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ВВЕДЕНИЕ 
 
Целью данного учебно-методического пособия является оказание 

максимальной помощи студентам при выполнении контрольных работ, 
индивидуальных расчетно-графических заданий, курсового и диплом-
ного проектов по тематике «Расчет и конструирование несущих желе-
зобетонных элементов каркаса производственного здания». 

Пособие состоит из теоретического материала и примера расчета и 
конструирования несущих железобетонных элементов каркаса произ-
водственного здания. 

Теоретическая часть охватывает ключевые позиции теории расчета 
и конструирования железобетонных конструкций в целом и отдельных 
конструктивных элементов, таких как плиты, балки, фермы, колонны и 
фундаменты: 

1. Сущность метода предельных состояний (метод частных коэф-
фициентов). 

2. Общие сведения о нагрузках и воздействиях. 
3. Классификация и прочностные характеристики бетона. 
4. Классификация и прочностные характеристики арматуры. 
5. Общие сведения о каркасных железобетонных зданиях и соору-

жениях. 
6. Классификация железобетонных плит, балок, ферм, колонн, фун-

даментов. 
7. Армирование железобетонных плит, балок, ферм, колонн, фун-

даментов. 
В настоящем учебно-методическом пособии представлены также 

пример расчета по двум группам предельных состояний железобетон-
ной ребристой плиты покрытия, железобетонной балки прямоугольно-
го профиля, железобетонной центрально-сжатой колонны прямоуголь-
ного профиля, железобетонного центрально-нагруженного столбчато-
го ступенчатого фундамента стаканного типа, пример конструирова-
ния арматурных сеток и каркасов, а также примеры чертежей по ре-
зультатам проведенных расчетов и конструирования. 
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1. ОБЩИЕ СВЕДЕНИЯ О ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ 
КОНСТРУКЦИЯХ 

 
1.1. Требования к расчету железобетонных конструкций 

 
Расчет и конструирование железобетонных конструкций необхо-

димо производить по методу предельных состояний (метод частных 
коэффициентов) в соответствии с действующими техническими нор-
мативными правовыми актами [1–9], другими документами и методи-
ческой литературой [10–21]. 

Предельное состояние – это состояние, при превышении которого 
конструкция теряет способность сопротивляться внешним нагрузкам и 
воздействиям или получает недопустимые деформации или местные 
повреждения, т. е. перестает удовлетворять требованиям, предъявляе-
мым к ней в процессе эксплуатации или возведения [4, 13]. 

Расчеты должны с назначенной надежностью гарантировать кон-
струкцию от наступления предельных состояний первой и второй 
групп. 

Расчеты по предельным состояниям первой группы проверяют со-
стояния несущей способности (ultimate limit states – ULS), т. е. состоя-
ния, связанные с разрушением или другими подобными формами отка-
за конструкции. Они включают: 

• расчеты по прочности и устойчивости конструкции и ее элемен-
тов (strength – STR); 

• расчет по прочности основания (geotechnics – GEO); 
• расчет по потере статического равновесия конструкции и ее эле-

ментов (equilibrium – EQU); 
• расчет по выносливости (по усталостному разрушению) кон-

струкции и ее элементов (fatigue – FAT) и др. [8, 13]. 
Расчеты по предельным состояниям второй группы проверяют 

предельные состояния эксплуатационной пригодности (serviceability 
limit states – SLS), т. е. состояния, соответствующие условиям, при 
превышении которых конструкция или элемент конструкции перестает 
удовлетворять установленным эксплуатационным требованиям. Они 
включают: 

• расчет по образованию трещин (по трещиностойкости); 
• расчет по ширине раскрытия трещин; 
• расчет по деформациям и др. [8, 13]. 
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1.2. Нагрузки и воздействия на элементы железобетонных 
конструкций 

 
На все инженерные конструкции действуют нагрузки и воздей-

ствия, которые в зависимости от продолжительности действия разде-
ляют на постоянные, временные (переменные) и особые. Временные, 
кроме того, бывают двух видов: длительные и кратковременные. При-
мером постоянных нагрузок и воздействий являются собственный вес 
конструкций, давления грунтов, гидростатическое давление в гидро-
технических сооружениях при нормальном подпорном уровне и др. 
К длительным временным нагрузкам и воздействиям относятся: вес 
стационарного оборудования, давления жидкостей и газов в трубопро-
водах, воздействия влажности, усадки, ползучести и др. Кратковре-
менными нагрузками и воздействиями являются нагрузки от подвиж-
ного подъемно-транспортного оборудования, снеговые (прил. А) и 
ветровые нагрузки, вес людей, деталей, переносного оборудования, 
волновые и ледовые нагрузки на гидротехнические сооружения и др. 
К особым нагрузкам и воздействиям относят сейсмические и взрыв-
ные воздействия, ледовые нагрузки при прорыве заторов, нагрузки и 
воздействия, вызываемые неисправностью или поломкой оборудова-
ния, и др. [5–8, 10–13]. 

Также нагрузки и воздействия разделяют на характеристические 
(нормативные), репрезентативные и расчетные. Характеристические 
(нормативные) нагрузки qk – это нагрузки, значения которых устанавли-
ваются нормативно-техническими документами из заранее заданной 
вероятности превышения средних значений [8, 13]. Репрезентативные 
нагрузки qrep – это нагрузки, значение которых принимается для провер-
ки предельного состояния; могут быть характеристическими, т. е. 

 

qrep = qk, 
 

или сопутствующими, т. е. 
 

qrep = ψqk, 
 

где ψ – коэффициент сочетаний переменных нагрузок для определения 
комбинационного (ψ0), частного (ψ1) или практически постоян-
ного (ψ2) их значения [8], принимаемый для зданий по 
СН 2.01.01-2019 [8, табл. НП.1, табл. А1.1(В)]. 

Расчетные нагрузки и воздействия qd – это нагрузки и воздействия, 
принимаемые в расчетах и получаемые умножением их репрезентатив-
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ных значений на соответствующие частные коэффициенты безопасно-
сти по нагрузке γF [8, 13], т. е. 

 

.γ repFd qq =  
 

Частный коэффициент безопасности по нагрузке – это коэффици-
ент, учитывающий возможное отклонение нагрузок в неблагоприят-
ную сторону от их характеристических (нормативных) значений 
вследствие изменчивости нагрузок или отступлений от условий нор-
мальной эксплуатации [8, 13]. Значения частного коэффициента по 
нагрузке принимаются по СН 2.01.01-2019 [8, прил. А1, табл. НП.1]. 

При расчете конструкций необходимо учитывать и классы надеж-
ности зданий, определяемые последствиями разрушения или повре-
ждения конструкции, путем умножения нагрузки на соответствующий 
коэффициент kFI, применяемый к воздействиям для дифференциации 
надежности: 

• класс надежности RC1 – kFI = 0,9; 
• класс надежности RC2 – kFI = 1,0; 
• класс надежности RC3 – kFI = 1,1 [8, табл. В.3]. 
Расчет конструкций выполняется на наиболее неблагоприятное, 

физически возможное сочетание нагрузок или усилий. Например, в 
железобетонных конструкциях, не подверженных действию усилия 
предварительного напряжения, при расчете по предельным состояниям 
несущей способности (первая группа), например, на прочность кон-
струкции или ее элементов (STR) при постоянных и переходных (вре-
менных) расчетных ситуациях, за исключением проверок на выносли-
вость, следует принимать наиболее неблагоприятное из следующих 
сочетаний нагрузок [8, п. 6.4.3.2, табл. НП.1, табл. А1.2(В)]: 

первое основное сочетание: 
 

;)ψγ()γ(
1

,,0,,, ∑∑
≥

+
i

ikiiQFI
j

jkjGFI QkGk  

 

второе основное сочетание: 
 

,)ψγ(γ)ξγ(
1

,,0,1,1,,, ∑∑
>

++
i

ikiiQFIkQFI
j

jkjGFI QkQkGk  

 

где kFI – коэффициент, применяемый к воздействиям для дифференци-
ации надежности; 
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γG,j – частный коэффициент безопасности для постоянных нагрузок 
и воздействий; 

Gk,j – характеристические (нормативные) постоянные нагрузки и 
воздействия; 

γQ,j – частный коэффициент безопасности для переменных нагрузок 
и воздействий; 

γQ,1 – частный коэффициент безопасности для доминирующей пе-
ременной нагрузки или воздействия; 

ψ0,i – коэффициент сочетаний переменных нагрузок и воздействий, 
учитывающий комбинационное значение переменного воз-
действия [8, табл. НП.1, табл. А1.1]; 

Qk,i – характеристические (нормативные) переменные нагрузки и 
воздействия; 

Qk,1 – характеристическая (нормативная) доминирующая перемен-
ная нагрузка или воздействие; 

ξ = 0,85 – коэффициент уменьшения для неблагоприятно действу-
ющей постоянной нагрузки или воздействия [8, 
табл. НП.1, табл. А1.2(В)]. 

При расчете железобетонных конструкций по предельным состоя-
ниям несущей способности (первая группа), например, на разрушение 
основания фундамента (GEO) при постоянных и переходных (времен-
ных) расчетных ситуациях, следует принимать следующее сочетание 
нагрузок [8, п. 6.4.3.2, табл. НП.1, табл. А1.2(C)]: 

 

.)ψγ(γ)γ(
1

,,0,1,1,,, ∑∑
>

++
i

ikiiQkQ
j

jkjG QQG  

 

При расчете железобетонных конструкций по предельным состоя-
ниям эксплуатационной пригодности (вторая группа) следует прини-
мать следующие сочетания нагрузок [8, п. 6.5.3, прил. А1, п. А1.4.1, 
табл. А1.4]: 

характеристическое (нормативное, редкое) сочетание: 
 

;)(ψ
1

,,01,, ∑∑
>

++
i

ikik
j

jk QQG  

 

частое сочетание: 
 

;)ψ(ψ
1

,,21,1,1, ∑∑
>

++
i

ikik
j

jk QQG  
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практически постоянное сочетание: 
 

,)ψ(
1

,,2, ∑∑
≥

+
i

iki
j

jk QG  

 

где ψ1,1, ψ2,i – коэффициенты сочетаний переменных нагрузок и воз-
действий, учитывающие соответственно частоту повто-
рения переменного воздействия и практически постоян-
ное значение переменного воздействия [8, табл. А.1.1, 
табл. НП.1].  

 
1.3. Классы и прочностные характеристики бетона 

 
Бетон – это искусственный каменный строительный материал, по-

лучаемый в результате формования и твердения рационально подо-
бранной и уплотненной смеси, состоящей из вяжущего вещества (це-
мент), заполнителя (щебень) и воды.  

Важнейшим классификационным показателем, характеризующим 
технические свойства бетона, является прочность на сжатие. Проч-
ность бетона на осевое сжатие fc – это максимальное сжимающее 
напряжение в бетоне при одноосном напряженном состоянии, соответ-
ствующее пиковой точке диаграммы деформирования, получаемое 
при испытании на сжатие бетонных призм, т. е. это предельное напря-
жение, которое могут выдержать указанные бетонные образцы без 
разрушения. Среднее значение прочности бетона на сжатие, получа-
емое по результатам испытаний серии опытных образцов, обознача-
ют символом fcm, на растяжение – fctm. Гарантированная прочность 
бетона (кубиковая прочность), определяемая при осевом сжатии ку-
бов размером 150×150×150 мм с учетом статической изменчивости 
при обеспеченности 0,95, гарантируемая производителем в соответ-
ствии с нормативными требованиями, обозначается символом G

cubecf ,  
[4, 12]. 

Количественной величиной, характеризующей качество бетона, со-
ответствующей его гарантированной прочности на осевое сжатие, яв-
ляется класс бетона. Класс бетона обозначается буквой С (буквенное 
сокращение от англ. concrete – бетон) и числами, выражающими зна-
чения характеристической прочности (нормативного сопротивления) и 
гарантированной (кубиковой) прочности (в Н/мм² или МПа), напри-
мер, С12/15 (перед чертой – значение характеристической прочности 



9 

на сжатие fck, МПа; после черты – гарантированная прочность бетона 
на сжатие G

cubecf , , МПа) [4, 12]. 
Нормативное сопротивление бетона сжатию (характеристиче-

ская прочность бетона на сжатие) fck – значение прочности, опреде-
ляемое при осевом сжатии цилиндрических бетонных образцов, с уче-
том статистической изменчивости при обеспеченности 0,95, которое 
допускается принимать G

cubecck ff ,8,0=  [4, 12]. 
Расчетное сопротивление бетона сжатию (расчетная прочность 

бетона на сжатие) fcd – величина, получаемая путем деления норма-
тивных (характеристических) значений прочности на частный коэф-
фициент безопасности для бетона γc, который учитывает возможность 
отклонения прочностей бетона ниже нормативных (характеристиче-
ских) значений, отклонения в геометрических размерах сечений 
(не превышающие допустимых) и разницу между прочностью бетона, 
определяемую на опытных образцах, и прочностью бетона в конструк-
ции; в случае неармированных конструкций значение γc также учиты-
вает возможность наступления хрупкого разрушения [12]. 

Частный коэффициент безопасности для бетона γc принимается 
равным [4, табл. 4.6]: 

а) при расчете железобетонных конструкций по предельным состо-
яниям несущей способности (первая группа) – 1,5; 

б) при расчете железобетонных конструкций по предельным состо-
яниям эксплуатационной пригодности (вторая группа) – 1,0; 

в) в особых расчетных ситуациях – 1,2. 
Расчетное сопротивление (расчетная прочность) сжатию для бето-

нов классов не выше С40/50 можно определять по упрощенной фор-
муле (для классов выше С40/50 – по формуле (6.4) СП 5.03.01-2020 [4, 
п. 6.1.2.11]): 

 

.
γc

ck
cd

ff =  

 

При проектировании бетонных, железобетонных и предварительно 
напряженных конструкций следует применять конструкционные бето-
ны следующих классов по прочности на сжатие [4, п. 6.1.2.1]: 

а) конструкционные тяжелые, в том числе напрягающие: С12/15; 
С16/20; С20/25; С25/30; С30/37; С35/45; С40/50; С45/55; С50/60; 
С55/67; С60/75; С70/85; С80/95; С90/105; 
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б) конструкционные мелкозернистые:  
• группы А (естественного твердения или подвергнутые тепловой 

обработке при атмосферном давлении на песке с модулем крупности 
свыше 2,0): С12/15; С16/20; С20/25; С25/30; С30/37; С35/45; 

• группы Б (также естественного твердения или подвергнутые тепло-
вой обработке при атмосферном давлении на песке, но с модулем круп-
ности 2,0 и менее): С12/15; С16/20; С20/25; С25/30; 

в) конструкционные легкие бетоны плотной структуры: при классе 
по средней плотности D1,2 – LС8/9; LС12/13; при D1,4 – LС12/13; 
LС16/18; LС20/22; при D1,6 – LС12/13; LС16/18; LС20/22; LС25/28; 
при D1,8 – LС12/13; LС16/18; LС20/22; LС25/28; LС30/33; при D2,0 – 
LС16/18; LС20/22; LС25/28; LС30/33; LС35/38. 

Основные прочностные и деформационные характеристики кон-
струкционных тяжелых бетонов представлены в прил. Б, В [4, 
табл. 6.1, табл. 6.3]. 

 
1.4. Классификация и прочностные характеристики арматуры 
 
Арматура – линейно-протяженные элементы в составе железобе-

тонной конструкции, предназначенные для восприятия главным обра-
зом растягивающих, а в некоторых случаях и сжимающих усилий 
(например, для усиления бетона в сжатой зоне сечения) [4, п. 3.1.1]. 

По технологии изготовления стальная арматура бывает горячека-
танная стержневая и холоднотянутая проволочная; по форме поверх-
ности – гладкая и периодического профиля; по поперечному сечению – 
гибкая (проволока, стержни) и жесткая (фасонный прокат); по услови-
ям применения – предварительно напрягаемая (высокопрочная) и 
ненапрягаемая; по назначению – рабочая, конструктивная и монтаж-
ная. Рабочая арматура – это арматура, устанавливаемая по расчету на 
действующие усилия для восприятия растягивающих напряжений и 
усиления сжатых зон конструкции (в зависимости от воспринимаемых 
усилий она может быть продольная и поперечная, включая хомуты и 
отогнутые стержни). Конструктивная арматура устанавливается без 
расчета и предназначена для равномерного распределения усилия 
между отдельными стержнями, восприятия неучитываемых расчетом 
усилий от усадки бетона, изменения температуры и т. д. Монтажная 
арматура обеспечивает проектное положение рабочей арматуры, объ-
единяет ее в каркасы и т. д. (рис. 1.1) [13]. 
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Рис. 1.1. Арматура железобетонных элементов: 1 – продольная арматура; 
2 – хомуты; 3 – отогнутые стержни; 4 – монтажная арматура; 5 – монтажные петли; 

6 – закладные детали; 7 – балка; 8 – колонна 
 
В железобетонных конструкциях зданий и сооружений применяют 

стальную арматуру в виде отдельных стержней и проволоки, а также 
арматурных изделий [4, п. 3.1.1]. К арматурным изделиям относятся: 
арматурные сетки, арматурные каркасы, проволочные изделия [4, 13]. 
Арматурная сетка – это арматурное изделие плоской формы, состоя-
щее из соединенных между собой продольных и поперечных стержней 
или проволоки [4, п. 3.1.2]. Арматурный каркас – это пространствен-
ное (объемное) или плоское арматурное изделие, состоящее из соеди-
ненных между собой арматурных изделий или отдельных стержней [4, 
п. 3.1.3]. К проволочным изделиям относятся применяемые в предвари-
тельно напряженных железобетонных конструкциях арматурные кана-
ты, арматурные пакеты и арматурные пучки [13]. 

Важнейшей характеристикой арматуры является ее прочность на 
растяжение. Класс арматуры по прочности на растяжение – показа-
тель, характеризующий ее механические свойства согласно требовани-
ям соответствующих стандартов, обозначаемый буквой S и числом, 
соответствующим нормативному (характеристическому) сопротивле-
нию арматуры (в МПа или Н/мм2) (fyk – для ненапрягаемой арматуры, 
fpk – для напрягаемой арматуры). К ненапрягаемой арматуре железобе-
тонных конструкций относятся проволока и стержни классов S240, 
S400 (не изготавливается в Беларуси с 2013 г., аналог класса А400 в 
России) и S500; к напрягаемой арматуре предварительно напряженных 
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конструкций – стержни и канаты классов S800, S1200, S1400 (в соот-
ветствии с СТБ prEN 10138-1, СТБ prEN 10138-2 и СТБ EN 10138-3 
напрягаемая арматура подразделяется: на проволочную классов Y1570, 
Y1670, Y1770, Y1860; стержневую классов Y1030, Y1050, Y1100, 
Y1230; канатную классов Y1770, Y1860, Y1960, Y2060, в которых чис-
ло также означает характеристическое сопротивление арматуры рас-
тяжению fpk в МПа или Н/мм2) [1, 2, 4]. Сортамент арматурных стерж-
ней и проволоки представлен в прил. Г. 

Для арматурных сталей, применяемых в железобетонных кон-
струкциях, установлены следующие основные прочностные характе-
ристики [4, 12]: 

нормативное (характеристическое) сопротивление арматуры рас-
тяжению fyk – гарантируемое производителем значение физического 
или условного предела текучести с обеспеченностью не менее 0,95 со-
гласно нормативным требованиям; 

расчетное сопротивление арматуры растяжению fyd, определяе-
мое путем деления нормативного (характеристического) сопротивле-
ния fyk на частный коэффициент безопасности для арматуры γs, учи-
тывающий возможные отклонения физического или условного предела 
текучести ниже значений fyk и fpk, а также отклонения размеров сечения 
арматуры [4]. Частный коэффициент безопасности для арматуры γs 
принимается равным: при расчетах по предельным состояниям несу-
щей способности (первая группа) – 1,15; при расчетах по предельным 
состояниям эксплуатационной пригодности (вторая группа) – 1,0 [4, 
табл. 4.6]. 

Таким образом, расчетное сопротивление арматуры растяжению 
следует определять по формуле 

 

.
γ s

yk
yd

f
f =  

 
1.5. Каркасные железобетонные здания и сооружения 

 
Железобетоном называется комплексный строительный материал, 

состоящий из бетона и стальной арматуры, которые работают сов-
местно как одно целое при силовых воздействиях [13]. Для устранения 
появления трещин в бетоне растянутой зоны сечений или уменьшения 
ширины их раскрытия железобетонные элементы могут выполняться 
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предварительно напряженными, т. е. подверженные интенсивному 
обжатию путем предварительного натяжения арматуры. 

Каркасные железобетонные здания и сооружения – это такие зда-
ния и сооружения, основными несущими конструкциями которых яв-
ляются железобетонные рамы, состоящие из вертикальных (стойки) и 
горизонтальных (ригели) элементов, которые связаны между собой. 
Такие здания и сооружения могут быть сборными или монолитными. 
Основными несущими элементами сборных каркасных зданий являют-
ся поперечные рамы, которые воспринимают нагрузки от веса покры-
тия, снега, собственного веса, кранов, давления ветра на продольные 
стены и др. и обеспечивают жесткость здания в поперечном направле-
нии. В сельском строительстве каркасную схему могут иметь обще-
ственные здания, производственные сельскохозяйственные здания и 
сооружения, пешеходные и автомобильные мосты и др., в мелиоратив-
ном – акведуки, консольные перепады, здания насосных станций и др. 
Сельскохозяйственные производственные здания обычно выполняют-
ся одноэтажными, из сборных элементов и могут быть в поперечном 
направлении однопролетными, двухпролетными и многопролетными 
(рис. 1.2) [13]. 

 

 
 

Рис. 1.2. Конструктивные схемы одноэтажных производственных зданий 
 
По профилю кровли каркасные здания могут быть с плоской кров-

лей (рис. 1.2, а), со скатной кровлей (рис. 1.2, б, в, г, д), с перепадом 
высот покрытий (рис. 1.2, г). Поперечные рамы одноэтажных каркас-
ных зданий состоят из колонн (стоек), заделанных в фундаменты, ри-
гелей покрытия (балка, ферма), опирающихся на колонны. К кон-
струкциям таких зданий также относятся плиты покрытия, подкрано-
вые балки (при наличии мостовых кранов), стеновые панели, фунда-
ментные балки и фундаменты. Колонны соединяются с фундаментами, 
как правило, жестко, а с ригелями – жестко или шарнирно (рис. 1.3) 
[13]. 
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Рис. 1.3. Эпюры моментов в поперечной раме при жестком (а) 
и шарнирном (б) соединении ригелей с колоннами 

 
Шарнирное соединение чаще применяют для сборных конструк-

ций, в этом случае усилия в элементах оказываются больше, чем при 
жестком соединении, однако приложенная к одному из элементов 
нагрузка не вызывает изгибающих моментов в других элементах, что 
дает возможность рассчитывать их отдельно друг от друга (рис. 1.3, а, 
б). Продольная жесткость одноэтажного каркасного здания и восприя-
тие горизонтальных продольных нагрузок (например, давление ветра 
на торец здания) обеспечиваются продольными рамами, которые 
включают колонны поперечных рам, фундаменты, плиты покрытия, 
подкрановые балки (при наличии мостовых кранов) и вертикальные 
связи (рис. 1.4) [13]. 

