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ПРЕДИСЛОВИЕ 

При изучении дисциплин геотехнического цикла вопросу уменьшения 
неравномерности деформаций конструкций гибких фундаментов уделяется 
большое внимание.  

Авторы ставили целью работы – ознакомить читателей с эксперимен-
тально-теоретическими исследованиями влияния локального изменения 
жесткости основания на перераспределение внутренних усилий в конст-
рукции гибких фундаментов. 

Издание способствует закреплению и более углубленному изучению 
теоретических знаний, полученных на лекциях, и прививает будущим 
строителям навыки научно-исследовательского и творческого подхода к 
вопросу применения комбинированного (искусственно измененного) осно-
вания, что позволяет уменьшить неравномерность деформаций в конст-
рукции гибкого фундамента, и в последствии приводит к значительному 
уменьшению внутренних усилий возникающих в сооружении в целом. 

Данная монография подготовлена на кафедрах «Геотехника и дорож-
ное строительство» и «Строительные конструкции» ФГБОУ ВО «Пензен-
ский государственный университет архитектуры и строительства», в соот-
ветствии с основной образовательной программой подготовки магистров 
по направлению «Строительство». 

Монография будет полезна магистрантам строительных специально-
стей, аспирантам, преподавателям, научным сотрудникам, проектировщи-
кам и другим специалистам, занятым в области геотехники.  

Авторы просят читателей присылать свои пожелания или замечания по 
адресу: г. Пенза, ул. Германа Титова, 28, ПГУАС, кафедры «Геотехника и 
дорожное строительство» и «Строительные конструкции». 

 
. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



 4

ВВЕДЕНИЕ 

Проектирование и возведение фундаментов зданий и сооружений явля-
ется одним из наиболее ответственных этапов любого объекта строитель-
ства. В связи с осуществляемым переходом на новые конструктивные схе-
мы надземных конструкций, в особенности жилых зданий, выполняемых 
из монолитного железобетона, применение соответствующих типов более 
экономичных конструктивных решений фундаментов имеет особенное 
значение. 

К таким фундаментам относятся гибкие ленточные фундаменты под 
колонны каркаса надземной части зданий, которые также выполняются из 
монолитного железобетона. Актуальность данного вопроса не вызывает 
сомнений, в особенности при строительстве зданий в сложных инженерно-
геологических условиях, которые характерны, в частности, для грунтовых 
отложений города Пензы. 

Несмотря на то, что гибкие фундаменты используются в строительстве 
уже более 90 лет, исследования их работы совместно с основанием позво-
ляют получить новые решения, направленные на улучшение совместной 
работы основания и фундаментов зданий с учетом требований строитель-
ной практики и состояния научных исследований в настоящее время. 

К таким исследованиям следует отнести, во-первых, особенности не-
линейного деформирования грунта основания и материала фундаментов. 
Во-вторых, поведение гибких фундаментов необходимо исследовать со-
вместно с деформациями основания, так как они влияют на изменение 
внутренних усилий в конструкции гибкого фундамента. Кроме того, при 
строительстве сооружений, в сложных инженерно-геологических условиях 
часто средняя осадка и неравномерность деформаций оказываются больше 
предельно допустимых, в особенности, когда толща слабых грунтов значи-
тельна. 

В большинстве случаев в настоящее время при вычислении ширины 
раскрытия трещин совместность деформирования фундамента с основани-
ем если и учитывается, то в предположении линейно-упругой работы ма-
териалов. В действительности же, как в основании, так и в железобетонных 
фундаментах имеют место упруго-пластические деформации, причем сте-
пень их развития различна для грунта и бетона. 

Поэтому при расчете конструкции фундаментов и грунтовых основа-
ний по предельным состояниям принимаются различные расчетные схемы. 

Использование раздельных схем расчета при проектировании фунда-
ментов и оснований объясняется значительной сложностью расчета их по 
предельным состояниям как единой системы, поскольку для адекватного 
описания взаимодействия фундамента и основания необходимо учитывать 
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неупругие деформации железобетона и грунта, а также влияние надфунда-
ментного строения. 

Однако, несмотря на отмеченные сложности, в настоящее время име-
ются все предпосылки для того, чтобы рассчитывать фундаменты и осно-
вание как единое целое: разработаны физические уравнения железобетона, 
и грунта описывающие специфику их деформирования; имеются возмож-
ности широкого использования достаточно мощных персональных ЭВМ; 
достигнут высокий уровень развития численных методов, позволяющих 
решать более сложные задачи.  

При строительстве сооружений, в сложных инженерно-геологических 
условиях часто средняя осадка и неравномерность деформаций оказывают-
ся больше предельно допустимых, в особенности, когда толща слабых 
грунтов значительна. 

Уменьшить осадку и неравномерность деформаций можно, например, 
заменив часть слабого грунта в определенном объеме более прочным 
(крупным песком или гравийно-песчаной смесью). Это в результате приво-
дит не только к уменьшению осадки, но и изменению характера распреде-
ления контактных напряжений и внутренних усилий в гибком фундаменте. 
Работа гибких фундаментов с искусственным изменением жесткости осно-
вания (комбинированное основание) практически не изучена и является 
предметом исследования в настоящей работе. 
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1. СОСТОЯНИЕ ВОПРОСА И ЗАДАЧИ СОБСТВЕННЫХ 
ИССЛЕДОВАНИЙ 

1.1. Взаимодействие гибких фундаментов 
с грунтовым основанием 

При проектировании фундаментов, возводимых на естественных осно-
ваниях, в зависимости от условия их взаимодействия с основанием разли-
чают два основных класса фундаментов: жесткие (массивные) фундамен-
ты, проектируемые по предельным состояниям оснований и не рассчиты-
ваемые на изгиб, и гибкие фундаменты, работающие совместно со сжи-
маемым основанием и рассчитываемые на прочность при изгибе с учетом 
предельных деформаций основания [27, 37, 76]. 

Из строительной механики известно, что если отношение высоты изги-
баемой конструкции к ее длине более 1/3, то конструкцию (в условиях 
плоской деформации) можно рассматривать как абсолютно жесткую. 

Поэтому при отношении высоты фундаментов к их длине более 1/3 фун-
даменты считаются абсолютно жесткими (т.е. не рассчитываются на изгиб), 
при меньшем же отношении – фундаменты следует рассматривать как гибкие. 

На рис. 1.1 показано распределение реактивных давлений под подошвой 
жесткого фундамента (штампа), полученное И.Я. Штаерманом в 1949 году [95]. 

В соответствии с решением задачи об абсолютно жестком штампе, 
плотно примыкающем к поверхности упругого полупространства и нагру-
женном симметричной нагрузкой, эпюра реактивных давлений имеет сед-
лообразное очертание с минимальной ординатой в середине и наибольши-
ми ординатами реактивных давлений, равными бесконечности, у краев. 
Эти бесконечно большие давления у краев штампа вызывают необходимый 
из постановки задачи «излом» поверхности в краевых точках. 

 
Рис. 1.1. Эпюра реактивных давлений под жестким штампом 

Распределение реактивных давлений по подошве фундаментов имеет 
огромное практическое значение, особенно для фундаментов со значитель-
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ными размерами в плане. Зная реактивные давления и внешние силы, дей-
ствующие на фундамент, по уравнениям статики легко определяются изги-
бающие моменты и перерезывающие силы в любом сечении фундаментов, 
по величине которых и подбирается требуемое сечение фундамента и не-
обходимое количество арматуры. От того или иного вида распределения 
давления по подошве фундаментов зависит и величина изгибающих мо-
ментов, и перерезывающих сил, действующих на фундаменты сооружений. 

На рис. 1.3 приведено распределение реактивных давлений на различ-
ных фазах деформации основания (рис. 1.2). 

На кривой «нагрузка-осадка» (рис. 1.2), полученной для штампа, нахо-
дящегося на поверхности основания, можно различить три фазы: 
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Рис. 1.2. Фазы деформации основания: 

I – фаза уплотнения; II – фаза образования зон сдвигов, размер которых растет  
с ростом нагрузки; III – фаза полного выпирания  

(потеря несущей способности основанием) 

Эпюра реактивных напряжений (давлений) под жестким штампом, по-
лученная из решения теории упругости, имеет форму «седла» с максиму-
мом под краями (ординаты равны бесконечности) и минимумом в середине 
(менее средней величины давления) (рис. 1.1, рис. 1.3, кривая 1).  
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Рис. 1.3. Эпюра реактивных давлений при центральной нагрузке: 

1 – эпюра по решению теории упругости; 2, 3 – трансформация эпюры с ростом 
пластических деформаций; 4 – вид эпюры принимаемый  

в практических расчетах; 5 – осадка поверхности основания 
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Подобный характер распределения реактивных давлений имеет место в 
фазе уплотнения. 

Поскольку грунт (да и любой материал) не может воспринимать беско-
нечно больших давлений, то под краями начинают развиваться области 
пластической деформации (фаза образования зон сдвигов), а ординаты 
эпюры реактивных давлений превышать предельные значения не могут. В 
фазе полного выпирания грунта наблюдается еще большее развитие пла-
стических деформаций у краев фундамента и эпюра реактивных давлений 
имеет вид показанный на рис. 1.3, кривая 3. 

Гибкие фундаменты обладают способностью изгибаться в одном или 
обоих направлениях подошвы. Реактивные давления по подошве опреде-
ляются, исходя из совместной работы фундамента и основания и, зависят 
как от прогиба фундамента (рис. 1.4 б). 
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Рис. 1.4. Распределение реактивных давлений  

по подошве фундаментов: 
а – жесткие фундаменты;  
б – гибкие фундаменты 

К гибким фундаментам относятся все ленточные железобетонные фун-
даменты, фундаменты из монолитного железобетона под отдельные опоры 
или группы опор (рис. 1.5 а), фундаменты из перекрестных лент (рис. 1.5 б), 
коробчатые плиты (если необходимо воспринять очень большие изгибаю-
щие моменты, возникающие в сплошных плитах, например у фундаментов 
высотных зданий) (рис. 1.5 в), круглые/многоугольные (рис. 1.5 г) или 
кольцевые в плане плиты, сплошные железобетонные плиты под колон-
ны (рис. 1.5 д). 

В настоящей работе предметом исследований являются ленточные 
гибкие фундаменты под сетку колонн каркасных зданий (рис. 1.5 а). 
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Рис. 1.5. Гибкие фундаменты: 
а – ленточный монолитный под колонны; б – фундамент из перекрестных лент;  
в – коробчатый плитный; г – многоугольный плитный; д – плитный под колонны 

Гибкость фундаментов, как было показано М.И. Горбуновым–Посадо-
вым [27], может быть определена из выражения: 

2 3
1 0
2

10

(1 )

4(1 )

E bl
t

E J

   
 

,  (1.1) 

где   и Е –  коэффициент Пуассона и модуль деформации грунта основа-
ния;  

1  Е1 –  коэффициент Пуассона и модуль деформации материала 
фундамента (железобетона);  

b –  ширина фундамента (полосы);  
l –  полудлина фундамента;  
J –  момент инерции поперечного сечения фундамента. 

В зависимости от показателя гибкости t различают следующие катего-
рии фундаментов. При t < 1 – фундамент жесткий, при t >1 – фундамент 
является гибким. 

Оказывается, что характер распределения реактивных давлений зави-
сит не только от степени развития пластических деформаций, но также и 
от гибкости фундамента. При значениях t <1 под фундаментом эпюра ре-
активных давлений имеет седлообразное очертание с концентрацией у кра-
ев фундамента (кривая 1 на рис. 1.3 а), а при t >1 седлообразное очертание 
с конечными значениями у краев (кривая 2 на рис. 1.3 а) или даже парабо-
лическое очертание (кривая 3 на рис. 1.3 а). 
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Из рассмотренного следуют следующие выводы: 
1. Точность определения внутренних усилий в гибком фундаменте за-

висит от достоверности принятых предположений о виде функции опреде-
ляющей закон распределения реактивных (контактных) давлений по их по-
дошве. 

2. Гибкость фундамента оказывает существенное влияние на распреде-
ление реактивных давлений. 

3. Развитие пластических деформаций также приводит к изменению за-
кона распределения реактивных давлений. 

Таким образом ключевым вопросом рассматриваемой задачи является 
закон распределения реактивных давлений под подошвой гибких фунда-
ментов. 

Исходя из этого, рассмотрим результаты ранее выполненных экспери-
ментальных исследований, которые помогут подтвердить или опроверг-
нуть сделанные выводы. 

 

1.2. Распределение реактивных давлений 

В связи с тем, что данный вопрос интересует давно исследователей, к 
настоящему времени накопилось достаточно большое количество инфор-
мации о реактивных давлениях. Термин «реактивное давление» использу-
ется в строительной механике, в механике грунтов применяется эквива-
лентное выражение – «контактные напряжения или контактные давления». 
В дальнейшем и будем его использовать при обсуждении результатов ис-
следований. 

Несмотря на важность данного вопроса, большинство выполненных 
исследований по выявлению характера распределения контактных напря-
жений посвящено жестким фундаментам и гораздо менее гибким фунда-
ментам. 

Изучением распределения контактных напряжений, как под жесткими, 
так и гибкими фундаментами занимались в период 1962 – 80 гг. в Новочер-
касском политехническом институте. Исследования проводились Ю.М. Мур-
зенко и его учениками [1, 2, 23, 34, 49, 50, 59–62, 65, 66, 69, 82, 88–91]. 
Следует иметь в виду, что ниже приведенные исследования относятся как к 
ленточным, так и плитным гибким фундаментам. Нас в большей степени 
интересуют ленточные фундаменты, но в связи со скудной информацией 
относящейся к данному типу фундаментов, будем рассматривать и иссле-
дования плитных фундаментов. Это позволит точнее сформулировать цели 
собственных исследований. 

Наиболее близкой работой в этом направления является работа 
К.К. Куликова [50]. Автором выполнены экспериментальные исследования 
напряженно-деформированного состояния плотного песчаного основания 
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под незаглубленными моделями ленточных фундаментов различной гиб-
кости. Штампы размерами в плане 500500 мм в зависимости от принятой 
начальной гибкости t = < 1,0; 2,5; 5,0; 10,0 и 20,0 имели соответствующие 
толщины h = 20,0; 19,3; 15,3; 12,2 и 9,4 мм. В опытах измерялись контакт-
ные напряжения, напряжения в конструкции фундамента, прогибы, осадки и 
поле плотности контактного слоя основания. Опыты с моделями гибкости t < 
1,0; 2,5 были доведены до предельной нагрузки, а в остальных опытах (t = 
5,0; 10,0 и 20,0) при достижении в гибких консолях плит усилий, близких к 
пределу пропорциональности материала, нагружение прекращалось. 

Под абсолютно жестким штампом с ростом нагрузки происходила по-
следовательная трансформация седлообразной эпюры при предельной на-
грузке в колоколообразную («параболическая») (рис. 1.6 а, б, в). С увели-
чением начальной гибкости моделей (t = 2,5…5,0) наблюдалось ускорение 
трансформации эпюр из седлообразных в волнообразные и колоколообраз-
ные. В опытах с моделями начальной гибкости 10 и 20 во всем интервале 
нагружений не были зарегистрированы седлообразные эпюры (рис. 1.6 в). 
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Рис. 1.6. Эпюры контактных напряжений под подошвой модели ленточного 

фундамента на различных ступенях нагружения и гибкости: 
а – t < 1,0; б – t = 5,0; в – t = 20 

Выполненные К.К. Куликовым исследования показывают на иной ха-
рактер распределения контактных напряжений под гибкими фундамента-
ми, отличный от распределения контактных напряжений под жесткими 
фундаментами. Под жесткими фундаментами на стадии уплотнения имеет 
место седлообразная эпюра контактных напряжений и только по мере раз-
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вития пластических деформации (на стадиях образования сдвигов и выпо-
ра) она трансформируется в параболическую. Напротив, у гибких фунда-
ментов (см. рис. 1.6) контактные напряжения на всех фазах деформации 
основания имеют параболическое очертание. Однако эти опыты были вы-
полнены для гибких фундаментов с моделированием условий плоской де-
формации, а не в условиях плоской деформации, что реализовывается в 
основании протяженных ленточных фундаментов. 

Ю.Н. Мурзенко и А.А. Цесарским [88–91] были проведены экспери-
ментальные исследования совместной работы железобетонных фунда-
ментных плит и песчаного основания, которые показали, что взаимодейст-
вие плиты и основания при возрастании нагрузки является сложным про-
цессом, который ведет к перераспределению напряжений как в грунте, так 
и в теле фундаментной плиты [88]. В опытах измерялись контактные на-
пряжения, осадка, прогибы плиты, деформации бетона и арматуры. 

Эффект перераспределения усилий отмечен также, несколько раньше 
Б.Г. Кореневым и М.Н. Ругимским в опытах с цементными плитами [43]. 

Экспериментальные исследования ряда авторов [1, 45, 59, 82] по выяв-
лению закономерностей распределения контактных напряжений показали 
несоответствие опытных и теоретических эпюр. 

