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1. Расчет плиты покрытия 

1.1. Сбор нагрузок на плиту покрытия 

Вид нагрузки 
Нормативная 
нагрузка,кН/м2 

Коэффициент 
надежности по 
нагрузке γf 

Расчетная 
нагрузка, 
кН/м2 

Постоянные нагрузки 

1. Гидроизол 2 слоя, 
γ = 10 кг/м2 

0,1 1,3 0,13 

2. Цементно-песчаная 
стяжка δ = 20 мм, 
γ = 1800 кг/м3  

0,36 1,3 0,468 

3. Керамзит δ = 200 мм, 
γ = 800 кг/м3 

1,6 1,3 2,08 

4. Пароизоляция 
γ = 5 кг/м2 

0,05 1,3 0,065 

5. Собственный вес 
плиты покрытия 

2,8 1,1 2,75 

ИТОГО 4,61  5,493 

Временные нагрузки 

Снеговая нагрузка 1,075  2,4 
В том числе длительная 
составляющая 

0,538  1,2 

    
Полная нагрузка 5,685  7,893 
В том числе длительная 5,148  6,693 

 

Место строительства г. Томск, снеговой район - Iⅴ. Тип местности А. 

Расчетная нагрузка от снегового покрова �� = 2,4	кПа (по СП 21.13330.2011). 

Нормативную нагрузку на плиту от снегового покрова найдем по формуле: �� = 0,7 ∙ �
 ∙ �� ∙ � ∙ �� �
  - коэффициент учитывающий снос снега с покрытия здания под 

действием ветра, �
 = 0,64; �� - термический коэффициент, �� = 1,0; �  - коэффициент перехода от веса снегового покрова земли к снеговой 

нагрузке на покрытие,� = 1,0. �� = 0,7 ∙ 0,64 ∙ 1,0 ∙ 1,0 ∙ 2,4	кПа = 1,075	кПа 

Расчетная погонная нагрузка на плиту покрытия: 
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� = (��� + ���) ∙ �пл ∙  ! 

Где �пл – ширина плиты.  ! – коэффициент ответственности  ! = 0,95. � = (5,493	кПа + 2,4	кПа) ∙ 3м ∙ 0,95 = 22,5	кН/м 

Расчетная длительная погонная нагрузка на плиту покрытия: � = (��� + 0,5���) ∙ �пл ∙  ! � = (5,493	кПа + 0,5 ∙ 2,4	кПа) ∙ 3м ∙ 0,95 = 19,07	кН/м 

Нормативная погонная нагрузка на плиту покрытия: �! = (���,! + ���,!) ∙ �пл ∙  ! � = (4,61	кПа + 1,075	кПа) ∙ 3м ∙ 0,95 = 16,2	кН/м 

Нормативная длительная погонная нагрузка на плиту покрытия: �! = (���,! + 0,5���,!) ∙ �пл ∙  ! � = (4,61	кПа + 0,5 ∙ 1,075	кПа) ∙ 3м ∙ 0,95 = 14,67	кН/м 

 

 

1.2. Расчетные и нормативные характеристики бетона и арматуры 

Характеристики материалов принимаем согласно п.6 СП 63.13330.2012. 

Бетон 

Класс бетона – В40,  

Нормативное сопротивление бетона сжатию: '(,! = 29	МПа 

Нормативное сопротивление бетона растяжению: '(�,! = 2,1	МПа 

Расчетное сопротивление бетона сжатию: '( = 22	МПа 

Расчетное сопротивление бетона растяжению: '(� = 1,4	МПа 

Модуль упругости бетона: * = 36000	МПа 

Арматура 

Основная рабочая арматура А800 
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Расчетное сопротивление растяжению: 

'� = '�! � = 800	МПа1,15 = 695,65	МПа 

Поперечная арматура А400: 

'�, = '�, � = 350	МПа1,15 = 304,35	МПа 

Поперечная арматура А400: 

'�,,! = '�,,! � = 400	МПа1,15 = 347,83	МПа 

Сетки сварные из проволочной арматуры Вр500: 

'� = '�,! � = 500	МПа1,15 = 434,78	МПа 

 

 

1.3. Опалубочный чертеж плиты 
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1.4. Расчет по I группе предельных состояний 

1.4.1. Расчет полки плиты 

Толщину полки принимаем 30 мм. Армирование принимаем в виде сварной 

сетки из арматуры Вр500, укладываемой по середине толщины плиты. 

Расчетная нагрузка на полку: �полк = 0,03м ∙ 2,5	т м/⁄ ∙ 9,81	м с2⁄ ∙ 1,1 + 2,746	кПа + 0,5 ∙ 2,4	кПа = 4,68	кПа 

Усилия в плите определяем с учетом опирания по контуру и 

перераспределения усилий вследствие пластических деформаций: �полк ∙ 34212 (332 − 34) = (264 +67 +687)32 + (262 +677 +6877)34 

Где каждый из моментов равен: 6 = '�9�:� 

Где :� – плече внутренней пары сил 9� – площадь арматуры на метр ширины полки, 9�4 – в направлении34, 9�2 – 

в направлении32 . Соотношение между ними принимаем 
;<=;<> = 0,35. Зададимся 

диаметром арматуры 4мм.  

Найдем рабочие высоты сечения для всех моментов: ℎ�4 = 30 ∙ 0,5 − 4 ∙ 0,5 = 13мм ℎ�2 = 30 ∙ 0,5 + 4 ∙ 0,5 = 17мм ℎ�7 = 30 ∙ 0,5 + 4 ∙ 0,5 = 17мм ℎ�77 = 30 ∙ 0,5 − 4 ∙ 0,5 = 13мм 

Принимаем плече внутренней пары сил :� = 0,95ℎ�, тогда: :�4 = 12,35	мм :�2 = 16,15	мм :�7 = 16,15	мм :�77 = 12,35	мм 

