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Предисловие 

Методические указания составлены на основании типовой программы 
дисциплины «Железобетонные конструкции» для высших учебных 
заведений. Оно рассчитаны на самостоятельное выполнение студентами 
курсовой работы по данной дисциплине. 

Указания содержат 4 раздела, в которых рассмотрены примеры расчета 
сборной плиты перекрытия с круглыми пустотами, сборного разрезного 
ригеля, сборной колонны многоэтажного здания и центрально-нагру-
женного монолитного фундамента. В приложениях приведены необхо-
димые справочные материалы, а также рабочие чертежи всех конструкций, 
рассмотренных в данных указаниях. 

В методических указаниях обозначения и единицы измерения 
физических величин соответствуют основным нормативным документам по 
проектированию железобетонных конструкций. 

Методические указания способствуют овладению знаниями норматив-
ной базы в области инженерных изысканий, принципов проектирования 
зданий и сооружений (ПК-1); овладению методами проведения инженерных 
изысканий, технологией проектирования деталей и конструкций в 
соответствии с техническим заданием с использованием универсальных и 
специализированных программно-вычислительных комплексов и систем 
автоматизированного проектирования (ПК-2). 
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ПЛИТА С КРУГЛЫМИ ПУСТОТАМИ 

Плита междуэтажного перекрытия с номинальными размерами в плане 
2,26 м эксплуатируется при положительной температуре и влажности 
окружающей среды 40-65 %. 

Временная нормативная нагрузка на перекрытие – 5 кН/м2. Способ 
изготовления – заводской по агрегатно-поточной технологии с натяжением 
арматуры на упоры. Бетон тяжёлый, с объёмным весом 24 кН/м2. 

Расчётный пролёт плиты (рис. 1) при опирании на ригель перекрытия 
поверху  

0

250
6000 5875

2 2

b
l l      мм = 5,875 м. 

a 

  б 

 

 

 

 

Рис. 1. Геометрические размеры (а) и расчётная схема (б) плиты 

 
Подсчёт нагрузок на 1 м2 перекрытия приведён в табл. 1. 
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Т а б л и ц а  1   
Нагрузки на 1м2 перекрытия 

Вид нагрузки 
Нормативная 
нагрузка, кН/м2

Коэффициент надёж-
ности по нагрузке 

Расчетная на-
грузка, кН/м2

Постоянная: 
– от массы плиты (=0,12 м, 
=25 кН/м3) 

 
0,1225=3,0 

 
1,1 

 
3,3 

– от массы пола (по заданию) 0,8 1,2 0,96 
Временная (по заданию) 5,0 1,2 6,0 

в т.ч. длительная 3,5 1,2 4,2 
кратковременная 1,5 1,2 1,8 

Всего: 8,8 – 10,26 
В т.ч. постоянная и длительная 7,3 – – 

 

Определяется расчётная нагрузка на 1 м длины плиты при ширине 2,2 м 
с учётом коэффициента надёжности по назначению здания 0,95n   (класс 
ответственности здания II): 

– для расчета по прочности 
кН

10,26 2,2 0,95 21,44 
м

q     , 

– для расчета по второй группе предельных состояний 

полная 
кН

8,8 2,2 0,95 18,39 
мtotq     , 

длительная 
кН

7,3 2,2 0,95 15,257 
мlq     . 

Расчётные усилия: 
– для расчета по прочности 

2 2

0 21,44 5,875
92,52

8 8

ql
М


    кНм; 

98,62
2

875,544,21

2
0 




ql
Q  кН. 

– для расчета по второй группе предельных состояний 
2 2

0 18,39 5,875
79,34

8 8
tot

tot

q l
М


    кНм; 

2 2

0 15,257 5,875
65,83

8 8
l

l

q l
М


    кНм; 

Назначаются геометрические размеры поперечного сечения плиты (см. 
рис. 1). 

Расчётные характеристики материалов: 
– бетон – тяжелый класса В35. 

,19,5 МПа, 1,3 МПа, 25,5 МПа,

1,95 МПа, 34500 МПа
b bt bn b ser

btn b

R R R R

R E

   

 
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(определяется в соответствии с прил. 1); 
– арматура – напрягаемая класса А1000Ø10 мм. 

1000 МПа, 830 МПа, 300 МПа, 200000 МПаsn s sw sR R R E     
 

Расчет прочности нормальных сечений плиты 
Проверяется положение нейтральной оси: 

'

' ' 3

0

0,031
19,5 10 2,16 0,031 0,19

2 2
f

b f f

h
R b h h

              
  

 

228  кН м 92,52  кН мМ     , 

т.е. граница сжатой зоны проходит в полке – расчет производится как для 
прямоугольного сечения шириной ' 2160fb b   мм. 