Э.В. Аринина [1] выполнила сравнение результатов измерений кон-
тактных напряжений под жесткими и гибкими плитами с решениями 
М.И. Горбунова–Посадова и О.Я. Шехтер [27] для упругого полупростран-
ства. При определении расчетных значений контактных напряжений ис-
пользовался переменный модуль деформации найденный из результатов 
опытов с плитами различной гибкости. Учет изменения модуля деформа-
ции основания по мере роста внешней нагрузки приводит к перераспреде-
лению контактных напряжений для модели упругого полупространства. 
При использовании модели упругого полупространства удовлетворитель-
ное совпадение с экспериментом наблюдается для гибких плит при нагруз-
ке, составляющей 0,10−0,15 от предельной по прочности основания. 

В работе З.А. Тарикулиева [82] приведено сравнение результатов экс-
периментальных исследований гибкой плиты с теоретическим решением 
М.И. Горбунова–Посадова [27]. Плита с показателем гибкости t=50 из ста-
ли ст.3 имела размеры в плане 5050 см и высоту 1,22 см. Сравниваемые 
изгибающие моменты, вычисленные по результатам измерения контактных 
напряжений и решением М.И. Горбунова–Посадова, расходятся на 30–40 %. 
Моменты, вычисленные экспериментально, несмотря на учет развития зон 
пластических деформаций под краями плиты, оказываются больше, чем 
теоретические. Такое расхождение изгибающих моментов в сторону уве-
личения, по результатам экспериментальных данных, связано с тем, что 
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экспериментальные эпюры контактных напряжений однозначны и показы-
вают наличие в грунте под всей плитой сжимающих напряжений, в то вре-
мя как теоретическое решение допускает отрыв углов плиты от грунта и 
возникновение в этих местах грунта растягивающих напряжений. 

 

1.3. Влияние жесткости основания на деформации  
и внутренние усилия в фундаменте 

Г.Е. Лазебником [53] были проведены испытания жестких железобе-
тонных плит: прямоугольной размером в плане 13 м и круглой диаметром 
2,2 м. Основание – речной песок средней крупности. 

В случае равномерно уплотненного основания форма эпюр контактных 
напряжений была вогнутая. При более интенсивном уплотнении централь-
ной зоны основания эпюры приобретали выпуклую форму, не изменяю-
щуюся при нескольких циклах нагрузки-разгрузки, т.е. наблюдается 
трансформация контактных напряжений в зависимости от жесткости осно-
вания. 

Г.Е. Лазебник установил, что можно путем местного уплотнения грун-
та основания уменьшить осадку и внутренние усилия в фундаменте. 

Есть и другие способы «управления» распределением контактных на-
пряжений в грунтовом основании. Например, метод активного воздействия 
на грунт с целью местного повышения его жесткости для обеспечения наи-
лучших условий статической работы фундамента [44]. 

При этом распределение реактивных напряжений будет зависеть от со-
отношения модулей деформации такого комбинированного основания. 

Описываемые экспериментальные исследования, с крупными штампа-
ми Г.Е. Лазебником, были поставлены для проверки влияния местного по-
вышения плотности несвязного грунта на распределение контактных на-
пряжений, устойчивости полученных эпюр при нескольких нагружениях и 
разгрузках штампов, влияния глубины уплотненной зоны на формы эпюр, 
воздействия искусственно образованного грунтового «ядра» в центральной 
части основания штампов на общую осадку. 

Применялись два жестких железобетонных штампа: прямоугольный и 
круглый. Толщина первого 0,6 м, а второго 0,5 м. Остальные размеры, схе-
ма приложения нагрузки гидравлическим домкратом и размещение дина-
мометров контактного давления грунта приведены на рис. 1.7. 

На рис. 1.8. приведены сводные результаты исследований распределе-
ния реактивных контактных напряжений. Штриховыми линиями показаны 
условные средние значения напряжений под подошвами штампов. 
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Рис. 1.7. Схемы приложения нагрузки к штампам (а),  
размещения грунтовых динамометров в подошвах прямоугольного (б) и круглого (в) штампов.  

Величины радиусов R1 = 28 см; R2 = 56 см; R3 = 80 см; R4=101 см. Схемы расположения зон грунта основания  
под центральной (г) и крайним (д) частями прямоугольного штампа, а также под круглым (е) штампом.  

1 и 2 – соответственно, более уплотненная и менее уплотненная зоны 
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Рис. 1.8. Результаты исследований распределения контактных напряжений под штампами на песчаном основании:  

a и г – однородном; в – комбинированным с уплотненными зонами по краям;  
б и д – комбинированным с уплотненной зоной в центре.  

1, 2, 3 и 4 – при условном среднем давлении под подошвой штампа соответственно 0,1; 0,2; 0,291 и 0,232 МПа 
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При однородном основании эпюры в продольном направлении под пря-
моугольным штампом и в диаметральном под круглым штампом в средней 
части вогнуты (рис. 1.8 a и г). При уплотнении грунта основания по краям 
прямоугольного штампа эпюры еще более вогнуты; ординаты эпюр под 
краями штампа увеличены (в). При повышенном уплотнении в средней части 
основания эпюры имеют хорошо выраженную выпуклую форму (б и д). 

 

1.4. Нелинейный характер деформирования железобетона 

Известно, что при определенном уровне силового нагружения поведение 
железобетонных конструкций становится нелинейным. Действующий СНиП 
[78] на проектирование железобетонных конструкций регламентирует учет 
только физического вида нелинейности, вызванного трещинообразованием в 
бетоне. При нагружении гибких фундаментов с консольной частью возможно 
возникновение явление ее частичного отрыва от грунта. Тогда может иметь 
место еще один тип нелинейности – конструктивный или кинематический [26]. 

Исследования приведенные в разделе 1.2 показывают, что нелиней-
ность поведения как грунта, так и материала фундамента возникает с рос-
том приложенной нагрузки. Это подтверждают также результаты испыта-
ний бетонной балки из бетона класса В-25 приведенные на рис. 1.9 [79]. 
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Рис. 1.9. Зависимость кривизны элемента балки (а) и жесткости (б) от момента  

и зависимость жесткости от кривизны (в) 
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Участок 0-1 соответствует стадии работы без трещин. На этой стадии 
зависимость между напряжениями и деформациями линейная. Образова-
ние трещины на участке 1–2 происходит скачкообразно при упругом со-
стоянии бетона с разрывом. Возможно возникновение пластических де-
формаций только на кончике трещины. На участке 2–3 поведение бетона 
нелинейно, что объясняется включением в работу арматуры и образовани-
ем в ней пластических деформаций. 

Эти три участка характеризуют три стадии работы железобетонных 
элементов (рис. 1.10). 
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Рис. 1.10. Три стадии работы железобетонных балок 

Стадия 1 – до появления микротрещин в растянутой зоне бетона, ко-
торая в свою очередь разделяется на две подстадии: 

1а – линейно-упругая работа составного сечения;  
1б – линейно-упругая работа бетона сжатой зоны, псевдопластические 

деформации в растянутой зоне, обусловленные микротрещинообразовани-
ем бетона. Стадия 1б завершается образованием микротрещин в растяну-
той зоне бетона. 
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Условия трещинообразования. Принято, что макротрещины, нормаль-
ные к оси балки, возникают, когда удлинения в растянутой зоне бетона дос-
тигают предельного значения, при котором растягивающие напряжения в бе-
тоне равны Rbt,ser. Вводятся следующие допущения [78]: 

а) сечения после деформации вплоть до образования трещин остаются 
плоскими; 

б) наибольшее относительное удлинение крайнего растянутого волокна 
бетона равно 2Rbt,ser/Еb; 

в) напряжения в бетоне растянутой зоны распределены равномерно и 
равны по величине Rbt,ser.  

Эти допущения означают, что бетон сжатой зоны работает линейно-
упруго; в растянутой зоне учитываются псевдопластические деформации, 
обусловленные микро трещинообразованием. Секущий модуль деформа-
ции растянутых волокон падает от Еb на нейтральной оси до Еb/2 в крайнем 
растянутом волокне z = h/2 (рис. 1.10, Iб). 

Стадия II – работа при наличии макротрещин. Растягивающие усилия 
в сечении воспринимаются арматурой, стоящей у растянутой грани, а сжи-
мающие бетоном. Стадию II можно разделить на две подстадии: IIа –
линейно-упругая работа бетона сжатой зоны; IIб – псевдопластические де-
формации в сжатой зоне бетона. На стадии IIа нейтральная ось смещается: 
эпюра напряжений в сжатой зоне аппроксимируется треугольником, пока 
сжимающие напряжения на грани не достигнут 0,7Rb. По достижении сжи-
мающими напряжениями на грани b = 0,7Rb в сжатой зоне возникают 
псевдопластические деформации (стадия IIб) и эпюра напряжений аппрок-
симируется прямоугольником. 

Стадия III – разрушение. Для малоармированных бетонных конструк-
ций, к которым можно отнести гибкие фундаменты, разрушение начинает-
ся с достижения в арматуре предела текучести. Благодаря наличию пло-
щадки текучести напряжения в арматуре не увеличиваются, деформации 
растут, при этом растут сжимающие напряжения в бетоне. Когда напряже-
ния в бетоне достигают Rb, происходит полное разрушение. 

Рассмотренные стадии деформирования железобетонных балок с тре-
щинами были предложены В.И. Мурашевым [58]. В связи с тем, что на 
практике работа гибких бетонных фундаментов допустима только до ста-
дии II, то рассмотрим как будет изменяться жесткость сечения на этой ста-
дии деформирования изгибаемого элемента (рис. 1.10, 1.11). 

Напряжения в бетоне b и арматуре s исходя из первых двух предпо-
сылок определяются следующим образом (рис. 1.11) 

b = М/[bxcrc(h0 – 0,5xcrc)];     s=М/[As(h0 – 0,5xcrc)],  (1.2) 

где М –  изгибающий момент;  
b –  ширина балки;  

As –  площадь поперечного сечения растянутой арматуры;  
h0 –  рабочая высота сечения;  
xcrc – высота сжатой зоны в сечении с трещиной. 
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Рис. 1.11. Напряжения в сечении с трещиной: 
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Рис. 1.12. К определению кривизны элемента балки 
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Наличие трещин приводит к тому, что даже в случае чистого изгиба 
балки (рис. 1.12) высота сжатой зоны, деформации арматуры и бетона ме-
няются по длине элемента балки. Под термином «элемент» подразумевает-
ся участок балки, длина которого равна расстоянию между трещинами. 

В качестве параметров, характеризующих деформированное состояние, 
принимаются средние по длине элемента деформации арматуры sm, бетона 
bm и среднее положение нейтральной линии (оси) с кривизной . 

Предпосылка о линейном изменении средних деформаций по высоте 
балки позволяет связать кривизну  со средними деформациями бетона и 
арматуры (см. рис. 1.12): 

= 1/r = sm/(h0 – xm) = bm /xm = (sm + bm)/h0,  (1.3) 

где r –  радиус кривизны нейтральной линии;  
xm –  средняя высота сжатой зоны бетона. 
Согласно теории В.И. Мурашева [58], лежащей в основе действующих 

СНиП [78], общее деформированное состояние железобетонной балки с 
трещинами аппроксимируется деформированным состоянием условной 
сплошной балки, средние перемещения и деформации граней z =  h/2 ко-
торой на участке lcrc (между трещинами) равны соответствующим средним 
перемещениям и деформациям граней реальной балки, замеренным экспе-
риментально. 

 

1.5. Методы расчета гибких фундаментов 

Практически почти 90 лет ведутся работы по созданию и совершенст-
вованию методов расчета гибких фундаментных конструкций на сжимае-
мом основании. За это время выполнено большое количество исследований, 
причем наиболее интенсивно они проводились в период 1920–1960 гг., кото-
рые можно сгруппировать по признаку предложенных расчетных схем 
системы «гибкий фундамент-основание». 

Эти расчетные схемы можно разбить на четыре группы: 1) базирую-
щиеся на теории местных упругих деформаций, 2) базирующиеся на тео-
рии общих упругих деформаций; 3) комбинированные модели упругого 
основания; 4) учитывающие нелинейное деформирование конструкции 
фундамента и грунта основания. 

1. В основу первой группы положена гипотеза прямой пропорциональ-
ности между местной (в месте приложения нагрузки) деформацией осно-
вания и давлением на него. Как известно, гипотеза прямой пропорцио-
нальности между деформацией грунта и нагрузкой впервые предложена 
академиком Российской Академии Наук Н.И. Фуссом в 1801 г. В теории 
расчета балок на сплошном сжимаемом основании эта гипотеза получила 
применение лишь в 1867 г., когда Винклер при рассмотрении изгиба же-
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лезнодорожных шпал также принял прямую пропорциональность между 
давлением на грунт и местной упругой осадкой грунта: 

p ks ,  (1.4) 

где p  –  давление на грунт;  
s –  местная упругая осадка грунта;  
k –  параметр, называемый коэффициентом «постели». 

Это простейшее соотношение между давлением и осадкой предполага-
ет, что упругие осадки грунта вне загруженных участков равны нулю,  
что, однако, не подтверждается непосредственными наблюдениями. осо-
бенно при наличии плотных грунтов. Теория, базирующаяся на прямой 
пропорциональности между давлением и местной упругой деформацией 
основания, получила в дальнейшем название теории местных упругих де-
формации.  

Существенным недостатком основного (дополнительного) уравнения 
теории местных упругих деформаций является, то что коэффициент «по-
стели» или коэффициент жесткости основания зависит от величины дейст-
вующего на основание удельного давления, размеров и формы фундамента 
в плане и не является, таким образом, величиной постоянной и легко опре-
деляемой из опытов. 

Однако, несмотря на отмеченные недостатки, рассматриваемая теория 
для слабых грунтовых оснований (Е < 5 МПа) дает и при сделанных при ее 
построении весьма условных допущениях достаточно приемлемые резуль-
таты. 

В дальнейшем теория расчета балок на упругом основании (по гипоте-
зе местных деформаций) получила развитие в трудах советских ученых. 
Н.П. Пузыревский в 1923 г. предложил рациональный и вместе с тем са-
мый общий метод расчета балок на упругом основании метод начальных 
параметров, сводящий расчет к совместному решению только двух уравне-
ний с двумя неизвестными.  

Метод начальных параметров в разработке акад. А.Н. Крылова 
(1930 г.), Г.Д. Дутова (1929 г.), А.А. Уманского (1933 г.) и др. получил ши-
рокое применение на практике при расчете балок на упругом основании.  

Отмеченные выше существенные недостатки основных положений 
теории местных упругих деформаций (невозможность учета влияния за-
грузки соседних участков, непостоянство коэффициента жесткости упру-
гого основания и пр.) побудили исследователей искать новые, более со-
вершенные, методы расчета, точнее характеризующие поведение грунтов 
под нагрузкой.  

2. Другая, более совершенная, группа расчетных схем балок и плит, 
опирающихся на сплошное основание, базируется на применении общих 
решений теории упругости, используя модель однородного упругого полу-
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пространства, учитывающая деформации поверхности грунта не только в 
месте приложения нагрузки, но и вне ее. Проф. Г.Э. Проктор еще в 1919 г. 
предложил принимать за основное (добавочное) уравнение, связывающее 
упругую осадку с величиной нагрузки, известное в теории упругого полу-
пространства решение Буссинеска: 

P
s

CR



,  (1.5) 

где         s –  упругая осадка;  
P –  сосредоточенная сила;  
R –  расстояние до рассматриваемой точки на поверхности полу-

пространства;  
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E
C

v



 – коэффициент упругого полупространства;  

Е –  модуль упругости;  
v – коэффициент Пуассона. 

Деформационные свойства упругого полупространства при этом опи-
сываются обычными двумя упругими характеристиками однородных и 
изотропных упругих тел Е и v. 

Несколько позже К. Вигхардт предложил учитывать влияние соседних 
нагрузок на деформацию грунта в данной точке под нагруженной. 

Это предложение Вигхардта вследствие математических трудностей 
при решении конкретных задач теории балок и плит на сжимаемом осно-
вании не нашло практического применения. Выдвинутая же Г.Э. Прок-
тором идея использования модели упругого линейно деформируемого по-
лупространства, отвечающей строгим решениям теории упругости, в тру-
дах советских ученых получила разработку и стала широко применяться в 
практике проектирования и расчета фундаментов. 

Дальнейшему развитию теории расчета балок и плит на упругом полу-
пространстве посвящен целый ряд работ советских ученых: Н.М. Герсева-
нова, М.С. Гильмана, В.И. Кузнецова, Б.Н. Жемочкина, В.А. Флорина, 
В.М. Абрамова, М.И. Горбунова–Посадова, Б.П. Павлова, В.И. Руднева, 
П.Л. Пастернака, И.Я. Штаермана, В.3. Власова, А.П. Синицина, И.А. Сим-
вулиди, Б.Г Коренев. 

3. Были предложены и с успехом стали разрабатываться двухпарамет-
рические модели упругого основания: М.М. Филоненко–Бородича, В.3. Вла-
сова, П.Л. Пастернака, И.Я. Штаермана, А.П. Синицина, Е.К. Массальского, 
С.С. Давыдова, также комбинированная модель грунтового основания 
Л.Н. Репникова, в известной степени устраняющие недостатки предыду-
щих двух групп расчетных схем. 