 

 
 

Рис. 1.4. Продольная рама каркасного здания: 1 – колонна; 2 – подкрановая балка; 
3 – балка покрытия; 4 – плита покрытия; 5 – вертикальные связи по колоннам; 

6 – распорки; 7 – вертикальные связи покрытия 
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1.6. Железобетонные плиты и балки 
 

Плитами называются плоские конструктивные несущие элементы, 
толщина которых значительно меньше длины и ширины. Балки – это 
линейные горизонтальные конструктивные несущие элементы, длина 
которых значительно больше поперечных размеров (рис. 1.5) [13]. Же-
лезобетонные плиты и балки работают на изгиб. 

 

 
 

Рис. 1.5. Изгибаемые железобетонные элементы: а – сборное перекрытие; 
б – монолитное перекрытие; 1 – плиты; 2 – балки 

 
Железобетонные плиты перекрытий и покрытий могут быть моно-

литные, сборные и сборно-монолитные. Сборные, в свою очередь, – 
сплошные, ребристые и пустотные. Плиты армируются сетками и кар-
касами, может применяться предварительно напрягаемая рабочая ар-
матура (рис. 1.6) [13]. 

Поперечные сечения железобетонных балок могут быть различны-
ми: прямоугольные, тавровые, трапециевидные, двутавровые, рельсо-
видные, П-образные (рис. 1.7) [13]. Армируются балки плоскими и 
объемными каркасами, может применяться предварительно напрягае-
мая рабочая арматура (см. рис. 1.1). 

В нормальных к продольной оси сечениях плит и балок в перекры-
тиях и покрытиях зданий и сооружений возникают растягивающие и 
сжимающие напряжения. Растяжению подвергается, как правило, 
нижняя часть элемента, в которой формируется растянутая зона и 
устанавливается рабочая продольная растянутая арматура; сжатию под-
вергается верхняя часть, в которой формируется сжатая зона. Причем 
сечения, в которых рабочая арматура устанавливается только в растя-
нутой зоне, называются сечениями с одиночной арматурой или сече-
ниями с одиночным армированием, а сечения, в которых рабочая арма-
тура устанавливается по расчету и в растянутой, и в сжатой зонах, – се-
чениями с двойной арматурой или сечениями с двойным армированием. 
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Рис. 1.6. Поперечные сечения сборных и сборно-монолитных плит: а – сплошная плита; 

б – ребристая плита; в, г – пустотные плиты; д, е – сборно-монолитные плиты; 
1 – сварные сетки; 2 – рабочая арматура; 3 – плоские каркасы; 4 – сборные 

элементы (армоэлементы); 5 – монолитный бетон 
 

 
 

Рис. 1.7. Поперечные сечения балок: а – прямоугольное; б, в – тавровые; 
г – трапециевидное; д – двутавровое; е – рельсовидное; ж – П-образное 

 
1.7. Железобетонные фермы 

 
Фермы – геометрически неизменяемые решетчатые несущие кон-

струкции, работающие преимущественно на изгиб [13]. Их применяют 
вместо балок при пролетах 18 м и более. Выделяют несколько основ-
ных типов ферм: сегментные с верхним поясом ломаного очертания, 
арочные раскосные с редкой решеткой, арочные безраскосные, прямо-
угольного очертания с параллельными поясами и трапециевидного 
очертания с уклонами верхнего пояса, полигональные с ломаным ниж-
ним поясом (рис. 1.8) [10]. Наиболее рациональную форму имеют сег-
ментные и арочные фермы, так как очертания их контуров приближа-
ются к форме эпюры изгибающих моментов [10]. Фермы состоят из 
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элементов (стержней): верхнего и нижнего пояса (это длинные верх-
ние и нижние элементы), стоек (вертикальные элементы решетки), 
раскосов (наклонные элементы решетки). Места, где сходятся два и 
более стержня, называются узлами фермы. 

 

 
 
Рис. 1.8. Конструктивные схемы железобетонных ферм: а – сегментная с верхним 
поясом ломаного очертания; б – арочная раскосная с редкой решеткой; в – арочная 

безраскосная; г – прямоугольного очертания с параллельными поясами 
и трапециевидного очертания с уклонами верхнего пояса; д – полигональная 

с ломаным нижним поясом 
 
При расчетах, пренебрегая жесткостью узлов ферм, узлы условно 

заменяются шарнирами, а раскосные фермы рассматриваются как 
шарнирно-стержневые системы с узловой передачей нагрузки. Поэто-
му, несмотря на то, что в целом фермы работают на изгиб, отдельные 
их элементы рассчитываются на центральное растяжение (как правило, 
нижний пояс и стойки) или центральное сжатие (верхний пояс). Раско-
сы могут работать как на растяжение, так и на сжатие. При централь-
ном сжатии в нормальных к продольной оси сечениях стержней ферм 
не возникает растянутой зоны и все сечение (включая бетон и про-
дольную арматуру) работает на сжатие. При центральном растяжении, 
наоборот, в нормальных к продольной оси сечениях стержней фермы 
не возникает сжатой зоны и все сечение работает только на растяже-
ние, в этом случае в предельном состоянии по прочности бетон, имея 
низкую несущую способность при растяжении, может выключаться из 
работы и все растягивающие усилия будут восприниматься только 
продольной арматурой по всему сечению. В некоторых случаях, 
например при воздействии на ферму внеузловой нагрузки, в стержнях 
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одновременно с растяжением или сжатием могут возникать изгибаю-
щие моменты, и тогда они рассчитываются как сжато-изгибаемые или 
растянуто-изгибаемые элементы. 

Армируются фермы пространственными каркасами в стержнях и 
сетками в узлах, в растянутых элементах (например, нижнем поясе) 
при значительных усилиях может устанавливаться предварительно 
напрягаемая арматура (рис. 1.9) [10]. 

 

 
 

Рис. 1.9. Армирование железобетонной сегментной фермы 
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1.8. Железобетонные колонны 
 

Колонна – вертикальный конструктивный несущий элемент, высота 
которого значительно превышает поперечные размеры. Железобетон-
ные колонны рассчитываются на центральное или внецентренное сжа-
тие. При центральном сжатии в нормальных к продольной оси сечени-
ях колонн на всю площадь распространяется сжатая зона, т. е. весь 
бетон и вся продольная арматура работают на сжатие, а растянутой 
зоны в сечении не возникает. При внецентренном сжатии в нормаль-
ном сечении колонны будет возникать как сжатая зона, так и растяну-
тая. 

Колонны одноэтажных каркасных производственных зданий делят 
на две группы: для бескрановых зданий, имеющие постоянное по вы-
соте сечение (рис. 1.10, а), и для зданий с мостовыми кранами, имею-
щие консоли для крепления подкрановых балок и переменное по высо-
те сечение (рис. 1.10, б, в) [13]. Наиболее распространенные формы 
поперечного сечения железобетонных колонн – квадрат, прямоуголь-
ник, круг, двутавр [13]. 

 

 
 

Рис. 1.10. Железобетонные колонны одноэтажных каркасных производственных зданий 
 

Колонны армируют продольной арматурой и поперечной (стерж-
нями, хомутами, шпильками), объединяя их в сварные и вязаные кар-
касы (рис. 1.11, 1.12) [13]. Из плоских каркасов, расположенных у про-
тивоположных граней элемента, с помощью поперечных соединитель-
ных стержней образуют сварные пространственные каркасы. Вязаные 
же объемные каркасы образуют охватом продольных стержней за-
мкнутыми хомутами. 
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Рис. 1.11. Армирование центрально-сжатых колонн квадратного сечения: 
1 – сварные каркасы; 2 – соединительные стержни; 3 – промежуточные стержни; 

4 – шпильки; 5 – хомуты 
 

 
 
Рис. 1.12. Армирование внецентренно-сжатых колонн прямоугольного сечения: 

а, в – армирование колонн при h не более 500 мм; б, г – армирование колонн 
при h более 500 мм (с дополнительными продольными промежуточными 

конструктивными стержнями); 1 – сварные каркасы; 2 – соединительные стержни; 
3 – шпильки; 4 – хомуты 

 
1.9. Бетонные и железобетонные фундаменты 

 
Фундамент – конструктивный несущий элемент, воспринимающий 

нагрузки от вышележащих конструкций и другие воздействия и пере-
дающий их на грунт основания. По конструкции фундаменты делятся 
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на отдельные (столбчатые), ленточные, сплошные, свайные (рис. 1.13) 
[15]. В зависимости от способа изготовления фундаменты могут быть 
сборными, монолитными и сборно-монолитными. 

 

 
 

Рис. 1.13. Виды фундаментов: а – ленточный под стены; б – ленточный под колонны; 
в – сплошной под колонны; г – столбчатый под стены; д – отдельный под колонну; 

е – свайный 
 
По характеру работы железобетонные фундаменты могут быть цен-

трально-нагруженными или внецентренно-нагруженными. Централь-
но-нагруженные отдельные фундаменты под колонны проектируют 
квадратными в плане, внецентренно-нагруженные – квадратными или 
прямоугольными. Форма поперечного сечения отдельных фундамен-
тов под колонны может быть пирамидальной или ступенчатой для 
уменьшения массы и экономии расхода материалов. Соединение ко-
лонны с фундаментом производится заделкой ее в специальном гнезде 
(стакане) фундамента [13]. Таким образом, отдельные фундаменты под 
колонны состоят из ступенчатой плитной части и подколонника 
(в сборных конструкциях – с гнездом для колонны). Верхнюю поверх-
ность фундамента называют обрезом, а нижнюю, которая передает 
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нагрузку на грунт основания, – подошвой. Расстояние между обрезом 
и подошвой составляет высоту фундамента [19]. Армируются отдель-
ные железобетонные фундаменты арматурными сетками по подошве 
фундамента (рис. 1.14, 1.15) [13]. 

 

 
 
Рис. 1.14. Поперечный профиль и армирование сборных отдельных фундаментов 

под колонны: а – пирамидальный фундамент под стойку лоткового канала; 
б – пирамидальный фундамент под стойку производственного здания; 

в, г – ступенчатые фундаменты; 1 – монтажные петли; 2 – арматурная сетка 
 

 
 

Рис. 1.15. Поперечный профиль и армирование монолитных отдельных фундаментов 
под колонны: а – одноступенчатый фундамент с подколонником; 

б, в – двух- и трехступенчатые фундаменты 
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1.10. Требования по назначению величины защитного слоя бетона, 
диаметров и расположению арматуры, конструированию 
арматурных каркасов и сеток в сборных железобетонных 

элементах 
 

Защитный слой бетона ccov – расстояние от поверхности арматур-
ного стержня или напрягающего элемента (включая поперечные 
стержни и хомуты, а также дополнительное приповерхностное арми-
рование) до ближайшей поверхности бетона [4, п. 3.1.15]. 

Минимальную толщину защитного слоя бетона cmin назначают из 
условия обеспечения надежного сцепления арматуры и окружающего 
бетона, требований анкеровки, защиты стали от коррозии (долговечно-
сти), а также соответствующей огнестойкости [4, п. 6.3.4.2]. Величину 
cmin назначают не менее минимальной толщины защитного слоя бетона 
в зависимости от условия сцепления cmin,b, не менее минимальной тол-
щины защитного слоя бетона в зависимости от условий защиты от 
воздействий окружающей среды cmin,dur и не менее 10 мм [4, п. 6.3.4.3]. 

Минимальная толщина защитного слоя бетона для отдельных 
стержней в зависимости от условия сцепления cmin,b принимается 
не менее диаметра стержня, максимального размера заполнителя (при 
номинальном максимальном диаметре крупного заполнителя более 
32 мм cmin,b увеличивают на 5 мм) [4, п. 6.3.4.4]. 

Минимальную толщину защитного слоя бетона в зависимости от 
условий защиты от воздействий окружающей среды cmin,dur для арма-
турной стали и напрягающих элементов в бетоне нормального веса 
определяют для классов железобетонной конструкции из условий 
обеспечения долговечности в зависимости от классов экспозиции [4, 
п. 6.3.4.5]. Классы железобетонных конструкций зависят от проектного 
срока эксплуатации, класса бетона по прочности на сжатие и др. и 
принимаются согласно п. 6.3.4.5 и табл. 6.13 СП 5.03.01-2020 [4]. Ми-
нимальные классы бетона по прочности на сжатие для обеспечения 
долговечности конструкции принимаются в зависимости от классов 
экспозиции в соответствии с прил. Г СП 5.03.01-2020 [4]. Классы экс-
позиции соответствуют условиям окружающей среды – химическим и 
физическим воздействиям и влияниям, в которых находится конструк-
ция в процессе эксплуатации (например, условия влажности). Классы 
экспозиции принимаются в соответствии с п. 6.3.2.2 и табл. 6.9 
СП 5.03.01-2020 [4]. Рекомендуемые значения cmin,dur для ненапрягае-
мой арматурной стали принимают согласно табл. 1.1 [4, табл. 6.11]. 
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Т а б л и ц а  1.1. Минимальная толщина защитного слоя бетона cmin,dur 
из условий обеспечения долговечности для ненапрягаемой 

арматурной стали согласно EN 10080 
 

Класс 
конструкции 

Значение cmin,dur для ненапрягаемой арматурной 
стали для классов экспозиции 

X0 XC1 XC2, XC3 XC4 XD1 XD2 XD3 
S1 10 10 10 15 20 25 30 
S2 10 10 15 20 25 30 35 
S3 10 10 20 25 30 35 40 
S4 10 15 25 30 35 40 45 
S5 15 20 30 35 40 45 50 
S6 20 25 35 40 45 50 55 

 
Минимальную толщину защитного слоя бетона для поперечной и 

распределительной арматуры следует принимать на 5 мм меньше зна-
чений, приведенных в табл. 1.1 для соответствующих классов экспози-
ции, но не менее 10 мм [4, п. 6.3.4.6]. 

При выполнении расчетов толщину защитного слоя бетона опреде-
ляют как сумму значения величины минимальной толщины защитного 
слоя бетона cmin и допустимого отклонения толщины защитного слоя 
бетона ∆сdev, рекомендуемое значение которого – 10 мм [4, п. 6.3.4.13]. 
Значение отклонения толщины защитного слоя бетона ∆сdev допускает-
ся снижать в следующих случаях: для предприятий с сертифицирован-
ной системой контроля качества, включающей измерения толщины 
защитного слоя, ∆сdev = 5…10 мм; при использовании для контроля 
толщины защитного слоя высокоточных измерительных приборов с 
последующей отбраковкой элементов конструкций, не удовлетворяю-
щих критериям соответствия, ∆сdev = 0…10 мм [4, п. 6.3.4.15]. 

Толщину защитного слоя бетона фундаментов из сборного железо-
бетона принимают не менее 45 мм [4, п. 11.4.3]. 

Рабочая арматура. 
Диаметры продольных стержней, устанавливаемые по расчету в се-

чении, должны быть в вязаных каркасах изгибаемых элементов не бо-
лее 32 мм, в остальных случаях – не более 40 мм. В колоннах с разме-
ром меньшей стороны сечения 250 мм и более диаметр продольной 
арматуры принимают не менее 16 мм [4, п. 11.4.9.1]. Диаметр армату-
ры в подошве плитной части отдельных фундаментов должен быть 
не менее 12 мм и не более 18 мм [19]. 
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В изгибаемых конструктивных элементах количество стержней, 
доводимых до опоры, и максимально допустимые расстояния между 
ними должны быть [4, п. 11.4.4.4]: 

– в балках шириной менее 150 мм – не менее одного стержня; 
– в балках шириной более 150 мм – не менее двух стержней площа-

дью сечения не менее 50 % расчетного сечения арматуры; 
– в плитах – стержни площадью сечения не менее 30 % сечения ар-

матуры, подобранной из расчета на 1 м ширины сечения в зоне действия 
наибольшего изгибающего момента, выдерживая расстояние между 
стержнями не более 400 мм. 

Обрываемые в пролете стержни продольной арматуры заводят за 
точку теоретического обрыва на расстояния [4, п. 11.4.10.3]:  

– в растянутой зоне – не менее 0,5h; 20Ø и lbd (где h – высота кон-
струкции в точке теоретического обрыва, Ø – диаметр обрываемого 
стержня, lbd – базовая расчетная длина анкеровки арматуры); 

– в сжатой зоне – не менее 20Ø и не менее 250 мм. 
В сжатых и растянутых железобетонных элементах необходимо 

предусматривать постановку стержней в углах сечений [13]. 
В одном элементе рекомендуется назначать не более двух разных 

диаметров рабочих стержней, разница между которыми должна со-
ставлять не менее 2 мм [13, с. 232]. 

Наибольшее содержание (в процентах от площади рабочего сече-
ния) растянутой или сжатой арматуры в сечении вне зон расположения 
соединений внахлест не должно превышать 5 % в колоннах и 4 % в 
других видах железобетонных конструкций [4, п. 11.2.1.1]. Минималь-
ная площадь сечения продольной арматуры в железобетонных элемен-
тах принимается согласно п. 11.2.1 СП 5.03.01-2020 [4]. 

Расстояние в свету между стержнями продольной арматуры долж-
но обеспечивать совместную работу бетона и арматуры, качественную 
укладку и уплотнение бетонной смеси и быть не менее значений, пока-
занных на рис. 1.16 [4, п. 11.4.4.2, рис. 11.14]. 

Максимальные расстояния между осями стержней продольной ар-
матуры, определяемые эффективностью работы бетонного сечения, 
усиленного арматурой, должны быть: 

– в изгибаемых элементах – не более 400 мм; 
– в линейных внецентренно-сжатых элементах – не более 500 мм в 

плоскости изгиба и не менее 400 мм в плоскости, перпендикулярной 
плоскости изгиба [4, п. 11.4.4.3]. 
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Рис. 1.16. Минимально допустимые расстояния между продольными стержнями 
арматуры в зависимости от положения конструкции при бетонировании 

горизонтальных и вертикальных элементов 
 
Шаг рабочих арматурных стержней в сетках подошвы плитной ча-

сти отдельных фундаментов принимается равным 100…200 мм [19]. 
Поперечная арматура. 
Поперечную арматуру следует устанавливать исходя из расчета на 

восприятие усилий, а также с целью фиксации в проектном положении 
и предотвращения бокового выпучивания в любом направлении про-
дольных стержней [4, п. 11.4.5.1]. 

Диаметры стержней поперечной арматуры принимают [4, табл. 15.2, 
п. 11.4.9.2; 13]: 

а) во внецентренно-сжатых линейных элементах: 
– в вязаных каркасах – не менее 0,25Ø рабочей арматуры, но не бо-

лее 12 мм; 
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– в сварных каркасах – не менее диаметра, устанавливаемого из 
условия сварки с наибольшим назначенным по расчету диаметром 
продольной арматуры (табл. 1.2), но не более 14 мм; 

б) в изгибаемых элементах: 
– в вязаных каркасах – не менее 5 мм при высоте сечения до 800 мм 

включительно; не менее 8 мм – при высоте сечения более 800 мм; 
– в сварных каркасах – не менее диаметра, устанавливаемого из 

условия сварки с наибольшим назначенным по расчету диаметром 
продольной арматуры (табл. 1.2), а также в соответствии с требования-
ми ТНПА по сварке. 

 
Т а б л и ц а  1.2. Соотношение между диаметрами стержней при контактной 

точечной сварке 
 

Диаметры продольных стерж-
ней, мм 3…10 12…16 20 25…32 40 

Наименьшие диаметры попе-
речных стержней, мм 3 4 5 8 10 

 
Руководствуясь опытом проектирования, диаметр поперечной ар-

матуры в арматурных каркасах рекомендуется назначать не менее 6 мм 
[14, с. 46]. 

Минимальная и максимальная площадь сечения поперечной арма-
туры в железобетонных элементах принимается согласно п. 11.2.1 
СП 5.03.01-2020 [4]. 

Расстояние между стержнями поперечной арматуры должно быть 
установлено с условием, чтобы обеспечивалось включение в работу 
арматуры при образовании и развитии наклонных трещин, а также за-
крепление продольной сжатой арматуры от выпучивания [4, 
п. 11.2.3.3]. 

Любая продольная арматура, установленная у поверхности железо-
бетонной конструкции, должна охватываться поперечной арматурой, 
устанавливаемой с шагом не более 500 мм и не более удвоенной ши-
рины грани элемента [4, п. 11.4.5.2]. 

Поперечная арматура может быть конструктивной (если попереч-
ная сила по расчету может быть воспринята только бетоном) и рабо-
чей (если поперечная сила не может быть воспринята только бетоном). 

На участках, где поперечная сила по расчету может быть воспри-
нята только бетоном, при рассмотрении вопроса об установке кон-
структивной поперечной арматуры необходимо руководствоваться 
следующим [4, п. 11.4.5.3]: 
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– в сплошных плитах, в часторебристых плитах высотой менее 
300 мм, а также в балках (ребрах) высотой менее 150 мм поперечную 
арматуру допускается не устанавливать; 

– в часторебристых плитах высотой 300 мм и более следует преду-
сматривать установку конструктивной поперечной арматуры с шагом 
не более 0,75d (где d – рабочая высота сечения) и не более 500 мм; 

– в балках (ребрах) высотой 150 мм и более следует предусматри-
вать установку конструктивной поперечной арматуры с шагом не бо-
лее 0,75d и не более 300 мм. 

На участках, где поперечная сила по расчету не может быть вос-
принята только бетоном, устанавливают рабочую поперечную армату-
ру (по расчету) с выполнением следующих требований, определяю-
щих шаг поперечных стержней [3, п. 10.3.13; 4, п. 11.4.5.4; 19]:  

– для хомутов – не более sl, max = 0,75d в продольном направлении 
(по российским нормам шаг поперечной арматуры назначается не бо-
лее 0,5d и не более 300 мм); не более st, max = 0,75d ≤ 600 мм – в попе-
речном направлении; 

– для отгибов – не более sb, max = 0,6d(1 + cos α); 
– по всей длине элемента из условия обеспечения работы продоль-

ной арматуры (при наименьшем ее диаметре), установленной по рас-
чету в сжатой зоне сечения при fyd > 400 Н/мм2, – не более 400 мм и 
не более 12Ø и 15Ø рабочей арматуры в вязаных и сварных каркасах 
соответственно; при fyd ≤ 400 Н/мм2 – не более 500 мм и не более 
15Ø и 20Ø рабочей арматуры в вязаных и сварных каркасах соответ-
ственно. 