Моменты, выраженные через площадь сечения арматуры будут равны: 64 = 434,78 ∙ 10/кПа ∙ 12,35 ∙ 10@/м ∙ 9�4 = 5369,533 ∙ 9�4 62 = 434,78 ∙ 10/кПа ∙ 16,15 ∙ 10@/м ∙ 9�2 = 7021,697 ∙ 9�2 67 = 6′7 = 434,78 ∙ 10/кПа ∙ 16,15 ∙ 10@/м ∙ 9�4 = 7021,697 ∙ 9�4 677 = 6′77 = 434,78 ∙ 10/кПа ∙ 12,35 ∙ 10@/м ∙ 9�2 = 5369,533 ∙ 9�2 
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Уравнение усилий в плите примет следующий вид: 4,68кПа ∙ 0,882 м212 (3 ∙ 2,74м − 0,88м) = 

= (2 ∗ 5369,533 ∙ 9�4 + 7021,697 ∙ 9�4 + 7021,697 ∙ 9�4)2,74м + +(2 ∗ 7021,697 ∙ 9�2 + 5369,533 ∙ 9�2 + 5369,533 ∙ 9�2)0,88 

Упростим выражение: 67903,94 ∙ 9�4 + 34166,75 ∙ 9�2 = 2,217 

Используя принятое ранее соотношение  
;<=;<> = 0,35  решаем систему 

уравнений и находим площади арматуры 9�4 и 9�2: 9�4 = 0,0000284	м2 = 0,284	см2 9�2 = 0,0000099	м2 = 0,099	см2 

По сортаменту принимаем армирование сеткой: 

- в направлении 34: Ø 4 мм шаг 200 мм; 

- в направлении 32: Ø 4 мм шаг 200 мм. 
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1.4.2. Расчет поперечного ребра плиты 

Расчет прочности нормального сечения 

Расчетная схема плиты представлена на рис. 1.2. 

 

Рис. 1.2. Расчетная схема плиты: qполк – расчетная нагрузка на полку, qрб – 

нагрузка от собственного веса ребра. 

Найдем нагрузку от собственного веса ребра: 

�рб = E0,1м ∙ 0,03м + 0,1м + 0,05м2 ∙ 0,120мF2,5	т м/⁄ ∙ 9,81	м с2⁄ ∙ 1,1 = 

= 0,283	кН/м 

Найдем расчетную нагрузку: � = �рб + �полк ∙ 34 = 0,283кН м⁄ + 4,68	кПа ∙ 0,98м = 4,87	кН/м 

Расчетный пролет найдем как расстояние между осями продольных ребер: 3� = 2,98м − (0,12м + 0,075м) = 2,785	м 

Изгибающий момент в ребре: 

6 = � ∙ 3�28 − �полк ∙ G26 = 4,87 кНм ∙ 2,7852 м28 − 4,68 кНм ∙ 0,752 м26 = 

= 4,27	кН ∗ м 

Поперечная сила на опоре: 

H = � ∙ 3�2 − �полк ∙ G22 = 4,87 кНм ∙ 2,785 м2 − 4,68 кНм ∙ 0,75 м2 = 

= 5,09	кН 

Высота сечения 150 мм. Задаемся расстоянием от нижнего края до центра 

тяжести арматуры в 25 мм. Тогда рабочая высота сечения: ℎ� = 150мм− 25мм = 125мм 

Сечение ребра рассчитывается как тавровое, при этом полка имеет размеры: �′I = 0,98	м 
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ℎ′I = 0,03	м 

Армирование принимается арматурой класса А400, RK = 350	МПа. 

Предполагая, что полка полностью сжата, найдем момент, воспринимаемый 

бетоном: 68I = '( ∙ �8I ∙ ℎ8ILℎ� − 0,5ℎ8IM = = 17000	кПа ∙ 0,98	м ∙ 0,03	м(0,125	м − 0,5 ∙ 0,03м) = 54,98	кН ∙ м 68I = 54,98	кН ∙ м > 6 = 4,27	кН ∙ м 

Значит граница сжатой зоны проходит в полке. 

OP = 6'( ∙ �8I ∙ ℎ�2 = 4,27	кН ∙ м17000	кПа ∙ 0,98	м ∙ 0,1252 м2 = 0,016 

В справочной литературе по коэффициенту OP находим ζ	 = 	0,992. 

Находим площадь арматуры: 

9� = 6'� ∙ ζ	 ∙ ℎ� = 4,27	кН ∙ м350000	кПа ∙ 0,992 ∙ 0,125м = 0,000098	м2 = 0,98	см2 

Принимаем стержень А400 Ø 12мм. 

 

 

Расчет на действии поперечных сил 

Согласно п. 8.1.33 СП 63.13330.2012 условие прочности по наклонному 

сечению имеет вид: H ≤ H( + H�,,  

Где H( – поперечная сила, воспринимаемая бетоном, H�, – поперечная сила, 

воспринимаемая арматурой. Поперечная сила:  H = 5,09	кН 

Поперечную силу, воспринимаемую бетоном, найдем по формуле:  

H( = ST=∙UTV∙(∙WX=Y , 

Где Z(2 коэффициент, принимаемый равным 1,5, '(�  – расчетное 

сопротивление бетона растяжению. � – ширина стенки расчетного двутаврового 

сечения, С – длинна проекции наклонного сечения. 

H( = 1,5 ∙ 1150	кПа ∙ 0,05м ∙ 0,1252 м20,150 = 8,98	кН 
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Но не более 2,5'(� ∙ � ∙ ℎ� = 17,97	кН и не менее 0,5'(� ∙ � ∙ ℎ� = 3,59	кН.  3,59	кН < H( < 17,97	кН 

Условие выполняется, принимаем H( = 8,98	кН. H = 5,09	кН < H( = 8,98	кН 

Поперечная сила полностью воспринимается бетоном. Армирование 

принимается конструктивно. Согласно п. 10.3.12, п. 10.3.13 принимаем 

армирование арматурой А400 Ø6мм с шагом 90 мм. 

 

 

1.4.3. Расчет продольного ребра плиты. 

Расчет прочности нормального сечения 

В продольном направлении плита рассчитывается как шарнирно опертая 

балка, расчетная схема представлена на рисунке 1.3. Расчет производится на 

расчетную длительную погонную нагрузку � = 19,07	кН/м, найденную в п.1.1. 

данной пояснительной записки. 