4. Впервые задача о расчете фундаментных конструкций с учетом фи-
зической нелинейности была решена Б.Г. Кореневым [42, 43]. Деформиро-
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вание материала балки описано диаграммой Прандтля, а основания при 
линейно-упругой работе грунта. Таким образом, железобетонная конст-
рукция рассматривается как идеально упруго-пластическая конструкция. 
Он рассмотрел балки, опирающиеся на линейно-упругое основание. При 
этом принималось, что изгибающий момент в балке не может превышать 
значения, при котором напряжения в арматуре достигают предела текуче-
сти Мт. Результаты расчетов показали, что предельная по прочности на-
грузка в два раза больше той, которая получается в предположении линей-
ного деформирования железобетона. 

Описанная модель применима, прежде всего, для расчета фундамент-
ных конструкций по прочности. При расчетах по второму предельному со-
стоянию имеются условности в выбранном физическом уравнении по-
грешности, так как диаграмма Прандтля весьма условно описывает деформи-
рование железобетона. Жесткопластический вариант этой модели использу-
ется в Руководстве [72] для определения несущей способности круглых и 
кольцевых фундаментных плит методом предельного равновесия. 

Методы расчета фундаментов, учитывающие нелинейные деформации, 
возникающие в железобетоне до образования пластических шарниров, раз-
рабатывались позже многими авторами. 

Прежде всего, отметим работу Я.М. Немировского [63], который пред-
ложил, определять изгибающие моменты из линейного расчета, а затем 
вычислять по ним жесткость конструкции. Эта жесткость определялась для 
отдельных сечений по формулам В.И. Мурашова и затем усреднялась по 
площади плиты. Окончательные усилия находились по этой новой жестко-
сти, а так как она меньше начальной, то усилия, естественно, оказывались 
меньше, чем по линейному расчету. В рассмотренных Я.М. Немировским 
примерах максимальные изгибающие моменты уменьшались на 30–40 %. 

Модель Я.М. Немировского нашла применение в исследованиях мно-
гих авторов, в частности, Г.Ф. Пеньковского и Н.С. Метелюка, которые 
дополнительно учли ползучесть бетона.  

Способ расчета, предложенный Н.М. Немировским, был включен в ряд 
нормативных документов, например в руководство [73]. Модель Я.М. Не-
мировского была значительным шагом в развитии нелинейных методов 
расчета железобетонных конструкций, однако, следует отметить, что она 
построена на довольно грубых предпосылках. Прежде всего, это относится 
к усреднению жесткости по площади фундамента, которое может привести 
к существенным погрешностям в определении усилий, особенно для фун-
даментных плит переменной толщины. 

Способ расчета балок, разработанный С.Н. Клепиковым [40, 41], отли-
чается от решения [63] тем, что жесткости участков балки вычислялись по 
формулам СНиП, аппроксимированных квадратичной функцией. Кроме 
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того, С.Н. Клепиковым было принято нелинейно-деформируемое основа-
ние Винклерова типа. 

Отметим также работу В.М. Бондаренко [18], в которой приведен рас-
чет балки на упругом полупространстве с учетом трещинообразования и 
ползучести бетона. Деформирование балки описывалось разработанной 
В.М. Бондаренко теорией интегрального модуля деформации. 

Широкие экспериментальные и теоретические исследования, выпол-
ненные главным образом в НИИЖБ. позволили сформулировать физиче-
ские уравнения для железобетонных плит. Этому вопросу посвящены пуб-
ликации А.А. Гвоздева, Н.И. Карпенко, С.М. Крылова [24, 39, 47, 48] и 
других авторов. Разработанная теории деформирования железобетонных 
плит Н.И. Карпенко [39] включена в Руководство [72]. 

В работах В.И. Соломина [79] и его учеников решение данной задачи 
проводится уже с учетом, как нелинейного деформирования железобетона, 
так и нелинейного деформирования грунта основания. Физические уравне-
ния для железобетона приняты по гипотезе В.И. Мурашова [58], а для опи-
сания поведения грунта основания используется деформационная теория 
пластичности. Результаты решения показали, что жесткость балки по дли-
не существенно меняется, а изгибающие моменты, найденные из линейно-
го и нелинейного расчетов, могут отличаться в несколько раз. 

 

1.6. Анализ и постановка задачи собственных исследований 

Проектирование фундаментов и оснований в соответствии с требова-
ниями СНиП [77, 78] должно выполняться по двум предельным состояни-
ям. Бетонные и железобетонные конструкции фундаментов, как и основа-
ния сооружений должны удовлетворять требованиям расчета по несущей 
способности (предельное состояние первой группы) и деформации (пре-
дельное состояние второй группы). 

Требования первой группы предельных состояний включают оценку 
прочности конструкции фундамента [78] и прочности основания [77]. 

Расчет по второй группе предельных состояний ограничивает ширину 
раскрытия трещин в конструкции фундамента [78] и осадку/прогиб фунда-
мента [77, 78]. При расчете по второй группе предельных состояний опре-
деляют, находятся ли деформации (осадка основания, крен сооружения и 
прогибы фундамент), а также ширина раскрытия трещин в конструкции 
фундамента в допускаемых пределах.  

В настоящее время задачи определения прочности конструкции фун-
дамента, ширины раскрытия трещин, а также деформаций основания и его 
прочности решаются, как правило, раздельно с использованием разных ис-
ходных предпосылок и расчетных схем. Так деформация основания фун-
даментов по [77] определяется при реактивном давлении под подошвой 
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фундамента, равного расчетному сопротивлению (Р = R) при незначитель-
ном допущении пластических деформаций под фундаментом (начало фазы 
образования сдвигов, см. рис. 1.2), а прочность основания определяется 
при реактивном давлении (Р = Рпр), соответствующего прогрессирующему 
развитию пластических деформаций в основании (завершение стадии вы-
пора). При этом усилия в конструкции фундамента определяются от реак-
тивных давлений определенных из расчета по деформации основания. В то 
же время, как было показано выше, развитие пластических деформаций в 
основании приводит к перераспределению внутренних усилий в конструк-
ции фундамента с их уменьшением в несколько раз. С другой стороны, при 
вычислении ширины раскрытия трещин совместность деформирования 
фундамента с основанием если и учитывается, то в предположении только 
линейно-упругой работы материалов.  

 

Выводы по разделу 1 

1. Расчет оснований гибких фундаментов необходимо выполнять с уче-
том возникновения и развития пластических деформаций как в грунте ос-
нования, так и в конструкции фундамента; 

2. Локальное изменение жесткости основания приводит к изменению 
напряженно-деформированного состояния основания и фундамента; 

3. Расчет в постановке, отвечающий требованиям п.«а» возможен лишь 
с использованием численных методов, так как решить дифференциальное 
уравнение изгиба фундаментной балки с учетом пластических деформаций 
в бетоне и грунте аналитическим методом удается лишь при простых гра-
ничных условиях и идеализированных физических уравнениях. 

Достоверность численных решений определяется их сравнением с из-
вестными аналитическими, точными решениями той или иной краевой за-
дачи или с результатами опытов. Так как аналитические решения при не-
линейном деформировании материала конструкции фундамента и грунта 
основания отсутствуют, то точность численных решений можно оценить, 
сравнив их с результатами опытов. 

Выше, при рассмотрении результатов известных опытов было отмече-
но, что в них, как правило, отсутствует информация, необходимая для чис-
ленного расчета системы «фундамент–основание». Поэтому выполнить 
сравнение с ними невозможно из-за отсутствия всей совокупности или в от-
дельности: параметров прочности и деформации бетона или грунта; условий 
нагружения; геометрических размеров моделей; схемы армирования железо-
бетонных моделей; диаметр арматуры; класс арматуры и бетона и т.п.  

В заключении первого раздела сформулируем цель и задачи собствен-
ных исследований. 

В монографии рассматриваются результаты экспериментально-теоре-
тических исследований напряженно-деформированного состояния основа-



 26

ния и конструкции гибких фундаментов, и дается оценка характера их со-
противления. 

Главное внимание уделено проведению комплексных эксперименталь-
но-теоретических исследований работы гибких фундаментов с определе-
нием характера деформации систем «гибкий фундамент–однородное осно-
вание» и «гибкий фундамент–комбинированное основание», вплоть до 
разрушения материала модели фундамента или грунта основания; выпол-
нению численных расчетов и сравнению полученных результатов с опыт-
ными данными; разработке методики управления неравномерностью де-
формаций системы «гибкий фундамент–основание». 
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2. МЕТОДИКА ИССЛЕДОВАНИЯ НАПРЯЖЕННО-
ДЕФОРМИРОВАННОГО СОСТОЯНИЯ СИСТЕМЫ 

«ГИБКИЙ ФУНДАМЕНТ−ОСНОВАНИЕ» 

Общие положения 

Программа собственных экспериментальных исследований, сформули-
рованная в предыдущем разделе, включает проведение опытов в условиях 
плоской и пространственной деформации с моделями фундаментов на пес-
чаном основании. 

Большое количество исследований в этом направлении было выполне-
но ранее Ю.Н. Мурзенко с его учениками в Новочеркасском политехниче-
ском институте (НПИ) в период 1962-80 гг. [1, 2, 23, 34, 49, 50, 55–62, 65, 
66, 69, 82, 88–91]. 

Исследования сотрудников НПИ были посвящены изучению механиз-
ма взаимодействия моделей фундаментов и песчаного основания в полном 
интервале нагрузок, включая предельные нагрузки и изучение кинематики 
разрушения основания. Методика постановки опытов, обработки результа-
тов, вопросы моделирования и описание техники экспериментов изложены 
в ряде работ [1, 59, 62, 69, 88–91].  

Для возможности сравнения результатов различных опытов размеры и 
форма моделей фундаментов принимались из условия подобия, а обработ-
ка результатов опытов производилась по единой методике [59]. К сожале-
нию, в большинстве данных публикаций не приведены параметры дефор-
мируемости и прочности песчаного основания и материала конструкции 
(бетонных) моделей фундаментов. Отсутствие количественной информа-
ции не позволяет непосредственно использовать результаты выполненных 
исследований для их сопоставления с предлагаемыми методами расчета. Прак-
тически отсутствуют опыты по оценке влияния жесткости основания – за ис-
ключением П.Д. Евдокимова [35], В.И. Кравцова [44], Г.Е. Лазебника [51], 
авторами показано влияние жесткости основания на характер распределения 
контактных напряжений под подошвой жестких плитных фундаментов. 

В связи с этим необходимо провести опыты с моделями фундаментов с 
целью определения количественной и качественной сторон деформации/ 
разрушения песчаного основания различной жесткости и модели фунда-
мента и последующего их использования при сравнении результатов рас-
чета с опытом. 

В данной работе использованы следующие методы исследований: 
1. Метод исследования НДС. 
2. Метод фотограмметрии. 
Метод НДС позволяет получить следующие результаты исследований: 
– характер распределения контактных напряжений под подошвой фун-

дамента; 
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– распределение напряжений в массиве основания под фундаментом; 
– зависимость осадки фундамента от внешней нагрузки на фундамент. 
Метод фотограмметрии, в дополнение к методу НДС позволяет полу-

чить следующие результаты исследований: 
– поле деформаций в массиве песчаного основания; 
– характер развития сдвиговых и объемных деформаций на всех ступе-

нях нагружения вплоть до предельной нагрузки по прочности основания. 
 

2.1. Опыты с железобетонными балками  
в условиях пространственной деформации 

Целью экспериментов было изучение напряженно-деформированного 
состояния (НДС) системы «фундаментная балка–комбинированное песчаное 
основание» с определением несущей способности балки, характера развития 
трещинообразования и разрушения материала балки и основания. Поэтому 
во всех опытах модели фундаментов доводились до разрушения [16, 17]. 

Задачей экспериментов было управление прогибами фундаментов, 
уменьшение неравномерности деформаций (S/L). 

Исследования проводились в металлическом лотке с размерами 
3,03,02,0 (h) м (рис. 2.1). Основанием служил среднезернистый песок, 
гранулометрический состав которого приведен в табл. 2.1. 
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Рис. 2.1. Фотография испытательного стенда: 

1 – упорная балка; 2 – динамометр Токарева; 3 – система гидравлических дом-
кратов; 4-цилиндрические шарниры; 5 – модель фундамента; 6 – уголки  

реперной системы для крепления индикаторов и прогибомеров; 7 – индикаторы 
для измерения вертикальных перемещений поверхностей основания 
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Т а б л и ц а  2 . 1  
Гранулометрический состав песка 

Фракции, мм 
 

2–1 1–0,5 0,5–0,25 0.25–0,1 < 0,1 
По массе, г 0,47 23,25 148,43 25,74 2,11 
Процент по массе 0,235 11,625 74,215 12,87 1,055 
Сумма процентов фрак-
ций с частицами мень-
ше данного диаметра 

100 99,765 88,14 13,925 1,055 

 
Песчаное основание создавалось в лотке путем отсыпки песка слоями 

по 10 см и последующим послойным трамбованием с использованием пло-
скостного вибратора. В результате среднее значение плотности песка со-
ставила 16,5 кН/м3, изменяясь в интервале 16,3–16,7 кН/м3 при коэффици-
енте пористости равном е0 = 0,65. Плотность основания контролировали 
режущими кольцами. Механические характеристики основания определя-
лись согласно требованиям ГОСТ [28], в компрессионном и сдвиговом 
приборах [8, 9]: Е=30 МПа, =30. 

В качестве моделей фундаментов были изготовлены железобетонные 
балки размерами 200020070 мм (рис. 2.2). Гибкость моделей подсчиты-
валась по М.И. Горбунову–Посадову и для всех фундаментных балок была 
равна t = 38, что соответствует гибким категориям балок. 

3
0

310
E l

t
E h

   ,  (2.1) 

где    t –  определяемая гибкость фундаментной балки;  
Е0 и Е–  модуль деформации основания и материала балки;  

l и h –  полудлина и высота фундаментной балки. 
3

3

30 1
10 38

23000 0.07
t     ,  

т.к. t > 10, фундаментная балка относится к бесконечно длинным. 
Нагрузка на балки прикладывалась шарнирно, через четыре жесткие опо-

ры в виде пластин толщиной 10 мм и размерами в плане 20050 мм, на кото-
рые передавалась нагрузка четырьмя гидравлическими домкратами рис. 2.1. 
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Рис. 2.2. Опалубочные размеры фундаментной балки 
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Балка была заармирована металлическим каркасом из обыкновенной 
арматурной проволоки периодического профиля по ГОСТ [32] класса Вр-I 
диаметром 4 мм (Rs=365 МПа). Коэффициент армирования составил 0,76 %. 

Геометрические размеры модели соответствуют следующим размерам 
натурного фундамента в плане: ширина – 2 м, высота – 0,7 м и шаг колонн 
6 м. Таким образом, было выбрано геометрическое подобие в масштабе 1:10. 

Принятая толщина модели фундамента проверялась на продавливание 
из условия F  Rbtumho, в соответствие с требованиями СНиП [78]. 

В качестве материала для моделей балок был выбран мелкозернистый 
бетон марки В20 состав бетона подбирался для условия нормального твер-
дения в течение 28 суток. Расход компонентов на 1 м3 бетона приведен в 
табл. 2.2.  

Т а б л и ц а  2 . 2  
Расход компонентов на 1 м3 бетонной смеси 

Наименование материалов Расход, кг 
Цемент 400 
Вода 200 
Щебень 5–20 1260 
Песок 740 

 

Защитный слой для верхней и нижней арматуры принят одинаковым и 
составил 10 мм. 

Изготовление балок осуществлялось с использованием металлического 
поддона, с покрытием тонким слоем консистентной смазки, затем уклады-
вался арматурный каркас и выполнялось бетонирование в опалубке из ба-
келитовой фанеры. Уплотнение бетонной смеси выполнялось вибрирова-
нием всего поддона, который устанавливался на плоскостной вибратор. 
Балки и образцовые кубики в количестве не менее 6 штук были засыпаны 
слоем влажных опилок, которые периодические смачивались водой до на-
бора бетоном прочности в 28 суток.  

Проводилось определение физико-механических свойств бетона в со-
ответствии с требованиям ГОСТ [30]. 

Прочностные характеристики определяются по результатам трех испы-
таний кубиков. Кубиковая прочность Rb определяется из испытаний куби-
ков с ребром 10 см, с введением поправочного коэффициента для перехода 
к стандартному кубику с ребром 15 см.  

Было проведено две серии опытов с различными грунтовыми условиями. 
В первом случае основанием служил среднезернистый песок, гранулометри-
ческий состав и физические характеристики которого приведены выше. Во 
втором случае была произведена локальная замена основания под краями 
плиты фундамента на более твердый материал–щебень фракции 5–20 мм со 
следующими характеристиками:   = 20 кН/м3, Е = 50 МПа, = 40. 
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Замена песка щебнем проводилась по специальной технологии с по-
мощью двух тонкостенных металлических оболочек без дна, имеющих 
прямоугольную форму. В пределах оболочки, укладывался щебень, в ос-
тальной части – песок. Технология укладки щебня такая же, как и у песка 
которая приведена ранее. Схемы расположения и размеры уплотненных 
зон показаны на рис. 2.3. 