На участках опирания изгибаемых железобетонных элементов 
должно устанавливаться не менее двух поперечных стержней диамет-
ром не менее половины максимального диаметра рабочих стержней 
[13, с. 202]. 

В центрально-сжатых и внецентренно-сжатых линейных элементах 
поперечная арматура должна быть установлена с шагом [4, п. 11.4.5.6; 
19]: 

– на участках стыковки без сварки продольной рабочей арматуры – 
не более 10Ø рабочей арматуры; 

– если площадь сечения сжатой продольной арматуры по расчету 
более 1,5 % – не более 10Ø рабочей арматуры и не более 300 мм; 

– если все сечение сжато и общая площадь сечения продольной ар-
матуры по расчету больше 3 % – не более 10Ø рабочей арматуры и 
не более 300 мм; 
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– по всей длине элемента из условия обеспечения работы продоль-
ной арматуры, установленной по расчету в сжатой зоне сечения при 
fyd > 400 Н/мм2, – не более 12Ø и 15Ø рабочей арматуры в вязаных и 
сварных каркасах соответственно и не более 400 мм; при 
fyd ≤ 400 Н/мм2 – не более 15Ø и 20Ø рабочей арматуры в вязаных и 
сварных каркасах соответственно и не более 500 мм. 

Во внецентренно-сжатых элементах конструктивное решение по-
перечной арматуры (хомутов, поперечных стержней, шпилек и т. д.) 
должно обеспечивать крепление стержней продольной арматуры (пе-
региб или сварка в вязаных или сварных каркасах соответственно) на 
расстоянии не более 400 мм по ширине грани сечения с шагом не бо-
лее 500 мм по длине элемента [4, п. 11.4.5.7]. 

Поперечное армирование коротких консолей колонн выполняют 
горизонтальными и наклонными (под углом 45°) хомутами. Шаг хому-
тов должен быть не более: 0,25h (где h – высота консоли); 12Ø (где Ø – 
диаметр продольной растянутой арматуры консоли); 150 мм [4, 
п. 11.4.6]. 

Шаг поперечных стержней подколонников фундаментов назнача-
ют: при fyd ≤ 400 Н/мм2 – не более 15Ø и 20Ø рабочей арматуры в вя-
заных и сварных каркасах соответственно и не более 500 мм; при 
fyd > 400 Н/мм2 – не более 12Ø и 15Ø рабочей арматуры в вязаных и 
сварных каркасах соответственно и не более 400 мм [19]. 

Монтажная арматура. 
Диаметр монтажной арматуры принимается равным 10…12 мм, но 

не менее чем на 2 мм больше диаметра поперечных стержней [13, 
с. 234]. 

Конструирование арматурных сеток и каркасов. 
При конструировании сварных арматурных сеток следует учиты-

вать, что минимальная длина концов выступающих стержней должна 
составлять не менее 25 мм [13, с. 194]; при конструировании сварных 
арматурных каркасов – не менее 20 мм и не менее максимального диа-
метра свариваемых стержней [13, с. 195]. 

Для удобства укладки в форму или опалубку продольных рабочих 
арматурных стержней, не привариваемых к анкерующим деталям, в 
сетках и каркасах их концы должны отстоять от торца конструкции на 
расстояние: для сборных колонн длиной не более 18 м, сборных балок 
длиной не более 9 м, плит перекрытий и стеновых панелей пролетом 
не более 12 м – не менее 10 мм; для сборных колонн длиной более 
18 м, а также опор и мачт любой длины – не менее 15 мм [4, 
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п. 11.4.4.1]. Торцы поперечных стержней сварных каркасов должны 
отстоять от торца конструкции на расстоянии не менее 5 мм [4, 
п. 11.4.4.1]. 

 
Вопросы для самоконтроля 

 
1. Что такое предельное состояние? 
2. Какие выделяют группы предельных состояний и какие расчеты 

по ним проводятся? 
3. Какие выделяют виды нагрузок и воздействий? 
4. Что такое характеристическая (нормативная) нагрузка? 
5. Что такое репрезентативная (нормативная) нагрузка? 
6. Как в расчетах используются коэффициенты сочетаний перемен-

ных нагрузок? 
7. Что такое расчетная нагрузка? 
8. Как в расчетах используется частный коэффициент безопасности 

по нагрузке? 
9. Что такое бетон? 
10. Какие бывают классы бетона по прочности на осевое сжатие? 
11. Что означают числа в классах бетона по прочности на осевое 

сжатие? 
12. Что такое арматура? 
13. Какие бывают классы арматуры? 
14. Что означают числа в классах арматуры? 
15. Что такое нормативное (характеристическое) и расчетное со-

противление материала? 
16. Как в расчетах используется частный коэффициент безопасности 

для бетона (арматуры)? 
17. Какие существуют виды арматуры? 
18. Что такое рабочая арматура? 
19. Что такое конструктивная арматура? 
20. Что такое монтажная арматура? 
21. Какие бывают арматурные изделия? 
22. Что такое арматурная сетка? 
23. Что такое арматурный каркас? 
24. Какие бывают проволочные изделия? 
25. Что такое железобетон? 
26. Для чего выполняется предварительное напряжение железобе-

тонных конструкций? 
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27. Что такое каркасные здания и сооружения? 
28. Из каких конструктивных элементов могут состоять каркасные 

здания? 
29. Какие железобетонные конструкции и их элементы работают на 

изгиб, сжатие, растяжение? 
30. Что такое плита? 
31. Какие бывают виды железобетонных плит? 
32. Как армируются железобетонные плиты? 
33. Что такое балка? 
34. Какие бывают виды железобетонных балок? 
35. Как армируются железобетонные балки? 
36. Что такое ферма? 
37. Какие бывают виды железобетонных ферм? 
38. Как армируются железобетонные фермы? 
39. Что такое колонна? 
40. Какие бывают виды железобетонных колонн? 
41. Как армируются железобетонные колонны? 
42. Что такое фундамент? 
43. Какие бывают виды фундаментов? 
44. Как армируются железобетонные фундаменты? 
45. Что такое защитный слой бетона и в каких целях его необходи-

мо предусматривать? 
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2. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ РЕБРИСТОЙ ПЛИТЫ 
ПОКРЫТИЯ 

 
Исходные данные. 
Конструкция покрытия. 
Покрытие состоит из следующих слоев и конструкций (рис. 2.1): 
• трехслойный рубероидный ковер на мастике (собственный вес 

одного слоя mр1 = 0,05 кН/м²); 
• цементно-песчаная стяжка (толщина δ = 30 мм, плотность 

ρ = 1800 кг/м³); 
• пароизоляция (собственный вес mп = 0,1 кН/м²); 
• плита покрытия. 
Шаг балок (номинальная длина плиты покрытия) l = 6 м. 
 

 
 

Рис. 2.1. Состав покрытия 
 
Размеры плиты. 
Возможны два варианта конструкции плит, в зависимости от кото-

рых будут производиться два варианта расчета. 
Вариант 1. 
Длина плиты – 5 970 мм; ширина плиты – 2 980 мм; ширина про-

дольного ребра по низу – 65 мм; высота плиты (продольного ребра) – 
300 мм; толщина полки – 50 мм; расстояние между поперечными реб-
рами – 980 мм; высота поперечных ребер – 150 мм; ширина попереч-
ного ребра по низу – 50 мм. Конструкция плиты покрытия изображена 
на рис. 2.2. 

Вариант 2. 
Длина плиты – 5 970 мм; ширина плиты – 1 490 мм; ширина про-

дольного ребра по низу – 65 мм; высота плиты (продольного ребра) – 
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300 мм; толщина полки – 50 мм; расстояние между поперечными реб-
рами – 980 мм; высота поперечных ребер – 150 мм; ширина попереч-
ного ребра по низу – 50 мм. План раскладки таких плит покрытия по-
казан в прил. Д, конструкция плиты покрытия изображена на рис. 2.3 и 
в прил. Е. 

 

 
 

Рис. 2.2. Конструкция плиты покрытия размером 3×6 м 
 

 
 

Рис. 2.3. Конструкция плиты покрытия размером 1,5×6 м 
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Материалы для плиты. 
Плита выполнена из тяжелого бетона (объемный вес ρ = 25 кН/м3) 

класса по прочности на осевое сжатие С30/37, подвергнутого тепловой 
обработке при атмосферном давлении. Марка бетонной смеси по удобо-
укладываемости – П1. Плита изготовлена на предприятии с сертифици-
рованной системой контроля качества, включающей измерения тол-
щины защитного слоя. 

Расчетное сопротивление бетона класса С30/37 сжатию (расчетная 
прочность на сжатие) 

 

МПа,20
1,5
30

γ
===

c

ck
cd

f
f  

 

где fck – нормативное сопротивление бетона сжатию (характеристиче-
ская прочность на сжатие); 

γс – частный коэффициент безопасности для бетона. 
Прочность бетона на осевое растяжение, установленная для проек-

тирования конструкций, fctm = 2,9 МПа (прил. Б). 
Модуль упругости бетона Ecm = 37 · 103 МПа (прил. В) для марки 

бетонной смеси по удобоукладываемости П2. Плита заводского изго-
товления, бетон подвергнут тепловой обработке, следовательно, зна-
чение приведенного модуля упругости следует умножать на коэффи-
циент 0,9 (прил. В): 

 

Ecm = 0,9 · 37 · 103 = 33,3 · 103 МПа. 
 

Классы арматуры по прочности на растяжение: 
• для рабочей арматуры в полке плиты – S500; 
• для распределительной арматуры в полке плиты – S500; 
• для рабочей продольной арматуры в продольных и поперечных 

ребрах плиты – S500; 
• для поперечной арматуры в продольных и поперечных ребрах 

плиты – S240; 
• для монтажной арматуры в продольных и поперечных ребрах 

плиты – S240. 
Расчетное сопротивление арматуры класса S500 растяжению 
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где fyk – нормативное (характеристическое) сопротивление арматуры 
растяжению; 

γs – частный коэффициент безопасности для арматуры. 
Модуль упругости ненапрягаемой арматуры Es = 2 · 105 МПа [4, 

п. 6.2.2.13]. 
Условия эксплуатации. 
Класс среды по условиям эксплуатации конструкции – XC4. Класс 

железобетонной конструкции – S2. Класс надежности – RC1. Категория 
использования покрытия – H (неэксплуатируемая кровля, за исключени-
ем случаев проведения технического обслуживания и ремонтных работ) 
[6, табл. 6.9]. Район строительства – г. Горки. Высота местности над 
уровнем моря A = 191 м. 

 
2.1. Расчет плиты покрытия по предельным состояниям  

несущей способности (первая группа) 
 

Нагрузки на 1 м2 плиты покрытия складываются из постоянной 
нагрузки (от собственного веса плиты и конструкции кровли) и пере-
менной (снеговая нагрузка и функциональная нагрузка на кровлю). 

Характеристическое (нормативное) значение снеговой нагрузки на 
грунт определяется в соответствии с районом строительства и высотой 
местности над уровнем моря по прил. А [7, рис. НП.1 (BY), 
табл. НП.1.1 (BY)]. Город Горки расположен в подрайоне 1в снегового 
района 1, значит, характеристическое (нормативное) значение снего-
вой нагрузки на грунт составит: 
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100
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где A – высота местности над уровнем моря. 
Снеговая нагрузка на покрытие определяется по формуле 
 

,μ ktei sCCs =  
 

где µi – коэффициент формы снеговых нагрузок: без учета заносов – µ1 
(для квазигоризонтальных покрытий µ1 = 0,8 [7, рис. 5.1, 
табл. 5.2]), с учетом заносов – µ2 (в учебных целях не учитыва-
ем); 

Ce – коэффициент окружающей среды; для обычных условий мест-
ности Ce = 1,0 [7, табл. НП.1.3 (BY)]; 
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Ct – температурный коэффициент окружающей среды; в нашем 
случае Ct = 1,0 [7, табл. НП.1, п. 5.2(8)]. 

Снеговая нагрузка на покрытие без учета заносов составит: 
 

.кН/м1,231,541,01,08,0 2=⋅⋅⋅=s  
 

2.1.1. Расчет полки плиты покрытия по прочности 
 
Значения характеристических (нормативных) нагрузок и частных 

коэффициентов для расчета полки плиты по прочности сведены в 
табл. 2.1. Значения коэффициентов сочетаний переменных нагрузок ψ 
(ψ0, ψ1, ψ2) для зданий [8, табл. НП.1, табл. А1.1(В)], частных коэффи-
циентов по нагрузке γF [8, прил. А1, табл. НП.1], а также коэффициен-
тов kFI, применяемых к нагрузкам для дифференциации надежности [8, 
табл. В.3], принимаются по СН 2.01.01-2019 (см. п. 1.2). 

 
Т а б л и ц а  2.1. Значения характеристических (нормативных) нагрузок  

и частных коэффициентов для расчета полки плиты по прочности 
 

Наименование нагрузки 
Характеристиче-
ская (норматив-

ная) нагрузка 
ψ0,i γF kFI 

І. Постоянные нагрузки 
Трехслойный рубероидный ковер на 
мастике (вес одного слоя – 0,05 кН/м²) 

gр = 3 ∙ 0,05 = 
= 0,15  кН/м² – 1,35 0,90 

Цементно-песчаная стяжка (толщина – 
30 мм, плотность – 1 800 кг/м³) 

gст = 0,03 ∙ 18 = 
= 0,54 кН/м² – 1,35 0,90 

Пароизоляция gпар = 0,1 кН/м² – 1,35 0,90 
Собственный вес полки ребристой 
плиты (толщина – 50 мм, плотность – 
2 500 кг/м³) 

gпол = 0,05 ∙ 25 = 
= 1,25 кН/м² – 1,35 0,90 

И т о г о… gk = 2,04 кН/м²    
ІІ. Временные нагрузки 

Снеговая нагрузка на покрытие s = 1,23 кН/м² 0,6 1,5 0,90 
Функциональная нагрузка для покры-
тия категории использования H [6, 
табл. НП 6.10] 

qф = 0,50 кН/м² 0 1,5 0,90 

И т о г о… qk = 1,73 кН/м²    
 
Определим основные сочетания нагрузок на полку плиты 

(см. п. 1.2). В нашем случае они будут иметь следующий вид: 
первое основное сочетание: 
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=++= ф2,0,1,0,,1 ψγψγγ qkskgkp qFFIqFFIkgFFI  
+⋅⋅⋅+⋅⋅= 23,10,650,190,004,235,190,0  

20,90 1,50 0 0,50 3,47 кН/м ;+ ⋅ ⋅ ⋅ =  
 

второе основное сочетание:  
 

=++= ф2,0,,,2 ψγγξγ qkskgkp qFFIqFFIkgFFI  
+⋅⋅+⋅⋅⋅= 23,150,190,004,235,185,090,0  

20,90 1,50 0 0,50 3,77 кН/м ,+ ⋅ ⋅ ⋅ =  
 

где γF,g, γF,q – частные коэффициенты безопасности для конкретных 
соответственно постоянных и переменных нагрузок; 

ξ = 0,85 – коэффициент уменьшения для неблагоприятно действу-
ющей постоянной нагрузки [8, табл. НП.1, табл. А1.2(В)]. 

Наиболее неблагоприятным будет являться второе сочетание 
нагрузок. Для выполнения расчета принимаем полосу шириной 
b = 1 000 мм. Нагрузка на 1 м длины полосы будет равна нагрузке, 
полученной при расчете второго основного сочетания p2, умноженной 
на ширину грузовой площади (ширину полосы b):  

 

2 3,77 1 3,77 кН/м.q p b= = ⋅ =  
 

Полка ребристой плиты покрытия опирается на продольные и по-
перечные ребра и представляет собой многопролетную конструкцию. 
Полка может рассчитываться как балочная плита при отношении длин 
между продольными и поперечными ребрами l2 / l1 ≥ 2 (вариант 1) или 
как плита, опертая по контору – l2 / l1 < 2 (вариант 2) [4, п. 5.5.11]. 

Вариант 1. 
Определим расчетные (эффективные) пролеты полки плиты, опи-

рающейся на продольные и поперечные ребра, в меньшем по длине 
направлении l1 и большем по длине направлении l2. Расчетные (эффек-
тивные) пролеты определяются по формуле 

 

,21 aall neff ++=  
 

где ln – расстояние в свету между фактическими краями опор; 
a1, a2 – расстояние от расчетной точки опоры до внутренней грани 

фактической опоры (для обоих концов пролета) [4, 
п. 5.5.2.5]. 
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где h – высота рассчитываемого элемента; 
t – ширина опоры [4, п. 5.5.2.5]. 
Тогда 
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значит, полку рассчитываем как балочную плиту c расчетными (эф-
фективными) пролетами l1,ср = 0,93 м, l1,кр = 0,875 м. 

Значения расчетных изгибающих моментов: 
в первом пролете и на первой промежуточной опоре 
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M Ed
 

 

в средних пролетах и на средних опорах 
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Принимаем толщину защитного слоя бетона ccov = 25 мм 
(см. п. 1.10) [4, п. 6.3.4]. Тогда рабочая (эффективная) высота сечения 
(расстояние от наиболее сжатой грани сечения до центра тяжести по-
перечного сечения рабочей продольной арматуры) будет равна 
(рис. 2.4): 
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d = h’
f  – (ccov + 0,5Ø) = 50 – (25 + 0,5 · 5) = 22,5 мм, 

 

где Ø – предполагаемый диаметр арматуры. 
 

 
 

Рис. 2.4. Расчетное сечение полки плиты 
 
При расчете изгибаемых элементов по прочности сечений, нор-

мальных к продольной оси, следует соблюдать условие 
 

,ξξ mli≤  

 

где ξ – относительная высота сжатой зоны; 
ξlim – граничное значение относительной высоты сжатой зоны бето-

на, при которой предельное состояние элемента наступает од-
новременно с достижением в растянутой арматуре напряже-
ния, равного расчетному сопротивлению fyd. 

 

,ξ
d
x

=  

 

где x – высота сжатой зоны бетона (см. рис. 2.4). 
Кроме высоты сжатой зоны x выделяют эффективную высоту 

условной сжатой зоны: 
 

,λxxeff =  
 

где λ – коэффициент, принимаемый для бетонов классов по прочности 
на сжатие не выше С50/60 равным 0,8, для бетонов классов по 
прочности на сжатие  С55/67 и выше λ = 0,8 – (fck – 50) / 400 [4, 
п. 6.1.5.5]. 

Определяем относительный момент: 
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где η – коэффициент, учитывающий длительность действия нагрузки, 
неблагоприятный способ ее приложения и др.; для бетонов 
классов по прочности на сжатие не выше С50/60 η = 1,0, для 
бетонов классов по прочности на сжатие С55/67 и выше 
η = 1,0 – (fck – 50) / 200 [4, п. 6.1.5.5]. 

Определим относительную высоту сжатой зоны бетона: 
 

.033,0
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α211
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= m  

 

Определяем относительную деформацию арматуры, при достиже-
нии напряжениями в ней расчетного сопротивления: 

 

.‰2,20022,0
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Определим граничную относительную высоту сжатой зоны бетона: 
 

2
lim

s 2

ε 3,5ξ 0,614,
ε ε 2,2 3,5

си

y си

= = =
+ +

 

 

где εcu2 – относительная деформация бетона, соответствующая пре-
дельной сжимаемости бетона (прил. Б). 

Условие ξ = 0,033 < ξlim = 0,614 соблюдается. Имеем нормально ар-
мированное сечение. 

Относительное плечо внутренней пары сил (ηu = z / d, где z – плечо 
внутренней пары сил) можно определить при наличии известного зна-
чения относительной высоты сжатой зоны по формуле 

 

.987,0033,08,05,01λξ5,01η =⋅⋅−=−=u  
 

Требуемая площадь сечения рабочей арматуры 
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Определяем фактический коэффициент (процент) продольного ар-
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мирования ρl и минимально допустимый процент продольного арми-
рования ρmin: 

 

26,91ρ 100 % 100 % 0,112 %;
22,5 1000

s
l

A
db

= = ⋅ =
⋅
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Необходимо соблюдать следующее условие [4, табл. 11.1]: 
 

.ρρ%13,0 min≥≤ l  
 

В нашем случае 
 

%.151,0ρ<%112,0ρ>%13,0 min ==l  
 

Условие не выполняется. Принимаем требуемую площадь сечения 
рабочей арматуры из условия ρl ≥ 0,151 %: 
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Принимаем по сортаменту (прил. Г) рабочие стержни Ø4 S500, 
установленные с шагом 200 мм [13, прил. VII] и As = 63 мм2 на 1 м ши-
рины сечения полки плиты. Распределительная арматура также при-
нимается по сортаменту (из расчета не менее 10 % от площади сечения 
рабочей арматуры) – Ø4 S500, устанавливается с шагом 200 мм [13, 
прил. VII]. 

После расчета по прочности и подбора арматуры выполняется кон-
струирование сетки С-1, расположенной в полке плиты. 

Вариант 2. 
Определим расчетные (эффективные) пролеты полки плиты, опи-

рающейся на продольные и поперечные ребра, в меньшем по длине 
направлении l1 и большем по длине направлении l2 (методика опреде-
ления эффективных пролетов представлена в расчете по варианту 1): 
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Значит, полку рассчитываем как плиту, опертую по контуру, c рас-
четными (эффективными) пролетами l1,ср = 0,93 м, l1,кр = 0,875 м. 

Принимаем толщину защитного слоя бетона ccov = 25 мм 
(см. п. 1.10) [4, п. 6.3.4]. Тогда рабочая (эффективная) высота сечения 
будет равна: 

 

d = h’
f  – (ccov + 0,5Ø) = 50 – (25 + 0,5 · 5) = 22,5 мм, 

 

где Ø – предполагаемый диаметр арматуры. 
Усилие в плите определяем с учетом ее опирания на продольные и 

поперечные ребра по всему контуру и перераспределения усилий 
вследствие пластических деформаций: 

 

,)2()2()3(
12 1

'
IIII22

'
II112

2
1 lMMMlMMMllql

+++++=−  

 

где М1, М2 – пролетные моменты; 
МI, МII, М’I, М’II, – опорные моменты (в рассматриваемом случае 

принимаются равными соответствующим 
пролетным моментам). 