Определяется значение коэффициента αm: 

2 3 2

0

92,52
0,0608 0,293

19,5 10 2,16 0,19m R

b

M

R bh
      

  
. 

R  принимается согласно прил. 3. 
Следовательно, сжатая арматура по расчету не требуется. Сечение 

рассчитывается с одиночной арматурой. 
Вычисляется относительная высота сжатой зоны 

1 1 2 1 1 2 0,06 0,062m          ; 

0,062
0,174

0,357R


 


. 

R  определяется согласно приложению 3. 

Условие R  соблюдается, расчетное сопротивление напрягаемой ар-

матуры sR  можно увеличить путем умножения на коэффициент условной 

работы 3s , учитывающий увеличение сопротивления напрягаемой армату-
ры выше условного предела текучести  

3 1,25 0,25 1,25 0,25 0,174 1,2 1,1s

R


        


. 

Принимаем 3s  =1,1. 
Требуемая площадь растянутой арматуры 

' 3
0 2 2

3

3

0,062 19,5 10 2,16 0,19
0,000543 м 5,43 см

1,1 830 10
b f

sp

s s

R b h
A

R

    
   

  
. 
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Так как пустот в плите 11, согласно прил. 4 принимается 8Ø10 А1000. 
ф 26,28 смspA  . 

В многопустотных плитах в соответствии с [2]наибольшее расстояние 
между осями стержней продольной арматуры не должно превышать 
2  (2 220 440  мм)h    и не должно быть более 400 мм. 

Выполняется проверка расстояния между осями стержней продольной 
арматуры. 

2180 29 10 159 11
70,5 мм

2

   
  – расстояние от боковой поверхности 

плиты понизу до оси крайнего продольного стержня. 

2180 2 70,5
254,875 400  мм

8

 
  , 

следовательно, расчет выполнен верно. 
 

Расчет прочности наклонных сечений плиты 
В соответствии с [1] в многопустотных плитах высотой менее 300 мм, 

на участках, где поперечная сила воспринимается только бетоном, 
поперечную арматуру можно не устанавливать. Выполняется проверочный 
расчет. 

 21,44 = ݍ
кН

м
 – полная,  

где vq  = 12,54 
кН

м
 – временная нагрузка. 

Расчет выполняется из условия 

b swQ Q Q  , 

где Q – поперечная сила в рассматриваемом сечении; 
 Qb – поперечная сила, воспринимаемая бетоном; 
Qsw – поперечная сила, воспринимаемая хомутами. 

 
Вычисление поперечной силы, воспринимаемой бетоном Qb 

b
b

M
Q

c
 . 

2 3 2

01,5 1,5 1,33 1,3 10 0,411 0,19 38,48  кН мb n btM R bh          . 

Предварительно назначается усилие преднапряжения с учетом всех 
потерь. 
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sp  принимается до 700 МПа для стержневой арматуры и округляется 

до 10 МПа. 
3 4700 10 6,28 10 439,6 кНsp spP A         . 

Вычисляется коэффициент, учитывающий влияние предварительного 
напряжения на прочность наклонного сечения 

2

1 1

1 1,6 1,16 1 0,3984 0,072 1,33n

b b

P P

R A R A

 
        

 
, 

где А1 – площадь бетонного сечения без учета свесов сжатой полки 
2

1 0,411 0,22 0,09042 мA bh    ; 

3

1

439,6
0, 249

19,5 10 0,09042b

P

R A
 

 
. 

1

38,48
1,6  м

15,17
bM

c
q

   . 

Нагрузка приводится к эквивалентной равномерно распределенной и 
определяется в соответствии с формулой 

1

38,48
1,6  м

15,17
bM

c
q

   . 

Наиболее выгодное расположение проекции наклонного сечения ܿ при 
действии эквивалентной равномерно распределенной нагрузки определя-
ется по формуле, указанной выше. При этом должны выполняться условия 

0 03 ;h c h   0 19 см 160 см,h c    однако 03 57 см  h c    верхнее 
условие не выполняется, поэтому принимаем с=57 см и вычисляем Qb 

38,48
67,5 кН

0,57
b

b

M
Q

c
   . 