Во всех опытах измерялись прогиб-осадка модели фундамента и осадка 
поверхности основания индикаторами часового типа ИЧ-10 с точностью 
0.01 мм по схеме, приведенной на рис. 2.4. 

Измерение деформаций было выполнено с целью исследования совме-
стной работы системы «балка–основание» на различных фазах деформа-
ции основания. 

Деформации бетона фундаментной балки измерялись при помощи тен-
зорезисторов 2ПКБ-10-200В, которые были наклеены на боковые поверх-
ности, верхней и нижней плоскостям балки. Измерение деформаций бетона 
было выполнено с целью исследования изменения жесткости балки, на-
пряжений и характера развития микро- и макротрещин в процессе ее ак-
тивного нагружения. 
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Рис. 2.3. Схемы расположения и размеры уплотненных зон 
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Рис. 2.4. Точки измерения деформаций фундаментной балки  

и поверхности основания 

Контактные напряжения измерялись месдозами конструкции ЦНИИСК 
(датчики давления конструкции Д.С. Баранова) диаметром 70 мм. Месдозы 
устанавливались в контактном слое основания на глубине 5 мм от подош-
вы фундаментной балки. Схема размещения месдоз приведена на рис. 2.5. 
Контактные напряжения измерялись с целью исследования изменения их 
характера в процессе нагружения модели фундаментной балки и определе-
ния внутренних усилий в балке. 

Величина приложенной нагрузки контролировалась с использованием 
динамометров Токарева. Нагрузка прикладывалась ступенями по 5–10 % 
от ожидаемой предельной по устойчивости основания. На каждой ступени 
нагружения измерения производились после достижения условной стаби-
лизации деформаций основания, за которое принималась величина равная 
0,01 мм в течение 30 минут. 
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Рис. 2.5. Схема установки месдоз для измерения контактных напряжений 

Величина ожидаемой предельной нагрузки по устойчивости определя-
лась по СНиП [77] и равна 16 кН. При определении предельной нагрузки 
по устойчивости принималось, что h/b = 0, так как модель фундаментной 
балки укладывалась непосредственно на поверхность песчаного основания 
без ее заглубления. 

Влияние шероховатости подошвы фундаментной балки на контактные 
напряжения в опытах не исследовалось, так как модель балки была изго-
товлена из бетона, что соответствует материалу реальных фундаментов. 
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Вертикальные напряжения z , в массиве основания под моделью фун-
дамента, также измерялись при помощи месдоз, размещение которых по 
вертикали, совпадающей с осью симметрии фундаментной балки приведе-
но на рис. 2.6. Вертикальные напряжения измерялись с целью определения 
величины активной зоны сжатия грунта под плитой, а также определения 
влияния зон замены грунта на НДС основания при нагружении. 

Относительная погрешность, обусловленная месдозами и тензометрическим 
усилителем марки УПТ–1–01 в диапазоне 0–100 кПа, составляет не более 1,5 %. 
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Рис. 2.6. Схема расстановки месдоз по глубине основания: 
а – однородное основание; б – комбинированное основание 
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2.2. Опыты с балками  
в условиях плоской деформации 

Обычно при исследовании характера деформации песчаного основания 
используют метод фотофиксации перемещений частиц В.И. Курдюмова, 
развитый позднее М.В. Малышевым [56]. Метод прост, нагляден и эффек-
тивен в том случае, если перемещения частиц песка имеют порядок не-
скольких диаметров зерен. Поэтому чтобы получить фотоснимок с ярко 
выраженным следом траектории перемещений частиц песка, приходится 
прикладывать значительное приращение перемещения модели фундамента. 
Отсюда, в большинстве случаев форма очертания траекторий перемещений 
частиц песка, выявляемых методом фотофиксации, соответствует запре-
дельному состоянию, т.е. состоянию, когда основание и фундамент уже 
разрушены. 

С другой стороны, применение метода фотофиксации позволяет опре-
делить очертание упругих и пластических областей, форму очертания тра-
екторий перемещений частиц и линий скольжения, но не дает никакой ин-
формации о величине и характере развития деформаций в массиве основа-
ния по мере роста внешней нагрузки. Кроме того, метод фотофиксации по-
зволяет выявить характер деформации основания в предельном состоянии, 
а у гибких фундаментов, работа которых исследуется в нашей работе, по-
добное состояние невозможно из-за ограничения деформации требования-
ми СНиП [77]. 

Поэтому в данной серии опытов при проведении опытов используется 
метод фотограмметрии, сущность которого заключается в измерении пе-
ремещений марок, закладываемых в песок на боковой поверхности моде-
лируемого массива песчаного основания за прозрачной стенкой лотка. Де-
формации в основании определяются по измеренным перемещениям ма-
рок. Данные испытания могут быть выполнены в небольшом масштабе с 
высокой точностью измерения перемещений марок на различных фазах 
деформации основания. 

Исследования по выявлению механизма деформации песчаного осно-
вания моделей гибких фундаментов проводились в поворотном лотке раз-
мерами 1400800475 мм (рис. 2.7). Стенки лотка были выполнены свето-
прозрачными из оргстекла толщиной 20 мм. Для исключения прогиба све-
топрозрачной стенки от бокового давления грунта они были усилены ме-
таллическими уголками. 
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Рис. 2.7. Конструкция испытательного стенда: 
1 – поворотный лоток; 2 – упорная балка; 3 – гидравлический домкрат;  

4 – динамометр Токарева; 5 – жесткая траверса; 6 – модель гибкого фундамента; 
7 – уголки реперной системы для крепления индикаторов; 8 – индикаторы для 

измерения вертикальных перемещений поверхностей основания 

В опытах использовалась модель гибкого фундамента, которая была 
выполнена из листовой стали толщиной 2.1 мм. Гибкость моделей подсчи-
тывалась по М.И. Горбунову–Посадову (2.5) и была равна t = 1757. 

3

3

30 225
10 1757

210000 2.1
t     .  

Схема нагружения моделей фундамента приведена на рис. 2.8. 
Нагрузка прикладывалась через жесткую траверсу гидравлическим 

домкратом, который устанавливался на оси симметрии модели фундамен-
та. Каждая ступень нагрузки величиной равной 10 % от предельной по 
прочности материала плиты выдерживалась во времени в течение 30 минут 
для стабилизации деформации песчаного основания. Прочность стали оце-
нивалась величиной предела текучести, которое для стали марки ВСт3пс6 
равно 240 МПа. Напряжения в конструкции модели фундамента определя-
лись через измеренные значения деформации и модуль упругости, равный 
Е = 2108 кПа. 

Для определения напряжений в моделях гибких фундаментов, а затем и 
изгибающего момента на внешней и внутренней поверхности модели на-
клеивались тензорезисторы марки КФ-5-400 [85]. 
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Рис.2.8. Схема нагружения модели гибкого фундамента: 

а – однородное основание; 
б – комбинированное основание 

Для фотосъемки процесса деформации песчаного основания использо-
валась павильонная камера с кассетой 180240 мм и объективом «Инду-
стар-51». Фотосъемка осуществлялась на техническую пленку ФН64 с чув-
ствительность по ГОСТ [33] 64 единицы. Смещение марок определяли по 
двум последовательным снимкам при помощи штрихового метра ШР-1 
первого класса с ценой деления 0,2 мм. 

Формирование песчаного основания и размещение стеклянных марок 
осуществлялось в следующей последовательности. 

Песок в воздушно-сухом состоянии равномерно засыпался в лоток с 
постоянной высоты равной 50 см. Это позволило создать однородную ук-
ладку песчинок в массиве основания при коэффициенте пористости 
е0 = 0.65 [57, 85]. Согласно [81], данное основание из мелкого песка отно-
сится к категории средней плотности. 

В опытах использовался тот же песок, что и при испытании моделей в 
большом лотке. Гранулометрический состав и физико-механические свой-
ства которого приведены выше. 

После заполнения лотка на заданную высоту песком свободная по-
верхность прикрывалась съемной крышкой, которая надежно закреплялась. 
Лоток поворачивался горизонтально, снимали прозрачную стенку и укла-
дывали стеклянные марки на поверхность песка, при помощи специально-
го шаблона, в узлах квадратной сетки размером 1010 мм. 
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В качестве стеклянных марок использовались бусинки с внутренним 
диаметром 0,8 мм и наружным диаметром 2 мм. Отсчеты в процессе изме-
рений брались относительно внутреннего диаметра черной точки (пятна 
тени) на фотоснимке. 

После размещения марок шаблон убирали и ставили назад прозрачную 
стенку с нанесенной на ее внутренней стороне координатной сеткой. Затем 
лоток поворачивали в исходное вертикальное положение и убирали съем-
ную крышку. 

Фотосъемка производилась поэтапно на каждой ступени нагружения 
модели гибкого фундамента после затухания деформаций от предыдущей 
ступени нагружения. За первый снимок принимался снимок при отсутст-
вии нагрузки на модель, т.е. при нулевой деформации основания. 

Перемещения марок по фотоснимкам определялись в следующей по-
следовательности: 

1. Определялись координаты марок на первом снимке. 
2. Определялись горизонтальные и вертикальные перемещения марок 

последующих снимков относительно координатной сетки. 
3. Определяли масштаб фотоснимков. 
Искомое интегральное перемещение определяли как разность коорди-

нат марок первого и последующих снимков умноженного на масштаб 
снимка [75]: 

 

z
X x x M

f
    ;   

z
Y y y M

f
      (2.2) 

где 
1f

z M
  –  масштаб изображения на снимке; 

 f –  фокусное расстояние снимков. 
Средние квадратические погрешности измерений приращений коорди-

нат марок m = + 0,14 при измерениях штриховым метром. 
Принималось, что каждая марка находится в узле элемента, положение 

которых изменяется с ростом нагрузки на модель фундамента. Если пере-
мещения узлов элементов известны, то деформации внутри каждого эле-
мента могут быть вычислены на каждой ступени нагружения модели фун-
дамента. 

При определении полей деформаций использовалась методика, изло-
женная в работе [98]. Эта методика основана на следующих допущениях: 

– грунт основания однороден в пределах рассматриваемого элемента; 
– трение грунта о стенки лотка пренебрежимо мало и принимается рав-

ным нулю; 
– имеются относительные перемещения между марками и окружаю-

щими частицами грунта. 



 38

Последнее обстоятельство влияет на размеры элементов, в узлах кото-
рых размещаются марки. Принятие размеров элементов менее чем 
1010 мм, приводит к влиянию марок на перемещения частиц внутри эле-
ментов вследствие возникновения трения между материалом марки и час-
тицами песка. При размерах сетки, составляющей примерно 20 диаметров 
зерен песка, это влияние можно считать незначительным. 

Деформации в пределах элементов определяются по приращениям пе-
ремещений четырех марок расположенных, так как показано на рис. 2.9. 
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Рис. 2.9. Схема определения приращений перемещений: 

 – положение марки до деформации; 
      – положение марки после деформации 

 
Полагая, что приращения перемещений малы по сравнению с расстоя-

ниями между марками по оси Х и Y, приращения деформаций определяют-
ся из выражений: 

– линейной 

1 2( ) /x xu u l   , 2 4( ) /y yv v l   ;  (2.3) 

– объемной 

v x y     ;  (2.4) 

– сдвиговой 

1 3 2 4( ) / ( ) /xy x yv v l u u l     .  (2.5) 
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Величину и направление главных деформаций определяют по форму-
лам 

2 2
1,3

1 1
( ) ( )

2 2x y x y xy             (2.6) 

и   11
tg /

2 xy x y
         ,  (2.7) 

где  – имеет положительное значение, когда измеряется по ходу часовой 
стрелки. 

Полная деформация на любой ступени нагружения получается сумми-
рованием приращений деформаций. 

 
Выводы по разделу 2 

Экспериментально-теоретические исследования позволяют: 
1. Установить характер распределения контактных напряжений на раз-

личных стадиях деформации однородного и комбинированного песчаного 
основания, нагруженного моделью гибкой железобетонной фундаментной 
балки. 

2. Выявить характер изменения напряженно-деформируемого состоя-
ния в конструкции модели гибкой железобетонной фундаментной балки на 
различных стадиях нагружения. 

3. Определить количественную и качественную стороны развития де-
формаций в однородном и комбинированном песчаном основании в усло-
виях плоской и пространственной задачи. 
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3. РЕЗУЛЬТАТЫ И АНАЛИЗ ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНЫХ 
ИССЛЕДОВАНИЙ СИСТЕМЫ  

«ГИБКИЙ ФУНДАМЕНТ-ОСНОВАНИЕ» 

В данном разделе приводятся результаты экспериментальных исследова-
ний, схемы и фотографии проведенных испытаний. Описывается анализ по-
лученных результатов. При этом рассматриваются случаи, когда фундамент-
ная балка лежит на однородном и комбинированном песчаном основании. 

 

3.1.Фундаментные балки на однородном песчаном основании 

3.1.1. Деформация основания 

Зависимость осадки гибкой фундаментной балки от приложения нагру-
зок F1= F2= F3= F4 представлены на рис. 3.1. Цифрами на рис. 3.1 обозна-
чены кривые соответствующие номерам измеряемых точек поверхности 
фундаментной балки. 
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Рис. 3.1. Зависимость осадки от нагрузок 
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На графиках можно выделить три фазы напряженно деформированного 
состояния основания: фазу уплотнения, в которой грунт преимущественно 
уплотняется; фазу сдвигов, когда интенсивно развиваются пластические 
области в основании и формируются поверхности скольжения; фазу раз-
рушения, к концу которой несущая способность основания исчерпывается. 

В фазе уплотнения, при изменении нагрузок от 0 до 6 кН осадка, от-
дельных точек поверхности фундаментной балки, изменяется линейно от 
нагрузки, это было замечено и ранее для гибких фундаментов, лежащих на 
поверхности основания. Прогиб фундаментной балки практически отсут-
ствует, а осадка балки происходит практически плоско-параллельно, как у 
центрально нагруженных жестких фундаментов на однородном основании, 
что хорошо видно на рис. 3.2, на котором представлен характер развития 
прогиба–осадки в процессе нагружения. 
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Рис. 3.2. Развитие прогиба–осадки в процессе нагружения 

Завершение фазы уплотнения под краями фундаментной балки проис-
ходит значительно раньше, чем под центром. Так, образование пластиче-
ских областей под краями фундаментной балки происходит при нагрузках 
F > 6 кН, а под центральной частью при F > 9 кН. Этот факт говорит о том, 
что развитие пластических деформаций, а соответственно и формирование 
поверхностей скольжения в основании под подошвой гибкой фундамент-
ной балки, происходит от краев к центру. 

На всем протяжении нагружения прогиб имеет максимум в серединах 
пролетов. Искривление поверхностей балки в зонах передачи нагрузок 
проявилось лишь после образования трещин. 
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На рис. 3.3 представлены графики вертикального перемещения основа-
ния по оси Y в процессе нагружения. Из представленных графиков видно, 
что выпор грунта происходит при нагрузках F = 12 кН, на расстоянии 
70 мм от края балки и распространяется до 200 мм, т.е. распространяется 
на ширину балки. На расстоянии до 70 мм образовывалась так называемая 
лунка. 

 

-4

2

0

10 кН

12 кН

14 кН
15 кН

-2

-6

-8

400300  Y, мм200100

фундамент

S, мм
 

Рис. 3.3. Вертикальное перемещение основания 

При достижении предельного состояния основания по несущей спо-
собности наблюдалось резкое увеличение осадок всех измеряемых точек 
фундаментной балки независимо от их мест расположения. На поверхно-
сти основания появились видимые зоны выпора и разрывы, которые отчет-
ливо видны на рис. 3.4. 

Очертание призмы выпора, полученной в результате опыта, представ-
ляет картину разрушения основания в условиях пространственной задачи. 
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а) 

 
 
б) 

 
Рис. 3.4. Видимое разрушение основания: 
а – зона выпора; б – разрывы в песке 

 

3.1.2. Деформация фундаментной балки 

При разрушении фундаментной балки появление трещин происходило 
по верхней поверхности балки, примерно по серединам пролетов. Оконча-
тельная картина трещинообразования показана на рис. 3.5–3.6. 
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Разрушение фундаментной балки происходило в следующей последо-
вательности. Первой образовалась трещина Т-М2 при достижении нагрузок 
F=10 кН по верхней поверхности середины второго пролета фундаментной 
балки. 

При увеличении нагрузки до 12 кН ширина раскрытия трещины Т-М2 
увеличилась от 0,1 до 0,5 мм, а в крайних пролетах одновременно образо-
вались трещины Т-М1 и Т-М3, с шириной раскрытия 0,3 и 0,45 мм соответ-
ственно. Возникновение трещин Т-М1 и Т-М3 так же, как и трещины Т-М2, 
происходило по верхней поверхности фундаментной балки, примерно по 
серединам пролетов. 

