 06.165,3644,00    

см
x

hzb 47.28
2

06.16
5,36

2
0   

мкНМ факт

арм   83.692847,01072.6365000 4  

5.2.5. Расчет прочности второстепенной балки по сечениям, наклонным к 

продольной оси, на действие поперечной силы. 

На первой промежуточной опоре слева кНQ 16,101 . Вычисляем проекцию 

расчетного наклонного сечения на продольную ось "с". Влияние свесов сжатой 

полки: 

5.011,0
5,3620

66375,0)3(75,0

0

''












hb

hh ff

f . 

Вычисляем:  

смНhbRB btfb  522

02 1036,441005,362075,0)11,01(2)1(  . 

В расчетном наклонном сечении 
2

Q
QQ swb  , отсюда: 

смhсм
Q

B
c 735,36227,87

1016,1015,0

1036,44

5,0
03

5








 , 

Следовательно, принимаем смс 73 . 

Тогда: 
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кН
c

B
Qb 7,60

73

1036,44 5




 . 

кНQQQ bsw 46,407,6016,101  . 

смН
c

Q
q sw

sw /2,554
73

40460
 . 

Диаметр поперечных стержней устанавливаем из условия сварки с 

продольными стержнями и принимаем sw=5 мм класса Вр-I, МПаRsw 260 . Число 

каркасов два, 2392,0196,02 смAsw  . 

Шаг поперечных стержней: 

см
q

AR
S

sw

swsw 39,18
2,554

100392,0260






 , 

по конструктивным условиям см
h

S 20
2

40

2
 , но не более 15 см. 

Для всех приопорных участков промежуточных и крайних опор балки 

принят смS 15 . 

В средней части пролета шаг: 

см
h

S 30
4

403

4

3






 . 

Проверка по сжатой полосе между наклонными трещинами: 

0013,0
1520

392,0








Sb

Asw . 

4,7
23000

170000


b

s

E

E
 . 

05,10013,04,751511  w - коэффициент, учитывающий влияние 

поперечных стержней балки. 

92,05,89,001,0101,011  bb R . - коэффициент, оценивающий 

способность различных видов бетона к перераспределению усилий. 

Проверяем условие: 

кНhbRкНQ bbw 8,1611005,36205,89,092,005,13,03,016,101 011    

Условие удовлетворяется. 
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5.2.6 Расчёт выпусков арматуры. 

После построения эпюры материалов (зная точки теоретического обрыва) 

из условия выдёргивания, арматуру заводим за точки теоретического обрыва не 

менее чем на большую из величин:  

1). d 20 ,  

где d  — диаметр обрываемого стержня; 

2). 



sq

Q
d




2
5 ,  

где Q  — поперечная сила в точке поперечного обрыва стержня (определяем 

из подобия треугольников на эпюре Q ); 

S

AR
q ss 



  — для хомутов (Ø5 Вр-I).  смкгq /9,67

15

392,02600



  

Пролёт первый: 

1) Для нижней арматуры 4Ø16 А-III слева: 

мм3201620  ;  

.4011.40
9,672

4362
6,15 ммсм 


  

Принимаем: .450 мм  

2) Для нижней арматуры 4Ø16А-III справа: 

мм3201620  ;  

.4666,46
9,672

5246
6,15 ммсм 


  

Принимаем: .500мм  

3) Для верхней арматуры 4Ø16 А-III слева: 

мм3201620  ;  

.6433,64
9.672

7652
6,15 ммсм 


  

Принимаем: .650мм  

Пролёт второй: 

1) Для нижней арматуры 4Ø14А-IIIслева: 

мм2801420  ;  

.37037
9,672

4205
4,15 ммсм 


  
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Принимаем: .400мм  

2) Для нижней арматуры 4Ø12 А-IIIсправа: 

мм2801420  ;  

.37037
9,672

4205
4,15 ммсм 


  

Принимаем: .400мм  

3) Для верхней арматуры 4Ø16А-IIIсправа: 

мм3201620  ;  

.4311,43
9,672

4770
6,15 ммсм 


  

Принимаем: .450мм  

4) Для верхней арматуры 4Ø16А-III слева: 

мм3201620  ;  

.4888.48
9,672

5543
6,15 ммсм 


  

Принимаем: .450мм  

Пролет третий: 

1) Для верхней арматуры 4Ø16А-IIIсправа: 

мм3201620  ;  

.5011,50
9,672

5716
6,15 ммсм 


  

Принимаем: .550мм  

2) Для верхней арматуры 4Ø16А-III слева: 

мм3201620  ;  

.4944,49
9,672

5622
6,15 ммсм 


  

Принимаем: .500мм  

Для остальной арматуры третьего и последующих промежуточных пролётов 

длина анкеровки повторяется. 
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6. Расчет кирпичного простенка 1-го этажа. 