 

Рис. 1.3. Расчетная схема плиты 

Найдем расчетный пролет: 3� = 6000 − 30 − 120 = 5850	мм 

Найдем изгибающий момент, действующий в плите: 

6 = �3�28 = 19,07 кНм ∙ 5,852м28 = 81,58	кН ∙ м 

Найдем поперечную силу, действующую на опоре: 

H = �3�2 = 19,07 кНм ∙ 5,85	м2 = 55,78	кН 

Приведём сечение плиты к тавровому: 



 
       

ВГТУ 19-мЭСК-09 

Лист 

      
 

11 ИзмКол.учЛист №док Подпись Дата 

        

 

 

Рис.1.4. Поперечное сечение плиты 

 

Рис. 1.5. Приведенное поперечное сечение плиты 

Высота сечения 300 мм. Задаемся расстоянием от нижнего края до центра 

тяжести арматуры в 35 мм. Тогда рабочая высота сечения: ℎ� = 300мм− 35мм = 265мм �′I = 2,950	м ℎ′I = 0,03	м 

Армирование принимается арматурой класса А800, RK = 695,56	МПа. 

Предполагая, что полка полностью сжата, найдем момент, воспринимаемый 

бетоном: 68I = '( ∙ �8I ∙ ℎ8ILℎ� − 0,5ℎ8IM = = 17000	кПа ∙ 2,950	м ∙ 0,03	м(0,265	м − 0,5 ∙ 0,03м) = 376,125	кН ∙ м 
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68I = 376,125	кН ∙ м > 6 = 81,58	кН ∙ м 

Значит граница сжатой зоны проходит в полке. 

OP = 6'( ∙ �8I ∙ ℎ�2 = 81,58	кН ∗ м17000	кПа ∙ 2,95	м ∙ 0,2652 м2 = 0,023 

В справочной литературе по коэффициенту OP находим ζ	 = 	0,988. 

Находим площадь арматуры: 

9� = 6'� ∗ ζ	 ∗ ℎ� = 81,58	кН ∗ м695650	кПа ∗ 0,982 ∗ 0,265м = 0,000451	м2 = 4,51	см2 

Принимаем арматуру А800 Ø 18мм 2шт. 

 

 

Расчет на действии поперечных сил 

Согласно п. 8.1.33 СП 63.13330.2012 условие прочности по наклонному 

сечению имеет вид: H ≤ H( + H�,,  

Где H( – поперечная сила, воспринимаемая бетоном, H�, – поперечная сила, 

воспринимаемая арматурой.  

Поперечная сила:  H = 55,78кН 

Поперечную силу, воспринимаемую бетоном, найдем по формуле:  

H( = ST=∙UTV∙(∙WX=Y , 

Где Z(2 коэффициент, принимаемый равным 1,5, '(�  – расчетное 

сопротивление бетона растяжению. � – ширина стенки расчетного двутаврового 

сечения, С – длинна проекции наклонного сечения. 

H( = 1,5 ∙ 1150	кПа ∙ 0,180м ∙ 0,2652 м20,27	м = 80,76	кН 

Но не более 2,5'(� ∙ � ∙ ℎ� = 137,14	кН  и не менее 0,5'(� ∙ � ∙ ℎ� =27,43	кН.  27,43	кН < H( < 137,14	кН 

Условие выполняется, принимаем H( = 80,76	кН. H = 55,78	кН < H( = 80,76	кН 
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Поперечная сила полностью воспринимается бетоном. Армирование 

принимается конструктивно. Согласно п. 10.3.12, п. 10.3.13 принимаем 

армирование арматурой А400 Ø6мм с шагом 300 мм. 
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1.5. Расчет по II группе предельных состояний 

1.5.1. Определение геометрических характеристик приведенного 

сечения 

Коэффициент приведения арматуры к бетону: 

O = *�*( = 2 ∗ 10\	МПа32500	МПа = 6,164 

Приведенная площадь сечения: 9]
^ = 9 + 9�G = 0,27м ∙ 0,18м + 2,95м ∙ 0,03м + 0,000509м2 ∙ 6,164 = = 0,14	м2
 

Статический момент относительно нижней грани: �]
^ = � + ��G = 

= 0,27м ∙ 0,18м ∙ 0,27м2 + 2,95м ∙ 0,03м ∙ 0,285м + 

+0,000509м2 ∙ 0,035м ∙ 6,164 �]
^ = 0,032м/ 

Расстояние от нижней грани до центра тяжести приведенного сечения: 

_ = �]
^9]
^ = 0,032	м/0,14м2 = 0,229	м 

Расстояние от центра тяжести приведенного сечения до центра тяжести 

напрягаемой арматуры: `� = _ − O = 0,229м − 0,035м = 0,194м 

Здесь O – расстояние от центра тяжести арматуры до нижней грани ребер. 

Приведенный момент инерции сечения: a]
^ = a + a�G = 

= 2,95м ∙ 0,03/м/12 + 2,95м ∙ 0,03м ∙ 0,0942м2 + 0,18м ∙ 0,27/м/12 + 

+0,18м ∙ 0,27м ∙ 0,0592м2 + 0,000509м2 ∙ 0,1942м2 ∙ 6,164 = = 0,001371мb 

Приведенный момент сопротивления сечения относительно нижней грани: 

c]
^ = a]
^_ = 0,001371	мb0,229м = 0,00599м/ 

Упруго-пластический момент сопротивления относительно нижней грани: 
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cde = c]
^ ∙  = 0,00599м/ ∙ 1,75 = 0,01048м/ 

Расстояние от центра тяжести приведенного сечения до верхней ядровой 

точки: 

f = c]
^9]
^ = 0,00599м/0,14м2 = 0,043м 

 

 

1.5.2. Предварительное напряжение и его потери 

Способ напряжение принимаем механический. Согласно п. 9.1.1. СП 

63.13330.20112 предварительное напряжение назначаем 0,9Rsn. g�d = 800	МПа ∙ 0,9 = 720	МПа 

Первые потери напряжения, происходящие до обжатия бетона: 

1) вследствие релаксации напряжений: ∆g�d4 = 0,1g�d − 20 = 0,1 ∙ 720	МПа − 20 = 52	МПа 