При последующем увеличении нагрузки развитие трещины Т-М2 (во 
втором пролете) происходило не так интенсивно как раньше и при дости-
жении нагрузок F=15 кН, которые являлись критическими по несущей спо-
собности основания, составляла 0,6 мм. Трещины Т-М1 и Т-М3 при этой 
нагрузке были равны 1,0 и 1,4 мм соответственно. 
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Рис. 3.5. Схема разрушения модели фундаментной балки 

 
а) 

 
Рис. 3.6 (начало). Деформация модели фундаментной балки: 

а – первый пролет 
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б) 

 
 
 

 
Рис. 3.6 (окончание). Деформация модели фундаментной балки: 

б – второй пролет; в – третий пролет 
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Таким образом, при разрушающей нагрузке по несущей способности 
основания плита была разбита пролетными трещинами на четыре отдель-
ных жестких диска. Каждый диск, за исключением крайних, как бы про-
гнулся под своей нагрузкой выпуклостью вниз. 

 

3.1.3. Характер распределения напряжений в основании  
при его нагружении моделью фундаментной балки 

В процессе нагружения происходило перераспределение нормальных 
контактных напряжений под подошвой балки. 

На рис. 3.7. приведены эпюры нормальных контактных напряжений по 
осевому створу фундаментной балки во всем интервале нагружения. 
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Рис. 3.7. Эпюры нормальных контактных напряжений 

Интенсивность распределения контактных напряжений возрастала от 
центра к краям штампа, имея волнообразную форму, и достигает макси-
мальных значений в местах приложения нагрузки. В момент образования 
трещин происходил сброс контактных напряжений непосредственно в мес-
тах трещинообразования. 

Так при достижении F=8 кН увеличение контактных напряжений во 
втором пролете приостановилось, а при F=10 кН, в момент образования 
трещины Т-М2, произошел сброс напряжений с 200 до 170 кПа. При обра-
зовании трещин в крайних пролетах Т-М1 и Т-М3, происходил сброс на-
пряжений от 140 до 70 кПа. 

Эпюры контактных напряжений под силами F2 и F3 на участках огра-
ниченных трещинами Т-М1, Т-М2, Т-М3 имеют явно выраженную парабо-
лическую форму. 
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Развитие вертикальных напряжений показывает, что напряжения z по 
центральной оси фундаментной балки на глубине 1 м имеют затухающий 
характер (рис. 3.8). 
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Рис. 3.8. Распределение z  

 

3.2. Фундаментные балки  
на комбинированном песчаном основании 

3.2.1. Деформация основания 

На рис. 3.9 представлена зависимость осадки гибкой фундаментной 
балки, лежащей на комбинированном основании, от приложения нагрузок. 
Цифрами, как и на рис. 3.1, обозначены кривые соответствующие номерам 
измеряемых точек поверхности фундаментной балки. 
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Рис. 3.9. Зависимость осадки от нагрузок 

Из графика видно, что переход основания из одной фазы в другую 
происходит одновременно во всех измеряемых точках фундаментной бал-
ки. Этот факт говорит о том, что развитие пластических деформаций в ос-
новании происходит равномерно под всей подошвой фундаментной балки. 

В фазе уплотнения основания, при нагрузках F = 0 до F = 9 кН, прогиб 
практически отсутствовал (рис. 3.10). 
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Рис. 3.10. Развитие прогиба–осадки в процессе нагружения 
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При нагрузках F12 кН прогиб имел слабо выраженный волнообраз-
ный характер, причем средний (второй) пролет имел большую осадку, чем 
крайние. В местах передачи нагрузок стало прослеживаться искривление 
фундаментной балки. 

При достижении нагрузок F19 кН, предельной по несущей способно-
сти основания, наблюдалось резкое увеличение осадки фундаментной бал-
ки. На поверхности основания не были замечены видимые зоны выпора, од-
нако в местах, граничащих с зонами щебня в песке, появились разрывы. 

Вертикальные перемещения основания в процессе нагружения пред-
ставлены на рис. 3.11. Из представленных графиков видно, что выпор 
грунта происходит при нагрузках F12 кН на расстоянии 30 мм от края 
балки и распространяется до 400 мм, т.е. распространяется на две ширины 
фундаментной балки. 

Максимальный выпор грунта составил 1.27 мм на расстоянии 220 мм 
от края фундаментной балки. 
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Рис. 3.11. Вертикальные перемещения основания 
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3.2.2. Деформация фундаментной балки 

Разрушение фундаментной балки лежащей на комбинированном осно-
вании происходило в следующей последовательности. 

Первыми образовались трещины по верхней поверхности фундамент-
ной балки в серединах крайних пролетов, при нагрузках F = 18 кН. 

При потери несущей способности основания, образовались трещины, 
по нижней поверхности фундаментной балки под второй и третьей силой. 
Окончательная картина трещинообразования показана на рис. 3.12–3.14. 

а) 

 
б) 

 
Рис. 3.12 Деформация модели фундаментной балки: 

а – первый пролет; б – третий пролет 
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а) 

 
 
 
б) 

 
Рис. 3.13. Деформация модели фундаментной балки  

в местах приложения нагрузки:  
а – под второй силой; б – под третьей силой 
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Рис. 3.14. Схема разрушения фундаментной балки  

на комбинированном основании 

 
 

3.2.3. Характер распределения напряжений в основании 

при его нагружении моделью фундаментной балки 

Развитие контактных напряжений по подошве балки лежащей на ком-
бинированном основании имеет тот же характер как и однородного осно-
вания, но с большей концентрацией в пределах контакта подошвы фунда-
мента с жесткой зоной (рис. 3.15). 

 
 

8 кН

4 кН

12 кН

16 кН
17 кН

18 кН
19 кН


Z
, 

кПа

0

100

200

300

400

500

600

F F FF

 
 

Рис. 3.15. Эпюры нормальных контактных напряжений 
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В момент образования пролетных трещин произошел сброс контакт-
ных напряжений непосредственно в местах трещинообразования. 

На рис. 3.16 и рис. 3.17 представлены развитие вертикальных напряже-
ний под центром и краем фундаментной балки соответственно. Анализи-
руя развитие вертикальных напряжений можно сказать, что напряжения z 
под фундаментной балкой на глубине 1 м имеют затухающий характер, 
причем под краем фундаментной балки в большей степени. 
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Рис. 3.16. Распределение z под центром фундаментной балки 
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Рис. 3.17. Распределение z под краем фундаментной балки 

 
 

3.3. Фундаментные балки  
на однородном и комбинированном песчаном основании  

в условиях плоской деформации 

Наибольший интерес для анализа характера деформации основания 
представляет последовательность развития сдвиговых деформаций в про-
цессе нагружения основания. Рассмотрим более подробно характер разви-
тия сдвиговых деформаций. 

Нагружение модели гибкого фундамента приводит к сжатию грунта 
под моделью и возникновению сдвиговых деформаций, зарождающихся в 
местах приложения нагрузок.  
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На всех ступенях нагружения интенсивность сдвиговой деформации 
максимальна в местах приложения нагрузки. Направление развития сдви-
говых деформаций происходит как к оси симметрии фундамента, так и к 
свободной поверхности основания (рис. 3.18, 3.19). Непосредственно под 
осью симметрии фундамента находится зона грунта, в пределах которой 
практически отсутствуют сдвиговые деформации. С ростом осадки фунда-
мента объем данной зоны уменьшается вследствие развития сдвиговых де-
формаций по подошве полосы. 
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Рис. 3.18. Сдвиговые деформации однородного основания: 
а – при нагрузке F= 1.25 кН; 
б – при нагрузке F= 3.25 кН 



 56

а) 

-0.035

-0.05

-0.02
-0.015

-0.002

0.01

0.006

FF

 
б) 
 

-0.035

-0.035

-0.05

-0.02
-0.015

-0.002

0.006

0.015

0.01

-0.002

-0.08

FF

 
 

Рис. 3.19 Сдвиговые деформации комбинированного основания: 
а – при нагрузке F= 3,25 кН; 
б – при нагрузке F= 6,25 кН 

На рис. 3.18 представлены контуры объемных деформаций в однород-
ном основании при нагрузках F = 1,25 кН и F = 3,25 кН. Как видно из 
рис. 3.18, в основании имеют место положительные и отрицательные сдви-
говые деформации. 

На рис. 3.19 представлены контуры объемных деформаций в комбини-
рованном основании при нагрузках F = 3,25 кН и F = 6,25 кН. Из рис. 3.19 
видно, что в основании имеют место как положительные, так и отрица-
тельные сдвиговые деформации. 

Сдвиговые деформации в обоих случаях зарождаются в местах прило-
жения нагрузок и развиваются диагонально вниз. В момент разрушения 
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основания сдвиговые деформации развиваются как к оси симметрии моде-
ли фундамента, так и к свободной поверхности основания. 

В основании имеется две зоны: зона сжатия под моделью фундамента и 
зона расширения по направлению развития максимальной сдвиговой де-
формации. 

 
 

3.4. Сравнение экспериментальных данных с расчетными 

3.4.1. Расчет модели фундаментной балки на упругом основании 

Расчет выполним по методу М.И. Горбунов–Посадова с использовани-
ем расчетных таблиц. Геометрические размеры и физико-механические ха-
рактеристики, как материала фундаментной балки, так и основания, те же, 
как и в экспериментах (Е0 = 30 МПа, Е = 23000 МПа, b=0,2 м, 2l = 1 м). 

На основании исходных данных вычисляется показатель гибкости по-
лосы t по формуле (2.1), t = 38, т.к. t > 10, фундаментная балка относится к 
бесконечно длинным. 

Для расчета длинной полосы необходимо знать ее характеристику: 

13

06

E
L h

E
 ;  (3.1) 

3
23000

0,07 0,3022 м
6 30

L  


. 

Вычисляем общую приведенную длину и округляем ее до четного чис-
ла десятых: 

2
6,6

l

L
   .  (3.2) 

Для сосредоточенных нагрузок устанавливается величина приведенных 
расстояний от точки приложения нагрузки до левого конца полосы 

л
л

а

L
   и до правого конца п

п
а

L
   , где ал и ап – абсолютные расстояния 

соответственно для левого и правого концов полосы. 
Определяем приведенные расстояния от левого конца полосы до  

сосредоточенных нагрузок, округляя эти расстояния до четного числа де-
сятых: 

1
0,1

0,4
0,302

   ;  2
0,7

2,4
0,302

   ; 

3
1,3

4,4
0,302

   ;  4
1,9

6,4
0,302

   . 
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Весь дальнейший расчет ведем исходя из условного смещения нагру-
зок, соответствующего округленным значениям , с учетом несколько из-
мененной общей длины полосы: 

2 6,6 0,302 1,98l    .  

При этом мы наблюдаем два случая: 
1. Когда каждая из величин ал и ап больше числа 2, расчет необходимо вес-

ти по таблицам Н.М. Герсеванова и Я.А. Мачерета для бесконечной полосы. 
2. Когда одна из величин ал и ап меньше числа 2, расчет необходимо вести 

по таблицам Г.Я. Попова и В.А. Воробьева для полубесконечной полосы. 
Результаты и ход расчета при нагрузках F1=F2=F3=F4=15 кН предста-

вим в виде таблицы (табл. 3.1) и рисунков (рис. 3.20 и рис. 3.21). 
 

Т а б л и ц а  3 . 1  
Расчет модели фундаментной балки 

х, м 1P  2P  3 4P   P Р, 
кПа 1M  2M  3 4M   M  М, кНм

0,1 0,00 0,08 0,66 0,74 185 –0,04 –0,03 0,15 0,08 0,36 
0,4 0,02 0,23 0,19 0,44 110 0,06 –0,05 –0,08 –0,07 –0,325
0,7 0,08 0,38 0,14 0,5 175 0,38 –0,04 –0,11 0,23 1,035 
1,0 0,23 0,23 –0,02 0,44 110 0,06 0,06 –0,18 –0,06 –0,27 
1,3 0,38 0,08 0,04 0,5 175 –0,04 –0,38 –0,11 0,23 1,035 
1,6 0,23 0,02 0,19 0,44 110 –0,05 0,06 –0,08 –0,07 –0,315
1,9 0,08 0,00 0,66 0,74 185 –0,03 –0,04 0,15 0,08 0,36 

 

Формулы перехода от табличных данных P , M  к действительным Р, 
М имеют следующий вид: 

F
P P

bl
 ; M MLF .  (3.3) 
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Рис. 3.20. Эпюра нормальных контактных напряжений при F=15 кН 
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Рис. 3.21. Эпюра изгибающих моментов при нагрузке F=15 кН 

Сравнение эпюр изгибающих моментов модели фундамента на одно-
родном основании, полученных экспериментальным путем (рис. 3.22), с 
результатами расчета по методу М.И. Горбунова–Посадова (рис. 3.21) по-
казывает схожий характер их развития в процессе нагружения. Однако по 
расчетам максимальный изгибающий момент, растягивающий верхнюю 
зону фундаментной балки, имеет место в серединах крайних пролетов, то-
гда как в опытах наоборот, значения изгибающих моментов в среднем про-
лете намного больше, чем в крайних. 
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Рис. 3.22. Развитие изгибающих моментов  
в процессе нагружения фундаментной балки:  

а – на однородном основании; б – на комбинированном основании 
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Введение локальных жестких зон привело к уменьшению значений из-
гибающих моментов. При достижении нагрузок, соответствующих завер-
шению фазы уплотнения основания, развитие изгибающих моментов в 
среднем пролете практически приостановилось. 

 

3.4.2. Расчет модели фундаментной балки численным методом 

Расчет модели фундаментной балки выполнен по упруго пластической 
схеме методом конечных элементов с использованием программы 
«ANSYS» [101]. 

Для численного решения выделим в основании область конечных раз-
меров так, чтобы ее граница была достаточно удалена от зоны контакта 
фундаментной балки и основания, и не оказывала существенного влияния 
на напряженно-деформированное состояние основания и фундамента 
(рис. 3.23). На нижней границе, расположенной на глубине h = 2 м, пере-
мещения отсутствуют, а на боковой поверхности границы равны переме-
щениям от веса грунта. 

 

 
Рис. 3.23. Расчетная схема 

Результаты расчета приведены на рис. 3.24–3.26. На рис. 3.24 пред-
ставлена эпюра изгибающих моментов по длине модели фундаментной 
балки. Для сравнения также на рисунке приведена эпюра моментов, полу-
ченная экспериментальным путем. Сравнение эпюр изгибающих моментов 
модели фундамента на однородном основании показывает не только иден-
тичных характер, но и результат (расхождение не превышает 1,5–3 %). 
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опыт

 
Рис. 3.24. Эпюра моментов по длине фундаментной балки 

Развитие деформаций в песчаном основании нагруженного моделью 
фундаментной балки показано на рис. 3.25 и рис. 3.26.  

 

 
Рис. 3.25. Сдвиговые деформации 



 62

глубина активной 
зоны сжатия

 
Рис. 3.26. Вертикальные деформации 

Из рис. 3.25 видно, что деформации сдвига зарождаются под краями 
фундамента и развиваются как к свободной поверхности основания, так и к 
оси симметрии фундаментной балки, что и наблюдалось в проведенных 
экспериментах. 

На рис. 3.26 горизонтальной чертой показана глубина активной зоны 
сжатия которая была определена экспериментально (ha=h при zp<0,2zg) и 
приведена в табл. 3.2. Также в табл.3.2. представлены результаты расчета 
осадки и глубины сжимаемой толщи основания известными методами, а 
именно: а) метод линейно-деформируемого полупространства (ЛДП); 
б) метод линейно-деформируемого слоя (ЛДС); в) метод эквивалентного 
слоя (ЭС). 

 

Т а б л и ц а . 3 . 2  
Сравнение результатов расчета и опыта 

Расчетная осадка, см 
Глубина сжимаемой толщи  

основания, м 
Схема нагруже-
ния и грунтовые 

условия Л.Д.П Л.Д.С Э.С. опыт Л.Д.П Л.Д.С Э.С. опыт 

b=0,2 м

F

E = 30 МПа
е = 0.65
 = 16.5 кН/м
= 30

0  

0  




3

o

 

0,60 17,6 1,65 1,495 1,36 4,816 1,144 1,180 
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Как видно из табл. 3.2, расчетная осадка S и глубина сжимаемой толщи 
ha оказались различными. 

 
Выводы по разделу 3 

1. На начальных ступенях нагружения однородного песчаного основа-
ния (в упругой стадии) прогиб фундаментной балки отсутствует, осадка 
балки происходит плоско-параллельно, как у центрально нагруженных же-
стких фундаментов. При дальнейшем нагружении фундаментной балки 
прогиб имеет максимум на краях фундамента. После образования трещин 
наблюдается местный прогиб участков балки, ограниченных трещинами. 

2. Развитие пластических деформаций под подошвой гибкой фунда-
ментной балки происходит не только в сторону поверхности основания, но 
и к оси симметрии модели. 

3. Характер распределения нормальных контактных давлений по по-
дошве моделей фундаментных балок на однородном основании имеет вол-
нообразную форму, точки перегиба непосредственно связаны с местами 
приложения нагрузки. В момент образования трещин происходит сброс 
контактных напряжений непосредственно в местах образования трещин. 

4. Распределение контактных напряжений моделей фундаментных ба-
лок лежащих на комбинированном основании имеет тот же характер, как и 
на однородном основании. Введение жестких зон, в однородное песчаное 
основание, приводит к концентрации контактных напряжений в пределах 
контакта подошвы фундамента с жесткой зоной. 