Проектируемое здание является 6-этажным с несущими кирпичными 

стенами. Оконные проемы – 1100×1500 мм.  

Высота этажа 3,5 м. Толщину стены принимаем равной 640 мм в 

соответствии с климатическим районом (Москва-III район). 

Сечение простенка между проемами 3500×640 мм. Перемычки принимаем 

железобетонные с необходимой прокладкой утеплителя. 

Из предыдущих расчетов принимаем 

мкНqпок 6 , мкНqпер 51,24 , мкНqриг 7,3  

Рассчитываем простенок 1-го этажа как самый нагруженный. Стойку 

рассчитываем д*линной .5,30 мHl эт   Стойка шарнирно закреплена по концам, и 

к ней приложена по центру нагрузка стN  от всех вышележащих этажей и от 

перекрытия, с эксцентриситетом nе  относительно центра стены.  

Марка кирпича: М-100; МПаR 8,1 ; 

Марка раствора: М-75. 

Грузовая площадь, приходящаяся на рассчитываемый простенок: 

27.119.3
2

6
мS  . 

Сосредоточенная нагрузка от покрытия: 

кНSqN грпокпок 2,707.116   

Сосредоточенная нагрузка от перекрытия: 

кНnSqN пергрперпер 85,140957,1151,24  . 

Нагрузка от собственной массы стены: 

кНSG nfkстстст 08,21395,01,11864,07,17   , 

где 27,175,11,125,36 мHВnHВS окококст   - грузовая площадь, 

приходящаяся на один простенок, 

мст 64,0  - толщина простенка, 

3/18 мкНk   - средняя плотность кладки. 

Продольная сила, действующая на простенок: 
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кНNNGN покперстcт 13,16932,7085,140908,213   

nN  действует от перекрытия под первым этажом с эксцентриситетом: 

смlе cт
n 25

2

14

2

64

2
0 


; 

кНqSqN ргрперn 47,2907,37,1151,24  . 

Определяем несущую способность простенка по формуле: 

 






 


h

е
FRmN

р

длсеч

2
11 , 

где .64смh   

длт  – коэффициент, учитывающий влияние длительной нагрузки, т.к. 

ммммh 300640  , то 0,1длт ; 

мкНeNM nn  62,7225,047,290 ; 

мкН
H

М
М

Э

р 





 3,8
5,3

4,062,724.0
; 

кНВG nfкст 33,2695,01,1185,34,04,0   ; 

кНGNN cтp 46,171933,2613,1693  ; 

смме
N

M
e а

p

p

p 5,2025,002,0
97,1366

36,7
 . 

ае случайный эксцентриситет, для несущих стен смеа 2  

Требуемая величина: 

сg

skb
Am

N
R




1

, 

skbR расчетное сопротивление армированной каменной кладки на 

внецентренное сжатие. 

Площадь сжатой части сечения: 










 


ст

р

с
h

е
АА

2
1 ; 

где 264,0 мА   – площадь всего сечения; 

259,0
64

5,22
164,0 мАс 







 
 . 
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  — коэффициент, учитывающий поддерживающее влияние неразрезной 

части кладки: 

04,1
64

5,2
11 

h

ер
 . 

2
1

сi 



 , (СП 15.13330.2010 «Каменные и армокаменные конструкции»). 

47,5
64,0

5,30 
H

l
i  → 987,0 , (таб. 18 СП 15.13330.2010 «Каменные и 

армокаменные конструкции»). 

93,5
59,0

5,30 
c

i
h

l
 , → 984,0с  

где. смеhh рcтc 595,22642   

986,0
2

984,0987,0
1 


 . 

МПа
см

кН
Rskb 79,2279,0

590004,1986,01

13,1693
2



 . 

Сопротивление неармированной кладки принимаем: 

МПа
R

R skb 395,1
2

79,2

2
 . 

Для сеток назначаем проволоку 5 Вр-Iс МПаRs 360  и 26,19 ммAs  для 

которой с учетом коэффициента условий работы по таблице 13 СП 15.13330.2010 

«Каменные и армокаменные конструкции» 6.0cs  и МПаRscs 2163606.0  . 

Требуемый коэффициент армирования при RRR  21 : 

)2(
4

12

)2(

021
0

00211

1

ehh
h

e
R

ehRhR
bm

N

s

g








 








 , 

где 1h  - толщина слоя облицовки из морозостойкого кирпича (если таковая 

имеется), в нашем случае 01 h , 

2h  - толщина основного слоя. 