Изгибающие моменты плиты M зависят от площади арматуры As и 
определяются по формуле 

 

,zAfМ syd=  
 

где z = 0,95d – плечо внутренней пары сил. 
Соотношения между расчетными моментами в плитах, опертых по 

контуру, приведены в табл. 2.2 [10, табл. XI.2]. 
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Т а б л и ц а  2.2. Соотношения между расчетными моментами 
 

l2 / l1 M2 / M1 
1…1,5 0,2…1 
1,5…3 0,15…0,5 

 
Так как в нашем случае l2 / l1 = 1,42, то M2 / M1 = 0,9. Тогда уравне-

ние усилий примет вид: 
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Отсюда 
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Так как кроме этого 
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Тогда требуемая площадь сечения рабочей арматуры будет равна: 
 

2
1

, 2 1
2 1

(3 )
12(4 3,6 )0,95s req

yd

qlА l l
l l f d

= − =
+

 

=⋅−⋅
⋅⋅⋅⋅⋅+⋅⋅

⋅⋅
= 3

3

62

10)93,032,13(
5,2243595,010)93,06,332,14(12

1093,077,3

.мм3,10 2=  
 

Определяем фактический коэффициент (процент) продольного ар-
мирования ρl и минимально допустимый процент продольного арми-
рования ρmin: 
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Необходимо соблюдать следующее условие [4, табл. 11.1]: 
 

.ρρ%13,0 min≥≤ l  
 

В нашем случае 
 

%.151,0ρ<%046,0ρ>%13,0 min ==l
 

 

Условие не выполняется. Принимаем требуемую площадь сечения 
рабочей арматуры из условия ρl ≥ 0,151 %: 
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Принимаем по сортаменту (прил. Г) рабочие стержни в обоих 
направлениях Ø4 S500, установленные с шагом 300 мм [13, прил. VII] 
и As = 38 мм2 на 1 м ширины сечения полки плиты. 

После расчета по прочности и подбора арматуры выполняется кон-
струирование сетки С-1, расположенной в полке плиты (прил. Е). 

 
2.1.2. Расчет продольных ребер плиты покрытия по прочности 
 
Дальнейший расчет проведем для варианта 2. 
Продольное ребро плиты покрытия рассматриваем как свободно 

лежащую балку на двух опорах, загруженную равномерно распреде-
ленной нагрузкой. 

Расчетная схема продольного ребра плиты приведена на рис. 2.5. 
Расчетный (эффективный) пролет принимаем равным: 
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где l – шаг балок; 
h – высота плиты; 
b – предполагаемая ширина балок. 
 

 
 

Рис. 2.5. Расчетная схема продольного ребра плиты 
 

Определим характеристическую (нормативную) нагрузку от соб-
ственной массы плиты: 

 

,/ρ плплпл AgVg =  
 

где Vпл – объем плиты; 
ρ – плотность бетона; 
g – ускорение свободного падения; 
Aпл – площадь плиты в плане. 

 

+⋅−⋅++⋅⋅+⋅= 9705))50300()651595()2/1(2490150[(плg
+⋅−⋅−⋅+⋅⋅+ )6524901()50200()60150()2/1(2  
×⋅⋅−⋅−⋅+⋅⋅+ −910)]6524901()50150()10050()2/1(5  

.кН/м21,2Н/м2102)490,1970,5(/81,95002 22 ==⋅⋅×  
 

Значения характеристических (нормативных) нагрузок и частных 
коэффициентов для расчета продольных ребер плиты по прочности 
сведены в табл. 2.3. 
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Т а б л и ц а  2.3. Значения характеристических (нормативных) нагрузок  
и частных коэффициентов для расчета продольных ребер плиты по прочности 

 

Наименование нагрузки 
Характеристическая 

(нормативная) 
нагрузка 

ψ0,i γF kFI 

І. Постоянные нагрузки 
Трехслойный рубероидный ковер 
на мастике (см. табл. 2.1) gр = 0,15 кН/м² – 1,35 0,90 

Цементно-песчаная стяжка 
(см. табл. 2.1) gст = 0,54 кН/м² – 1,35 0,90 

Пароизоляция (см. табл. 2.1) gпар = 0,1 кН/м² – 1,35 0,90 
Собственный вес ребристой плиты gпл = 2,21 кН/м² – 1,35 0,90 
И т о г о… gk = 3,00 кН/м²    

ІІ. Временные нагрузки 
Снеговая нагрузка на покрытие 
(см. табл. 2.1) s = 1,23 кН/м² 0,6 1,5 0,90 

Функциональная нагрузка для по-
крытия категории использования H 
(см. табл. 2.1) [6, табл. НП 6.10] 

qф = 0,50 кН/м² 0 1,5 0,90 

И т о г о… qk = 1,73 кН/м²    
 
Определим основные сочетания нагрузок на плиту (см. п. 1.2). 

В нашем случае они будут иметь следующий вид: 
первое основное сочетание: 
 

=++= ф2,0,1,0,,1 ψγψγγ qkskgkp qFFIqFFIkgFFI  
+⋅⋅⋅+⋅⋅= 23,10,650,190,000,335,190,0  

20,90 1,50 0 0,50 4,64 кН/м ;+ ⋅ ⋅ ⋅ =  
 

второе основное сочетание:  
 

=++= ф2,0,,,2 ψγγξγ qkskgkp qFFIqFFIkgFFI  
+⋅⋅+⋅⋅⋅= 23,150,190,000,335,185,090,0  

20,90 1,50 0 0,50 4,76 кН/м .+ ⋅ ⋅ ⋅ =  
 

Наиболее неблагоприятным будет являться второе сочетание 
нагрузок p2 = 4,76 кН/м2. Нагрузка на 1 м длины продольных ребер 
будет равна нагрузке, полученной при расчете второго основного 
сочетания p2, умноженной на ширину плиты B: 

 

2 4,76 1,490 7,1 кН/м.q p B= = ⋅ =  
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Значения расчетных усилий (изгибающего момента и поперечной 
силы соответственно): 

 
2 2
0 7,1 6,0 31,9 кН м;

8 8Ed
qlM ⋅

= = = ⋅  

 

0 7,1 6,00 21,3 кН.
2 2Ed

qlV ⋅
= = =  

 

Чтобы рассчитать ребристую железобетонную плиту покрытия, 
приводим ее к тавровому сечению (рис. 2.6). Размеры таврового 
сечения: высота сечения h = 300 мм, ширина полки b’f = 1 460 мм, вы-
сота полки h’f = 50 мм, ширина ребра bw = 130 мм. 

 

 
 

Рис. 2.6. Расчетное сечение продольных ребер плиты 
 

При расчете изгибаемых элементов таврового сечения сначала 
определяется положение нейтральной оси, так как граница сжатой зо-
ны может находиться и в полке, и в ребре, и возможны два случая рас-
чета. 

Устанавливаем расчетный случай для таврового сечения. Для этого 
проверяем условие 

 

MRd,f > MEd, 
 

где MRd,f – момент, воспринимаемый полкой плиты; 
MEd – момент, вызванный действием внешней нагрузки. 
При соблюдении этого условия нейтральная ось проходит в полке 
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плиты, если условие не соблюдается, т. е. MRd,f < MEd, нейтральная ось 
проходит в ребре. Если нейтральная ось проходит в полке, сечение 
рассматривается как прямоугольное с шириной b’f. 
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где η – коэффициент, учитывающий длительность действия нагрузки, 
неблагоприятный способ ее приложения и др.; для бетонов 
классов по прочности на сжатие не выше С50/60 η = 1,0, для 
бетонов классов по прочности на сжатие С55/67 и выше 
η = 1,0 – (fck – 50) / 200 [4, п. 6.1.5.5]; 

d – рабочая (эффективная) высота сечения (расстояние от наиболее 
сжатой грани сечения до центра тяжести поперечного сечения 
рабочей продольной арматуры). 

Принимаем толщину защитного слоя бетона ccov = 25 мм 
(см. п. 1.10) [4, п. 6.3.4], тогда рабочая (эффективная) высота сечения 
будет равна (см. рис. 2.6): 

 

d = h – c = h – (ccov + 0,5Ø) = 300 – (25 + 0,5 · 20) = 265 мм, 
 

где Ø – предполагаемый диаметр рабочей продольной арматуры. 
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Так как 
 

MRd,f = 350,4 кН · м > MEd = 31,9 кН · м, 
 

нейтральная ось проходит в пределах полки. Сечение рассматриваем 
как прямоугольное с шириной b’f. 

Определяем относительный момент: 
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Определим относительную высоту сжатой зоны бетона: 
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где λ – коэффициент, принимаемый для бетонов классов по прочности 
на сжатие не выше С50/60 равным 0,8, для бетонов классов по 
прочности на сжатие С55/67 и выше λ = 0,8 – (fck – 50) / 400 [4, 
п. 6.1.5.5]. 

Определяем относительную деформацию арматуры при достиже-
нии напряжениями в ней расчетного сопротивления: 
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Определим граничную относительную высоту сжатой зоны бетона: 
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где εcu2 – относительная деформации бетона, соответствующая пре-
дельной сжимаемости бетона (прил. Б). 

Условие ξ = 0,020 < ξ = 0,614 соблюдается, имеем нормально арми-
рованное сечение. 

Относительное плечо внутренней пары сил (ηu = z / d, где z – плечо 
внутренней пары сил) можно определить при наличии известного зна-
чения относительной высоты сжатой зоны по формуле 

 

.992,0020,08,05,01λξ5,01η =⋅⋅−=−=u  
 

Требуемая площадь сечения продольной рабочей арматуры 
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По сортаменту (прил. Г) принимаем 2Ø14 S500 с 308=stA мм². 
Определяем фактический коэффициент (процент) продольного ар-

мирования ρl и минимально допустимый процент продольного арми-
рования ρmin: 

 

308ρ 100 % 100 % 0,89 %;
265 130

st
l

w

A
db

= = ⋅ =
⋅
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%.151,0
500

9,22626ρmin =⋅==
yk

ctm

f
f  

Необходимо соблюдать условия [4, п. 11.2.1.1, табл. 11.1]: 
 

;ρρ%13,0 min≥≤ l  
 

%.4ρρ max =≤l  
 

В нашем случае 
 

min0,13 % < ρ 0,89 % > ρ 0,151 %;l = =  
 

%.4ρ<%89,0ρ max ==l  
 

Условия выполняются. 
Проверим условие по поперечной силе: 
 

,,ctRdEd VV ≤  
 

где VRd,ct – максимальная расчетная поперечная сила, которая может 
быть воспринята железобетонным элементом без попереч-
ной арматуры (расчетное сопротивление срезу). 

Для проверки условия определим коэффициенты: 
 

;2<87,1
265
20012001 =+=+=

d
k  

 

.12,0
1,5
18,0

γ
18,0

, ===
c

cRdC  

 

Коэффициент продольного армирования для арматуры, учитывае-
мой в расчете прочности наклонного сечения: 

 

0,02.<0089,0
130265

308ρ =
⋅

==
w

st
l db

A  

 

Определяем 
 

49.,03087,1035,0035,0 33
min =⋅== ckfkv  

 

Тогда расчетное сопротивление срезу составит: 
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( ) =+= dbkfkCV wcklcRdctRd ср1
3

,, σρ100

( ) =⋅⋅⋅+⋅⋅⋅⋅= 265130015,0300,008910087,112,0 3  
( ) =+=== dbkvV wctRd ср1minmin,, σ>кН1,23Н23105  

( ) кН,88,16Н16880265130015,049,0 ==⋅⋅⋅+=  
 

где k1 = 0,15 [4, п. 8.2.1.2]; 
σср = NEd / Ac < 0,2fcd – среднее значение нормальных напряжений 

(осевое усилие NEd, отнесенное к площади 
бетонного сечения Ac); в нашем случае 
NEd = 0, следовательно, σср = 0. 

Таким образом, 
 

кН.1,23<кН3,21 , == ctRdEd VV  
 

Условие соблюдается, значит, поперечная арматура устанавливает-
ся конструктивно. По условию свариваемости с продольной арматурой 
(см. табл. 1.2) принимаем поперечные стержни Ø6 S240 с шагом 
(см. п. 1.10) [4, п. 11.4.5.3] 

 





=
=⋅=

≤=
мм.300

,мм19926575,075,0
мм180

xmas
d

s  

 

На участке опирания продольного ребра на балку устанавливаем 
два поперечных стержня Ø8 S240. Монтажные стержни принимаем 
2Ø10 S240 (см. п. 1.10). 

После расчета по прочности и подбора арматуры выполняется кон-
струирование каркаса К-1, расположенного в продольном ребре плиты 
(прил. Е). 

 
2.1.3. Расчет поперечного ребра плиты покрытия по прочности 

 
Поперечное ребро плиты покрытия рассматриваем как свободно 

лежащую балку на двух опорах, загруженную равномерно распреде-
ленной нагрузкой. Для примера проведем расчет третьего от края пли-
ты поперечного ребра. Расчетная схема поперечного ребра плиты при-
ведена на рис. 2.7. 

Расчетный (эффективный) пролет принимаем равным расстоянию 
между осями продольных ребер (методика определения эффективных 
пролетов представлена в п. 2.1.1): 
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+−⋅−= )015,0065,0(246,1(0l  

.м41,1
)015,0065,0(5,0

150,05,0
min2 =









−⋅
⋅

⋅+  

 

 
 

Рис. 2.7. Расчетная схема поперечного ребра плиты 
 
Значения характеристических (нормативных) нагрузок и частных 

коэффициентов для расчета поперечного ребра плиты по прочности 
сведены в табл. 2.4. Нагрузка рассчитывается как погонная с грузовой 
полосы шириной bf = 0,98 м, соответствующей расстоянию между 
осями поперечных ребер. 

 
Т а б л и ц а  2.4. Значения характеристических (нормативных) нагрузок  

и частных коэффициентов для расчета поперечного ребра плиты по прочности 
 

Наименование нагрузки Характеристическая 
(нормативная) нагрузка ψ0,i γF kFI 

1 2 3 4 5 
І. Постоянные нагрузки 

Трехслойный рубероидный 
ковер на мастике (см. табл. 2.1) 

gр = 0,15 ∙ 0,98 = 
= 0,147 кН/м – 1,35 0,90 

Цементно-песчаная стяжка 
(см. табл. 2.1) 

gст = 0,54 ∙ 0,98 = 
= 0,529 кН/м – 1,35 0,90 

Пароизоляция (см. табл. 2.1) gпар = 0,1 ∙ 0,98 = 
= 0,098 кН/м – 1,35 0,90 
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О к о н ч а н и е  т а б л.  2.4 
 

1 2 3 4 5 
Собственный вес полки плиты 
(см. табл. 2.1) 

gпол = 1,25 ∙ 0,98 = 
= 1,225 кН/м – 1,35 0,90 

Собственный вес поперечного 
ребра (форма поперечного 
сечения – трапеция, высота – 
150 – 50 = 100 мм, верхнее 
основание – 100 мм, нижнее 
основание – 50 мм, плотность – 
2 500 кг/м³) 

gп. р = 1/2 ∙ 0,1 ∙ (0,1 + 
+ 0,05) ∙ 25 = 
= 0,187 кН/м 

– 1,35 0,90 

И т о г о… gk = 2,186 кН/м    
ІІ. Временные нагрузки 

Снеговая нагрузка на покрытие 
(см. табл. 2.1) 

s = 1,23 ∙ 0,98 = 
= 1,205 кН/м 0,6 1,5 0,90 

Функциональная нагрузка для 
покрытия категории использо-
вания H (см. табл. 2.1) [6, 
табл. НП 6.10] 

qф = 0,50 ∙ 0,98 = 
= 0,490 кН/м 0 1,5 0,90 

И т о г о… qk = 1,695 кН/м    
 

Определим основные сочетания нагрузок на поперечное ребро пли-
ты (см. п. 1.2). В нашем случае они будут иметь следующий вид: 

первое основное сочетание: 
 

=++= ф2,0,1,0,,1 ψγψγγ qkskgkp qFFIqFFIkgFFI  
+⋅⋅⋅+⋅⋅= 205,10,650,190,0186,235,190,0  

0,90 1,50 0 0,490 3,63 кН/м;+ ⋅ ⋅ ⋅ =  
 

второе основное сочетание: 
 

=++= ф2,0,,,2 ψγγξγ qkskgkp qFFIqFFIkgFFI  
+⋅⋅+⋅⋅⋅= 205,150,190,0186,235,185,090,0  

0,90 1,50 0 0,490 3,88 кН/м.+ ⋅ ⋅ ⋅ =  
 

Наиболее неблагоприятным будет являться второе сочетание 
нагрузок q = p2 = 3,88 кН/м. 

Значения расчетных усилий в поперечном ребре: 
 

2 2
0 3,88 1,41 0,96 кН м;

8 8Ed
qlM ⋅

= = = ⋅  
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.кН74,2
2

41,188,3
2

0 =
⋅

==
qlVEd

 

 

Сечение рассматриваем тавровое (рис. 2.8) со следующими 
размерами: высота сечения h = 150 мм, высота полки h’f = 50 мм, ши-
рина ребра bw = 50 мм. Для определения эффективной ширины полки 
b’f рассчитаем эффективную ширину свеса полки, которая в нашем 
случае с обеих сторон от ребра имеет одинаковое значение bfi, исходя 
из условий [4, п. 5.5.2.3]: 

 

=+
−

==
⋅⋅−

=
−

01,0
2

2
12

2,0<мм465
2

50
2
12980

2
2
12

l
bb

b
bb wf

fi

wf

мм.28241012,02,0<мм23441011,0
2

50
2
12980

2,0 0 =⋅==⋅+
⋅⋅−

= l  

 

 
 

Рис. 2.8. Расчетное сечение поперечного ребра 
 
Условия выполняются. Тогда 
 

мм.980<мм5185023422' ==+⋅=+= fwfif bbbb  
 

Принимаем толщину защитного слоя бетона ccov = 25 мм 
(см. п. 1.10) [4, п. 6.3.4], тогда рабочая (эффективная) высота сечения 
будет равна: 

 

d = h – c = h – (ccov + 0,5Ø) = 150 – (25 + 0,5 · 10) = 120 мм, 
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где Ø – предполагаемый диаметр рабочей продольной арматуры. 
Определяем изгибающий момент, который может быть воспринят 

полкой плиты, и проверяем, где проходит граница сжатой зоны: 
 











−=

2
η

'
''

,
f

ffcdfRd

h
dhbfM = 

.мкН11,75
2
05,0120,005,0518,010201 3 ⋅=






 −⋅⋅⋅⋅⋅=  

 

Так как 
 

MRd,f = 75,11 кН · м > MEd = 0,96 кН · м, 
 

нейтральная ось проходит в пределах полки. Сечение рассматриваем 
как прямоугольное с шириной b’f. 

Определяем относительный момент: 
 

.0064,0
120518201

1096,0
η

α 2

6

2' =
⋅⋅⋅

⋅
==

dbf
M

fcd

Ed
m

 

 

Определим относительную высоту сжатой зоны бетона: 
 

.008,0
8,0

0064,0211
λ

α211
ξ =

⋅−−
=

−−
= m  

 

Граничная относительная высота сжатой зоны бетона при классе 
бетона по прочности на сжатие C30/37 и классе арматуры S500 опре-
делена ранее: ξlim = 0,614 (см. п. 2.1.2). 

Условие ξ = 0,008 < ξ = 0,614 соблюдается, имеем нормально арми-
рованное сечение. 

Относительное плечо внутренней пары сил можно определить при 
наличии известного значения относительной высоты сжатой зоны по 
формуле 

 

.997,0008,08,05,01λξ5,01η =⋅⋅−=−=u  
 

Требуемая площадь сечения продольной рабочей арматуры 
 

.мм4,18
997,0120435

1096,0
η

2
6

, =
⋅⋅
⋅

==
uyd

Ed
reqs df

MA  
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По сортаменту (прил. Г) принимаем 1Ø6 S500 с 3,28=sA мм². 
Определяем фактический коэффициент (процент) продольного ар-

мирования ρl и минимально допустимый процент продольного арми-
рования ρmin: 

 

28,3ρ 100 % 100 % 0,47 %;
120 50

st
l

w

A
db

= = ⋅ =
⋅

 

 

%.151,0
500

9,22626ρmin =⋅==
yk

ctm

f
f  

 

Необходимо соблюдать условия [4, п. 11.2.1.1, табл. 11.1]: 
 

;ρρ%13,0 min≥≤ l  
 

%.4ρρ max =≤l  
 

В нашем случае 
 

min0,13 %<ρ 0,47 %>ρ 0,151%;l = =  
 

%.4ρ<%47,0ρ max ==l  
 

Условия выполняются. 
Проверим условие по поперечной силе для поперечного ребра без 

поперечной арматуры. Для этого определим коэффициенты: 
 

;2>29,2
120
20012001 =+=+=

d
k  

 

принимаем k = 2; 
 

.12,0
1,5
18,0

γ
18,0

, ===
c

cRdC  

 

Коэффициент продольного армирования для арматуры, учитывае-
мой в расчете прочности наклонного сечения: 

 

0,02.<0047,0
50120
3,28ρ =
⋅

==
w

st
l db

A  
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Определяем 
 

54.,0302035,0035,0 33
min =⋅== ckfkv  

 

Тогда максимальная расчетная поперечная сила, которая может 
быть воспринята железобетонным элементом без поперечной армату-
ры (расчетное сопротивление срезу), составит: 

 

( ) =+= dbkfkCV wcklcRdctRd ср1
3

,, σρ100

( ) =⋅⋅⋅+⋅⋅⋅⋅= 12050015,0300,0047100212,0 3  
( ) =+=== dbkvV wctRd ср1minmin,, σ>кН479,3Н3479  

( ) кН.240,3Н324012050015,054,0 ==⋅⋅⋅+=  
 

Таким образом, 
 

кН.479,3<кН74,2 , == ctRdEd VV  
 

Условие соблюдается, значит, поперечная арматура устанавливает-
ся конструктивно. По условию свариваемости с продольной арматурой 
(см. табл. 1.2) принимаем поперечные стержни Ø6 S240 с шагом 
(см. п. 1.10) [4, п. 11.4.5.3] 

 





=
=⋅=

≤=
мм.300

,мм9012075,075,0
мм90

xmas
d

s  

 

Монтажные стержни принимаем 1Ø6 S240 (см. п. 1.10). 
После расчета по прочности и подбора арматуры выполняется кон-

струирование каркаса К-2, расположенного в поперечном ребре плиты 
(прил. Е). 