5. Эксперименты в условиях плоской деформации показывают, что на-
гружение модели приводит к уплотнению грунта и возникновению дефор-
маций сдвига, зарождающихся в местах приложения нагрузок. Направле-
ние развития сдвиговых деформаций происходит как к оси симметрии по-
лосы, так и к свободной поверхности основания. Непосредственно под 
центром модели находится зона грунта, в пределах которой практически 
отсутствуют сдвиговые деформации. С ростом осадки объем данной зоны 
уменьшается вследствие развития сдвиговых деформаций по подошве по-
лосы. В момент разрушения основания сдвиговые деформации развивают-
ся как к оси симметрии, так и к свободной поверхности основания. 
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4. РАСЧЕТ ГИБКИХ ЛЕНТОЧНЫХ ФУНДАМЕНТОВ  
НА ОДНОРОДНОМ   КОМБИНИРОВАННОМ ОСНОВАНИИ 

С УЧЕТОМ НЕЛИНЕЙНЫХ  ЕФОРМАЦИЙ ГРУНТА  
И ЖЕЛЕЗОБЕТОНА 

4.1. Процедура решения упруго-пластической задачи 

Для решения рассматриваемой задачи используется математический 
аппарат теории пластичности, которая позволяет определять неупругие 
деформации, возникающие в грунте и бетоне при достижении определен-
ного уровня напряжений. В дальнейших рассуждениях будем полагать, что 
пластические деформации возникают мгновенно и не зависят от времени. 

Теория пластичности дает математические соотношения, которые ха-
рактеризуют упруго-пластическое поведение материала. Для того чтобы 
определить пластическую деформацию используются три условия: условие 
прочности, закон течения и закон упрочнения.  

 

4.1.1. Условие прочности 

Условие прочности определяет уровень напряжений, при котором на-
чинается пластическое деформирование материала. Для сложного напря-
женного состояния это условие выражается как функция, зависящая от 
компонент напряжений ( )ijf  , которая может быть представлена как экви-

валентное напряжение 

( )t ijf   ,  (4.1) 

где ij  – тензор напряжений. 

Когда эквивалентное напряжение равно параметру, характеризующий 
предел прочности (текучести), n  для данного материала, 

( )ij ef    ,  (4.2) 

то в материале возникают пластические деформации. Если t < n , то ма-
териал ведет себя упруго и напряжения описываются линейным законом 
деформирования.  

Уравнение (4.2) может быть изображено в пространстве напряжений 
так, как показано на рис. 4.1 для некоторых законов деформирования. 

Использование того или иного условия прочности зависит от типа ре-
шаемой задачи. В нашей работе мы применяем условие прочности Друке-
ра–Прагера [97, 98], которое подходит как для грунтов, так и для бетонов. 
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Условие прочности Друкера–Прагера 

Применение условия прочности Друкера–Прагера позволяет выполнять 
расчеты пластического деформирования при ассоциированном и неассо-
циированном законе течения. Поверхность текучести не изменяется в про-
цессе пластического деформирования, следовательно, здесь не использует-
ся закон упрочнения и материал ведет себя как упруго–пластическое тело 
без упрочнения (рис. 4.1 е) [97]. Эквивалентное напряжение по Друкеру–
Прагеру: 

    
1

21
3

2
T

e m s M s       
,  (4.3) 

где 
1

( )
3m x y z        –  среднее нормальное напряжение; 

 s =    111000
T

m    –  девиаторное напряжение; 
  –  параметр материала. 

Это условие является модификацией условия прочности Мизеса, так 
как в него (4.3) включено среднее напряжение m, которое учитывает 
влияние гидростатического обжатия на прочность материала: чем выше 

m , тем больше прочность материала. Параметр  определяется из выра-
жения  

=
2sin

3(3 sin )

 
 

,  (4.4) 

где  – угол внутреннего трения. 
Напряжение, соответствующее пределу прочности (текучести) опреде-

ляется как: 

6 cos

3(3 sin )
t

c  
 

,  (4.5) 

где c  – величина сил сцепления. 
Условие прочности (уравнение (4.2)) имеет вид 

    
1

21
3 0

2
T

m tF s M s        
.  (4.6) 
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Рис. 4.1. Диаграммы деформирования различного вида: 

а – билинейно кинематическая; 
б – кусочно-линейная кинематическая; 

в – билинейно-изотропная; 
г – кусочно-линейная изотропная; 

д – анизотропная; е – Друкера–Прагера 

 
Поверхность текучести является правильным конусом (рис. 4.2). 
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

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

С соs 

1

2

 
 

Рис. 4.2. Поверхности текучести Друкера–Прагера (1) и Мора-Кулона (2) 

 
Компоненты вектора  /F   определяются из выражения 

 
    

 1

2

1
111000

1
2

T

T

F
s

s M s

        
  

.  (4.7) 

Подобным образом определяются компоненты вектора пластического 
потенциала  /Q  , однако   определяется, используя не  , а   – пара-

метр дилатанции. Когда  = , закон течения ассоциированный и направ-
ление пластической деформации нормально к поверхности текучести и ма-
териал деформируется с расширением. Если  менее  в зоне пластическо-
го деформирования наблюдается объемное сжатие и если  = 0 объемное 
расширение отсутствует. 

Эквивалентная пластическая деформация pl  определяется из выраже-
ния 

1 1 1
1ˆ ˆ ˆp p p

n n     ,  (4.8) 

а эквивалентное напряжение pl
e  определяется, как 

 3 3pl
e t m     .  (4.9) 
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4.1.2. Закон течения 

Закон течения определяет направление пластического деформирования 
и имеет вид: 

 1pd  = Q 
  

,  (4.10) 

где   –  положительный множитель (определяет величину пластической 
деформации);  

Q –  функция напряжений, называемая пластическим потенциалом 
(определяет направление пластической деформации). 

Если Q = f , то закон течения позволяет определять пластическое де-
формирование в рамках ассоциированного закона течения, когда пластиче-
ская деформация развивается в направлении перпендикулярном к поверх-
ности текучести. 

 

4.1.3. Закон упрочнения 

Закон упрочнения описывает изменение поверхности текучести в про-
цессе пластического деформирования материала. Применяются два закона 
упрочнения: изотропный и кинематический. Согласно изотропного закона 
упрочнения поверхность текучести расширяется равномерно относительно 
своего начального положения в пространстве напряжений по мере роста 
пластических деформаций. Для материалов с изотропным законом дефор-
мирования (рис. 4.1в,г) поверхность текучести при изотропном упрочне-
нии развивается так как показано на рис. 4.3а. Кинематическое упрочнение 
предполагает, что поверхность текучести остается неизменной в размере, 
но она сама перемещается в пространстве напряжений по мере роста пла-
стических деформаций так, как показано на рис. 4.3б.  

 

 

 

Начальная
 поверхность текучести

Последующая
 поверхность текучести

Начальная
 поверхность текучести

Последующая
поверхность текучести

а) б)

 
 

Рис. 4.3. Поверхность текучести при изотропном и кинематическом упрочнении: 
а – изотропное упрочнение; б – кинематическое упрочнение 
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В настоящей работе мы будем использовать изотропный закон упроч-
нения, который позволяет учитывать изменение параметров прочности при 
простом нагружении. 

 

4.1.4. Приращение пластической деформации 

Если вычисленное эквивалентное напряжение, использующее упругие 
параметры деформирования превышает предел текучести (прочности) ма-
териала, то возникает пластическая деформация. Так как по условию на-
пряжения не могут быть более предела прочности, то они понижаются до 
напряжений равных пределу прочности. Основываясь на теории пластично-
сти приращение пластической деформации может быть легко вычислено. 

Закон упрочнения утверждает, что поверхность текучести изменяется 
изотропно или кинематически. Поэтому, учитывая это условие прочности 
(4.2) должно быть, записано в виде: 

( , , ) 0ijF k a  ,  (4.11) 

где  k  –  параметр, управляющий изотропным упрочнением;  
a  –  параметр, управляющий кинематическим упрочнением. 

В связи с тем, что в настоящей работе мы будем исследовать деформи-
рование грунта и бетона только в условиях их изотропного поведения, то 
кинематическое упрочнение исключается из рассмотрения и, следователь-
но, параметр, a  в уравнение (4.11) не вводится. 

С целью большей наглядности и удобств численной реализации даль-
нейшие выкладки будем вести с использованием векторной алгебры. 

Пластическая работа является суммой пластической работы выполнен-
ной в течении истории всего нагружения 

    1T pM d   .  (4.12) 

Уравнение (4.14) после дифференцирования имеет вид 

  
T

F F
dF M d d

        
,  (4.13) 

 

где М=

1 0 0 0 0 0

0 1 0 0 0 0

0 0 1 0 0 0

0 0 0 2 0 0

0 0 0 0 2 0

0 0 0 0 0 2

 
 
 
 
 
 
 
 
 

  (4.14) 
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Учитывая то, что приращение пластической работы 

    1T pd M d      (4.15) 

из (4.13) получим 

       1 0
T

T pF F
M d M d

          
.  (4.16) 

 
Приращения напряжений могут быть вычислены, используя линейную 

зависимость напряжений от деформаций 

    1pd D d   ,  (4.17) 

где D – матрица перемещения-деформации, а  

     1 1e pd d d     ,  (4.18) 

так как полное приращение деформации может быть разделено на упругую 
и пластическую часть. Подставляя уравнение (4.10) в уравнение (4.16) и 
используя выражения (4.17) и (4.18), найдем 

 

   

      

T

T
T

F
M D d

F Q F Q
M M D

     
                       

.  (4.19) 

 
Таким образом, приращение пластической деформации связано поэто-

му с полным приращением деформации для текущего напряженного со-
стояния, условием прочности и пластического потенциала. Приращение 
пластической деформации вычисляется затем используя уравнение (4.10) 

 1p Q
d

     
.  (4.20) 

 
 

4.1.5. Алгоритм вычисления пластической деформации 

1. Определяем параметр материала n  (уравнение (4.2)) для первого 
шага нагружения. 



 71

2. Напряжения вычисляются используя начальную деформацию  tr , 

которая определяется как полная деформация минус пластическая дефор-
мация для предыдущего шага нагружения. 

     1
1

tr p
n n n     .  (4.21) 

Величина начального напряжения определяется из выражения 

    tr trD   .  (4.22) 

3. Эквивалентное напряжение e  определяется на первом шаге ис-

пользуя уравнение (4.1). Если e  менее чем n  материал деформируется 

упруго и приращение пластической деформации не вычисляется. 
4. Если напряжения превышают прочность материала, пластический 

множитель   определяется с использованием процедуры Ньютона–
Рафсона. 

5.  pl  вычисляются с использованием уравнений (4.20). 

6. Определяется текущая пластическая деформация  

     1 1 1
1

p p p
n n     ,  (4.23) 

а упругая деформация вычисляется из выражения 

     1 1e tr p     .  (4.24) 

Используя (4.21) определяется вектор упругих напряжений 

    1eD   .  (4.25) 

7. Приращение в пластической работе   вычисляется с использовани-
ем уравнение (4.15) и текущее значение изменяется 

1n n      (4.26) 

где подстрочный индекс 1n   означает значение на предыдущей ступени 
нагружения. 

8. После расчета выводятся следующие результаты: эквивалентная пла-

стическая деформация pl  (выводится, как EPEQ); приращение эквива-

лентной пластической деформации pl  («MAX PLASTIC STRAIN STEP); 
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параметр эквивалентного напряжения pl
e  (SEPL) и коэффициент отноше-

ния напряжений N (SRAT). Этот коэффициент вычисляется как 
N = e / t , (4.27) 

где e  – определяется, используя начальные значения напряжений  tr . 

Коэффициент N поэтому более или равен единицы, когда имеет место пла-
стическое деформирование и менее единицы, когда напряженное состоя-
ние упругое. Приращение эквивалентной пластической деформации опре-
деляется из выражения 

    
1

1 1 1 22

3

Tp p pM     
 

.  (4.28) 

 

4.2. Упруго-пластический расчет основания и фундамента 

4.2.1. Ленточный фундамент на многослойном основании 

Рассмотрим на численном примере механизм деформации многослой-
ного основания при его нагружении ленточным фундаментом шириной 3 
м, высотой 0,8 м и длиной 36 м. Вследствие симметрии рассматриваемой 
задачи будем рассчитывать только половину массива основания так, как 
это показано на расчетной схеме (рис. 4.4). 
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Рис. 4.4. Расчетная схема «основание-фундамент» 

Инженерно-геологические условия (рис. 4.5), принятые в расчете, яв-
ляются реальными и характеризуют строительную площадку девятиэтаж-
ного жилого дома по ул. Кижеватова в городе Пензе.  

Нагрузка на фундамент составляет 300 кПа. Нагрузка прикладывалась 
ступенями по 30 кПа. 

Фундамент выполнен из бетона марки В20. Начальный модуль упруго-
сти бетона, Еb = 27500 МПа, коэффициент Пуассона,   = 0,1. Расчетное 
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сопротивление бетона сжатию Rb = 11,5 МПа, а расчетное сопротивление 
бетона растяжению, Rbt = 0,9 МПа. 

Прочностные и деформационные показатели грунтов основания пока-
заны на инженерно-геологическом разрезе (рис. 4.5). 

 
Рис. 4.5. Инженерно-геологический разрез строительной площадки 
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Расчет выполним с использованием программы ANSYS методом ко-
нечных элементов [101]. Аппроксимацию грунтов основания выполним с 
использованием конечных элементов PLANE42, а фундамента – конечны-
ми элементами BEAM23. Выбранные конечные элементы допускают упру-
гое и упруго–пластическое поведение грунта основания и бетона конст-
рукции фундамента. 

Упруго-пластическое поведение описывается условием прочности 
Друкера–Прагера [98]. Для бетона принято, что параметр сил сцепления в 
условие прочности равен расчетному сопротивлению бетона растяжению, 
Rbt, а внутреннее трение b=40 [84]. 

На рис. 4.6 показана расчетная схема задачи с аппроксимацией конеч-
ными элементами. По периметру массива треугольниками показаны гра-
ничные условия, которые также приведены на рис. 4.4. Треугольники на 
подошве фундаментной балки означают полное «слипание» подошвы с 
грунтом. 

 

 
Рис. 4.6. Аппроксимация расчетной области массива грунта и ленточного 

фундамента прямоугольными конечными элементами 

 
Решение системы дифференциальных уравнений выполнялось методом 

сопряженного градиента. При этом использовалась метод итераций Нью-
тона–Рафсона. Сходимость решения оценивалась по узловым усилиям с 
точностью 0.001. На рис. 4.7 приведены кривые, представляющие прило-
женные и расчетные значения усилий. 

При обсуждении результатов следует иметь ввиду следующее. На всех 
рисунках размерность напряжений – кПа, осадка/деформации – м, расстоя-
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ние – м. Напряжения, моменты: положительный знак – растяжение, отри-
цательный знак – сжатие. 

 
Рис. 4.7. Количество итераций и сходимость решения 

На рис. 4.8 приведены кривые (UY_30 – UY_300), показывающие про-
гиб/осадку фундамента на различных ступенях нагружения. На горизон-
тальной оси отложены значения расстояний от оси симметрии (DIST) в м, а 
по вертикали – вертикальные перемещения фундамента. 

 

 
Рис. 4.8. Прогиб ленточного фундамента на различных ступенях нагружения 
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Как видно из рис. 4.8, при нагрузке от 30 до 150 кПа наблюдается про-
гиб фундамента, а при нагрузке более 150 кПа (210 кПа) имеет место вы-
гиб фундамента. Переход то одного вида деформации фундамента к дру-
гому обусловлен возникновением и развитием пластических деформаций 
во втором слое грунта основания. Это наглядно видно из сравнения 
рис. 4.8 и рис. 4.9. Таким образом, при упругой работе грунта в стадии уп-
лотнения имеет место прогиб фундамента, по мере роста сдвиговых (пла-
стических) деформаций под краем фундамента на стадии образования об-
ластей сдвига фундамент меняет свою кривизну вследствие сдвига грунта 
из под его края. Это и приводит к большей величине осадки фундамента на 
его крае. Здесь осадка равна 34, 33 см, а в центре она равна 21, 28 см. 

 

 
Рис. 4.9. Зависимость осадки фундамента с ростом нагрузки: 

UY_0 – вертикальное перемещение фундамента в центре; 
UY_18 – вертикальное перемещение фундамента на крае 

На рис. 4.9 показана зависимость осадки-перемещения двух точек фун-
дамента с ростом нагрузки. По вертикальной оси отложены вертикальные 
перемещения точек (узлов конечных элементов), расположенных в его цен-
тре (ось симметрии) и на крае, на расстоянии Х = 18,0 м. Как видно из 
рис. 4.8, в центре фундамента перемещения линейно изменяются с ростом 
нагрузки, а на крае нелинейно. Это объясняется тем, что под краем фунда-
мента возникают и развиваются пластические деформации. 

Изменение кривизны фундамента по мере роста пластических дефор-
маций приводит к изменению внутренних усилий в конструкции фунда-
мента. Развитие пластических деформаций приводит к уменьшению изги-
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бающего момента в направлении оси Х, Мх, на краю фундамента и его воз-
растанию к центру фундамента. Изгибающий момент Му также трансфор-
мируется, но в значительно большей степени. То же самое относится и к 
моменту Мz в направлении оси Z по ширине фундамента. 