При вычислении Qb должны выполняться следующие условия 

,min ,maxb b bQ Q Q  ; 

3

,min 00,5 0,5 1,3 10 0,411 0,19 50,76  кН;b btQ R bh        

3

,max 02,5 2,5 1,3 10 0,411 0,19 253,79  кН.b btQ R bh        

Условия выполняются, для дальнейших расчетов принимается Qb. 
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Вычисление поперечной силы, воспринимаемой хомутами Qsw 
Усилие Qsw определяется по формуле 00,75sw swQ q c  в зависимости от 

величины 

1 12 2 38,48 15,17 48,32 кН.b bQ M q      

Проверяем условие  
3

1 048,32 1,33 1,3 10 0,411 0,19 135,01 кНb n btQ R bh         . 
Требуемая интенсивность хомутов qsw определяется по формуле 

,min 0 1

0

( 3 ) (62,98 50,76 3 0,19 15,17) кН
12,52 .

1,5 1,5 0,19 м
b

sw

Q Q h q
q

h

     
  


 

Хомуты учитываются в расчете, если соблюдается условие 
3кН кН

12,52 0,25 0,25 1,33 1,3 10 0,411 177,654 
м мsw n btq R b          – 

условие не выполняется. 

b swQ Q Q  , 
62,98 67,5 ,swQ   

,bQ Q  следовательно, установка поперечной арматуры не требуется по 
расчету. 

 
Расчет плиты по предельным состояниям второй группы 

Согласно [1] к заданной плите предъявляются требования, соответству-
ющие 3-й категории трещиностойкости, т.е. допускается непродолжительное 
раскрытие трещин шириной 1 0,3  ммcrca   и продолжительное 2 0,2 ммcrca  . 

Геометрические свойства: 
Находится площадь приведенного сечения 

,red f f f f spA b h b h b h A           

где α – коэффициент приведения арматуры к бетону 
200000

5,8
34500

s

b

E

E
    . 

22160 39 2160 38 586 143 5,8 628 2538 10 ммredA           . 
Принимается толщина защитного слоя бетона а=30 мм.  
Определяется статический момент приведенного сечения относительно 

нижней грани 

3 2 1

4 3

39 143 38
2160 39 220 586 143 38 2160 38

2 2 2

30 5,8 628 2773,4 10 мм .

red f f f f spS b h y b h y b h y a A             

                 
   

    

 

 
а 
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б 

 
Рис. 2. К расчету геометрических свойств сечения (а) и расчетное поперечное 

сечение плиты при расчете по второй группе предельных состояний (б) 

 
Расстояние от центра тяжести приведенного сечения до нижней грани 

4

0 2

2773,4 10
109  мм.

2538 10
red

red

S
y

A


  


 

Расстояние от центра тяжести напрягаемой арматуры до центра тяжести 
приведенного сечения 

0 1 0 109 30 79 мм.pe y a      

Момент инерции приведенного сечения 

   
3 33

2 2

0 3 0 212 12 12
f f f f

red f f

b h b hb h
I b h y y b h y y

                

 2 2

0 1 0 1f f sp pb h y y a A e         

23 32160 39 39 583 143
2160 39 109 220

12 2 12

               
 

2 3143 2160 38
583 143 109 38

2 12

             
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2

238
2160 38 109 5,8 628 79

2
         
 

 

10677420 705278340 142067723,4 20842,25 9876960       
6 4664848000 22732218,4 1555,5 10 мм .     

Момент сопротивления приведенного сечения: 
– относительно нижней грани 

6
3 3

0

1555,5 10
14271 10 мм ;

109
inf red

red

I
W

y


     

– относительно верхней грани 
6

3 3

0

1555,5 10
14014 10 мм .

220 109
sup red

red

I
W

H y


   

 
 

Упругопластический момент приведенного сечения: 
– относительно нижней грани 

3 3 31,25 14271 10 17839 10 мм ;inf inf

pl redW W         

– относительно верхней грани 
3 3 31,25 14014 10 17518 10 мм ,sup sup

pl redW W         

где значения коэффициента γ, учитывающего пластические свойства 
бетона, принимаются по прил. 5. 

Сечение двутавровое симметричное: 

2160
3,69 6

586
fb

b


   ; 

3,169 2fb

b


  . 