2) от температурного перепада: ∆g�d2 = 1,25∆i = 1,25 ∙ 65 = 81,25	МПа 

Ввиду отсутствия данных принимаем ∆i = 65°∁ 

3) от деформаций стальной формы: ∆g�d/ = 30	МПа 

4) от деформации анкеров натяжных устройств: 

∆g�db = ∆33 ∙ *� = 2	мм6000	мм ∙ 2 ∙ 10\	МПа = 66,67	МПа 

Где ∆3 – принимается 2мм при отсутствии данных. 3- расстояние между наружными гранями упоров 

Усилие предварительного обжатия с учетом первых потерь: 

l�4 = mg�d −n∆g�d!b
!o4 p ∙ 9�d = 

= (720МПа − 52МПа − 81,25МПа − 30МПа − 66,67МПа) ∙ 10/ ∙ 0,000509м2 = 249,45	кН 

Вторые потери предварительного напряжения, происходящие после 

окончания обжатия бетона: 
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1) от усадки бетона ∆g�d\ = q(,�W ∙ *� = 0,002 ∙ 2 ∙ 10\МПа = 40	МПа 

2) потери от ползучести бетона: 

∆g�dr = 0,8 ∙ O ∙ Z(,s] ∙ g(d1 + O ∙ ��d(1 + 
X=∗;tuv7tuv )(1 + 0,8 ∗ Z(,s]) Z(,s] = 2,3– коэффициент ползучести бетона (п.6.1.16 СП 63.13330.2012) g(d  – напряжения в бетоне на уровне центра тяжести напрягаемой 

арматуры, находится по формуле: 

g(d = l�49]
^ +l�4 ∙ `�a]
^ ∙ _ − 6свa]
^ ∙ _ 

Где 6�d – момент от собственного веса плиты. 

6св = �св3�28 = 7,5 кНм ∙ 5,852м28 = 32,08	кН ∗ м 

g(d = 249,45	кН0,14	м2 + 249,45	кН ∙ 0,194	м0,001371	мb ∙ 0,229м − 32,08кН ∙ м0,001371	мb ∙ 0,229м = 

= 4506,62	кПа ��d – коэффициент армирования, находится по формуле 

��d = 9�d9 = 0,0005099	м20,14	м2 = 0,0036 

∆g�dr = 0,8 ∙ 6,164 ∙ 2,3 ∙ 4506,621 + 6,164 ∙ 0,0036 x1 + �,4yb= ∙�,4b�,��4/z4 { (1 + 0,8 ∙ 2,3) = 39167,05кПа = 

= 39,167	МПа 

Усилие предварительного обжатия с учетом всех потерь: l�2 = l�4 − L∆g�d\ + ∆g�drM ∗ 9�d = = 249,45		кН − (40000	кПа + 39167,05кПа) ∗ 0,000509м2 = 209,155	кН 

 

 

1.5.3. Расчет ширины раскрытия трещин 

Расчет по раскрытию трещин производят из условия (п.8.2.6.): Gs]s ≤ Gs]s,|e� 
Где Gs]s – ширина раскрытия трещин,  
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Gs]s,|e� – допустимая ширина раскрытия трещин. 

Расчет стоит производить по продолжительному и непродолжительному 

раскрытию трещин.  

При продолжительном раскрытии ширина раскрытия находится как: Gs]s = Gs]s4 

При непродолжительном раскрытии ширина раскрытия находится как: Gs]s = Gs]s4 + Gs]s2 − Gs]s/ 

Где Gs]s4 - ширина раскрытия от продолжительного действия постоянных и 

временных длительных нагрузок; Gs]s2 - ширина раскрытия от непродолжительного действия постоянных и 

временных (длительных, кратковременных) нагрузок; Gs]s/ - ширина раскрытия от непродолжительного действия постоянных и 

временных длительных нагрузок 

Согласно п. 8.2.15 ширину раскрытия находят по формуле: 

Gs]s} = Z4Z2Z/~� g�*� 3� 
Где Z4  - коэффициент, учитывающий продолжительность действия 

нагрузки, принимаемый равным: 

1,0 - при непродолжительном действии нагрузки; 

1,4 - при продолжительном действии нагрузки; Z2  - коэффициент, учитывающий профиль продольной арматуры, 

принимаемый равным: 

0,5 - для арматуры периодического профиля и канатной; Z/ - коэффициент, учитывающий характер нагружения, принимаемый 

равным: 

1,0 – для элементов, изгибаемых и внецентренно сжатых; 3�  – базовое расстояние между смежными нормальными трещинами, 

определяемое по формуле: 

3� = 0,59(�9� ��	; 10��или	10	см ≤ 3� ≤ 40��	или	40	см 

9(� – площадь растянутого бетона, принимается в пределах от 2а до 0,5h по 

высоте сечения. Примем наиболее неудачный случай - 0,5h: 
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9(� = 0,5ℎ� = 0,5 ∙ 0,3 ∙ 0,18 = 0,027	м2 

3� = 0,5 0,027	м20,000509м2 0,018м = 0,477м 

0,477м > 40	см 

Принимаем 3� = 0,4м. g� - напряжение в растянутой арматуре, определяется по формуле: 

g� = �(6 − l�2 ∗ `�)(ℎ� − _s)a]
^ − l�29]
^�O 

Где O – коэффициент приведения арматуры к бетону; _s  – расстояние от центра тяжести приведенного сечения до наиболее 

сжатого волокна. _s = 0,3 − 0,229 = 0,071	м 

~� = 1 − 0,8 ∙ g�,s]sg�  

g�,s]s–напряжения в продольной растянутой арматуре в момент образования 

трещин, находится аналогично g� только от момента трещинообразования 6s]s. 