001,0019,0

)5,2264(
64

5,24
12162

)5,2264(11,1
5,304,1986,01

13,1693










 





  
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Требуемый размер ячейки сварной сетки из проволоки 5 Вр-I при 

расстоянии между сетками по высоте кладки S=225 мм: 

см
s

A
c s 44,12

225014,0

6,1922













. 

Принимаем с=12 см. 
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7.Расчет ленточного фундамента под несущие стены. 

Ленточный фундамент (подвальную стену) может выполняться в 

монолитном или сборном железобетоне. Толщина бетона назначается не менее 30 

см. Подушка не армируется, если консоли меньше или равны толщине консоли. 

Ширину подушки определяем по формуле: 

1НR

N
a

сргр 



, 

где  стGNNN  21  — нагрузка на 1 погонный метр в нижней части стены, 

где 

Данные для проектирования берем из расчета простенка: 

кНN

кНN

ст

nее

64,1340

64,1089




 

Собственная масса 1 погонного метра подоконной части первого этажа: 

nfkстподпод hhN   , 

где  .9,0 мhпод   (высота подоконника от верха стены подвала);  

кНNпод 17.5495.01.118564.09.0  . 

Определяем нагрузку на 1 погонный метр стены подвала. Так как нагрузка на 

простенок перN  и стN  собирались соответственно с 6 м. и 3 м., то разделим 

каждую соответственно на 6 и 3, получим погонную нагрузку от стены 1N  

(приложенную по центру кирпичной стены) и нагрузку 2N  от перекрытия над 

подвалом (приложенную с эксцентриситетом 0e =5 см. относительно внутренней 

грани стены). 

кНN
N

N под
cт 05,50117,54

3

64,1340

3
1  ; 

кН
N

N
пер

58,181
6

45,1089

6
2  ; 

стG  — собственная масса 1 погонного метра стены подвала высотой 3,3 м: 

кННG nfбетcnст 14,4595,01246,03,3   ; 

кНN 77,72714,4558,18105,501  . 
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2305 мкНRгр   – расчетное сопротивление грунта основания. 

320 мкНср   — средняя плотность материала фундамента и грунта; 

мНН гр 8,35,01  ; 

ма 2,3
8,320305

77,727



 . 

Принимаем: .5,3 ма   

Определяем длину (вылет) консолей подушки: 

см
a

l ст
k 145

2

60350

2









. 

Принимаем высоту подушки, равной: 

h= 60 см. 

Вылет консолей больше высоты подушки, следовательно, подушки 

необходимо армировать. 

Определяем усилие в опорном сечении консоли:  

kгр lbQ   , 

где   .1мb   — погонный метр вдоль стены; 

гр

факт

гр R
a

N

F

N






 93,207

5,31

77,727

1
 ; 

кНQ 5,30145,193,071  ; 

мкНlbМ kгр  57,21845,193,20715,05.0 22 . 

Принимаем рабочую арматуры класса А-II с МПаRs 280 . 

Минимально допустимый диаметр стержней для армирования подушек 

фундамента – 10 мм. 

Толщина защитного слоя бетона (расстояние от низа подушки до арматуры) 

должна быть в пределах от 3 до 7 см. Принимаем 5 см. 

Для бетона В20: 

МПа.Rb 511 ; МПа.Rbt 90 . 
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Высота сечения подушки должна удовлетворять условию прочности по 

поперечной силе: 

011
30 hbR.Q bb   ; 

Отсюда минимальное значение 0h :  

bR.

Q
h

bb 


11
30

0


, 

где    51
1

,  

где 87
27

210
.

E

E

b

s  ;  

0



Sb

As
      => 101

1
 ; 

89051101011
1

...Rbb   , 

где 010.  - для тяжёлых бетонов; 

смhтр 82,9
10015,189.013,0

5,301
0 


 . 

Требуемая рабочая высота подушки удовлетворяет принятой. 

 смh 555600  .   

Необходимую площадь сечения арматуры в подушке находим из условия 

прочности нормальных сечений: 

bm RhbM  2

0 , 

 где 062,0
1150055,01

57.218
22

0








b

m
Rhb

M
  

Из справочных таблиц находим: 064,0 . 

Определяем требуемую площадь арматуры А-II на 1 п.м. (вдоль стены) для 

подушки: 

20 5,14
2800

11510055064,0
см

R

Rbh
А

s

b
s 








. 

Требуемой площади арматуры соответствуют 6Ø18А-II с фактической 

площадью: 227.15 смAs  . 

Армирование подушки выполняем сеткой с рабочей арматурой — Ø18А-II с 

шагом 10 см и конструктивной арматурой Ø6 А-I с шагом 30 см. 
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