Принимается =1,25. 
Определяется расстояние от центра тяжести приведенного сечения до 

нижней ядровой точки 
3

2

14271 10
56,23 мм

2538 10

inf

red
inf

red

W
r

A


  


 

и до верхней ядровой точки 
3

2

14271 10
56,23 мм

2538 10

inf

red
inf

red

W
r

A


  


. 
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Определение потерь предварительного напряжения 
Расчет потерь ведется при коэффициенте точности натяжения арматуры 

=1. 
Первые потери 
Величина предварительного напряжения 0,3sp snR  . Также для 

арматуры А1000 – не более 0,9 snR . 
Многопустотные плиты перекрытий, как правило, изготавливаются с 

применением электротермического способа натяжения арматуры. sp  

назначается с учетом допустимых температур нагрева. В расчете прини-
мается данный метод. 

Для стержневой арматуры верхний предел sp при электротермическом 

методе – 700 МПа. Принимается это значение: 

sp =700 МПа. 

При электротермическом способе натяжения среди первых потерь 
учитываются только потери от релаксаций 1sp . Для стержневой арматуры 

1 0,03 0,03 700 21 МПа.sp sp       

Потери от температурного перепада 2 0sp   (исключаются техноло-

гией изготовления плит). 
Потери от деформации формы 3 0sp   и потери от деформации анкеров 

4 0sp   учитываются при расчете длины заготовки арматуры). 

Таким образом, первые потери 

(1) 1 2 3 4 21 0 0 0 21 МПаsp sp sp sp sp              . 

Усилие предварительного обжатия с учетом первых потерь 

    4 3

1 1
6,28 10 700 21 10 426,41 кНsp sp sp

P A          . 

 
Вторые потери 
Потери от усадки бетона 

4

5 , 0,0002 20 10 40 МПаsp b sh sE        , 

где , 0,0002b sh   – деформация усадки бетона B35. 

Максимальное сжимающее напряжение на уровне крайнего волокна без 
учета влияния собственного веса плиты 

3 3
1 0 1 01

4 8

426,41 10 426,41 10 0,079 0,109

2538 10 155500 10

1680102,44 2361296,79 4041399,23 Па 4,04  МПа.

p

bp

red red

P e yP

A I  

     
     

 
   
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Принимается передаточная прочность бетона 15 МПаbpR  . 

4,04 0,9 13,5 МПаbp bpR     – условие выполняется. 

Нагрузка от собственной массы плиты 

кН
3,0 2,2 6,6 

мgnq    . 

Изгибающий момент от собственного веса плиты 
2 2
0 6,6 5,875

28,47  кН м
8 8

gn

gn

q l
M

 
    . 

Напряжение на уровне центра тяжести продольной арматуры 

1 0 1 0 11

3 3

4 8

( )

426,41 10 (426,41 10 0,079 28470) 0,079

2538 10 155500 10
1680102,44 265012,74 1945115,18 Па 1,94 МПа.

p gn p

bp

red red

P e M eP

A I

 

  
   

    
  

 
   

 

Потери от ползучести арматуры 6sp   

 
,

6

0 1

,

0,8

1 1 1 0,8

b cr bp

sp

p s red

sp b cr

red

e y A

I

   
 

  
       

 

, 

где ,b cr  – коэффициент ползучести бетона (принимается по прил. 6). Для 

класса бетона B35 и нормальной влажности 40–75% , 2,1b cr  . 

200000
5,8;

34500
s

b

E

E
     

6,28 
0,0024;

2538
sp

sp

red

A

A
     

 

3

6 4

8

0,8 5,8 2,1 1,94 10

0,079 0,079 2538 10
1 5,8 0,0024 1 1 0,8 2,1

155500 10

sp 



   
  

          

 

18903,36
17,66 МПа.

1,07
   

Суммарные вторые потери 

  5 62
40 17,66 57,66 МПа.sp spsp

         
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Полные потери 

   1 2
21 57,66 78,66 100 МПа,sp sp sp

          

следовательно, принимаются полные потери 
100 МПа.sp   

Усилие в арматуре с учетом всех потерь 

   4 3

2 6,28 10 700 100 10 376,8 кН.sp sp spP A            
 

Расчет трещиностойкости плиты 
Момент трещинообразования сечения 

 2 0 1 ,inf

crc btn pl p sup spM R W P e r       

где sp  – коэффициент точности натяжения, 0,9sp  . 

 31,95 10 0,017839 376,8 0,079 0,055 0,9crcM          

34,79 45,44 80,23  кН м.     

Принимается 79,34  кН мn totM M    (для конструкций 3-й категории 
требований по трещиностойкости). 

80,23 кН м 79,34,crc nM M     

следовательно, условие выполняется, трещины в растянутой зоне бетона не 
образуются. Расчет на раскрытие трещин производится в случае невыпол-
нения условия. 