 
2.2. Расчет плиты покрытия по предельным состояниям 

эксплуатационной пригодности (вторая группа) 
 

2.2.1. Расчет продольных ребер по образованию 
нормальных трещин 

 
Определим основные сочетания нагрузок на плиту для расчета 

продольных ребер по предельным состояниям эксплуатационной при-
годности (вторая группа) (см. п. 1.2) с учетом значений характеристи-
ческих (нормативных) нагрузок на плиту, определенных ранее 
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(см. табл. 2.3), и коэффициентов сочетаний переменных нагрузок ψ (ψ0, 
ψ1, ψ2) для зданий, которые принимаются по СН 2.01.01-2019 [8, 
табл. НП.1, табл. А1.1(В)]. В нашем случае они будут иметь 
следующий вид: 

характеристическое (нормативное, редкое) сочетание: 
 

;кН/м23,450,0023,100,3ψ 2
ф2,01 =⋅++=++= qsgp k  

 

частое сочетание: 
 

;кН/м61,350,0023,10,500,3ψψ 2
ф2,21,12 =⋅+⋅+=++= qsgp k  

 

практически постоянное сочетание: 
 

.кН/м00,350,0023,1000,3ψψ 2
ф2,21,23 =⋅+⋅+=++= qsgp k

 
 

Приводим нагрузку на продольные ребра к погонной для характе-
ристического (нормативного, редкого), частого и практически посто-
янного сочетаний нагрузок соответственно: 

 

;кН/м30,6490,123,411 =⋅== Bpqn  
 

;кН/м38,5490,161,322 =⋅== Bpqn  
 

.кН/м47,4490,100,333 =⋅== Bpqn  
 

Значения изгибающих моментов для характеристического (норма-
тивного, редкого), частого и практически постоянного сочетаний 
нагрузок соответственно: 

 

;мкН3,28
8

00,630,6
8

22
01

1, ⋅=
⋅

==
lqM n

nEd
 

 

;мкН2,24
8

00,638,5
8

22
02

2, ⋅=
⋅

==
lqM n

nEd
 

 

.мкН1,20
8

00,647,4
8

22
03

3, ⋅=
⋅

==
lqM n

nEd
 

 

Определим геометрические характеристики приведенного сечения 
(рис. 2.9): высота сечения h = 300 мм, ширина полки b’f = 1 460 мм, 
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высота полки h’f = 50 мм, ширина ребра bw = 130 мм, c = 35 мм, 
c’ = 30 мм, c” = 22,5 мм. 

 

 
 

Рис. 2.9. Расчетное сечение продольных ребер 
 
В расчетном сечении продольного ребра расположены растянутые 

стержни 2Ø14 S500 (Ast = 308 мм2), сжатые монтажные стержни 
2Ø10 S240 (Asc = 157 мм2), продольные стержни сетки полки 4Ø4 S500 
(A’sc = 76 мм2). 

Определяем коэффициент приведения арматуры к бетону: 
 

.01,6
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100,2α 3

5

=
⋅
⋅

==
cm

s
e E

E  

 

Площадь приведенного сечения 
 

=+++−+= )(α)( '''
scscstlfwfw AAAhbbhbA  

.мм109,10)76157308(01,650)1304601(300130 24⋅=++⋅+⋅−+⋅=  
 

Статический момент приведенного сечения относительно оси, про-
ходящей по растянутой грани приведенного сечения: 

 

+







−−+=
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=−⋅+−⋅+⋅⋅+





 −× ))5,22300(76)30300(15735308(01,6

2
50300  

.мм105,2 37⋅=  
 

Расстояние от растянутой грани до центра тяжести приведенного 
сечения 

 

мм.4,229
109,10
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4
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=
⋅
⋅

==
A
Sy  

 

Момент инерции приведенного сечения относительно оси, прохо-
дящей через центр тяжести приведенного сечения: 
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 −−⋅−⋅+ 2

2
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2

50300)1304601(50
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Упругий момент сопротивления приведенного сечения по растяну-
той зоне 

 

.мм1031,3
4,229

106,7 36
8

⋅=
⋅

==
y
IW  

 

Упругопластический момент сопротивления железобетонного се-
чения по растянутой зоне 

 

.мм1079,51031,375,1γ 366 ⋅=⋅⋅== WWpl  
 

Момент внутренних усилий в сечении перед образованием трещин 
 

.мкН8,1600579,0109,2 3 ⋅=⋅⋅== plctmcr WfM  
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Так как MEd,n = 28,3 кН · м > Mcr = 16,8 кН · м, трещины образуются 
и необходимо проверить их ширину раскрытия. 

 
2.2.2. Расчет продольных ребер по ширине раскрытия 

нормальных трещин 
 

Расчет по ширине раскрытия трещин железобетонных конструк-
ций, выполненных без предварительного напряжения, следует произ-
водить на основе практически постоянного сочетания нагрузок исходя 
из условия 

 

mliwwk ≤ , 
 

где wk – расчетная ширина раскрытия трещин; 
wlim – предельно допустимая ширина раскрытия трещин, принима-

емая для класса XC4 равной 0,3 мм при практически посто-
янном сочетании нагрузок [4, табл. 4.1, 4.2]. 

Определим высоту сжатой зоны xII для сечения с трещиной при ис-
пользовании двухлинейной диаграммы деформирования из условия 
равенства статических моментов сжатой и растянутой зон сечения от-
носительно нейтральной оси и при отсутствии рабочей арматуры в 
сжатой зоне: 
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Решив это квадратное уравнение, получим: 
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Определим эффективную площадь растянутой зоны сечения, т. е. 
некоторой ограниченной области сечения бетона, контактирующего с 
арматурными стержнями: 

 

.,, effcweffc hbA =  
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, II
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.мм1014,15,87130 24
,, ⋅=⋅== effcweffc hbA  

 

Определим значение эффективного коэффициента армирования: 
 

,027,0
1014,1

308ρ 4
,

=
⋅

==
effc

st
eff A

A  

 

где Ast – площадь сечения арматуры, заключенной внутри эффек-
тивной площади растянутой зоны сечения Ac,eff. 

Максимальное расстояние между трещинами, нормальными к про-
дольной оси, определим по формуле 

 

=+=
eff

crcrcrovccrr kkkcks
ρ
Ø

4213max,
 

,мм173
0,027

14425,05,08,0254,3 =⋅⋅⋅+⋅=  

 

где k1cr – коэффициент, учитывающий условия сцепления арматуры с 
бетоном (для стержней периодического профиля k1cr = 0,8, 
для гладких стержней k1cr = 1,6); 

k2cr – коэффициент, учитывающий распределение относительных 
деформаций по высоте сечения элемента и принимаемый рав-
ным при изгибе 0,5; 

k3cr = 3,4; 
k4cr = 0,425; 
Ø – диаметр стержня, мм; при применении в одном сечении арма-

турных стержней различных диаметров в расчете следует при-

нимать эквивалентный диаметр 
2211

2
22

2
11

ØØ
ØØØ

nn
nn

eq +
+

=  (ni – коли-

чество стержней конкретного диаметра) [4, п. 9.2.3.3]. 
Плечо внутренней пары сил в сечении с трещиной для второй ста-

дии напряженно-деформированного состояния [12, с. 317]: 
 

dz 90,0=  при %5,0ρ ≤l ; 
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dz 85,0=  при %0,1ρ%5,0 ≤≤ l ; 
dz 80,0=  при %0,1ρ ≥l . 

 

Так как в нашем случае ρl = 0,89 %, то z = 0,85d. 
Напряжения в растянутой арматуре, рассчитанные для сечения с 

трещиной, от усилий, вызванных расчетным сочетанием воздействий: 
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Определяем разность между средней относительной деформацией 
арматуры εsm и средней относительной деформацией бетона на участке 
между трещинами εcm: 
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где kt – коэффициент, учитывающий длительность действия нагрузки; 
при кратковременном действии нагрузки принимается рав-
ным  0,6, при длительном действии нагрузки – 0,4 [4, 
п. 9.2.3.2]; 

fct,eff – средняя эффективная прочность бетона на растяжение к мо-
менту образования первой трещины; fct,eff = fctm [4, п. 9.2.2.3]. 

Тогда расчетная ширина раскрытия трещин, нормальных к про-
дольной оси, будет равна: 

 

.мм19,00,0011173)εε(max, =⋅=−= cmsmrk sw  
 

Проверяем условие по ширине раскрытия нормальных трещин: 
 

wk = 0,19 мм < wlim = 0,3 мм. 
 

Значит, проверка по ширине раскрытия трещин выполняется. 
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2.2.3. Расчет продольных ребер по деформациям 
 
Расчет железобетонных конструкций по деформациям следует про-

изводить из условия 
 

mliaak ≤ , 
 

где ak – прогиб (перемещение) железобетонной конструкции от дей-
ствия внешней нагрузки, мм; 

alim – предельно допустимый прогиб (перемещение), мм. 
Расчет продольных ребер по деформациям произведем по крите-

рию внешнего вида, на основе практически постоянного сочетания 
нагрузок. 

Определим момент инерции сечения с трещиной: 
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Изгибная жесткость элемента 
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где Ec,eff – эффективный модуль упругости бетона; при действии крат-
ковременной нагрузки принимается Ec,eff = Ecm; 

β – коэффициент, учитывающий длительность действия нагрузки; 
при действии кратковременных нагрузок принимаемый рав-
ным 1,0, при действии длительно действующих и многократно 
повторяющихся нагрузок – 0,5; 

σsr  – напряжения в растянутой арматуре, рассчитанные для сечения 
с трещиной, от усилий, при которых образуются трещины; 

σs – напряжения в растянутой арматуре, рассчитанные для сечения 
с трещиной, от усилий, вызванных расчетным сочетанием воз-
действий; 
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II = I – момент инерции сечения без трещины, определяемый с уче-
том коэффициента приведения арматуры к бетону; при от-
сутствии трещин в элементе также принимается III = II. 

Вместо отношения σsr / σr при изгибе допускается применять отно-
шение Mcr / MEd,n [4, п. 9.3.3.1], следовательно, 
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Для железобетонных элементов прямоугольного, таврового и дву-
таврового сечений с арматурой, сосредоточенной у верхней и нижней 
граней, и усилиями, действующими в плоскости симметрии сечения, 
допускается определять прогиб при изгибе по упрощенной формуле [4, 
п. 9.3.2.2]: 
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где 
48
5α =k  – коэффициент, учитывающий способ приложения 

нагрузки и схему опирания элемента [12, табл. 11.1]. 
Предельно допустимый прогиб составляет [4, табл. 4.3]: 
 

мм.0,24м024,00,6
250
1

250
1

0mli ==⋅== la  

 

Проверяем условие по предельно допустимому прогибу: 
 

мм.0,24мм1,8 mli =<= aak  
 

Максимальный прогиб в середине пролета продольного ребра 
не превышает предельно допустимый, значит, условие выполняется. 
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3. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ БАЛКИ ПОКРЫТИЯ 
ПРЯМОУГОЛЬНОГО СЕЧЕНИЯ 

 
3.1. Расчет балки по предельным состояниям несущей способности 

(первая группа) 
 

Исходные данные. 
Конструкция, размеры балки, материалы. 
Балка покрытия прямоугольного сечения. Номинальная длина бал-

ки L = 9 м, фактическая длина – 8 950 мм. Расстояние между балками 
вдоль здания в осях (шаг балок) l = 6 м. 

Балка сборная заводского изготовления в рабочем положении. 
Бетон тяжелый класса по прочности на сжатие С30/37, подвергнутый 
тепловой обработке при атмосферном давлении. Марка бетонной сме-
си по удобоукладываемости – П2. Балка изготовлена на предприятии с 
сертифицированной системой контроля качества, включающей изме-
рения толщины защитного слоя. 

Расчетное сопротивление бетона класса С30/37 сжатию (расчетная 
прочность на сжатие) 
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где fck – нормативное сопротивление бетона сжатию (характеристиче-
ская прочность на сжатие);  

γc – частный коэффициент безопасности для бетона.  
Прочность бетона на осевое растяжение, установленная для проек-

тирования конструкций, fctm = 2,9 МПа (прил. Б). Нормативное сопро-
тивление бетона растяжению (характеристическая прочность бетона на 
растяжение) fctk 0,05 = 2,0 МПа (прил. Б). Расчетное сопротивление бе-
тона растяжению (расчетную прочность бетона на растяжение) опре-
деляем следующим образом:  
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где ktt = 0,7 – коэффициент, учитывающий влияние на прочность на 
растяжение бетона нормального веса длительности дей-
ствия нагрузки, неблагоприятного способа ее приложе-
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ния, повышенной хрупкости высокопрочного бетона 
и т. п. [4, п. 6.1.2.12]. 

Модуль упругости бетона Ecm = 37 · 103 МПа (прил. В) для марки 
бетонной смеси по удобоукладываемости П2. Плита заводского изго-
товления, бетон подвергнут тепловой обработке, следовательно, зна-
чение приведенного модуля упругости следует умножать на коэффи-
циент 0,9 (прил. В): 

 

Ecm = 0,9 · 37 · 103 = 33,3 · 103 МПа. 
 

Классы арматуры по прочности на растяжение: 
• для рабочей продольной арматуры – S500; 
• для рабочей поперечной арматуры – S240; 
• для конструктивной и монтажной арматуры – S240. 
Расчетное сопротивление арматуры класса S500 растяжению 
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где fyk – нормативное (характеристическое) сопротивление арматуры 
растяжению; 

γs – частный коэффициент безопасности для арматуры. 
Расчетное сопротивление арматуры класса S240 для поперечного 

армирования [4, п. 8.2.2.2] 
 

.МПа1922408,08,0 =⋅== ykywd ff  
 

Модуль упругости ненапрягаемой арматуры Es = 2 · 105 МПа [4, 
п. 6.2.2.13]. 

Условия эксплуатации. 
Класс среды по условиям эксплуатации конструкции – XC3. Класс 

железобетонной конструкции – S3. Класс надежности – RC1. Катего-
рия использования покрытия – H (неэксплуатируемая кровля, за ис-
ключением случаев проведения технического обслуживания и ремонт-
ных работ) [6, табл. 6.9]. Район строительства – г. Горки. Высота мест-
ности над уровнем моря A = 191 м. 

 
3.1.1. Расчет нагрузок и усилий, действующих на балку 

 
Нагрузки на 1 м длины балки складываются из постоянной нагруз-

ки (от собственного веса конструкции кровли, плит покрытия и соб-
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ственного веса балки) и переменной (снеговая нагрузка и функцио-
нальная нагрузка на кровлю). Расчет характеристических (норматив-
ных) значений снеговой нагрузки на 1 м2 покрытия представлен в 
п. 2.1, значения функциональной нагрузки на покрытие, а также посто-
янных нагрузок от конструкции кровли и собственного веса плиты – 
в табл. 2.3. 

Для определения нагрузки от собственного веса балки и проведе-
ния дальнейших расчетов необходимо назначить размеры поперечного 
сечения балки. 

Высота балки назначается в следующих пределах [13, с. 307]: 
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где L – номинальная длина балки. 
Высоту сечения балок назначают кратной 50 мм при высоте не бо-

лее 600 мм и кратной 100 мм при высоте более 600 мм. Принимаем 
высоту сечения балки h = 600 мм. 

Ширина балки назначается в следующих пределах [13, с. 307]: 
 

мм.300...180600)5,0...3,0()5,0...3,0( =⋅== hb  
 

Ширину сечения балок назначают равной 180, 200, 220, 250 мм и 
далее кратной 50 мм. Принимаем ширину сечения балки b = 250 мм. 

Определяем характеристическую (нормативную) нагрузку от соб-
ственного веса 1 м длины балки: 

 

,кН/м75,32525,060,0ρб =⋅⋅== hbg  
 

где ρ = 25 кН/м3 – объемный вес бетона. 
Значения характеристических (нормативных) нагрузок и частных 

коэффициентов для расчета балки по прочности сведены в табл. 3.1. 
Нагрузка рассчитывается как погонная с грузовой полосы шириной 
l = 6 м, соответствующей расстоянию между осями балок (шаг балок). 
Значения коэффициентов сочетаний переменных нагрузок ψ (ψ0, ψ1, ψ2) 
для зданий [8, табл. НП.1, табл. А1.1(В)], частных коэффициентов по 
нагрузке γF [8, прил. А1, табл. НП.1], а также коэффициентов kFI, при-
меняемых к нагрузкам для дифференциации надежности [8, табл. В.3], 
принимаются по СН 2.01.01-2019 (см. п. 1.2). 
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Т а б л и ц а  3.1. Значения характеристических (нормативных) нагрузок 
и частных коэффициентов для расчета балки по прочности 

 

Наименование нагрузки Характеристическая 
(нормативная) нагрузка ψ0,i γF kFI 

І. Постоянные нагрузки 
Собственный вес кровли и плит 
покрытия (см. табл. 2.3) 

gпокр = 3,00 ∙ 6 = 
= 18,00 кН/м – 1,35 0,90 

Собственный вес балки gб = 3,75 кН/м – 1,35 0,90 
И т о г о… gk = 21,75  кН/м    

ІІ. Временные нагрузки 
Снеговая нагрузка на покрытие 
(см. п. 2.1) 

s = 1,23 ∙ 6 = 
= 7,38 кН/м 0,6 1,5 0,90 

Функциональная нагрузка для 
покрытия категории использо-
вания H (см. табл. 2.3) [6, 
табл. НП 6.10] 

qф = 0,50 ∙ 6 = 
= 3,00 кН/м 0 1,5 0,90 

И т о г о… qk = 10,38 кН/м    
 
Определим основные сочетания нагрузок на балку (см. п. 1.2). 

В нашем случае они будут иметь следующий вид: 
первое основное сочетание: 
 

=++= ф2,0,1,0,,1 ψγψγγ qkskgkp qFFIqFFIkgFFI  
+⋅⋅⋅+⋅⋅= 38,70,650,190,075,2135,190,0  

0,90 1,50 0 3,00 32,40 кН/м;+ ⋅ ⋅ ⋅ =  
 

второе основное сочетание: 
 

=++= ф2,0,,,2 ψγγξγ qkskgkp qFFIqFFIkgFFI  
+⋅⋅+⋅⋅⋅= 38,750,190,075,2135,185,090,0  

0,90 1,50 0 3,00 32,43 кН/м,+ ⋅ ⋅ ⋅ =  
 

где γF,g, γF,q – частные коэффициенты безопасности для конкретных 
соответственно постоянных и переменных нагрузок; 

ξ = 0,85 – коэффициент уменьшения для неблагоприятно действу-
ющей постоянной нагрузки [8, табл. НП.1, табл. А1.2(В)]. 

Наиболее неблагоприятным будет являться второе сочетание 
нагрузок: q = p2 = 32,43 кН/м.  

Расчетная схема балки приведена на рис. 3.1. 
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Рис. 3.1. Расчетная схема балки 
 
Расчетный (эффективный) пролет принимаем равным: 
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где b1, b2 – предполагаемая ширина (в плоскости поперечной рамы 
здания) оголовков колонн соответственно крайнего ряда 
и среднего ряда. 

Значения расчетных усилий (изгибающего момента и поперечной 
силы соответственно):  

 
2 2
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3.1.2. Расчет прочности балки по сечениям, нормальным 
к продольной оси. Расчет рабочей продольной арматуры 

 
Предварительно назначаем величину с = 50…70 мм – расстояние от 

наиболее растянутой грани сечения балки до центра тяжести растяну-
той арматуры, и определяем рабочую (эффективную) высоту сечения: 

 

мм.53070600 =−=−= chd  
 

При расчете изгибаемых элементов по прочности сечений, нор-
мальных к продольной оси, следует соблюдать условие 

 

,ξξ mli≤  
 

где ξ – относительная высота сжатой зоны; 
ξlim – граничное значение относительной высоты сжатой зоны бето-

на, при которой предельное состояние элемента наступает од-
новременно с достижением в растянутой арматуре напряже-
ния, равного расчетному сопротивлению fyd. 

 

,ξ
d
x

=  

 

где x – высота сжатой зоны бетона. 
Если ξ > ξlim, увеличивают размеры сечения, повышают класс бето-

на или усиливают сжатую зону сечения арматурой Asc. 
Кроме высоты сжатой зоны x выделяют эффективную высоту 

условной сжатой зоны: 
 

,λxxeff =  
 

где λ – коэффициент, принимаемый для бетонов классов по прочности 
на сжатие не выше С50/60 равным 0,8, для бетонов классов по 
прочности на сжатие С55/67 и выше λ = 0,8 – (fck – 50) / 400 [4, 
п. 6.1.5.5]. 

Определяем относительный момент: 
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530250201

105,317
η
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==
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cd
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где η – коэффициент, учитывающий длительность действия нагрузки, 
неблагоприятный способ ее приложения и др.; для бетонов 
классов по прочности на сжатие не выше С50/60 η = 1,0, для 
бетонов классов по прочности на сжатие С55/67 и выше 
η = 1,0 – (fck – 50) / 200 [4, п. 6.1.5.5]. 

Относительная высота сжатой зоны бетона 
 

.327,0
8,0

226,0211
λ

α211
ξ =

⋅−−
=

−−
= m  

 

Определяем относительную деформацию арматуры при достиже-
нии напряжениями в ней расчетного сопротивления: 

 

.‰2,20022,0
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435ε 5 ==
⋅

==
s

yd
sy E

f  

 

Определим граничную относительную высоту сжатой зоны бетона: 
 

,614,0
5,32,2

5,3
εε

εξ
2

2
lim =

+
=

+
=

сиsy

си  

 

где εcu2 – относительная деформация бетона, соответствующая пре-
дельной сжимаемости бетона (прил. Б). 

Условие ξ = 0,327 < ξlim = 0,614 соблюдается. Имеем нормально ар-
мированное сечение, несущая способность сжатой зоны бетона доста-
точна, и установка сжатой арматуры не требуется. 

Относительное плечо внутренней пары сил (ηu = z / d, где z – плечо 
внутренней пары сил) можно определить при наличии известного зна-
чения относительной высоты сжатой зоны по формуле 

 

.869,0327,08,05,01λξ5,01η =⋅⋅−=−=u  
 

Требуемая площадь сечения продольной рабочей арматуры 
 

.мм5841
869,0530435

105,317
η

2
6

, =
⋅⋅
⋅

==
uyd

Ed
reqs df

MA  

 

По сортаменту (прил. Г) принимаем 2Ø25 + 2Ø20 S500 с As = As1 +        
+ As2 = 982 + 628 = 1 610 мм2 и располагаем рабочие стержни в два ря-
да с учетом требований норм (см. п. 1.10 и рис. 3.2). 
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Рис. 3.2. Расчетное сечение балки 
 

Определяем расстояние от растянутых волокон до центра тяжести 
арматуры: 

 

.мм56
6101

856285,37982

21

2211 =
⋅+⋅

=
+
+

=
ss

ss

AA
yAyAc  

 

Тогда рабочая (эффективная) высота сечения будет равна: 
 

d = h – c = 600 – 56 = 544 мм. 
 

Определяем фактический коэффициент (процент) продольного ар-
мирования ρl и минимально допустимый процент продольного арми-
рования ρmin: 
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Необходимо соблюдать условия [4, п. 11.2.1.1, табл. 11.1]: 
 

;ρρ%13,0 min≥≤ l  
 

%.4ρρ max =≤l  
 

В нашем случае 
 

%;151,0ρ>%18,1ρ<%13,0 min ==l  
 

%.4ρ<%18,1ρ max ==l  
 

Условия выполняются. 
После назначения сечения арматуры выполняем проверку расчета, 

т. е. определяем несущую способность сечения MRd и сравниваем ее с 
действующим изгибающим моментом MEd. 