Найдем момент трещинообразования по формуле (п.9.3.8): 6s]s = '(�,�
]cde +l�2(`� + f) 6s]s = 1750МПа ∙ 0,01048м/ + 209,155	кН(0,194м + 0,043м) = = 67,91	кН ∙ м 

g�,s]s = �(67,91 − 209,155 ∗ 0,194)(0,265 − 0,071)0,001371 − 209,1550,14 �6,164 = 

= 14632,45	кПа 

Для упрощения расчетов, расчетные нагрузки, расчетные моменты, 

напряжения, коэффициенты ~  и величины раскрытия трещин для трех 

нагружений рассчитаем в программном комплексе Excelи сведем результаты в 

форме таблицы: 

Таблица 1.1 

i qi,кН/м Mi, кН·м σsi, кПа ψs φ1 φ2 φ3 acrc,i,мм 

1 15,444 66,07 13027,56 0,101 1,4 0,5 1,0 0,002 

2 17,055 72,96 19037,17 0,385 1,0 0,5 1,0 0,007 

3 15,444 66,07 13027,56 0,101 1,0 0,5 1,0 0,001 
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Продолжительное раскрытие трещин: Gs]s,|e� = 0,2	мм	(п. 8.2.6. ) Gs]s = 0,002	мм < Gs]s,|e� = 0,2	мм 

Условие выполняется. 

Непродолжительное раскрытие трещин: Gs]s,|e� = 0,3	мм	(п. 8.2.6. ) Gs]s = 0,002 + 0,007 − 0,001 = 0,008	мм < Gs]s,|e� = 0,3	мм 

Условие выполняется. 

Раскрытие трещин в пределах нормы. 

 

 

1.5.4. Расчет продольных ребер по деформациям 

Расчет по деформациям производят из условия (п.8.2.21 СП 63.13330.2012): � ≤ �|e� 
где � – прогиб элемента,  �|e� – допустимый прогиб элемента. 

Согласно п.4.18. пособия к СП 52-102-2004, для элементов постоянного 

сечения, работающих как свободно опертые балки, прогиб допускается 

определять, вычисляя кривизну наиболее напряженного сечения: 

� = E1fFP�� �32 

Где � – коэффициент, принимаемый по таблице 4.3. пособия к СП 52-102-

2003. В нашем случае: 

� = 548 

x4]{P�� – полная кривизна в сечении с наибольшим изгибающим моментом. 

Для участков с трещинами в растянутой зоне полная кривизна находится по 

формуле (п.8.2.24 СП 63.13330.2012): 

E1fF� = E1fF4 − E1fF2 + E1fF/ 
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Где x4]{4  - кривизна от непродолжительного действия постоянной и 

временной (длительной и кратковременной) нагрузок. x4]{2 – кривизна от непродолжительного действия постоянной и длительной 

нагрузок. x4]{/  – кривизна от продолжительного действия постоянной и длительной 

нагрузок. 

Кривизна, в свою очередь, определяется согласно п.9.3.14 по формуле: 1f = 6 −l�2`��  

Где 6 – момент от сочетания нормативных нагрузок; l�2	и	`�  – усилие предварительного обжатия и его эксцентриситет 

относительно центра тяжести приведенного сечения. �  – Изгибная жесткость приведенного поперечного сечения элемента, 

находится по формуле (п.8.2.25): � = *(4 ∙ a]
^  

Где *(4 – модуль деформации сжатого бетона, определяемый в зависимости 

от в зависимости от продолжительности действия нагрузки и с учетом наличия 

или отсутствия трещин. 

При непродолжительном действии 

нагрузки *(4 = 0,85*( *(4 = 0,85*( = 0,85 ∗ 32500	МПа= = 27625	МПа 

 

При продолжительном действии 

нагрузки 

*(4 = *(1 + Z(,s] 

Z(,s] – коэффициент ползучести 

бетона, Z(,s] = 2,3(табл.6.12 СП 

63.13330.2012) 

*(4 = 32500	МПа1 + 2,3 = 9848	МПа 

Найдем x4]{4: 

*(4 = 27625	МПа 
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� = 27625000	кПа ∗ 0,001371мb = 37873,88	кН ∗ м2 

6 = 5,685	кПа ∗ 3м ∗ 5,852м28 = 72,96	кН ∗ м 

E1fF4 = 72,96кН ∗ м	 − 209,155кН ∗ 0,194м37873,88	кН ∗ м2 = 0,000855м@4 

Найдем x4]{2: 

*(4 = 27625	МПа 

� = 27625000	кПа ∗ 0,001371	мb = 37873,88	кН ∗ м2 

6 = 5,148	кПа ∗ 3м ∗ 5,852м28 = 66,07	кН ∗ м 

E1fF2 = 66,07кН ∗ м	 − 209,155кН ∗ 0,194м37873,88	кН ∗ м2 = 0,000673м@4 

Найдем x4]{/: 

*(4 = 9848	МПа 

� = 9848000	кПа ∗ 0,001371мb = 13501,61	кН ∗ м2 

6 = 5,148	кПа ∗ 3м ∗ 5,852м28 = 66,07	кН ∗ м 

E1fF/ = 66,07кН ∗ м	 − 209,155кН ∗ 0,194м13501,61	кН ∗ м2 = 0,001888м@4 

Полная кривизна: 

E1fF� = E1fF4 − E1fF2 + E1fF/ = 0,000855 − 0,000673 + 0,001888 = 

= 0,00207м@4 

Прогиб: 

� = E1fFP�� �32 = 0,00207м@4 ∗ 548 ∗ 5,852м2 = 0,007м = 7	мм 

Допустимые прогибы найдем в зависимости от пролета по таблице Д1 СП 

20.13330.2016: 

Для 3 = 6м� = e2�� 
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В нашем случае 3 = 5,85	м� = e2�� = \,�\2�� = 0,029	м = 29	мм � = 7	мм < �|e� = 29	мм 

Условие выполняется. Прогибы плиты в пределах нормы. 
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2.Статический расчет поперечной рамы 

2.1. Подготовка исходных данных 

2.1.1. Геометрическая схема рамы 

Отметка оголовка колонны (принимается кратно 1,8м): �s�e = �]
e +�s] + 0.1 �]
e - отметка головки кранового рельса, �s] – надрельсовая высота мостового крана, 0.1 – зазор между низом стропильной конструкции и верхом крана, м. �s�e = 12,65 + 2,4 + 0,1 = 15,15 ≈ 16,2м 

Отметка консоли �s�! = �]
e − 0,15 − �s].( �s].( – высота подкрановой балки, 0,15 – высота кранового рельса, �s�! = 12,65 − 0,15 − 1 = 11,5м 

Привязка колонн: «250» 