 

Расчет прогибов для участков без трещин в растянутой зоне 
Расчет производится из условия  

,ultf f  
где f – прогиб от внешней нагрузки, 

fult – предельно допустимый прогиб. 
6000

30 мм;
200 200ult

l
f     

2

0

1
,f Sl

r
   
 

 

где S – табличный коэффициент, в случае загружения для плиты, равный 
5

48
  (см. прил. 6). 

Полная кривизна в сечении с наибольшим моментом 

1 2

1 1 1

r r r
           
     

, 
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где 
1

1

r
 
 
 

 – кривизна от непродолжительного действия кратковременной на-

грузки, 

2

1

r
 
 
 

 – кривизна от продолжительного действия постоянных и длитель-

ных нагрузок. 
Принимается 1s  . 

3
1 0 ,

1 n

c b red

M

r bh E
     

. 

Коэффициент с находится при помощи дополнительных коэффи-
циентов по таблице прил. 7. 

Вспомогательные коэффициенты 

   
0

2160 586 39
0,55;

586 190
f f

f

b b h

bh

   
   


 

2

79,34 
0,21;

376,8
n

s

M
e

P
    

0

0,21
1,1;

0,19
se

h
   

3
7,

, 4 2

,

25,5 10 кН
1,7 10 ,

15 10 м
b ser

b red

b red

R
E




   
 

 

где 4

, 15 10b red

    при непродолжительном действии нагрузки; 

2 1

,

300 300
11,76;

25,5s s

b serR
      

4

0

6,28 10
0,008.

0,411 0,19
spA

bh


   


 

В соответствии с полученными значениями вспомогательных коэффи-
циентов принимается с=0,25. 

1

3 7
1

1 79,34
0,0046 м ;

0,25 0,586 0,19 1,7 10r
         

 

1

3 3 7
2 0 ,

1 65,83
0,0038 м ;

0,25 0,586 0,19 1,7 10
l

c b red

M

r bh E
           

 

25
5,875 0,0084 0,030 м 30 мм; 

48
f       

30 мм.ultf f   
Условие выполняется, прогиб не превышает предельно допустимого 

значения. 
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РАЗРЕЗНОЙ РИГЕЛЬ 

Требуется запроектировать разрезной ригель перекрытия при свобод-
ном опирании концов ригеля на консоли колонны. Опирание плит 
перекрытия осуществляется на ригель по верху. Шаг колонн в направлении 
длины ригеля равен 7 м.  

Бетон для ригеля перекрытия следует принять тяжёлый. Класс бетона 
В35. В качестве продольной арматуры ригеля целесообразно применить 
арматуру класса А400, в качестве поперечной – арматуру класса А240. На 
рисунке 3 показана конструктивная схема перекрытия. 

 
Рис. 3. Конструктивная схема перекрытия 

Назначаются размеры поперечного сечения ригеля. Высота сечения 

1 1 1 1
7000 600 мм,

10 12 10 12ph L            
   

 

где Lp – пролет ригеля в осях. 
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Ширина сечения 

   0,3 0,5 0,3 0,5 600 250  мм.b h        

Конструктивная длина ригеля 

2 7000 400 2 20 6560 мм,p p kl L b a         

где bk – размер сечения колонны, 
 a – зазор между колонной и торцом ригеля. 
Длина расчетного пролета ригеля 

0 2 7000 400 2 2 140 6420 мм 6,42 м,p kl L b a c            

где с – длина площадки опирания, принимается с=14 см. 
Расчетная нагрузка на 1 погонный метр от веса ригеля (сечение 

0,25 0,6 м , плотность железобетона 
3

кН
25 

м
  , учитывается коэффициент 

надежности 1,1f     кН
0,25 0,6 25 1,1 4,125  

мpq      . 

Полная нагрузка с учетом нагрузки от перекрытия и коэффициента 
надежности п=0,95  

  кН
4,125 10,26 6 0,95 62,4   

м
q      . 

Расчетные усилия в ригеле: 
Пролетный момент 

2 2

0 62,4 6,42
321,49 кН м.  

8 8np

ql
M


     

Поперечная сила 

0 62,4 6,42
200,3 кН.  

2 2

ql
Q


    

 
Прочность нормальных сечений ригеля в пролете 

Расчетные характеристики материалов: 
– бетон – тяжелый класса В35. 