Для этого определим эффективную высоту условной сжатой зоны 
бетона: 

 

мм.140
250201
6101435

η
=

⋅⋅
⋅

==
bf

Af
x

cd

syd
eff

 

 

( ) −⋅⋅⋅⋅=−= 544(1402502015,0η effeffcdRd xdbxfM
м.кН8,331ммН108,331)1405,0 6 ⋅=⋅⋅=⋅−  

 

Проверяем условие прочности: 
 

MRd = 331,8 кН ∙ м > MEd = 317,5 кН ∙ м. 
 

Условие соблюдается, арматура подобрана и расположена в сече-
нии верно. 

 
3.1.3. Подбор поперечной арматуры балки 

 
Проверим условие по поперечной силе при отсутствии поперечной 

арматуры: 
 

,,ctRdEd VV ≤  
 

где VRd,ct – максимальная расчетная поперечная сила, которая может 
быть воспринята железобетонным элементом без попереч-
ной арматуры (расчетное сопротивление срезу). 
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Для проверки условия определим коэффициенты: 
 

;2<61,1
544
20012001 =+=+=

d
k  

 

.12,0
1,5
18,0

γ
18,0

, ===
c

cRdC  

 

Коэффициент продольного армирования для арматуры, учитывае-
мой в расчете прочности наклонного сечения (в связи с тем, что в 
дальнейшем верхние стержни 2Ø20 S500 с площадью поперечного 
сечения As2 будут оборваны для экономии стали, а до опоры будут до-
ведены только нижние стержни 2Ø25 S500 с площадью поперечного 
сечения As1, учитываем только последние, т. е. Ast = As1): 

 

0,02.<007,0
250544

982ρ =
⋅

==
db
Ast

l
 

 

Определяем 
 

39.,03061,1035,0035,0 33
min =⋅== ckfkv  

 

Тогда расчетное сопротивление срезу составит: 
 

( ) =+= bdkfkCV cklcRdctRd ср1
3

,, σρ100

( ) =⋅⋅⋅+⋅⋅⋅⋅= 544250015,0300,00710061,112,0 3  
( ) =+=== bdkvV ctRd ср1minmin,, σ>кН49,72Н49172

( ) кН,04,53Н04053544250015,039,0 ==⋅⋅⋅+=  
 

где k1 = 0,15 [4, п. 8.2.1.2]; 
σср = NEd / Ac < 0,2fcd – среднее значение нормальных напряжений 

(осевое усилие NEd, отнесенное к площади 
бетонного сечения Ac); в нашем случае 
NEd = 0, следовательно, σср = 0. 

Таким образом, 
 

кН.49,72>кН5,143 , == ctRdEd VV  
 

Условие не выполняется, значит, поперечную арматуру необходи-
мо устанавливать по расчету, следовательно, она будет являться рабо-
чей. 
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Определим коэффициент снижения прочности для бетона с учетом 
образования наклонных трещин: 

 

.528,0
250
3016,0

250
16,0 =






 −⋅=






 −= ckfv  

 

Плечо внутренней пары сил допускается принимать равным [4, 
рис. 8.18]: 
 

.мм6,48954490,090,0 =⋅== dz  
 

Сумма котангенса и тангенса угла наклона θ между сжатой бетон-
ной полосой (подкосом) и продольной рабочей арматурой (угол 
наклона наклонной трещины по отношению к продольной оси балки) 
составляет: 

 

.0,9
105,143

20528,06,489250θtgθctgω 3 =
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==+=

Ed

cd

V
bzvf  

 

Зная, что tg θ = 1/ctg θ, с учетом предыдущего выражения получим: 
 

.
θсtg

1θсtgω +=  

 

Решив это квадратное уравнение, определим максимально возмож-
ное значение ctg θ: 
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4ωωθсtg
22
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=  

 

При этом максимально возможное значение ctg θ допускается при-
нимать равным 2,5, минимальное – более 1,0. В нашем случае 

 

1,0 < ctg θ = 8,9 > 2,5, 
 

следовательно, принимаем ctg θ = 2,5. 
Требуемое количество поперечной арматуры определим из соот-

ношения площади сечения поперечной арматуры Asw и шага попереч-
ных стержней s: 
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Предварительно принимаем поперечную арматуру 2Ø10 S240 с 
площадью поперечного сечения Asw = 157 мм2. 

Тогда требуемый шаг поперечных стержней составит: 
 

.мм4,257
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157
==









=
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sw

sw
req

 

 

Принимаем шаг поперечных стержней с учетом требуемого значе-
ния и других условий (см. п. 1.10) [4, п. 11.4.5.2, п. 11.4.5.4]: 
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Определяем коэффициент поперечного армирования ρsw и проверя-
ем условие по соблюдению минимально допустимого коэффициента 
армирования ρsw,min [4, п. 11.2.1.5]: 
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Условие выполняется. 
Определяем расчетную поперечную силу, которую может воспри-

нять сжатый подкос при расчете наклонного сечения: 
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Проверяем условие [4, п. 8.2.2.2]: 
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Условие выполняется. Тогда расчетная поперечная сила, которую 
может воспринять элемент с поперечным армированием (расчетное 
сопротивление срезу): 
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Условие выполняется. 
Проверяем предельное состояние несущей способности балки при 

действии поперечных сил: 
 

кН.6,147<кН5,143 , == syRdEd VV  
 

Условие выполняется. 
Окончательно принимаем поперечное армирование балки в виде 

2Ø10 S240 с шагом s = 250 мм. В каждом каркасе на участках опира-
ния балки на колонны устанавливаем по два поперечных стержня 
Ø14 S240. Монтажную арматуру принимаем 2Ø12 S240 (см. п. 1.10). 

 
3.2. Расчет балки по предельным состояниям эксплуатационной 

пригодности (вторая группа) 
 

3.2.1. Расчет балки по образованию нормальных трещин 
 

Определим основные сочетания нагрузок на балку для расчета по 
предельным состояниям эксплуатационной пригодности (вторая груп-
па) (см. п. 1.2) с учетом значений характеристических (нормативных) 
нагрузок на балку, определенных ранее (см. табл. 3.1), и коэффициен-
тов сочетаний переменных нагрузок ψ (ψ0, ψ1, ψ2) для зданий, которые 
принимаются по СН 2.01.01-2019 [8, табл. НП.1, табл. А1.1(В)]. 
В нашем случае они будут иметь следующий вид: 

характеристическое (нормативное, редкое) сочетание: 
 

;кН/м13,2900,3038,775,21ψ ф2,01 =⋅++=++= qsgp k  
 

частое сочетание: 
 

кН/м;44,2500,3038,70,575,21ψψ ф2,21,12 =⋅+⋅+=++= qsgp k  
 

практически постоянное сочетание: 
 

кН/м.75,2100,3038,7075,21ψψ ф2,21,23 =⋅+⋅+=++= qsgp k  
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Значения изгибающих моментов для характеристического (норма-
тивного, редкого), частого и практически постоянного сочетаний 
нагрузок соответственно: 
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В расчетном сечении балки расположены растянутые стержни 
2Ø25 + 2Ø20 S500 с Ast = 1 610 мм2, сжатые монтажные стержни 
2Ø12 S240 с Asc = 226 мм2 (рис. 3.3). 

 

 
 

Рис. 3.3. Расчетное сечение балки 
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Определяем значение коэффициента приведения арматуры 
к бетону: 
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Площадь приведенного сечения балки 
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Статический момент приведенного сечения относительно оси, про-
ходящей по растянутой грани приведенного сечения: 
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Расстояние от растянутой грани до центра тяжести приведенного 
сечения 
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Момент инерции приведенного сечения относительно оси, прохо-
дящей через центр тяжести приведенного сечения: 
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Упругий момент сопротивления приведенного сечения по растяну-
той зоне 
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Упругопластический момент сопротивления железобетонного се-
чения по растянутой зоне 



81 

6 6 3γ 1,75 17,5 10 30,6 10 мм .plW W= = ⋅ ⋅ = ⋅  
 

Момент внутренних усилий в сечении перед образованием трещин 
 

32,9 10 0,0306 88,7 кН м.cr ctm plM f W= = ⋅ ⋅ = ⋅  
 

Так как MEd,n = 285,2 кН · м > Mcr = 88,7 кН · м, трещины образуют-
ся и необходимо проверить их ширину раскрытия. 

 
3.2.2. Расчет балки по ширине раскрытия нормальных трещин 
 
Расчет по ширине раскрытия трещин железобетонных конструк-

ций, выполненных без предварительного напряжения, следует произ-
водить на основе практически постоянного сочетания нагрузок исходя 
из условия 

 

,mliwwk ≤  
 

где wk – расчетная ширина раскрытия трещин; 
wlim – предельно допустимая ширина раскрытия трещин, принима-

емая для класса XC3 равной 0,3 мм при практически посто-
янном сочетании нагрузок [4, табл. 4.1, 4.2]. 

Определим высоту сжатой зоны IIx  для сечения с трещиной при 
использовании двухлинейной диаграммы деформирования из условия 
равенства статических моментов сжатой и растянутой зон сечения от-
носительно нейтральной оси и при отсутствии рабочей арматуры в 
сжатой зоне: 
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Определим эффективную площадь растянутой зоны сечения, т. е. 
некоторой ограниченной области сечения бетона, контактирующего с 
арматурными стержнями: 
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Определим значение эффективного коэффициента армирования: 
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где Ast – площадь сечения арматуры, заключенной внутри эффек-
тивной площади растянутой зоны сечения Ac,eff. 

Так как в нашем случае в сечении балки применяются арматурные 
стержни различных диаметров, определим эквивалентный диаметр: 
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где n – количество стержней конкретного диаметра. 
Максимальное расстояние между трещинами, нормальными к про-

дольной оси, определим по формуле 
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где k1cr – коэффициент, учитывающий условия сцепления арматуры с 
бетоном (для стержней периодического профиля k1cr = 0,8, 
для гладких стержней k1cr = 1,6); 

k2cr – коэффициент, учитывающий распределение относительных 
деформаций по высоте сечения элемента и принимаемый рав-
ным при изгибе 0,5; 

k3cr = 3,4; 
k4cr = 0,425; 
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Ø – диаметр стержня, мм; при применении в одном сечении арма-
турных стержней различных диаметров в расчете следует при-
нимать эквивалентный диаметр Øeq [4, п. 9.2.3.3]. 

Плечо внутренней пары сил в сечении с трещиной для второй ста-
дии напряженно-деформированного состояния [12, с. 317]: 
 

dz 90,0=  при %5,0ρ ≤l ; 
dz 85,0=  при %0,1ρ%5,0 ≤≤ l ; 

dz 80,0=  при %0,1ρ ≥l . 
 

Так как в нашем случае ρl = 1,18 %, то z = 0,80d. 
Напряжения в растянутой арматуре, рассчитанные для сечения с 

трещиной, от усилий, вызванных расчетным сочетанием воздействий: 
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Определяем разность между средней относительной деформацией 
арматуры εsm и средней относительной деформацией бетона на участке 
между трещинами εcm: 
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где kt – коэффициент, учитывающий длительность действия нагрузки; 
при кратковременном действии нагрузки принимается рав-
ным  0,6, при длительном действии нагрузки – 0,4 [4, 
п. 9.2.3.2]; 

fct,eff – средняя эффективная прочность бетона на растяжение к мо-
менту образования первой трещины; fct,eff = fctm [4, п. 9.2.2.3]. 

Тогда расчетная ширина раскрытия трещин, нормальных к про-
дольной оси, будет равна: 
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,max (ε ε ) 169 0,0013 0,22 мм.k r sm cmw s= − = ⋅ =  
 

Проверяем условие по ширине раскрытия нормальных трещин: 
 

wk = 0,22 мм < wlim = 0,3 мм. 
 

Значит, проверка по ширине раскрытия трещин выполняется. 
 

3.2.3. Расчет балки по деформациям 
 

Расчет железобетонных конструкций по деформациям следует про-
изводить из условия 

 

,mliaak ≤  
 

где ak – прогиб (перемещение) железобетонной конструкции от дей-
ствия внешней нагрузки, мм; 

alim – предельно допустимый прогиб (перемещение), мм. 
Расчет балки по деформациям произведем по критерию внешнего 

вида, на основе практически постоянного сочетания нагрузок. 
Определим момент инерции сечения с трещиной: 
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Изгибная жесткость элемента 
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где Ec,eff – эффективный модуль упругости бетона; при действии крат-
ковременной нагрузки принимается Ec,eff = Ecm; 

β – коэффициент, учитывающий длительность действия нагрузки; 
при действии кратковременных нагрузок принимаемый рав-
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ным 1,0, при действии длительно действующих и многократно 
повторяющихся нагрузок – 0,5; 

σsr – напряжения в растянутой арматуре, рассчитанные для сечения 
с трещиной, от усилий, при которых образуются трещины; 

σs – напряжения в растянутой арматуре, рассчитанные для сечения 
с трещиной, от усилий, вызванных расчетным сочетанием воз-
действий; 

II = I – момент инерции сечения без трещины, определяемый с уче-
том коэффициента приведения арматуры к бетону; при от-
сутствии трещин в элементе также принимается III = II. 

Вместо отношения σsr / σr при изгибе допускается применять отно-
шение Mcr / MEd,n [4, п. 9.3.3.1], следовательно, 
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Для железобетонных элементов прямоугольного, таврового и дву-
таврового сечений с арматурой, сосредоточенной у верхней и нижней 
граней, и усилиями, действующими в плоскости симметрии сечения, 
допускается определять прогиб при изгибе по упрощенной формуле [4, 
п. 9.3.2.2]: 
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где 
48
5α =k  – коэффициент, учитывающий способ приложения 

нагрузки и схему опирания элемента [12, табл. 11.1]. 
Предельно допустимый прогиб составляет [4, табл. 4.3]: 
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Проверяем условие по предельно допустимому прогибу: 
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мм.4,35мм3,26 mli =<= aak  
 

Максимальный прогиб в середине пролета балки не превышает 
предельно допустимый, значит, условие выполняется. 

 
3.3. Расчет балки на экономию стали. Построение эпюры 

материалов 
 
По эпюре изгибающих моментов (см. рис. 3.1) видно, что макси-

мальный изгибающий момент действует по середине балки, ближе к 
участкам опирания действующий изгибающий момент уменьшается 
вплоть до нулевого значения. Расчеты по подбору арматуры были про-
ведены для нормального сечения в месте действия максимального из-
гибающего момента. На основании этих расчетов было принято четы-
ре рабочих продольных стержня. Однако можно определить участки 
балки, на которых несущая способность нормальных сечений будет 
обеспечена и при меньшем количестве рабочих продольных стержней, 
т. е. некоторые стержни можно оборвать, не доводя их до опорной ча-
сти балки, без потери прочности балки. Такие стержни называются 
обрываемой арматурой, а точки, в которых их можно оборвать, – точ-
ками теоретического обрыва. В то же время часть стержней останется 
необорванными, и они будут доводиться до опорных частей балки. 
Такие стержни называются оставшейся арматурой. Все эти расчеты 
проводятся параллельно с построением эпюры материалов – графика, 
отражающего изменение несущей способности нормальных сечений 
балки по ее длине (прил. Ж). 

Так как в нашем случае принято четыре рабочих продольных 
стержня, то оборвать мы можем только два верхних из них. Определим 
эффективную высоту условной сжатой зоны для сечения балки только 
с оставшейся арматурой (рис. 3.4): 
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Рабочая (эффективная) высота такого сечения равна: 
 

dо= h – y1 = h – с = 600 – 37,5 = 562,5 мм. 
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Рис. 3.4. Расчетное сечение балки с оставшейся арматурой 
 

Тогда несущая способность такого сечения составит: 
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Положение точки теоретического обрыва можно определить гра-
фически в процессе построения эпюры материалов (прил. Ж) или ана-
литически, определив ее координату относительно опоры балки по 
формуле 
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В соответствии с требованиями норм, связанными с обеспечением 
несущей способности балки по наклонным сечениям от действия изги-
бающего момента, обрываемые стержни необходимо заводить за точки 
теоретического обрыва на соответствующие длины анкеровки lbd. 

Определим расчетное значение предельного напряжения сцепления 
для стержней периодического профиля: 

 

,МПа0,29,01,01,025,2ηη25,2 21 =⋅⋅⋅== ctdbd ff  
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где η1 – коэффициент, учитывающий влияние условий сцепления и 
положение стержней при бетонировании; в нашем случае 
η1 = 1,0; 

η2 – коэффициент, учитывающий влияние диаметра стержня арма-
туры; для Ø ≤ 32 мм η2 = 1,0, для Ø > 32 мм η2 = (132 – Ø) / 100 
[4, п. 11.2.5]; 

fctd  – расчетное сопротивление бетона растяжению (для бетонов с 
fck ≥ 60 МПа при расчете по данной формуле расчетное со-
противление fctd принимают как для бетонов с fck = 60 МПа). 

Требуемая базовая длина анкеровки для анкеровки усилия в пря-
мом стержне при допущении постоянного напряжения сцепления 
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где Ø  – диаметр обрываемого и анкеруемого стержня; 
σsd – расчетное напряжение стержня в месте (сечении), от которого 

измеряется длина анкеровки (в учебных целях примем 
σsd = fyd). 

Расчетная длина анкеровки 
 

== rqdbbd ll ,54321 ααααα  
,мм76208811,00,71,01,01,0 =⋅⋅⋅⋅⋅=  

 

где α1 – коэффициент, учитывающий влияние формы стержней при 
достаточном защитном слое бетона; 

α2 – коэффициент, учитывающий влияние минимальной толщины 
защитного слоя бетона; 

α3 – коэффициент, учитывающий влияние поперечной арматуры; 
α4 – коэффициент, учитывающий влияние одного или нескольких 

приваренных поперечных стержней вдоль расчетной длины 
анкеровки; 

α5 – коэффициент, учитывающий влияние поперечного давления в 
плоскости раскалывания вдоль расчетной длины анкеровки [4, 
п. 11.2.7]. 

Определим минимальную длину анкеровки при растяжении [4, 
п. 11.2.7]: 
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Проверяем условия [4, п. 11.2.7, п. 11.4.10.3]: 
 

мм;326>мм762 min, == bbd ll  
 

мм;3006005,05,0>мм762 =⋅== hlbd  
 

мм.4002020Ø20>мм762 =⋅==bdl  
 

Все условия соблюдаются. Принимаем lbd = 770 мм. 
Тогда длина оборванных стержней составит: 
 

lоб = l0 – 2z + 2lbd = 8 850 – 2 ∙ 2 000 + 2 ∙ 770 = 6 390 мм. 
 

После расчета по прочности и подбора арматуры выполняется кон-
струирование каркаса К-3, расположенного в балке (прил. И). 
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4. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ 
ЖЕЛЕЗОБЕТОННОЙ КОЛОННЫ 

 
Исходные данные. 
Конструкция, размеры колонны, материалы. 
В учебных целях расчет производим для колонны среднего ряда 

как центрально-сжатого элемента (рис. 4.1). Высота колонны выше 
уровня земли Н = 7 м. Расстояние между разбивочными осями здания 
L = 9 м. Расстояние между балками вдоль здания в осях (шаг балок) 
l = 6 м. Высота балки h = 0,6 м, ширина балки b = 0,25 м. 

 

 
 

Рис. 4.1. Поперечный каркас (рама) производственного здания: 
ОВК – отметка верха колонны; ОПЗ – отметка поверхности земли; 

ООФ – отметка обреза фундамента; ОПФ – отметка подошвы фундамента 
 

Бетон колонны принимаем тяжелый класса по прочности на сжатие 
С20/25, подвергнутый тепловой обработке при атмосферном давлении. 
Марка бетонной смеси по удобоукладываемости – П2. Колонна изго-
товлена на предприятии с сертифицированной системой контроля ка-
чества, включающей измерения толщины защитного слоя. 

Расчетное сопротивление бетона класса С20/25 сжатию (расчетная 
прочность на сжатие) 
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Расчетное сопротивление бетона растяжению (расчетную проч-
ность бетона на растяжение) определяем следующим образом: 
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где ktt = 0,7 – коэффициент, учитывающий влияние на прочность на 
растяжение бетона нормального веса длительности дей-
ствия нагрузки, неблагоприятного способа ее приложе-
ния, повышенной хрупкости высокопрочного бетона 
и т. п. [4, п. 6.1.2.12]. 

Классы арматуры по прочности на растяжение: 
• для рабочей продольной арматуры – S500; 
• для конструктивной и монтажной арматуры – S240. 
Расчетное сопротивление арматуры класса S500 растяжению 
 

МПа.354
1,15
500

γ
===

s

yk
yd

f
f  

 

Условия эксплуатации. 
Класс среды по условиям эксплуатации конструкции – XC1. Класс 

железобетонной конструкции – S3. Класс надежности – RC1. Район 
строительства – г. Горки. 

 
4.1. Расчет нагрузок и усилий, действующих на колонну 

 
Нагрузки на колонну складываются из постоянной нагрузки (от 

собственного веса конструкции кровли, плит покрытия, балок и соб-
ственного веса колонны) и переменной (снеговая нагрузка и функцио-
нальная нагрузка на кровлю). Все характеристические (нормативные) 
значения нагрузок, кроме нагрузки от собственного веса колонны, 
определены ранее (см. табл. 2.3, табл. 3.1). 

Для определения нагрузки от собственного веса колонны и прове-
дения дальнейших расчетов необходимо назначить размеры попереч-
ного сечения колонны и определить ее высоту. 

Принимаем прямоугольное поперечное сечение колонны (рис. 4.2). 
Поперечные размеры колонны назначают кратными 50 мм в пределах 
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от 250 до 500 мм и кратными 100 мм при размерах более 500 мм [13, 
с. 266]. Кроме того, поперечные размеры колонны не должны быть 
меньше ширины балки. Примем размер сечения колонны в направле-
нии продольного каркаса здания bcol = 300 мм, в направлении попереч-
ного каркаса здания hcol = 300 мм. Тогда площадь сечения колонны со-
ставит: 

 

Acol = bcol hcol = 300 · 300 = 90 000 мм2. 
 