Колонна двухветвевая: � = 500	мм– ширина сечения, ℎ( = 500	мм – высота сечения надкрановой части колонны, ℎп = 1300	мм - высота сечения подкрановой части колонны, ℎс = 250	мм - высота сечения ветви подкрановой части колонны, l� = 7 – число проемов в подкрановой части, 

Высота колонны от обреза фундамента до оголовка: � = �s�e + 0,15 = 16,2 + 0,15 = 16,35	м 

Высота колонны от обреза фундамента до верха подкрановой балки: �� = �]
e = 12,65	м 

Высота подкрановой части колонны от обреза фундамента до опорной 

поверхности колонны: 
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�п = �s�! + 0,15 = 11,5 + 0,15 = 11,65	м 

 

 

2.1.2. Определение нагрузок на поперечную раму 

Постоянная нагрузка от массы конструкции 

Постоянная нагрузка от массы стропильной конструкции и кровли: 

l� = � ∙ � ∙ � ∙  ! + � ∙  I ∙  !2  

� – расчетная нагрузка от массы кровли и плит покрытия, � – шаг поперечных рам, � – пролет стропильной конструкции, � – вес стропильной конструкции,  ! – коэффициент надежности здания по ответственности,  I – коэффициент надежности по нагрузке. 

l� = 5,493	кПа ∙ 6м ∙ 24м ∙ 0,95 + 260кН ∙ 1,1 ∙ 0,952 = 511,57	кН 

Эксцентриситет приложения нагрузки к оголовку: 

`4 = 175 + 250 − ℎ(2 = 175 + 250 − 5002 = 175	мм 

В расчетной схеме продольнаясила приложенная с эксцентриситетом 

заменяется продольной осевой силой и моментом. Момент находится по 

формуле:  6�4 = `4l� = 0,175м ∙ 511,57	кН = 89,52	кН ∙ м 

Нагрузка от массы надкрановой части: ls =  ∙ ℎ( ∙ � ∙ �( ∙  I ∙  ! 

  – объемный вес железобетона, 25 кН/м3,  �( – высота надкрановой части, ls = 25кН м/⁄ ∙ 0,5м ∙ 0,6м ∙ 4,7м ∙ 1,1 ∙ 0,95 = 36,84	кН 
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Эксцентриситет приложения продольных сил от стропильной конструкции 

и собственного веса надкрановой части находится по формуле: 

`2 = ℎп − ℎ(2 = 1,3 − 0,52 = 0,4м 

Нагрузка от массы подкрановых балок: l(s] = �(s] ∙  I ∙  ! + �] ∙ � ∙  I ∙  ! 

�(s] – вес подкрановой балки, �] – погонная нагрузка от рельсового пути и крепежных приспособлений, 

1,5 кН/м. 

l(s] = 55кН ∙ 1,1 ∙ 0,95 + 1,5 кНм ∙ 6м ∙ 1,1 ∙ 0,95 = 66,88	кН 

Эксцентриситет приложения нагрузки от подкрановых балок 

`/ = 1000 − ℎп2 = 1000 − 13002 = 350мм 

Осевая продольная сила в подкрановой части: l�,п = l� +ls +l(s] = 511,57кН + 36,84кН + 66,88кН = 1248,937кН 

Момент от нагрузки: 6�2 = `/l(s] − Ll� +lsM`2 = 

= 0,35м ∙ 66,88кН − (511,57кН + 36,84кН)0,4м = −195,96	кН ∙ м 

 

 

Снеговая нагрузка 

Расчетная снеговая нагрузка на колонну: 

� = �� ∙ � ∙ � ∙ � ∙  I ∙  !2  

�� – нормативный вес снегового покрова, �  - коэффициент перехода от веса снегового покрова земли к снеговой 

нагрузке на покрытие,� = 1,0. 
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� = 2кПа ∙ 1,0 ∙ 6м ∙ 24м ∙ 1,1 ∙ 0,952 = 150,48	кН 

Момент в оголовке: 6d4 = `4� = 0,175м ∙ 150,48	кН = 26,334	кН 

Момент в подкрановой части: 6d2 = −`2� = −0,4м ∙ 150,48	кН = 60,19	кН 

 

 

Вертикальная крановая нагрузка 

Максимальное вертикальное давление от колеса крана: �P��.! = 220кН 

Вертикальное давление от колеса крана с другой стороны (минимальное): 

�P}!.! = �s] + H2 − �P��.! 

�s] – вес крана с тележкой, H–максимальная грузоподъемность крана, кН. 

�P}!.! = 36т ∙ 9,81 + 20т ∙ 9,812 − 220кН = 54,68	кН 

Максимальное и минимальное давление на колонну определяются по 

формуле: � ���(��� ) = � ���,�(���.� )(1 + _4 + _2) ∙ ~ ∙  I ∙  ! 

_4 − _2 – ординаты линии влияния под колесами крана. ~ – коэффициент сочетаний, �P�� = 220кН(1 + 0,683 + 0,267) ∙ 1,0 ∙ 1,1 ∙ 0,95 = 448,31кН �P}! = 54,68кН(1 + 0,683 + 0,267) ∙ 1,0 ∙ 1,1 ∙ 0,95 = 111,42кН 

Вертикальное давление передается через подкрановые балки с 

эксцентриситетом е3. Найдем момент от вертикального давления крана: 6 ���(��� ) = � ���,�(���.� )`/ 
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6P�� = 448,31кН ∙ 0,35м = 156,91	кН ∙ м 6P}! = 111,42кН ∙ 0,35м = 39	кН ∙ м 

 

 

Горизонтальная крановая нагрузка 

Горизонтальная нагрузка от двух мостовых кранов: � = �W(1 + _4 + _2) ∙ ~ ∙  I ∙  ! 