,19,5 МПа,  1,3 МПа, 25,5 МПа, 1,95 МПа, b bt bn b ser btnR R R R R      

34500 МПаbE   (определяется в соответствии с прил. 1); 

– арматура – напрягаемая класса А400, 355 МПаsR  . 
Расчетное сечение в середине пролета рассматривается как прямо-

угольное с размерами 0,250,6 м. Предварительно назначается рабочая 
высота сечения 0 60 6 54 смh h a     . 
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Рис. 4. Расчётная схема ригеля 

Определяется относительная высота сжатой зоны сечения 

2 3 2

0

266,49
0,23

19,5 10 0,25 0,54m

b

M

R bh
   

  
. 

По таблице прил. 3 для арматуры А400 определяются 0,531 R   и 

0,39R  . 

R m  , следовательно, сжатой арматуры по расчету не требуется. 
Сечение можно рассчитывать как прямоугольное с одиночной арматурой. 

Площадь сечения растянутой арматуры определяется по формуле 
3

2 20
3

0,2 19,5 10 0,25 0,54
0,00148 м 14,8 см ,

355 10
b

s

s

R bh
A

R

    
   


 

где 1 1 2 1 1 2 0,19 0,2m           

Принимаются 4Ø22 А400c 215,2 смsA  . 
 

Расчет прочности ригеля по наклонным сечениям 
Расчет производится из условия прочности наклонного сечения 

b swQ Q Q  . 

Принимается поперечная арматура А240 Ø10, 170 МПаswR   с пло-
щадью стержня 0,785 см2. В поперечном сечении располагаются два 
плоских каркаса. 
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Рис. 5. К расчёту прочности ригеля по наклонному сечению 

Поперечная сила, воспринимаемая бетоном Qb  

2 3 2

0

кН
1,5 1,5 1,3 10 0,25 0,54 142,16  

мb btM R bh       . 

кН
6,0 6 0,95 34,2 

мvq      – временная нагрузка, 

1

34,2 кН
62,4 45,3 

2 2 м
vq

q q      – полная погонная нагрузка от 

постоянных и временных нагрузок. 

1

142,16
1,77 м

45,3
bM

c
q

   . 

При определении с должны выполняться условия  

0 054 см 3 162 смh с h     – неверно, принимается с=150 см. 

142,16
94,77 кН

1,5
b

b

M
Q

c
   . 

При вычислении ܳ௕ должны выполняться условия 

,min 0 ,max 00, ;5 2,5b bt b b btQ R bh Q Q R bh     

3

,min 094,77 кН 0,5 0,5 1,3 10 0,25 0,54 87,75 кН;b b btQ Q R bh          

3

,min 094,77  кН 2,5 2,5 1,3 10 0,25 0,54 438,75 кН.b b btQ Q R bh          

Условия выполняются. Для дальнейших расчетов принимается 

94,77 кН.bQ   
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Требуемая интенсивность хомутов qw определяется в зависимости от 
величины 

1 12 2 142,16 45,3 160,5  кНb bQ M q     . 

1 max

0

2 2 142,16
160,5 200,3 326,22 кН

0,54
b

b

M
Q Q

h


      , 

тогда 

   max 1

0

200,1 160,5 кН
48,89  

1,5 1,5 0,54 м
b

sw

Q Q
q

h

 
  


. 

Расчетный максимальный шаг хомутов 
3 4

1

170 10 1,57 10
0,54 м 

48,89
sw sw

w

sw

R A
s

q

   
   . 

По конструктивным требованиям при рабочей высоте сечения 540 мм 

шаг должен быть не более 
540

270 мм
2

  и не более 300 мм. Принимается 

шаг 250 мм. 
Фактическая погонная нагрузка на хомуты 

3 4

1

170 10 1,57 10 кН
106,76   

0,25 м
sw sw

sw

w

R A
q

s

   
   . 

 
Поперечная сила, воспринимаемая хомутами Qsw  

00,75 0,75 106,76 1,08 86,48  кНsw swQ q c     , 

где с0 – длина проекции наклонной трещины, равная с, не более  

02 2 0,54 1,08h    . 

max 1 0 200,3 45,3 1,08 151,38  кНQ Q q c      . 

151,38  кН 94,77 86,48 181,25  кНb swQ Q Q       

Условие выполняется, прочность наклонного сечения обеспечена. 
Конструктивные требования обязывают для балок высотой более 150 мм 

на приопорных участках длиной 
4

l
 иметь шаг поперечных стержней не 

более 
1

2
 рабочей высоты элемента и не более 300 мм. На остальной части 

пролета шаг стержней не должен превышать 
3

4
h  или 500 мм. 
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Следовательно, на приопорных участках за подрезкой шаг не должен 

быть более 
540

270 мм
2

  на остальной части пролета 
3

500 405
4
   мм.  