 
а) 

 
 
б)  
 

 
Рис. 4.10. Изгибающий момент Мх при нагрузке: 

а – 30 кПа; б – 300 кПа 
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а) 

 
 
б) 

 
 

Рис. 4.11. Изгибающий момент Му при нагрузке:  
а – 30 кПа; б – 300 кПа 
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а) 

 
 
б) 

 
Рис. 4.12. Изгибающий момент Мz при нагрузке:  

а – 30 кПа; б – 300 кПа 
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Рис. 4.13. Характер развития пластических деформаций  

в массиве основания при нагрузке в 30, 90, 150 и 300 кПа соответственно 

Пластические деформации развиваются прогрессивно от краев фунда-
мента по направлению к поверхности основания. Максимум пластической 
деформации (красный цвет), соответствующий каждой ступени нагружения, 
находится во втором менее прочном слое грунта. Фактически происходит 
выдавливание грунта второго слоя основания горизонтально и к поверхности 
основания. Это и приводит к изменению формы кривизны фундамента. 

Контактные напряжения (рис. 4.14) также изменяются с ростом нагруз-
ки. Однако в отличие от жестких фундаментов, в данном случае под по-
дошвой гибкого фундамента контактные напряжения (реактивное давле-
ние) не трансформируются в параболическое очертание. Контактные на-
пряжения имеют седлообразное очертание, причем с ростом нагрузки они 
уменьшаются в большей степени на крае фундамента. 
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Рис. 4.14. Контактные напряжения на различных ступенях нагружения 

Из рис. 4.15 видно, что наибольшее главное растягивающее напряже-
ние  1 на расстоянии 9 м от оси симметрии равно 2929 кПа. Это при мак-
симальной нагрузке на фундамент в 300 кПа. Прочность бетона на растя-
жение равна R bt = 0,9 МПа, это в три раза менее величины наибольшего 
растягивающего напряжения. На оси симметрии (первый элемент) наи-
большее главное напряжение вызывает сжатие бетона на величину в 
207,534 кПа при этом прочность бетона на сжатие R b = 11,5 МПа. 

 

 
Рис. 4.15. Характер распределения наибольшего главного напряжения  1 в 

конструкции ленточного фундамента при нагрузке, q = 300 кПа 
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Рис. 4.16. Области равных значений вертикальных перемещений в массиве 

основания при нагрузке, q = 300 кПа 

На рис. 4.16 видна та самая «лунка» деформаций, о которой говорилось 
ранее. Интересно отметить, что справа (область красного цвета) наблюда-
ется выпор грунта. Перемещения положительны и направлены вверх. Если 
сопоставить данный рисунок с рис. 4.12, то можно сделать вывод о том, 
что максимум пластических деформаций совпадает с областью выпирания 
грунта. Таким образом, при нагрузке равной 300 кПа имеют место, как де-
формации уплотнения, так и разуплотнения грунта. 

Найдем относительную разность осадки, /s L  при нагрузке в 300 кПа. 
Она составит (34,33 – 21,28)/3600 = 0,0036. Она оказывается более пре-
дельно допускаемой ( /s L )u= 0,002 для каркасных зданий и более в два 
раза для бескаркасных зданий ( /s L )u= 0,0016.  

Расчетная средняя осадка равна (21,38+34,33)/2 = 27,80 см, что более 
предельно допускаемой в 10 см для жилых зданий с несущими кирпичны-
ми стенами. 

Выполненные сравнения результатов расчета деформации и предель-
ных значений по СНиП говорят о том, что нагрузка в 300 кПа недопустима 
для данного типа фундамента на рассмотренных грунтовых условиях.  

Если принять конструкцию ленточного фундамента, то исходя из тре-
бования предельной деформации основания, следует ограничить нагрузку 
на данное основание в 120 кПа (см. рис. 4.8). 
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4.2.2. Ленточный фундамент на комбинированном основании 

4.2.2.1. Жесткая зона в центральной части 

На рис. 4.17 приведена расчетная схема основания. В данном примере 
рассмотрены те же самые инженерно-геологические условия, что и в пер-
вом примере расчета. Граничные условия и условия нагружения оставлены 
теми же. 

Отличие заключается лишь в том, что часть глинистого грунта под его 
центром заменена щебнем с модулем деформации Е = 50 МПа, с = 250 кПа 
и   = 400. 

Область жесткого грунта имеет ширину 4 м и толщину 2 м. Основное 
назначение данной жесткой области увеличить сопротивляемость пласти-
ческим деформациям и уменьшить осадку края фундамента. Предполагает-
ся, что это позволит достигнуть более равномерного прогиба фундамента. 
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Рис. 4.17. Расчетная схема основания 

Сравнение результатов расчета (рис. 4.9 и рис. 4.18) показывает сле-
дующее. На первой ступени нагружения при нагрузке 30 кПа осадки равны 
2 см. При нагрузке 150 кПа осадка фундамента с жесткой областью менее 
на 2 см. При нагрузке 210 кПа осадки практически равны. Как видим, раз-
личия не существенны, составляют порядка 10 %.  

Однако характер деформации фундамента отличен. Кривизна фундамента 
изменяется по длине фундамента два раза. Наблюдаются два прогиба и один 
выгиб. В месте опирания фундамента на жесткий грунт фундамент деформи-
руется равномерно, затем имеет место выгиб и на расстоянии 16,5 м резкий 
прогиб. Эффект неравномерности прогиба возрастает с ростом нагрузки. 

Относительная разность осадок при нагрузке 150 кПа равна 0,00046, а 
при нагрузке 210 кПа равна 0,00069. Для случая отсутствия жесткой облас-
ти грунта при нагрузке 210 кПа относительная разность осадок равна 
0,00083.  
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Рис. 4.18. Прогиб ленточного фундамента на различных ступенях нагружения 

а) б) 

  
Рис. 4.19. Изгибающий момент Мх при нагрузке 30 кПа: 
а – естественное основание; б – наличие жесткой области 

Сравнение результатов расчета момента по направлению оси Х показы-
вает на влияние введенной жесткой области на характер его распределе-
ния. Изменяется не только качественная сторона, но и значения моментов. 
На оси симметрии момент изменяет знак, в центральной части момент 
уменьшается на 20 %. 
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а)  б) 
 

 
Рис. 4.20. Изгибающий момент Мх при нагрузке 210 кПа: 
а – естественное основание; б – наличие жесткой области 

Как видно из рис. 4.19 и рис. 4.20 рост нагрузки на фундамент приво-
дит к изменению эпюры изгибающих моментов. В центре фундамента (ось 
симметрии) момент увеличивается в 1,6 раза на длине фундамента 2 м. На 
участке с координатами Х = 2,0 до Х = 11,0 м моменты изменяются незна-
чительно 262,71 – 299,06 кНм. 

 
а) б) 

 
Рис. 4.21. Изгибающий момент Му при нагрузке:  

а – 30 кПа; б – 210 кПа 
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а) б) 

 
Рис4.22. Изгибающий момент Мz при нагрузке:  

а – 30 кПа; б – 210 кПа 

 

 
Рис. 4.23. Характер распределения наибольшего главного напряжения  1  

в конструкции ленточного фундамента при нагрузке, q = 210 кПа 
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а)  

 
 
б) 

 
 

Рис. 4.24. Контактные напряжения на различных ступенях нагружения: 
а – с введением жесткой области; б – естественное основание 

Из рис. 4.24 видно, что введение жесткой области приводит к концен-
трации контактных напряжений под подошвой, опирающейся на жесткий 
грунт – щебень. На подошве фундамента за жесткой зоной, опирающейся 
на естественное основание, контактные напряжения изменяются незначи-
тельно.  
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4.2.2.2. Жесткая зона на краях фундамента 

На рис. 4.25 приведена расчетная схема основания. В данном примере 
рассмотрены те же самые инженерно-геологические условия, что в первом 
и втором примерах расчета. Граничные условия и условия нагружения ос-
тавлены теми же. Изменено положение жесткой области грунта. Она вве-
дена на крае фундамента. 

Область жесткого грунта имеет ширину 4 м и толщину 2 м. Как и в 
предыдущем случае, щебень имеет те же деформационные и прочностные 
показатели Е = 50 МПа, с = 250 кПа и   = 400. 

Основное назначение данной жесткой области увеличить сопротивляе-
мость пластическим деформациям и уменьшить осадку края фундамента. 
Предполагается, что это позволит достигнуть более равномерного прогиба 
фундамента [15, 86]. Результаты решения приведены на рис. 4.26–4.31. 

 

q=237 кПа

Е=29 МПа; =0.3
=19; С=42 кПа

Е=5 МПа; =0.35
=14; С=4 кПа

Е=9 МПа; =0.35
=18; С=28 кПа

ос
ь 
си
м
м
ет
ри
и

U
=

0;
 V

0

Y (V)

X (U)U=V=0

16000 10000
30000

Глина мягкопластичная

Глина мягкопластичная

Глина тугопластичная

10
00

0
30

00
20

00

Е=27500 МПа;
 =0.1

U
=

0;
 V

0

80
0

4000

I =0.39
L  

I =0.65
L  

I =0.22
L  

 
Рис. 4.25. Расчетная схема основания 

 
Рис. 4.26. Прогиб ленточного фундамента на различных ступенях нагружения 
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Введение жесткой области на крае фундамента не позволяет опускать-
ся краю с ростом пластических деформаций. Прогиб фундамента однозна-
чен на всех ступенях нагружения. Выгиб отсутствует. Если сравнить мак-
симальную осадку (ось симметрии) фундамента при нагрузке 150 кПа для 
фундамента на естественном основании и с жесткой зоной на его крае, то 
оказывается, осадка уменьшается с 12,1 см до 9,26 см, соответственно (см. 
рис. 4.8 и рис. 4.26). Осадка уменьшилась на 23 %. Если сравнить осадку в 
9,26 см с осадкой 11,26 см для случая 1, то уменьшение составляет 17 %. 
Это показывает на то, что замена слабого грунта менее деформируемым на 
крае фундамента более благоприятна для фундамента и имеет большее 
практическое значение. Однако относительная разность осадок оказывает-
ся больше, т.е. прогиб фундамента получается больше, чем на естествен-
ном основании. Так, относительная разность осадок при нагрузке 150 кПа 
для фундамента на естественном основании равна 0,00046, а для комбини-
рованного основания второго случая, равна 0,00157. Получается так, что 
улучшая ситуацию со средней осадкой, ухудшается положение с неравно-
мерностью деформаций. Кроме того, неравномерность деформаций возрас-
тает с ростом нагрузки. При нагрузке 180 кПа она составляет 0,0023. 

 
а) б) 

 
Рис. 4.27. Изгибающий момент Мх при нагрузке: q – 30 кПа: 

а – естественное основание; б – жесткая область на крае фундамента 

Характер распределения изгибающих моментов резко отличен от рас-
смотренных ранее случаев. Это наглядно видно из анализа рис. 4.27а,б и 
рис. 4.28 а,б. Значения моментов также изменяются. При нагрузке 150 кПа 
максимальные значения моментов отличаются почти в три раза (51, 83 и 
155,77 кНм). Причем они меньше на основании с локальной заменой сла-
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бого грунта. На краевом участке фундамента длиной 2 м изгибающий мо-
мент изменяет свой знак, возрастая скачкообразно до значения в 146,33 кНм. 

 
а) б) 

 
Рис. 4.28. Изгибающий момент Мх при нагрузке 150 кПа: 

а – естественное основание; б – жесткая область на крае фундамента 

 
а) б) 

 
Рис. 4.29. Изгибающий момент Му при нагрузке: 

а – 30 кПа; б – 150 кПа 
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а) б) 

 
Рис. 4.30. Изгибающий момент Мz при нагрузке: 

а – 30 кПа; б – 150 кПа 

 

 
Рис. 4.31. Контактные напряжения на различных ступенях нагружения,  

q = 30 и 150 кПа 

Изменение расположения жесткой области грунта приводит также к 
изменению контактных напряжений по подошве ленточного фундамента 
[13, 85]. Как и во втором случае, наблюдается концентрация контактных 
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давлений на участке подошвы фундамента, контактирующей с жестким 
грунтом.  

 
Рис. 4.32. Области равных значений при нагрузке, q = 180 кПа: 

1 – вертикальные перемещения; 2 – горизонтальные перемещения; 
3 – эквивалентная пластическая деформация;  

4 – упругая сдвиговая деформация – ху. 
(справа приведены значения для вертикальных перемещений) 

Выполненные численные исследования показывают на возможность 
использования определенных технологических приемов с целью управле-
ния распределением усилий в конструкции фундамента и прогибом конст-
рукции фундамента. 

 

4.2.2.3. Жесткая зона в центре и на краях фундамента 

На рис. 4.33 приведена расчетная схема основания. В данном примере 
рассмотрены те же самые инженерно-геологические условия, что в первом 
и втором примерах расчета. Граничные условия и условия нагружения ос-
тавлены теми же. Изменено положение жесткой области грунта. Она вве-
дена как на крае фундамента, так и под его центральной частью. 

Область жесткого грунта имеет ширину 4 м и толщину 2 м. Как и в 
предыдущем случае, щебень имеет те же деформационные и прочностные 
показатели Е = 50 МПа, с = 250 кПа и   = 40. 
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Рис. 4.33. Расчетная схема основания 

Из сравнения рис. 4.18, рис. 4.26 и рис. 4.34 видно, что устройство же-
стких зон в двух местах под фундаментом практически не оказывает влия-
ния на величину его прогиба. Осадка фундамента также примерно одина-
кова.  

 
 

 
Рис. 4.34. Прогиб ленточного фундамента на различных ступенях нагружения 
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Рис. 4.35. Прогиб и осадка грунта при нагрузке 150 кПа 

 
 

 
Рис. 4.36. Наибольшее главное напряжение  1 при нагрузке 150 кПа 
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Рис. 4.37. Изгибающий момент Мх при нагрузке 150 кПа для рассмотренных 

случаев размещения жестких областей грунта: 
1 – естественное основание; 2 – жесткая зона в центральной части;  

3 – жесткая зона на краях; 4 –жесткая зона в центре и на краях 

Из рис. 4.37 можно сделать следующий вывод. Для данных инженерно-
геологических условий и условий нагружения наибольшее снижение внут-
ренних усилий наблюдается во втором случае, при размещении жесткой 
области на крае фундамента. 

В отличие от рассмотренных ранее случаев пластические деформации воз-
никают и развиваются не только в краевых точках фундамента, но и под его 
центральной частью. Однако, как и ранее, максимум пластической деформа-
ции наблюдается под краем фундамента. Интересно отметить, как в данном 
случае, так и в ранее рассмотренных случаях (см. рис. 4.13, 4.32, 4.40), пласти-
ческие деформации развиваются во втором слое грунта основания. 

 
Рис. 4.38. Изгибающий момент Му при нагрузке 150 кПа 
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Рис. 4.39. Изгибающий момент Мz при нагрузке 150 кПа 

 

 
Рис. 4.40. Эквивалентная пластическая деформация при нагрузке 150 кПа 
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Рис. 4.41. Интенсивность напряжений  

при нагрузке 150 кПа 

 
 

4.3. Методика управления неравномерностью 
 деформаций 

Определяющим при оценке надежности фундаментов является дефор-
мация основания. Опыт наблюдения за осадками эксплуатируемых зданий 
и сооружений, который был накоплен в период с 40 по 70 гг. ХХ века под-
тверждает это высказывание. Равномерная осадка фундаментов не вызыва-
ет дополнительных усилий в надземных конструкциях зданий и сооруже-
ний. И наоборот, даже незначительная неравномерность осадок, /s L  мо-
жет привести к возникновению таких усилий, при которых возникают 
трещины в несущих конструкциях зданий. 

Учитывая это, СНиП [77] ограничивает предельные деформации осно-
вания. В соответствии с приложением СНиП нормируются следующие де-
формации основания: 

– относительная разность осадок (s/L)u; 
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– крен фундамента, i u; 
– средняя su осадка. 
Оказывается величина предельных деформаций не зависит от свойств 

грунтов основания, а зависит только от жесткости надземных конструкций 
зданий или сооружений. Средняя осадка su изменяется от 8 до 40 см. Наи-
меньшее значение принято для зданий с полным железобетонным карка-
сом, а осадка в 40 см допускается для сооружений элеваторов из железобе-
тонных конструкций в монолитном исполнении и дымовых труб, высотой 
до 100 м. Относительная разность осадок изменяется от 0,0016 для много-
этажных бескаркасных зданий до 0,006 для зданий и сооружений, в конст-
рукциях которых не возникают усилия от неравномерных осадок. 

Крен фундаментов вообще не допускается для производственных и 
гражданских одноэтажных и многоэтажных зданий с железобетонным и 
стальным каркасом. Для высотных сооружений допускаемое значение 
принимается в пределах 0,001–0,005.  

Возникновение дополнительных усилий от неравномерных деформа-
ций основания в конструкции фундаментов и элементах надземных конст-
рукций не только не желательно с точки зрения надежности их работы, но 
и приводит к необходимости их учета при проектировании. В результате 
стоимость конструкций увеличивается существенным образом. 