 
 

Рис. 4.2. Расчетное сечение колонны 
 
Определяем радиусы инерции сечения колонны соответственно в 

плоскости поперечной рамы и плоскости, перпендикулярной попереч-
ной раме: 
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Примем расстояние от отметки +0,000 (ОПЗ) до обреза фундамента 
(ООФ) равным H0 = 0,15 м (принимается с учетом назначения и кон-
структивных особенностей проектируемого здания, а также других 
условий строительства объекта). Тогда геометрическая длина колонны 
выше ООФ составит: 

 

.м15,715,07 =+=+= ос ННН  
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Определяем расчетные длины колонны соответственно в плоскости 
поперечной рамы и в плоскости, перпендикулярной поперечной раме 
[4, табл. 8.3]: 
 

;мм580815072,12,1, =⋅== сhо Hl  
 

.мм720515078,08,0, =⋅== сbо Hl  
 

Размеры сечений колонн, являющихся элементами зданий, следует 
принимать такими, чтобы их гибкость λ в любом направлении не пре-
вышала 120 [4, п. 11.4.2]. Проверяем условия: 
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Условия выполняются. 
Определяем характеристическую (нормативную) нагрузку от соб-

ственного веса колонны: 
 

кН,16,09257,150,30,3ρкол =⋅⋅⋅== ccolcol НhbG  
 

где ρ = 25 кН/м3 – объемный вес бетона. 
При расчете железобетонной колонны среднего ряда и фундамента 

под нее сбор нагрузок производится с грузовой площади прямоуголь-
ной формы, границы которой находятся от колонны на расстоянии 
половины пролета и половины шага балок в каждую сторону от нее. 
В нашем случае в соответствии с принятой компоновкой несущих эле-
ментов покрытия (прил. Д) грузовая площадь, с которой нагрузки от 
покрытия передаются на колонну, будет равна: 
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Значения характеристических (нормативных) нагрузок и частных 
коэффициентов для расчета колонны сведены в табл. 4.1. Нагрузка 
преобразована в виде продольного усилия с учетом грузовой 
площади Aгр. Значения коэффициентов сочетаний переменных нагру-
зок ψ (ψ0, ψ1, ψ2) для зданий [8, табл. НП.1, табл. А1.1(В)], частных ко-
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эффициентов по нагрузке γF [8, прил. А1, табл. НП.1], а также коэффи-
циентов kFI, применяемых к нагрузкам для дифференциации надежно-
сти [8, табл. В.3] принимаются по СН 2.01.01-2019 (см. п. 1.2). 

 
Т а б л и ц а  4.1. Значения характеристических (нормативных) нагрузок 

и частных коэффициентов для расчета колонны 
 

Наименование нагрузки Характеристическая 
(нормативная) нагрузка ψ0,i γF kFI 

І. Постоянные нагрузки 
Собственный вес кровли и плит 
покрытия (см. табл. 2.3) 

Gпокр = 3,00 ∙ 54 = 
= 162,00 кН – 1,35 0,90 

Собственный вес балок (шаг 
балок – 6000 мм) (см. табл. 3.1) 

Gб = 3,75 ∙ 54 / 6,00 = 
= 33,75 кН – 1,35 0,90 

Собственный вес колонны  Gкол = 16,09 кН – 1,35 0,90 
И т о г о… Gk = 211,84 кН    

ІІ. Временные нагрузки 
Снеговая нагрузка на покрытие 
(см. табл. 2.3) 

Qs = 1,23 ∙ 54 = 
= 66,42 кН 0,6 1,5 0,90 

Функциональная нагрузка для 
покрытия категории использо-
вания H (см. табл. 2.3) [6, 
табл. НП 6.10] 

Qф = 0,50 ∙ 54 = 
= 27,00 кН 0 1,5 0,90 

И т о г о… Qk = 93,42 кН    
 
Определим основные сочетания нагрузок на колонну (см. п. 1.2). 

В нашем случае они будут иметь следующий вид: 
первое основное сочетание:  
 

=++= ф2,0,1,0,,1 ψγψγγ QkQkGkN QFFIsQFFIkGFFI  
+⋅⋅⋅+⋅⋅= 42,660,650,190,084,21135,190,0  

0,90 1,50 0 27,00 311,19 кН;+ ⋅ ⋅ ⋅ =  
 

второе основное сочетание:  
 

=++= ф2,0,,,2 ψγγξγ QkQkGkN QFFIsQFFIkGFFI  
+⋅⋅+⋅⋅⋅= 42,6650,190,084,21135,185,090,0  

0,90 1,50 0 27,00 308,44 кН,+ ⋅ ⋅ ⋅ =  
 

где γF,G, γF,Q – частные коэффициенты безопасности для конкретных 
соответственно постоянных и переменных нагрузок; 

ξ = 0,85 – коэффициент уменьшения для неблагоприятно действу-
ющей постоянной нагрузки [8, табл. НП.1, табл. А1.2(В)]. 
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Для дальнейших расчетов колонны выбираем первое сочетание 
нагрузок (NEd = N1 = 311,19 кН) как наиболее неблагоприятное. 

 
4.2. Расчет колонны по предельным состояниям 

несущей способности (первая группа) 
 

Определяем относительное продольное усилие: 
 

.260,
3,1390000

10311,19 3

=
⋅
⋅

==
cdcol

Ed

fA
Nn  

 

Предельно допустимая гибкость 
 

,21
26,0

7,01,17,02020λ lim, =
⋅⋅⋅

==
n

cba NNN
a

 

 

где aN, bN, cN – допускается принимать соответственно 0,7, 1,1 и 0,7 [4, 
п. 8.1.6.10]. 

Так как максимальная гибкость λ =99 > λlim,a =21, необходимо учи-
тывать влияние продольного изгиба [4, п. 8.1.6.10]. 

Определяем минимальный эксцентриситет [3, п. 8.1.1.5]: 
 

мм.20
20

10
30
300

30xma
min,0

0 =












=

===
e

h
e

col  

 

Определяем дополнительный эксцентриситет вследствие влияния 
геометрических несовершенств, который в нашем случае допускается 
принимать по следующей формуле [4, п. 5.4.6]: 

 

мм.21
400
5808

400
0 ===

lei
 

 

Суммарный эксцентриситет 
 

.мм412120 =+=+= iotot eee  
 

Определяем коэффициент продольного изгиба: 
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2 2 41 8 580φ 1,14(1 ) 0,02 1,14 (1 ) 0,02
300 300

tot o

col col

e l
h h

⋅
= − − = ⋅ − − ⋅ =

0,73.
300

4121210,26 =
⋅

−=−<=
col

tot

h
e  

 

Принимаем φ = 0,26. 
Требуемая площадь сечения продольной рабочей арматуры колон-

ны определяется из условия прочности центрально-сжатых железобе-
тонных элементов: 

 

,φ( ),Ed Rd cd col s tot ydN N f A A f≤ = +  
 

где NRd – несущая способность; 
As,tot – суммарная площадь сечения всей продольной арматуры. 
Отсюда требуемая площадь сечения рабочей продольной арматуры 
 

3

2
, ,

311,19 10 13,3 90000
φ 0,26 0,27мм .

435

Ed
cd col

s tot req
yd

N f А
A

f

⋅− − ⋅
= = = −  

 

Так как значение требуемой площади сечения рабочей арматуры 
получилось отрицательное, то принимаем минимально возможное ко-
личество и диаметр арматуры, в данном случае это 4Ø16 S500 с 
As,tot = 804 мм². 

Определяем фактический коэффициент (процент) продольного ар-
мирования: 

 

, 804ρ 100 % 100 % 0,89 %.
300 300

s tot
l

col col

A
b h

= = ⋅ =
⋅

 

 

Для определения минимально допустимого процента продольного 
армирования ρmin сначала рассчитаем значение ρλ: 

 

%.29,0
440

87
580827

440

27
ρ

0

λ =
+

=
+

= i
l

 

 

Причем должно выполняться условие [4, табл. 11.1] 
 

%.25,0ρ%10,0 λ ≤≤  
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В нашем случае 
 

%,25,0>%29,0ρ<%1,0 λ =  
 

условие не выполняется. Принимаем ρλ = 0,25 %. 
Определяем минимально допустимый процент армирования: 
 

3

min
5 5 311,19 10ρ 2 2 0,08 %.

435 300 300
Ed

yd col col

N
f b h

⋅ ⋅
= = ⋅ =

⋅ ⋅
 

 

Так как ρmin = 0,08 % < ρλ = 0,25 %, принимаем ρmin = 0,25 %. 
Проверяем условия [4, п. 11.2.1.1, п. 11.2.1.2]: 
 

%;25,0ρ>%89,0ρ min ==l  
 

%.5ρ<%89,0ρ max ==l  
 

Условия выполняются. 
Колонну армируем сварным пространственным каркасом, состоя-

щим из двух плоских каркасов, расположенных перпендикулярно по-
перечной раме здания и соединенных поперечными стержнями, распо-
ложенными вдоль поперечной рамы. Поперечную арматуру принима-
ем по условию свариваемости с продольной арматурой (см. табл. 1.2) 
из стержней Ø8 S240. Шаг поперечных стержней назначаем по кон-
структивным соображениям исходя из условий (см. п. 1.10) [4, 
п. 11.4.5.6]: 

 





=
=⋅=

≤
мм,400

,мм2401615Ø15

xmas
s  

 

где Ø – диаметр продольной арматуры. 
Принимаем шаг поперечных стержней s = 240 мм. 
Толщину защитного слоя бетона принимаем ccov = 30 мм 

(см. п. 1.10) [4, п. 6.3.4]. 
Для надежной анкеровки продольной арматуры колонны она долж-

на быть заведена в стакан фундамента на расстояние, соответствующее 
длине анкеровки lbd. 

Для расчета lbd определим расчетное значение предельного напря-
жения сцепления для стержней периодического профиля: 

 

,МПа6,17,01,01,025,2ηη25,2 21 =⋅⋅⋅== ctdbd ff  
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где η1 – коэффициент, учитывающий влияние условий сцепления и 
положение стержней при бетонировании; в нашем случае 
η1 = 1,0; 

η2 – коэффициент, учитывающий влияние диаметра стержня арма-
туры; для Ø ≤ 32 мм η2 = 1,0, для Ø > 32 мм η2 = (132 – Ø) / 100 
[4, п. 11.2.5]; 

fctd  – расчетное сопротивление бетона растяжению (для бетонов с 
fck ≥ 60 МПа при расчете по данной формуле расчетное со-
противление fctd принимают как для бетонов с fck = 60 МПа). 

Требуемая базовая длина анкеровки для анкеровки усилия в пря-
мом стержне при допущении постоянного напряжения сцепления 

 

,мм0881
6,1

435
4

16σ
4
Ø

, =⋅==
bd

sd
rqdb f

l  

 

где Ø  – диаметр анкеруемого стержня; 
σsd – расчетное напряжение стержня в месте (сечении), от которого 

измеряется длина анкеровки (в учебных целях примем 
σsd = fyd). 

Расчетная длина анкеровки 
 

== rqdbbd ll ,54321 ααααα  

,мм76208811,00,71,01,01,0 =⋅⋅⋅⋅⋅=  
 

где α1, α2, α3, α5 – коэффициенты, принимаемые при сжатии равными 
1,0; 

α4 – коэффициент, принимаемый при сжатии равным 0,7 [4, 
табл. 11.2]. 

Определим минимальную длину анкеровки при сжатии [4, 
п. 11.2.7]: 

 

мм.653
100

1601610Ø10

65308816,06,0

xma
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Проверяем условия [4, п. 11.2.7; 19]: 
 

мм;653>мм762 min, == bbd ll  
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мм.300>мм762 == colbd hl  
 

Условия соблюдаются. Принимаем lbd = 770 мм. Тогда общая высо-
та колонны составит: 

 

,мм9307107701507 =++=++= оbdcсоl zlНН  
 

где z0 – конструктивный зазор (см. п. 1.10) [4, п. 11.4.4.1]. 
Длина колонны принимается кратной 50 мм. Принимаем 

Hcol = 7 950 мм. 
После всех расчетов и подбора арматуры выполняется конструиро-

вание арматурных каркасов К-4, расположенных в колонне (прил. К). 
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5. РАСЧЕТ И КОНСТРУИРОВАНИЕ  
ОТДЕЛЬНОГО ФУНДАМЕНТА ПОД КОЛОННУ 

 
Исходные данные. 
Конструкция, материалы. 
Фундамент прямоугольный в плане, ступенчатой формы попереч-

ного сечения, отдельный под колонну среднего ряда (размеры сечения 
колонны bcol×hcol = 300×300 мм). Схема фундамента – на рис. 5.1. 

Бетон фундамента принимаем тяжелый класса по прочности на 
сжатие С25/30, подвергнутый тепловой обработке при атмосферном 
давлении. Марка бетонной смеси по удобоукладываемости – П2. Фун-
дамент изготовлен на предприятии с сертифицированной системой 
контроля качества, включающей измерения толщины защитного слоя. 

Расчетное сопротивление бетона класса С25/30 сжатию (расчетная 
прочность на сжатие) 

 

МПа.,6761
1,5
25

γ
===

c

ck
cd

ff  

 

Прочность бетона на осевое растяжение, установленная для проек-
тирования конструкций, fctm = 2,6 МПа (прил. Б). 

Расчетное сопротивление бетона растяжению (расчетную проч-
ность бетона на растяжение) определяем следующим образом: 

 

МПа.0,8
1,5

1,80,7
γ

05,0 =
⋅

==
c

ctktt
ctd

fk
f  

 

Классы арматуры по прочности на растяжение: 
• для рабочей арматуры в подошве плитной части – S500; 
• для конструктивной и монтажной арматуры – S240. 
Расчетное сопротивление арматуры класса S500 растяжению 
 

МПа.354
1,15
500

γ
===

s

yk
yd

f
f  

 

Условия эксплуатации. 
Класс среды по условиям эксплуатации конструкции – XC2. Класс 

железобетонной конструкции – S2. Класс надежности – RC1. Район 
строительства – г. Горки. Расчетное сопротивление грунта 
R = 0,3 МПа = 300 кН/м². 
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Рис. 5.1. Расчетная схема фундамента 
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5.1. Определение размеров подошвы фундамента и подколонника 
 
Нагрузки на фундамент складываются из постоянной нагрузки (от 

собственного веса конструкции кровли, плит покрытия, балок, колон-
ны, фундамента и веса грунта на ступенях фундамента) и переменной 
(снеговая нагрузка и функциональная нагрузка на кровлю). Все харак-
теристические (нормативные) значения нагрузок, кроме нагрузки от 
собственного веса фундамента и веса грунта на ступенях фундамента, 
определены ранее (см. табл. 4.1). 

Значения характеристических (нормативных) нагрузок и частных 
коэффициентов для расчета геотехнического сочетания нагрузок на 
фундамент без учета нагрузки от собственного веса фундамента и веса 
грунта на ступенях фундамента сведены в табл. 5.1. Значения коэффи-
циентов сочетаний переменных нагрузок ψ (ψ0, ψ1, ψ2) для зданий [8, 
табл. НП.1, табл. А1.1(В)] и частных коэффициентов по нагрузке γF [8, 
прил. А1, табл. НП.1] принимаются по СН 2.01.01-2019 (см. п. 1.2). 

 
Т а б л и ц а  5.1. Значения характеристических (нормативных) нагрузок 

и частных коэффициентов для расчета геотехнического сочетания нагрузок 
на фундамент (без учета нагрузки от собственного веса фундамента 

и веса грунта на ступенях фундамента) 
 

Наименование нагрузки Характеристическая 
(нормативная) нагрузка ψ0,i γF 

І. Постоянные нагрузки 
Собственный вес кровли, плит покры-
тия, балок и колонны (см. табл. 4.1) Gвыш = 211,84 кН – 1,00 

И т о г о… Gk = 211,84 кН   
ІІ. Временные нагрузки 

Снеговая нагрузка на покрытие 
(см. табл. 4.1) Qs = 66,42 кН – 1,3 

Функциональная нагрузка для покрытия 
категории использования H (см. табл. 4.1) 
[6, табл. НП 6.10] 

Qф = 27,00 кН 0 1,3 

И т о г о… Qk = 93,42 кН   
 
Определяем геотехническое сочетание нагрузок на фундамент без 

учета нагрузки от собственного веса фундамента и веса грунта на сту-
пенях фундамента (см. п. 1.2). В нашем случае оно будет иметь 
следующий вид: 

 

=++= ф2,0,,,выш, ψγγγ QQGN QFsQFkGFEd  
кН.19,29800,27030,142,6630,184,21100,1 =⋅⋅+⋅+⋅=  
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Назначаем размеры подколонника. Минимальная толщина стенки 
стакана по верху tmin = 200 мм [13, рис. 22.2]. Величина зазора между 
стенкой стакана и гранью колонны принимается равной 75 мм. Тогда 
минимальные размеры подколонника фундамента составят: 

 

( ) ( ) мм;850752002300752 minmin, =+⋅+=++= thа colcf  
 

( ) ( ) мм.850752002300752 minmin, =+⋅+=++= tbb colcf  
 

Принимаем acf = 900 мм, bcf = 900 мм, кратно 300 мм [16, с. 24]. То-
гда толщина стенки стакана 
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Глубина заделки колонны в фундаменте (см. п. 4.2) 
 

мм.80015079507 =−=−= cсоld ННh  
 

Зазор между дном стакана фундамента и нижней гранью колонны 
принимается равным 50 мм [13, с. 350]. Тогда глубина стакана 

 

.мм8505080050 =+=+= dsoc hh  
 

Минимальная толщина дна стакана – 200 мм (см. рис. 4.1) [13, 
с. 350], тогда минимальная высота фундамента под колонну 

 

.мм0501200850200min, =+=+= socf hh  
 

Принимаем предварительно hf = 1 100 мм, кратно 100 мм [19, c. 56]. 
Так как расчет ведется для фундамента внутреннего ряда, то глуби-

ну его заложения будем назначать без учета глубины промерзания грун-
та [9, п. 5.2.5]. Следовательно, глубина заложения фундамента 
(см. п. 4.1) составит: 

 

.мм250115010010 =+=+= HhH ff  
 

Расчетная площадь подошвы фундамента 
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где ρm – средний удельный вес фундамента и грунта на его ступенях; в 
учебных целях допускается принимать ρm = 20 кН/м³ [19, 
с. 57]. 

Так как подколонник принят квадратным в плане 
(acf = bcf = 900 мм), то подошва фундамента также будет квадратной в 
плане, а расчетное значение ее стороны будет равно: 

 

м.1,041,08 ==== fff Aba  
 

В соответствии с необходимостью учета угла наклона боковых гра-
ней пирамиды продавливания, конструктивных требований к размерам 
подколонника (см. п. 4.1), стандартных размеров подошвы фундамен-
та, которые в плане должны быть кратными 300 мм [19, с. 65], прини-
маем af = bf = 1 500 мм. 

Тогда площадь подошвы фундамента составит: 
 

.м2,251,51,5 2=⋅== fff baA  
 

Расчетное давление на грунт под подошвой фундамента  
 

=⋅⋅+=+= 1,01,2520
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f
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.кН/м300<кН/м158 22 == R  
 

Проверка несущей способности основания и принятых размеров 
подошвы фундамента выполняется. 

Проверим принятую высоту фундамента. Расстояние от края ко-
лонны до края фундамента 

 

2
1500 300 600 мм.

2 2
f cola h

l
− −

= = =  

 

Толщина защитного слоя бетона в подошве фундамента принима-
ется для сборных фундаментов не менее 45 мм (см. п. 1.10) [4, п. 6.3.4, 
п. 11.4.3], принимаем ccov = 45 мм. 

Определяем минимальную рабочую (эффективную) высоту фунда-
мента из условия прочности на продавливание: 
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Принятая ранее высота фундамента 
 

мм,230
2

1245179
2
Ø>мм1001 min =++=++= ovcf cdh  

 

где Ø – предполагаемый диаметр рабочей арматуры в подошве фунда-
мента. 

Условие выполняется, окончательно принимаем hf = 1 100 мм. 
Определим высоту плитной части фундамента. Вылет консоли 

плитной части фундамента составляет: 
 

.мм300
2

9001500
21 =

−
=

−
= cff aa

l  

 

Минимальная рабочая (эффективная) высота плитной части фун-
дамента 

 

мм.89

0,158
0,80,51,5

3001,2
0,51,5

21, 1
min,1 =

⋅+
⋅=

+
=

p
f

ld
ctd

 

 

Тогда общая высота плитной части фундамента составит: 
 

мм.140
2

124589
2
Ø

min,1min, =++=++= ovcpl cdh  

 

Количество ступеней фундамента принимают в зависимости от вы-
соты плитной части: 

– при hpl ≤ 450 мм – одна ступень; 
– при 450 мм < hpl < 900 мм – две ступени; 
– при hpl ≥ 900 мм – три ступени [13, с. 349; 19, c. 56]. 
Высота ступеней принимается не менее 300 мм и кратной 150 мм, 

размеры в плане подошвы и ступеней принимаются кратными 300 мм 
[13, с. 349; 19, c. 56]. 

Таким образом, принимаем высоту плитной части фундамента 
hpl = 300 мм > hpl,min = 140 мм с одной ступенью высотой h1 = 300 мм. 
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Тогда высота подколонника составит: 
 

hcf = hf – hpl = 1 100 – 300 = 800 мм. 
 

Все принятые размеры фундамента представлены в прил. Л. 
 

5.2. Подбор рабочей арматуры подошвы фундамента 
 
Подбор арматуры и проверку несущей способности фундамента 

произведем по основным сочетаниям нагрузок. Значения характери-
стических (нормативных) нагрузок и частных коэффициентов сведены 
в табл. 5.2. Нагрузка от собственного веса вышележащих конструкций 
рассчитывается как распределенная по площади подошвы фундамента 
Af = 2,25 м2 (см. п. 5.1). Значения коэффициентов сочетаний перемен-
ных нагрузок ψ (ψ0, ψ1, ψ2) для зданий [8, табл. НП.1, табл. А1.1(В)] и 
частных коэффициентов по нагрузке γF [8, прил. А1, табл. НП.1], а 
также коэффициентов kFI, применяемых к нагрузкам для дифференци-
ации надежности [8, табл. В.3], принимаются по СН 2.01.01-2019 
(см. п. 1.2). 

 
Т а б л и ц а  5.2. Значения характеристических (нормативных) нагрузок 

и частных коэффициентов для подбора арматуры и проверки 
несущей способности фундамента 

 

Наименование нагрузки Характеристическая 
(нормативная) нагрузка ψ0,i γF kFI 

І. Постоянные нагрузки 
Собственный вес кровли, плит 
покрытия, балок и колонны 
(см. табл. 5.1) 

gвыш = 211,84 / 2,25 = 
= 94,15 кН/м2 – 1,35 0,90 

Средний удельный вес фунда-
мента и грунта на его ступенях, 
равный 20 кН/м³ (глубина за-
ложения фундамента – 1,25 м) 
(см. п. 5.1) 

gф. г = 20 ∙ 1,25 = 
= 25,00 кН/м2 – 1,35 0,90 

И т о г о… gk = 119,15 кН/м2    
ІІ. Временные нагрузки 

Снеговая нагрузка на покрытие 
(см. табл. 2.1) s = 1,23 кН/м² 0,6 1,5 0,90 

Функциональная нагрузка для 
покрытия категории использо-
вания H (см. табл. 2.1) [6, 
табл. НП 6.10] 

qф = 0,50 кН/м² 0 1,5 0,90 

И т о г о… qk = 1,73 кН/м²    
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Определим основные сочетания нагрузок на фундамент (см. п. 1.2). 
В нашем случае они будут иметь следующий вид: 

первое основное сочетание: 
 

+⋅⋅=++= 15,11935,190,0ψγψγγ ф2,0,1,0,,1 qkskgkp qFFIqFFIkgFFI  
20,90 1,50 0,6 1,23 0,90 1,50 0 0,50 145,76 кН/м ;+ ⋅ ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ ⋅ =  

 

второе основное сочетание: 
 

+⋅⋅⋅=++= 15,11935,185,090,0ψγγξγ ф2,0,,,2 qkskgkp qFFIqFFIkgFFI  
20,90 1,50 1,23 0,90 1,50 0 0,50 124,71 кН/м .+ ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ ⋅ =  

 

Таким образом, давление на грунт под подошвой фундамента будет 
соответствовать значению наиболее неблагоприятного из сочетаний 
нагрузок: p = p1 = 145,76 кН/м². 