�W  - нормативная горизонтальная поперечная нагрузка на одно колесо 

крана: �W = 0,05(�� + H)/� �� – вес тележки, кН H – максимальная грузоподъемность крана, кН � – число колес с одной стороны крана 

�W = 0,05(20т ∙ 9,81 + 8,5т ∙ 9,81)2 = 7кН 

� = 7кН(1 + 0,683 + 0,267) ∙ 1,0 ∙ 1,1 ∙ 0,95 = 14,26	кН 

 

 

Ветровая нагрузка 

Равномерно распределенный напор ветра: 

c! = 2 ∙ 6�s��s�e2  

6�s� – момент в заделке от ветровой нагрузки, 

6�s� = 0,5((cs +c)(�s�e2 − 102)2 +c ∙ 102) 
c  – нормативное значение средней составляющей ветровой нагрузки на 

высоте 10 м от поверхности земли: c = c� ∙ с ∙ � 
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c�  – нормативное значение ветрового давления, 0,38 кПа (г. Томск - I 

ветровой район) с – аэродинамический коэффициент, 0,8 для наветренной части здания. � – коэффициент, учитывающий изменение ветрового давления по высоте, 

принимается равным 1,0. cs - нормативное значение средней составляющей ветровой нагрузки на 

уровне отметки оголовка колонны: 

cs = c + (�s�e − 10)(c2� −c)10  

c2� – нормативное значение средней составляющей ветровой нагрузки на 

высоте 20м от поверхности земли: c2� = 0,8 ∙ 1,25 ∙ c� = c� = 0,38кПа c = 0,38кПа ∙ 0,8 ∙ 1,0 = 0,304кПа 

cs = 0,304кПа + (16,2м − 10)(0,38кПа − 0,304кПа)10 = 0,351кПа 

6�s� = 0,5�(0,351кПа + 0,304кПа)L16,22 − 102M2 + 0,304 ∙ 102� = 

= 41,8	кН ∙ м 

c! = 2 ∙ 41,8	кН ∙ м16,22 = 0,319	кПа 

Расчетная равномерно распределенная нагрузка на колонну с наветренной 

стороны: �, = c! ∙ � ∙  I ∙  ! = 0,319	кПа ∙ 6м ∙ 1,4 ∙ 0,95 = 2,55	кН/м	 
Ветровая нагрузка действующая на часть здания выше оголовка колонн для 

наветренной стороны: 

�, = � ∙ (cd�] +cs)(�d�] −�s�e) ∙  I ∙  !2  

cd�] – нормативное значение средней составляющей на уровне отметки 

парапета стены: 

cd�] = c + (�d�] − 10)(c2� −c)10  
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cd�] = 0,304 + (18 − 10)(0,38 − 0,304)10 = 0,365	кПа 

�, = 6м ∙ (0,365кПа + 0,351кПа)(18м − 16,2м)1,4 ∙ 0,952 = 5,14	кН 

Расчетная равномерно распределенная нагрузка на колонну с подветренной 

стороны: �′, = �, ∙ с
//0,8 с
/  – аэродинамический коэффициент для подветренной стороны здания, 

принимается равным 0,6. 

�′, = 2,55	кН м⁄ ∙ 0,60,8 = 1,91	кН/м 

Ветровая нагрузка действующая на часть здания выше оголовка колонн для 

подветренной стороны: 

�′, = �, ∙ с
/0,8 = 5,14	кН ∙ 0,60,8 = 3,86кН 
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2.2. Результаты расчета 

В процессе работы программы на экран дисплея последовательно выводятся 

две таблицы с результатами расчетов, а также эпюры моментов и поперечных 

сил. Значения моментов и поперечных сил в четырех расчетных сечениях левой 

колонны при различных схемах загружения поперечной рамы  содержатся в 

первой таблице.  

Для крановой горизонтальной нагрузки, приложенной к левой колонне, 

значения моментов и поперечных сил, определены для случая действия силы T 

слева направо. При действии силы T справа налево знаки моментов и 

поперечных сил меняются на противоположные. Для крановой горизонтальной 

нагрузки, приложенной к правой колонне, в таблице даны значения моментов и 

поперечных сил при действии силы T справа налево. При действии силы T слева 

направо знаки моментов и поперечных сил так же меняются на 

противоположные.   

Таблица 7 
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Усилия в сечениях левой колонны при различных схемах загружения 

Во второй таблице 8 выводятся расчетные усилия в сечениях левой 

колонны:  

 

Таблица 8 
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Рис.9. Окно с эпюрами моментов 
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Рис.10. Окно с эпюрами моментов 

В первой строке пункта 1 табл.8 даны максимальные положительные 

моменты Mmax в сечениях левой колонны. Соответствующая продольная полная 

Nmax  и  длительно действующая Nmax.long силы приведены во второй и 

третьей строках.  

В четвертой строке дана поперечная сила Q.   

В пункте 2 табл. 8 выводятся максимальные отрицательные моменты, 

соответствующие им продольные и поперечные силы, номера расчетных схем 

загружений и значение коэффициента ψ1 (Psi1) и ψ2  (Psi2).   
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3. Расчёт двухветвевых колонн 

3.1. Расчёт прочности двухветвевой колонны 

Для проектируемого здания принята сборная ж\б колонна.  

Бетон-тяжелый класса В25,  

Rb=14,5МПа, 

Rbt=1,05 МПа, 

Eb=30*104
МПа 

Поперечная арматура – класса А240; Es=21*104 МПа; Rs=225 МПа. 

Продольная и поперечная арматура распорок- класса А400 ( Rs=355 МПа) 

3.1.1. Надкрановая сплошная часть колонны 

Расчёт проводится для сечения II-II.В результате статического расчёта 

поперечной рамы на ЭВМ имеем следующие сочетания усилий.  

Комбинации усилий для надкрановой части колонны. 

Таблица 8. 

Сечение II-II. 

Вид 

усилия 

             Величины усилий  в комбинациях 

Мmax Mmin Nmax 

М, 

кН*м. 

59,3 |- 182,3 182,3 

N, кН. 1050,4 864 1050,4 

Q, кН      0,6 |- 29,3 29,3 
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Рис.8.Размеры прямоугольного сечения 

Геометрические характеристики надкрановой части колонны: 

Н2=Hb=4,55м, 

h2=hb=0,6 м,  

b2=bk=0,5м. 