Окончательно принимаются: 
– на приопорных участках 1 250 ммws  ; 

– на остальной части пролета 2 400 ммws  . 

СБОРНАЯ ЖЕЛЕЗОБЕТОННАЯ КОЛОННА 

Требуется запроектировать среднюю колонну первого этажа 4-этажного 
здания (без подвала). 

Сетка колонн 67 м, высота этажа – 4,8 м. 

Снеговой район – IV. Нагрузка от веса плит покрытия и кровли – 
2

кН
5 .
м

 

Колонна проектируется из тяжёлого бетона класса В35 с продольной 
рабочей арматурой класса А400. 

Расчёт прочности колонны выполняется на действие продольной силы 
со случайным эксцентриситетом и заключается в подборе продольной 
арматуры. 

Определяется нагрузка на ко-
лонну с грузовой площадки, соответ-
ствующей заданной сетке колонн 
76=42 м2 и коэффициентом 
надёжности по назначению здания 

0,95n   (для II класса ответ-
ственности здания). На колонну пер-
вого этажа передаётся нагрузка от 3-
х перекрытий (при числе этажей – 4) 
и от одного покрытия (рис. 6). 

Нагрузка от одного перекрытия: 
– от веса плиты перекрытия, по-

ла и временная нагрузка (см. табл. 1): 
10,26 42 0,95 409,4 кН;    

– от собственного веса ригеля 
сечением 0,25 0,6  м b h    длиной 

l2=7 м при плотности железобетона 
3

кН
25

м
   и 

1,1: 0,25 0,6 7 25 1,1 0,95f        27,4 кН ;  

– от собственного веса колонны сечением 0,3 0,3  м b h    при высоте 
этажа 4,8 м: 0,3 0,3 4,8 25 1,1 0,95 11,3 кН      . 

 
Рис. 6. Расчётная схема колонны 
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Таким образом, полная расчётная нагрузка на колонну от одного пере-
крытия составит пер 409,4 27,4 11,3 448,1 кНN     . 

Нагрузка от покрытия: 
– постоянная нагрузка составит 5 42 0,95 199,5 кН    при распреде-

лённой нагрузке от кровли и плит, равной 
2

кН
5
м

; 

– временная нагрузка от снега (IV снеговой район, 2,4 кПа) будет равна 
2,4 42 0,95 95,76  кН   . 

Таким образом, полная расчётная нагрузка от покрытия с учётом 
нагрузки от ригеля и колонны верхнего этажа составит 

покр 199,5 95,76 27,4 11,3 333,96 кНN      . 

Суммарная (максимальная) величина продольной силы в колонне 
первого этажа (при заданном количестве этажей – 4): 

   пер покр4 1 448,1 4 1 333,96 1678,26 кНN N N        
. 

Расчетные характеристики материалов: 
– бетон – тяжелый класса В35, ܴ௕ ൌ 19,5	МПа. 
– продольная арматура – напрягаемая класса А400, ܴ௦ ൌ 355	МПа. 

 
Расчет прочности колонны 1-го этажа 

Рабочая высота колонны l0 принимается равной высоте этажа 4,8 м.H    
Принимается начальный эксцентриситет е0=1 см, так как при свободном 

опирании момент в опоре приближен к 0. 
Вычисляются величины случайных эксцентриситетов 

480 480
0,0056 0,8 см

600 600ae     ; 

0,3
0,01  м 1  см

30 30
k

a

h
e     . 

Так как разница между начальным и случайными эксцентриситетами 
минимальна, Расчет колонны проводится как для элемента, сжатого со 
случайными эксцентриситетами. 

Вычисляется гибкость стойки 

0 480
16 4,0.

30

l

h
      

Необходим учет влияния прогиба на начальный эксцентриситет. 
Уравнение прочности сжатого со случайными эксцентриситетами 

элемента 
 0 ,b sc sN R bh R A    

где 2( )b sb b s     , причем sb , s
s

b

R

R


    
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Принимается отношение 

дл 1
N

N
 , 

где длN  – расчетная продольная сила от постоянной и длительной нагрузки. 

По таблице прил. 9 находятся коэффициенты b и sb из предположения, 
что промежуточные стержни в сечении отсутствуют: 

b = 0,89; 

sb =0,90. 