Под действием реактивного давления грунта ступени фундамента 
работают на изгиб как консоли, защемленные в теле фундамента. Из-
гибающие моменты определяют в сечениях по граням уступов фунда-
мента (рис. 5.2). 

 

 
 

Рис. 5.2. Схема к расчету ступеней фундамента 
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Площадь сечения рабочей арматуры подошвы фундамента опреде-
ляем по сечениям 1–1, 2–2. 

Рассмотрим сечение 1–1, проходящее по грани второй снизу сту-
пени (подколонника). Вылет консоли 3001 =l мм (см. п. 5.1), рабочая 
(эффективная) высота сечения 

 

мм,249
2

1245300
2
Ø

11 =−−=−−= ovcchd  

 

где Ø – предполагаемый диаметр рабочей арматуры в подошве фунда-
мента. 

Действующий изгибающий момент 
 

м.кН84,9
2

300,05,176,145
2

22
1

1 ⋅=
⋅⋅

==
lpb

М f  

 

Требуемая площадь сечения рабочей арматуры 
 

.мм101
2494359,0

1084,9
η

2
6

1

1
,1 =

⋅⋅
⋅

==
df

MA
ydu

reqs
 

 

где ηu – относительное плечо внутренней пары сил, которое допуска-
ется принимать равным 0,9 [16, с. 32]. 

Определяем фактический коэффициент (процент) продольного ар-
мирования: 

 

1
,1

1

101ρ 100 % 100 % 0,027 %.
249 1500

s
l

f

A
d b

= = ⋅ =
⋅

 

 

Минимально допустимый процент продольного армирования 
 

%.135,0
500

6,22626ρmin =⋅==
yk

ctm

f
f  

 

Необходимо соблюдать следующее условие [4, табл. 11.1]: 
 

.ρρ%13,0 min≥≤ l  
 

В нашем случае 
 

%.135,0ρ<%027,0ρ>%13,0 min1, ==l
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Условие не выполняется. Принимаем требуемую площадь сечения 
рабочей арматуры из условия ρl,1 ≥ 0,135 %: 

 

.мм504
%100

5001249%135,0
%100

ρ 211,
,1 =

⋅⋅
== fl

reqs

bd
A  

 

Рассмотрим сечение 2–2, проходящее по грани колонны. Вылет 
консоли 6002 =l мм (см. п. 5.1), рабочая (эффективная) высота сече-
ния 

 

мм.0491
2

12451001
2
Ø

2 =−−=−−= ovcf chd  

 

Действующий изгибающий момент 
 

.мкН36,39
2

6,05,176,145
2

22
2

2 ⋅=
⋅⋅

==
lpb

М f  

 

Требуемая площадь сечения рабочей арматуры 
 

.мм96
04914359,0

1036,39
η

2
6

2

2
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⋅⋅
⋅

==
df

MA
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Фактический коэффициент (процент) продольного армирования 
 

2
,2

2

96ρ 100 % 100 % 0,010 %.
1049 900

s
l

cf

A
d b

= = ⋅ =
⋅

 

 

Проверяем условие [4, табл. 11.1] 
 

%.135,0ρ<%010,0ρ>%13,0 min2, ==l  
 

Условие не выполняется. Принимаем требуемую площадь сечения 
рабочей арматуры из условия ρl,2 ≥ 0,135 %: 

 

.мм2751
%100

9000491%135,0
%100

ρ 222,
,2 =

⋅⋅
== cfl

reqs

bd
A  

 

Принимаем армирование по сечению 2–2 с максимальной требуе-
мой площадью сечения арматуры As2,req = 1 275 мм² по всей ширине 
подошвы фундамента. 
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Принимаем сетку из 15Ø12 S500 в каждом направлении с общей 
площадью As,a = As,b = 1 696 мм² и шагом s = 100 мм [13, прил. VII; 14]. 

После проведенных расчетов и подбора арматуры выполняется 
конструирование фундамента и арматурной сетки С-2, расположенной 
в подошве фундамента (прил. Л). 

 
5.3. Проверка ступеней фундамента на действие поперечной силы 

 
Проверим прочность дна стакана фундамента без поперечного ар-

мирования на продавливание (местный срез) по пирамиде продавлива-
ния, показанной на рис. 5.3, из условия 

 

,,сRdEd vv ≤  
 

где vEd – действующая погонная поперечная сила по длине критическо-
го периметра, вызванная нагрузкой местного действия; 

vRd,c – максимальная расчетная погонная поперечная сила, которая 
может восприниматься железобетонным элементом без попе-
речной арматуры (расчетное сопротивление местному срезу). 

Определяем рабочую (эффективную) высоту плитной части фунда-
мента под колонной для арматуры, расположенной вдоль ширины по-
дошвы фундамента af и bf соответственно (см. рис. 5.1): 

 

da = dpl,a + 50 = (hf – hsoc – ccov – Ø / 2) + 50 = 
= (1 100 – 850 – 45 – 12 / 2) + 50 = 249 мм; 

 

db = dpl,b + 50 = (hf – hsoc – ccov – Ø – Ø / 2) + 50 = 
= (1 100 – 850 – 45 – 12 – 12 / 2) + 50 = 237 мм, 

 

где dpl,a, dpl,b – рабочая (эффективная) высота дна стакана для армату-
ры, расположенной вдоль ширины подошвы фундамен-
та af и bf соответственно. 

Средняя рабочая (эффективная) высота сечения составит: 
 

d = 0,5(da + db) = 0,5 · (249 + 237) = 243 мм. 
 

Рассчитаем размеры основания пирамиды продавливания: 
 

мм;5001<мм0291243330030 ==⋅+=+= fcol adha  
 

0 3 300 3 243 1029 мм< 1500 мм.col fb b d b= + = + ⋅ = =  
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Значит, проверку прочности на продавливание производить необ-
ходимо. 
 

 
 

Рис. 5.3. Схема к расчету фундамента на продавливание 
 

Площадь сечения арматуры в пределах полосы шириной a0 и b0 со-
ответственно равна:  

 

;мм1641
100

02911,113 20ед, =
⋅

==
s

aA
A s

sa
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,мм1641
100

02911,113 20ед, =
⋅

==
s

bA
A s

sb
 

 

где As,ед – площадь сечения одного стержня принятого диаметра. 
Определяем коэффициенты продольного армирования подошвы 

фундамента в обоих направлениях для полос шириной a0 и b0 соответ-
ственно: 

 

;0045,0
2490291

1641ρ
0

=
⋅

==
a

sa
a da

A  

 

.0048,0
2370291

1641ρ
0

=
⋅

==
b

sb
b db

A  

 

Тогда расчетный коэффициент армирования, учитываемый в расче-
те на продавливание: 

 

0,02.<0046,00048,00045,0ρρρ =⋅== bal
 

 

Определяем коэффициенты: 
 

;2<91,1
243
20012001 =+=+=

d
k  

 

.16,0
1,5

24,0
γ
24,0

, ===
c

cRdC  

 

Тогда 
 

41.,02091,1035,0035,0 33
min =⋅== ckfkv  

 

Определяем максимальную расчетную погонную поперечную силу, 
которая может восприниматься железобетонным элементом без попе-
речной арматуры: 

 

( ) =+= dkfkCv cklcRdcRd ср1
3

,, σρ100  

( ) =⋅⋅+⋅⋅⋅⋅= 24301,0200,004610091,116,0 3  

( ), ,min min 1 ср155,6 Н/мм> σRd cv v k d= = + =  

( ) Н/мм,6,9924301,041,0 =⋅⋅+=  
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где k1 = 0,1 [4, п. 8.4.3.8]; 
σср – среднее значение нормальных напряжений в бетоне для рас-

четных сечений от продольных (горизонтальных) усилий в 
направлении сторон основания фундамента шириной af и bf; в 
нашем случае горизонтальные усилия отсутствуют, следова-
тельно, σср = 0. 

Определяем критическую площадь (см. рис. 5.3): 
 

( ) =+⋅+⋅+= colcolcolcolcrit bhdbdhdA 5,125,125,1π 2

( ) ( ) =+++= colcolcolcol bhbhdd 35,1π 2

( ) ( ) =⋅++⋅⋅+⋅⋅= 30030030030024332435,114,3 2

.м94,0мм1094,0 226 =⋅=  
 

Тогда результирующая поперечная сила (продавливающая сила) 
действующая по длине критического периметра составит: 

 

( ) ( ) кН.9,19076,14594,025,2 =⋅−=−= pAAV critfEd  
 

Определяем длину критического периметра (см. рис. 5.3): 
 

=⋅++= dbhu colcol 5,1π222  
м.489,3мм48932435,114,3230023002 ==⋅⋅⋅+⋅+⋅=  

 

Тогда действующая погонная поперечная сила по длине критиче-
ского периметра, вызванная нагрузкой местного действия, будет равна: 

 

Н/мм,7,54кН/м7,54
489,3

9,1900,1β
==

⋅
==

u
Vv Ed

Ed
 

 

где β – коэффициент, учитывающий влияние внецентренного прило-
жения нагрузки (в нашем случае при наличии только случай-
ного эксцентриситета β = 1,0) [4, п. 8.4.3.8]. 

Проверяем условие прочности дна стакана фундамента на продав-
ливание: 

 

Н/мм.6,155<Н/мм7,54 , == сRdEd vv  
 

Условие выполняется, прочность фундамента на продавливание по 
дну стакана обеспечена. 
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6. ТРЕБОВАНИЯ К ВЫПОЛНЕНИЮ ЧЕРТЕЖЕЙ 
ПО ПРОВЕДЕННЫМ РАСЧЕТАМ 

 
После всех расчетов выполняются чертежи, на которых изобража-

ются (прил. Д, Е, И, К, Л, М): 
1. План раскладки плит покрытия в масштабе 1:100 (1:200). 
2. Поперечный каркас (рама) здания в масштабе 1:100 (1:200). 
3. Рабочие чертежи плиты покрытия (конструкция и армирование 

плиты, рабочие чертежи арматурных каркасов и сетки) в масштабе 
1:20; 1:25 (1:40). 

4. Рабочие чертежи балки (конструкция и армирование балки, ра-
бочие чертежи арматурных каркасов) в масштабе 1:20; 1:25 (1:40). 

5. Рабочие чертежи колонны (конструкция и армирование колонны, 
рабочие чертежи арматурных каркасов) в масштабе 1:20; 1:25 (1:40). 

6. Рабочие чертежи отдельного фундамента под колонну (кон-
струкция и армирование фундамента, рабочие чертежи арматурной 
сетки) в масштабе 1:20; 1:25 (1:40). 

7. Спецификации арматуры на плиту покрытия, балку, колонну, 
фундамент. 

Чертежи выполняются в соответствии с требованиями 
ГОСТ 21.501-2018 и других технических нормативных правовых актов 
[22]. 
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ПРИЛОЖЕНИЯ 
 

П р и л о ж е н и е  А 
 

Характеристические (нормативные) значения нагрузки на грунт в зависимости от высоты над уровнем моря A, м 
 

Номер 
снегового 

района 
Под- 
район Города и поселки городского типа Снеговая нагрузка, кПа 

1 

1а 
Березовка, Большая Берестовица, Вилейка, Волковыск, Вороново, Гродно, 
Дятлово, Зельва, Красносельский, Лида, Мосты, Островец, Ошмяны, Россь, 

Скидель, Слоним, Сморгонь, Щучин 
35,1=ks  

1б Брест, Высокое, Жабинка, Каменец, Свислочь (Брестская обл.) 2, 20 ( 155)1,35
100k

As ⋅ −
= +  

1в 

Белыничи, Бобруйск, Буда-Кошелево, Быхов, Василевичи, Глуск, Гомель, Горки, 
Давид-Городок, Дзержинск, Дрибин, Ельск, Житковичи, Жлобин, Калинковичи, 

Кировск, Кличев, Корма, Красная Слобода, Кричев, Лельчицы, Лунинец, Любань, 
Марьина Горка, Могилев, Микашевичи, Мозырь, Мстиславль, Наровля, 

Октябрьский, Осиповичи, Петриков, Пинск, Речица, Рогачев, Светлогорск, 
Свислочь (Минская обл.), Славгород, Слуцк, Старобин, Старые Дороги, Столбцы, 

Столин, Туров, Узда, Хойники, Чаусы, Чериков, Шклов 

0,38 ( 140)1,35
100k

As ⋅ −
= +  

2 
2а 

Барань, Богушевск, Боровуха, Верхнедвинск, Витебск, Городок, Дисна, 
Дубровно, Лиозно, Миоры, Новополоцк, Орша, Полоцк, Россоны, Ушачи, 

Шумилино 
0,60 ( 125)1,45

100k
As ⋅ −

= +  

2б 
Березино, Бешенковичи, Болбасово, Борисов, Браслав, Глубокое, Докшицы, 

Коханово, Круглое, Крупки, Лепель, Мядель, Нарочь, Новолукомль, Поставы, 
Сенно, Толочин, Чашники, Червень, Шарковщина 

0,60 ( 150)1,45
100k

As ⋅ −
= +  

 2 2в 

Барановичи, Белоозерск, Береза, Березино, Воложин, Ганцевичи, Городея, 
Дрогичин, Заславль, Иваново, Ивацевичи, Ивенец, Ивье, Клецк, Кобрин, Копыль, 

Кореличи, Коссово, Логойск, Ляховичи, Малорита, Мачулищи, Минск, 
Молодечно, Несвиж, Новогрудок, Плещеницы, Пружаны, Радошковичи, 

Смиловичи, Смолевичи, Телеханы, Фаниполь 

0,60 ( 210)1,45 ,
100k

As ⋅ −
= +  

00,1≥ks  

3 3 Брагин, Ветка, Добруш, Климовичи, Костюковичи, Краснополье, Лоев, 
Тереховка, Хотимск, Чечерск 55,1=ks  
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П р и л о ж е н и е  Б 
 

Прочностные и деформационные характеристики конструкционных бетонов нормального веса 
 

Характеристики 

Значения характеристик для классов бетона по прочности на сжатие 

С
12

/1
5 

С
16

/2
0 

С
20

/2
5 

С
25

/3
0 

С
30

/3
7 

С
35

/4
5 

С
40

/5
0 

С
45

/5
5 

С
50

/6
0 

С
55

/6
7 

С
60

/7
5 

С
70

/8
5 

С
80

/9
5 

С
90

/1
05

 

fck , МПа 12 16 20 25 30 35 40 45 50 55 60 70 80 90 
fc

G
,cube , МПа 15 20 25 30 37 45 50 55 60 67 75 85 95 105 

fcm , МПа 20 24 28 33 38 43 48 53 58 63 68 78 88 98 
fctm , МПа 1,6 1,9 2,2 2,6 2,9 3,2 3,5 3,8 4,1 4,2 4,4 4,6 4,8 5,0 

fctk,0,05 , МПа 1,1 1,3 1,5 1,8 2,0 2,2 2,5 2,7 2,9 3,0 3,1 3,2 3,4 3,5 
fctk,0,95 , МПа 2,0 2,5 2,9 3,3 3,8 4,2 4,6 4,9 5,3 5,5 5,7 6,0 6,3 6,8 

|εc1|, ‰ 1,8 1,9 2,0 2,1 2,2 2,25 2,3 2,4 2,45 2,5 2,6 2,7 2,8 2,8 
|εcu|, ‰ 3,5 3,2 3,0 2,8 2,8 2,8 
|εc2|, ‰ 2,0 2,2 2,3 2,4 2,5 2,6 
|εcu2|, ‰ 3,5 3,1 2,9 2,7 2,6 2,6 

n 2,0 1,75 1,6 1,45 1,4 1,4 
 

Пр им ечания : fck – нормативное сопротивление (характеристическая прочность) бетона осевому сжатию; 
fc

G
,cube – гарантированная (кубиковая) прочность бетона на осевое сжатие; 

fcm – средняя прочность бетона на осевое сжатие; 
fctm – средняя прочность бетона на осевое растяжение, установленная для проектирования конструкций; 
fctk,0,05 – нормативное сопротивление (характеристическая прочность) бетона на осевое растяжение, соответствующая 5%-ному 

квантилю статистического распределения прочности; 
fctk,0,95 – 95%-ный квантиль статистического распределения прочности бетона на осевое растяжение; 
εc1 – относительная деформация бетона, соответствующая прочности бетона на сжатие fc; 
εc2 – относительная деформация бетона, соответствующая расчетной прочности бетона на сжатие αfcd; 
εcu, εcu2 – относительные деформации бетона, соответствующие предельной сжимаемости бетона; 
для мелкозернистых бетонов, приготовленных с применением песков, имеющих модуль крупности Mk = 2,0 и менее (груп-

па Б), значения прочностных характеристик fctm умножают на поправочный коэффициент kt = 0,65 + 6 · 10–3 fc
G

,cube. 
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П р и л о ж е н и е  В 
 

Модуль упругости бетона (за исключением модифицированного самоуплотняющегося бетона) 
 

Марка 
бетонной смеси по 

удобоукладываемости 

Модуль упругости бетона Ecm, ГПа, для классов по прочности на сжатие 

С
12

/1
5 

С
16

/2
0 

С
20

/2
5 

С
25

/3
0 

С
30

/3
7 

С
35

/4
5 

С
40

/5
0 

С
45

/5
5 

С
50

/6
0 

С
55

/6
7 

С
60

/7
5 

С
70

/8
5 

С
80

/9
5 

С
90

/1
05

 

V3 (Ж3), V4 (Ж4), 
(СЖ1) – (СЖ3) – 38 39 40 41 42 43 44 45 46 47 49 50 52 

V1 (Ж1), V2 (Ж2) 31 35 37 38 40 41 42 43 44 45 46 47 49 51 
S1 (П1), S2 (П2) 27 31 32 35 37 38 39 40 41 42 43 45 46 48 

S3 (П3) – S5 (П5) 24 28 29 32 33 35 37 38 39 – – – – – 
 

Пр им ечания :  
1. Перед скобками указаны классы бетонной смеси по консистенции согласно СТБ EN 206; в скобках – соответствующие 

марки по удобоукладываемости бетонной смеси по СТБ 1035. 
2. Приведенные значения модуля упругости действительны для бетонов естественного твердения. Для бетонов, подвергнутых 

тепловой обработке, приведенные значения умножают на коэффициент 0,9. 
3. Приведенные значения модуля упругости действительны для бетонов, изготавливаемых с применением гравия и гранитно-

го щебня с крупностью зерен до 40 мм. Для мелкозернистых бетонов приведенные значения модуля упругости умножают на ко-
эффициент 0,85. Для легких бетонов с соответствующей характеристической прочностью при сжатии fck умножают на коэффици-
ент ηE, определяемый по формуле, приведенной в таблице 6.2. СП 5.03.01-2020. 

4. Для бетонов и мелкозернистых бетонов, подвергающихся попеременному замораживанию и оттаиванию, значения Ecm, ука-
занные в настоящей таблице, умножают на поправочный коэффициент, принимаемый равным при эксплуатации конструкции в 
водонасыщенном состоянии при температуре: 

– от минус 40 °С до минус 20 °С – 0,85; 
– от минус 20 °С до минус 5 °С – 0,90; 
– от минус 5 °С и выше – 0,95. 
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П р и л о ж е н и е  Г 
 

Сортамент арматурных стержней и проволоки 
 

Н
ом

ин
ал

ьн
ый

 
ди

ам
ет

р,
 м

м 
Площадь поперечного сечения, мм2, при количестве стержней 

М
ас

са
 1

 м
, к

г 

Выпускаемые диаметры 
арматуры классов 

1 2 3 4 5 6 7 8 9 

S2
40

 

S4
00

 

S5
00

 

S8
00

 

S1
20

0 

S1
40

0 

3 7,1 14 21 28 35 42 49 57 64 0,051      + 
4 12,6 25 38 50 63 76 88 101 113 0,099   +   + 
5 19,6 39 59 79 98 118 137 157 177 0,154   +   + 

5,5 23,8 47,6 71,4 95,2 119 142,8 166,6 190,4 214,2 0,187   +    
6 28,3 57 85 113 142 170 198 226 255 0,222 + + +   + 
7 38,5 77 115 154 192 231 269 308 346 0,302      + 
8 50,3 101 151 201 251 302 352 402 453 0,395 + + +   + 

10 78,5 157 236 314 393 471 550 628 707 0,617 + + + + +  
12 113,1 226 339 452 565 679 792 905 1018 0,888 + + + + +  
14 153,9 308 462 616 769 923 1077 1231 1385 1,208 + + + + +  
16 201,1 402 603 804 1005 1206 1407 1608 1810 1,578 + + + + +  
20 314,2 628 941 1256 1571 1885 2199 2514 2828 2,466 + + + + +  
25 490,9 982 1473 1963 2454 2945 3436 3927 4418 3,853 + + + + +  
28 615,8 1232 1847 2463 3079 3695 4310 4926 5542 4,833 + + +    
32 804,2 1608 2413 3217 4021 4825 5630 6434 7238 6,313 + + + +   
40 1257 2513 3770 5026 6283 7540 8796 10053 11309 9,864 + + + +   
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П р и л о ж е н и е  Д 
 

План раскладки плит покрытия 
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П р и л о ж е н и е  Е 
 

Армирование ребристой плиты П1 
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П р о д о л ж е н и е  п р и л.  Е 
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О к о н ч а н и е  п р и л.  Е 
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П р и л о ж е н и е  Ж 
 

Эпюра материалов для балки 
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П р и л о ж е н и е  И 
 

Армирование балки Б1 
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П р и л о ж е н и е  К 
 

Армирование колонны К1 
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О к о н ч а н и е  п р и л.  К 
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П р и л о ж е н и е  Л 
 

Армирование фундамента Ф1 
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П р о д о л ж е н и е  п р и л.  Л 
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О к о н ч а н и е  п р и л.  Л 
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П р и л о ж е н и е  М 
 

Поперечный каркас (рама) здания 
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