При строительстве сооружений в сложных инженерно-геологических 
условиях иногда более рациональными оказываются фундаменты в виде 
гибких лент или плит, в особенности, когда толща слабых грунтов значи-
тельна. Однако в этом случае осадка фундамента может оказаться больше 
предельно допустимой, что и было показано на первом примере. 

Численные и экспериментальные данные, полученные нами, показы-
вают на то, что локальное изменение жесткости основания под подошвой 
гибких фундаментов влияет не только на характер распределения контакт-
ных напряжений и внутренних усилий в фундаменте, но и способствует 
уменьшению осадки и неравномерности деформаций [14, 15, 86]. 

Явление неравномерности деформаций оснований фундаментов обу-
словлено эффектом границы конструкции – фундамента. Даже при равно-
мерно-распределенной нагрузке на основание балки или плиты деформи-
руются в центре более, чем на крае. Физически это подтверждается обра-
зованием «лунки» деформаций вокруг фундамента. 

Методика расчета гибких фундаментов на искусcтвенно измененном 
основании в виде алгоритма представлена на рис. 4.42. 
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Рис. 4.42. Алгоритм управления неравномерностью деформаций 

 

Выводы по разделу 4 

1. При упругой работе грунта в стадии уплотнения имеет место прогиб 
фундамента по мере роста пластических деформаций под краем фундамен-
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та на стадии образования областей сдвига фундамент меняет свою кривиз-
ну вследствие сдвига грунта из под его края. 

2. Развитие пластических деформаций приводит к уменьшению изги-
бающих моментов на краю фундамента и его возрастанию к центру фун-
дамента. 

3. Пластические деформации развиваются прогрессивно от краев фун-
дамента по направлению к поверхности основания. Происходит выдавли-
вание грунта основания по направлению к поверхности основания. Это и 
приводит к изменению формы кривизны фундамента. 

4. В процессе нагружения происходит изменение контактных напряже-
ний, однако, в отличие от жестких под подошвой гибкого фундамента кон-
тактные напряжения не трансформируются в параболическое очертание. 
Контактные напряжения имеют седлообразное очертание, причем с ростом 
нагрузки они уменьшаются в большей степени на краях фундамента. 

5. Для данных инженерно-геологических условий и условий нагруже-
ния наибольшее снижение внутренних усилий наблюдается в третьем слу-
чае, при размещении жесткой области на краях фундамента. 

6. Выполненные численные исследования показывают на возможность 
управления внутренними усилиями в фундаментах, изменяя жесткость ос-
нования. 
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5. ПРАКТИЧЕСКИЙ ПРИМЕР РАСЧЕТА  
ГИБКОГО ЖЕЛЕЗОБЕТОННОГО ФУНДАМЕНТА 

В январе 1999 года ОАО «Трест Жилстрой» был разработан котлован для 
строительства четырехэтажного жилого дома по ул. Карпинского в городе 
Пензе. Строительство было прекращено и котлован оставался открытым в те-
чение всего зимнего периода. Весной котлован был залит талыми поверхност-
ными водами. Промораживание и последующее замачивание котлована при-
вело к снижению модуля деформации тугопластичных глин с 6 до 3,5 МПа, 
при этом тугопластичные глины перешли в категорию мягкопластичных глин 
мощностью от 0,3 м по центру и до 2,0 м в углах котлована. Тугопластичные 
глины подстилаются глиной тугопластичной и полутвердой консистенции с 
модулем деформации в 17 МПа. Сжимаемость грунтов с глубиной уменьшает-
ся, что характеризуется увеличением модуля деформации 4 и 5 слоя до 
25 и 42 МПа, соответственно. Таким образом, естественное основание имеет 
различную жесткость под плитой. В осуществленном проекте эти слабые 
зоны, возникшие из-за замачивания котлована, не заменялись жестким ма-
териалом. 

Инженерно-геологический разрез и основные физико-механические 
параметры грунтов основания приведены на рис. 5.1. На рис 5.1 приведены 
инженерно-геологические условия после замачивания котлована, которые 
были выявлены в результате дополнительных инженерных изысканий. 

 
 

5.1. Рассматриваемые варианты фундаментов 

В рабочем проекте ОАО «Пензгражданпроект» принят вариант свай-
ных фундаментов с длиной свай 4 и 6 м [6, 7]. Проект свайных фундамен-
тов разработан на основании технического отчета, выполненного Пензен-
ским ТИСИз в 1993 году, шифр 84-91А. В качестве несущего слоя были 
выбраны глины тугопластичные и полутвердые. Отметка заложения по-
дошвы ростверка принята равной 168,7 м. 

Предлагаемый вариант фундаментов в виде сплошной железобетонной 
плиты также заложен на отметке 168.7 м. Под плитой находится слой 
сильно сжимаемого глинистого грунта мощностью от 0,4 до 2,0 м с моду-
лем деформации 3,5 МПа, который и обуславливает большую долю вели-
чины ожидаемой осадки. 

Толщина фундаментной плиты принята равной 0,5 м. 
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Рис. 5.1. Инженерно-геологический разрез строительной площадки 
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5.2. Выбор расчетной схемы основания 

В рассматриваемом варианте жилого дома принята конструкция фун-
даментов в виде сплошной железобетонной плиты толщиной 500 мм. 

Как было показано ранее, гибкие фундаменты работают совместно с 
основанием [87]. В этом случае предположение о линейном распределении 
реактивных давлений (как принимается для жестких сборных ленточных 
фундаментов) уже не может рассматриваться как достаточно точное, так 
как изгиб фундамента изменяет распределение этих давлений и, следова-
тельно, отражается и на усилиях в фундаментах [11, 12, 15]. 

Расчетная схема системы «фундамент-основание» включает определе-
ние реактивных давлений по подошве фундамента с учетом деформации 
основания. Расчет деформаций основания [77] будем производить, как для 
линейно-деформируемого полупространства, с условным ограничением 
глубины сжимаемой толщи Н. Толщина линейно-деформируемого слоя Н 
при ширине фундамента b > 10 м и среднем значении модуля деформации 
грунтов основания Е > 10 МПа вычисляется по формуле 

Н = (Но +b)k,  (5.1) 

где Нo и  –  принимаются соответственно равными для оснований сло-
женными пылевато-глинистыми грунтами 9 м и 0,15;  

k –  коэффициент, принимаемый равным 0,8 при давлении под 
подошвой фундамента 100 кПа. 

Н= (9+0,1514,81)0,8= 8,97 м. 

В дальнейших расчетах принимаем Н = 9 м. 
Определим допускаемое расчетное давление на мягкопластичные гли-

нистые грунты в замоченном состоянии, залегающие непосредственно под 
фундаментной плитой по формуле [77]: 

1 2 II I II II II( / )[ ( 1) ]c c kz q q b cR k M b M d M d M c          , (5.2) 

R = (11)/1[0,120,7414,8115,9 + 1,390,2515,5 + 3,7110] = 63,39 кПа. 

Максимальное давление под плитой в наиболее нагруженной цен-
тральной части плиты (рис. 5.3) равно 82,5 кПа. 

Осадку фундамента при давлении на грунт равном 100 кПа определим 
по формуле [77]: 

s = (pbkc/km)(ki – ki-1)/Ei;  (5.3) 
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s = (10014811,3/1)[0,05/3500+(0,1 – 0,05)/6000 + (0,195 – 0,1)/17000 + 
+(0,3 – 0,195)/25000] =5,17 см, что менее допускаемой, равная 15 см [77]. 

 
 

5.3. Расчет плитного фундамента 

Расчет фундамента в виде сплошной железобетонной плиты лежащей 
на линейно-деформируемом полупространстве с ограниченной мощностью 
выполнен по упругой схеме, так как давление под плитой равно расчетно-
му сопротивлению грунта (R = 82 кПа), методом конечных элементов с ис-
пользованием программы «ANSYS» [101]. 

Расчеты были выполнены для двух вариантов инженерно-геологиче-
ских условий [10]. 

Первый вариант приведен на рис. 5.2а. Инженерно-геологические ус-
ловия соответствуют полностью результатам выполненных ТИСИЗ иссле-
дований. Под плитой находится слабый слой грунт (За) мощностью 2,3 м 
по краям котлована (плиты) и 0,4 м в остальной части под подошвой фун-
дамента. 

Второй вариант соответствует худшим условиям и приведен на 
рис. 5.2б. Мы предполагаем, что изменение деформационных свойств 
грунтов произошло в больших размерах. В связи с чем слабый слой грунта 
(3а) принят мощностью 2,3 м под всей подошвой фундаментной плиты. 

Результаты последнего расчета приведены в рабочем проекте [68]. Из 
проведенных расчетов видно, что максимальная расчетная осадка (Smax) со-
ставила 33 мм по оси 5, минимальная осадка равна 7 мм. Относительная 
разность осадок равна (S/L)=(33 – 7)/25700 = 0,001,что меньше норматив-
ного значения (S/L)u=0,002 для ленточных фундаментов кирпичных зда-
ний. 

По величине продольных и поперечных моментов подобрано армиро-
вание плитного фундамента. Подбор арматуры осуществлялся от действия 
моментов Мх и Му на погонный метр фундамента. 

Результаты расчета приведены в таблицах рабочего проекта, в которых 
приведены соответственно значения поперечной силы и требуемая толщи-
на плиты исходя из величины поперечной силы. 

Армирование выполнено из арматурных стержней расположенных в 
верхней и нижней части поперечного сечения и укладываемых на арматур-
ные хомуты [68]. 
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Рис. 5.2 Мощность слоев грунта: 

а – принятые в первом варианте расчета;  
б – принятые во втором варианте расчета 
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Рис. 5.3. Нагрузки действующие на плиту, кН/м 



 106

 
Рис. 5.4. Вертикальная деформация плиты и грунта основания 

 

 
Рис. 5.5. Прогиб плиты 



 107

 
Рис. 5.6. Наибольшее главное напряжение 1 на нижней стороне плиты 

 

 
Рис. 5.7. Наибольшее главное напряжение 1 на верхней стороне плиты 
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Рис. 5.8. График изменения 1 по длине плиты 

в сечении центральной части 

 
Рис. 5.9. График прогиба плиты в поперечном направлении  

в центральной части 
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Рис. 5.10. График прогиба плиты в продольном направлении  

центральной части 

 

 
Рис. 5.11. Изгибающий момент Мх в плите 
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Рис. 5.12. Изгибающий момент Му в плите 

 
Рис. 5.13. Крутящий момент Мху в плите 
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5.4. Технико-экономическое сравнение вариантов 

Технико-экономическое сравнение выполнено для двух вариантов 
фундаментов и приведено в табл. 5.1. Первый вариант в виде свайных фун-
даментов (проект № 17-97-АС) и второй вариант в виде сплошной моно-
литной железобетонной плиты, разработанный ПГАСА. Стоимость работ и 
материалов заимствована из сметы на переработку проекта жилого дома 
№11 по ул. Карпинского в г. Пензе. Смета составлена в ценах 1991 года. 

 
Т а б л и ц а  5 . 1 .  

Стоимость материалов свайного и плитного фундаментов 

№ 
п/п 

Наименование материалов 
Един. 
измер. 

Кол-во 
Стоим. 
един., 
руб. 

Общая 
стоим., 
руб. 

1 2 3 4 5 6 
Вариант – 1. Свайный ростверк 

1 Погружение свай различной длины м3 247,0 24,6 6076 
2 Стоимость свай м 2774,8 7,8 21643 

3 
Устройство монолитного ростверка из 
бетона В 15 

м3 150,46 40,80 6139 

4 Стоимость арматуры класса АШ т. 4,81 270,0 1301 
5 Устройство бетонных полов в подвале м3 53,12 34,8 1848 
 Итого:    37007 

Вариант – 2. Плита 
1 Устройство подготовки из бетона В 7.5 м3 102 34,0 3468 

2 
Устройство монолитного фундамента 
из бетона В 15 

м3 413 40,8 16850 

3 Стоимость арматуры класса А III т. 28,25 270 7627 
 Итого:    27945 

 
Приведенное сравнение показывает, что второй вариант оказывается 

дешевле первого на 24 %. 
 

5.5. Результаты наблюдения за деформациями плиты 

В течение всего периода строительства жилого дома велись наблюде-
ния за осадками здания. Наблюдения проводятся и в настоящее время, по-
этому представленные результаты имеют промежуточный характер. В на-
стоящее время здание полностью построено, но не загружено полезной на-
грузкой [13, 14]. 

На рис. 5.14 приведены расположение осадочных марок по периметру 
здания и графики осадок этих же марок. 
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Рис 5.14. Развитие осадки строящегося здания 

Как видно из графиков, наблюдаемые деформации изменяются 
от 22 до 29 мм. Деформации имеют затухающий характер. Максимальная 
измеренная деформация марки номер 6 равна 29 мм. Расчетная осадка, оп-
ределенная по СНиП [77], равна 51,7 мм, максимальная по численному рас-
чету – 33,8 мм. 

 

Выводы по разделу 5 

При данных инженерно-геологических условиях вариант фундамента в 
виде монолитной железобетонной плиты дешевле свайных фундаментов на 
24 %. 

Натурные наблюдения за осадками проектируемого здания показыва-
ют, что деформации имеют затухающий характер. Фактическая осадка не 
превышает расчетных, как по СНиП, так и по численному расчету. 

Фактическая неравномерность деформаций (S/L)=0,0002 значительно 
меньше нормативных (S/L)=0,001 и расчетных (S/L)=0,002 значений. 

В поперечном направлении прогиб плиты имеет максимум в центре 
плиты. В продольном направлении график прогиба имеет волнообразный 
характер. Натурные наблюдения показывают, что прогиб имеет максимум 
в центре, как в продольном, так и в поперечном направлении. 
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ЗАКЛЮЧЕНИЕ 

В заключении хотелось бы отметить, что локальное изменение жестко-
сти основания является эффективным способом управления неравномерно-
стью деформаций в конструкции гибкого фундамента. 

Известно, что внутренние усилия в конструкции плитных и балочных 
фундаментов зависят не только от жесткости надземных конструкций, же-
сткости фундамента, но и жесткости грунтового основания. Учет взаимо-
действия всех элементов системы или только части полной системы в виде 
«основание – конструкция гибкого фундамента» позволяет более точно 
определить несущую способность и деформации не только элементов дан-
ной системы, но и всей системы в целом. Рассматривая данную систему, 
следует заметить, что ее поведение зависит как от жесткости основания, 
так и от жесткости конструкции гибкого фундамента. Как правило равно-
мерная деформация не вызывает дополнительных усилий в конструкции, 
усилия возрастают существенным образом при неравномерной деформа-
ции конструкции, причем, известно, что чем больше кривизна тем больше 
моменты и поперечные силы в бетонной конструкции. Поэтому важны те 
конструктивные мероприятия основным назначением, которых является 
уменьшение неравномерности деформаций. 

Основные выводы и предложения: 
1. Экспериментально-теоретические исследования позволили выявить 

основные закономерности взаимодействия систем «гибкий фундамент–
основание» и «гибкий фундамент–комбинированное основание», которые 
имеют не только количественное, но и качественное различие. 

2. Введение локальных жестких зон из щебня в естественное основание 
приводит к изменению характера напряженно-деформированного состоя-
ния основания и самого фундамента. 

3. Несущая способность основания, внутренние усилия в конструкции 
фундамента, деформация фундамента и основания, контактные напряже-
ния зависят от места расположения жестких зон под его подошвой. 

4. Введение жестких зон приводит к концентрации контактных напря-
жений в пределах контакта подошвы фундамента с жесткой зоной. 

5. Введение жестких зон на краях фундамента приводит к увеличению 
несущей способности песчаного основания на 25–30 % и снижению нерав-
номерности деформаций конструкции на 80–90 % по сравнению с одно-
родным основанием. 

6. Характер распределения контактных напряжений зависит от степени 
развития пластических деформаций в однородном и комбинированном 
песчаном основания. При образовании трещин в конструкции фундамента 
происходит уменьшение контактных напряжений и внутренних усилий. 
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7. При нагружении гибких фундаментов деформации сдвига зарожда-
ются в местах приложения нагрузок. Развитие сдвиговых деформаций про-
исходит как к оси симметрии фундамента, так и к свободной поверхности 
основания. 

8. Развитие сдвиговых деформаций под гибкими фундаментами в од-
нородном и комбинированном основании имеет подобный характер с раз-
личными количественными значениями. 

9. Развитие пластических деформаций приводит к изменению изги-
бающих моментов. 

10. По мере роста пластических деформаций фундамент меняет свою 
кривизну вследствие сдвига грунта из под его края. 

11. При проектировании гибких фундаментов на слабом естественном 
основании целесообразно рассматривать варианты основания сооружений 
с введением зон повышенной жесткости, что приводит не только к умень-
шению осадки и неравномерности деформаций, но и снижению стоимости 
фундамента. 

Основная направленность работы заключалась в обобщении междуна-
родного и отечественного опыта, теоретических решений, данных экспе-
риментальных и численных наблюдений, выполненных авторами, которые 
должны послужить этапом дальнейшего развития научных исследований. 
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