Принимается коэффициент 0,89b  . 
3

0

3

4 2 2

1678,26 0,89 19,5 10 0,3 0,26

0,89 355 10

10,27 10 м 7,31 см .

b
s

s

N R bh
A

R


      
  

  

  

 

Количество арматуры определяется исходя из минимального коэффи-
циента армирования min 0,15%.    

2

min 0 0,15 0, .3 0,26 1,17 смs sA A bh        

Принимается арматура 4Ø20 A400 c 212,56 смsA  .  
Поперечная арматура принимается в соответствии с требованиями [1]. 

Диаметр назначается не менее 0,25 наибольшего диаметра продольной 
арматуры и не менее Ø6 мм. Принимается арматура из стержней A240Ø6.  

Шаг арматуры устанавливается не более 15d (d – диаметр продольной 
арматуры) и не более 500 мм. Принимается шаг 400 мм. 

 
Рис. 7. Детали армирования колонны 
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ЦЕНТРАЛЬНО-НАГРУЖЕННЫЙ ФУНДАМЕНТ 

Нормативное продольное усилие на фундамент 

1678,26
1459,36 кН

1,15ser

f

N
N   


, 

где f  – коэффициент надежности по нагрузке. 
Условное расчетное сопротивление грунта и глубина заложения 

фундамента (по заданию): 

0 0,3 МПаR  ; 

1 1,5  мH  . 

Требуемая площадь подошвы фундамента 

2

3

0 1

1459,36
5,4  м

0,3 10 20 1,5
ser

m

N
A

R H
  

    
, 

где т  – вес фундамента и грунта на его обрезах (обычно 
3

кН
20 

м
)  

Высота фундамента должна обеспечивать неизменяемость расчетной 
схемы сооружения, а также прочность самого фундамента, не допуская 
продавливания. 

Сторона фундамента принимается не менее 

5,4 2,32  м.a A    

Принимается сторона 2,4 м. 
Условие прочности на продавливание 

0 3 3

1 0,3 1 1678,26
0,36 м,

2 2 2 2 1,3 10 0,3 10
к

bt

h N
h

R p
      

   
 

где р – реакция грунта под подошвой фундамента от расчетных нагрузок. 

0

1678,26
310  кПа  0,3 МПа

5,4

N
p R

A
     . 

Высота фундамента определяется исходя из надежности заделки 
колонны в фундаменте 

1,5 250 1,5 300 250 700  ммkH h      . 

Высота фундамента в зависимости от необходимой зоны анкеровки 
продольной арматуры колонны в фундаменте 



25 

250 24 250 24 20 250 730  мм.anH l        Ø  

Принимается высота 750 мм со ступенями высотой 400 и 350 мм 
соответственно. 

С учетом бетонной подготовки под подошвой фундамента рабочая 
высота фундамента 

0 750 50 700  ммh H a     , 

а для первой ступени 

01 400 50 350  мм.h     

Также для обеспечения прочности фундамента от скалывания ширина 
верхней ступени принимается такой, чтобы линия пересечения граней 
уступов не выходила за условную линию, проведенную под углом 45. 
Принимается 1 900 ммa  . 

 
Рис. 8. Расчётные сечения и армирование фундамента 



26 

Расчет прочности подошвы фундамента 
Определяются значения изгибающих моментов в расчётных сечениях по 

грани сечения колонны (сечение I–I) и по грани первой ступени (сечение II–II) 

   2 2
300 2,4 0,3 2,4

396,9 кН м
8 8

k

I I

p a h b
M 

   
    , 

   2 2

1 300 2,4 0,9 2,4
202,5 кН м

8 8II II

p a a b
M 

   
    . 

Площадь сечения арматуры в расчетных сечениях. 
Сечение арматуры одного и другого направления на всю ширину 

фундамента определим из условий: 

2 2

 3

0

396,9
0,0017,7 м 17,7 см

0,9 0,9 355 10 0,7
I I

s I I

s

M
A

R h


    
  

, 

2 2

 3

01

202,5
0,00157  м 18,1 см

0,9 0,9 355 10 0,35
II II

s II II

s

M
A

R h


    
  

. 

Принимается нестандартная сварная сетка с одинаковой в обоих 
направлениях рабочей арматурой 1214 А400  218,47 смsA   с шагом 

стержней 200 мм. 
Процент армирования расчётных сечений с учётом фактически 

принятой арматуры равен 

0

1847
100% 100% 0,29%,

900 700
s

I I

I

A

b h     
 

 

01

1847
100% 100% 0,11%,

2400 700
s

II II

A

b h     
 

 

что больше min 0,05%  . 
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