Рабочая высота сечения h20=60-4=56 см 

(а=а’=40мм) 

Расчетная длина надкрановой части: 

 l0=2×H2=2*4,55=9,1 м (с учетом крановых нагрузок)  

Гибкость верхней части колонны:  

λ= l0\i, 

где i−радиус инерции сечения, находим по формуле: 

� = �W=42=�r�^242 =17,32 см=0,17 м 

Отсюда, λ=9,1\0,17=53,53<120, условие выполняется 

Эксцентриситет продольной силы(проектный): 

b
2
=
5
0
0

hb=h2=600
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е0=М/N=182,3\1050,4=0,174м=17,4 см (см. гл. IV Байкова: еа) 

Случайный эксцентриситеты: 
еаr�� = �,�r��� = 14,67	мм
еа = W/� = �,r/� = 20мм

еа = 10мм ¡=>еа = 20	мм. 
е� = 174	мм > еа = 20	мм => еа	не	учитываем. 

Находим условную критическую силу ls] и коэффициент увеличения 

начального эксцентриситета ¢ 

1.£е = еXW = 4zbr�� = 0,29 

2.Коэф.Ze = 1 

3.Задаем минимальное коэф. армирования �� = 0,009 

4. Отношение модулей упругости: O�=Еs\Eb=3*104 \2,1*104=1,4 

Отсюда, �O=2× ��×Еs\Eb=0,03 

5.Жесткость жб элемента прямоугольного сечения при симметричном 

армировании: D=*� × � × ℎ^3 × ¥ �,�42\Se(�,/¦§
)+ 0,175�O xWX@�W {2¨ 
Отсюда, D=30 ∗ 10r ∗ 0,5 ∗ 0,6^3×©¥ �,�42\4(�,/¦�,2y)+ 0,175 × 0,03 x�,\r@�,�b�,r {2¨ª= 

3240000×(0,021+0,004)=8,1*10^4кН*м2 

5.Условная критическая сила: 

ls] = «=×¬e�= =
/,4b=×�.4×4�­y,4= =9644,1 

ls] = 9644,1	кН > l®G¯ = 1050,4			кН, условие выполнено 

5.Коэффициент увеличения начального эксцентриситета. 

¢ = 11 − °4°±t
= 11 − 4�\�,byrbb,4 = 1,12 
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Расчетный эксцентриситет продольной силы: 

е=¢ ∗ е� + 0,5ℎ − G = 1,12 ∗ 0,174 + 0,5 ∗ 0,6 − 0,04 = 0,491м. 
Определим требуемую площадь сечения симметричной арматуры. 

1.qU = ²4¦ ³<´<±,µ∗x4@¶>,>{ = �,zby4¦·=¸­XX∗x4@X,¹­º>,> { = 0,58 

» = 0,85 − 0,008'( = 0,85 − 0,008 ∗ 14,5 = 0,749('( = 14,65	МПа− В25) 
g�s,| = 400МПа	при	 (2 > 1 

2.O! = °UT∗(∗WX = 0,26 

3.OP4 = °∗
UT∗(∗WX= = 0,0022 

4.£ = �WX = 0,714 

А� = А�, = '( ∗ � ∗ ℎ�'� ∗ OP4 − O! x1 − ¼�2 {1 − £ = −	0,0014 ∗ 1,64 = 0,00023м2
= 230	мм2 

Принимаем 1∅8 А400 с Аs=2,54cм 

3.1.2. Подкрановая двухветвевая часть колонны 

Расчёт следует производить для сечения III-IIIи IV-IV. 

Таблица 9.  

СечениеIII-III. 

Вид 

усилия 

             Величины  усилий  в комбинациях 

Мmax Mmin Nmax 

М, 

кН*м. 

158,3 |-8,9 158,3 

N, кН. 692,7 542,2 692,7 
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Q, кН      5,4 |- 24,6 24,6 

Таблица 8.  

Сечение IV-IV 

Вид 

усилия 

             Величины  усилий  в комбинациях 

Мmax Mmin Nmax 

М, 

кН*м. 

115,9 89,5 115,9 

N, кН. 662 511,5 662 

Q, кН      0 -0,1 -0,1 

 

Геометрические характеристики подкрановой части колонны: 

H1=Hп=11,65 м, 

h1=hп=1,3 м 

b1=bп=0,5 м 

Размеры сечения ветви: 

hc=250 мм 

bc=b1=0,5 м 

hc0=0,25-0,04=0,21м 

Расстояние между осями ветвей: 

с*=h1-hc=1,3-0,25=1,05 м 

Количество панелей n=7 (т.е. часть колонны между осями двух смежных 

распорок). 

Среднее расстояние между осями распорок: 
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Scp=H1\n=11,65\7=1,7м 

Далее вычисляемдля сечения 3-3: 

Эксцентриситет: е0=М/N=115,9\662=0,175м=17,5 см=175 мм 

l0=ψ×H1=1,5×11,65=17,475м (ψ=1,5 т.к. крановая нагрузка в данном 

сочетании присутствует. 

Приведённый момент инерции сечения: 

ired=© s∗^2b(4¦ ·×±∗^=¾^=×¿^=×¿±^=ª
4\2 = © 4,4^2b×(4¦ ·×>,X¸^=>,¸^=×Á^=×X,=¸^=ª

4\2 = 0,454 

Приведенная гибкость: 

λred= l0\ ired=17,475\0,454 =38,49>14, в величине эксцентриситет 

необходимо учесть прогиб элемента. 

δe=e0\h1=0,175\1,3=0,16> δemin=0,15, условие выполняется 

Железобетонные колонны изготавливаются в горизонтальной опалубке. В 

процессе высвобождения из опалубки и транспортировки колонна работает как 

изгибаемый элемент, в растянутой зоне которого могут образоваться трещины. 

Чтобы гарантировать их отсутствие, продольная арматура должна иметь диаметр 

не менее 16 мм. Исходя из этого, зададим предварительно процентом 

армирование ветви. 

µ=
2;�(s×Ws�=

2×2,y2\�×2r=0,0045>0,002 (µminпри λred=38,25) 

Тогда момент инерции сечения арматуры обеих ветвей. 

Is=2µbchc0(c*\2)^2=0,00035 м4 

Жесткость ж\б элемента любой формы сечения: 

D=
�,4\Â(7S
(�,/¦§
) + 0,7*ÃaÃ=

�,4\×/�×4�^r×�,�y/4(�,/¦�,4r) + 0,7 × 20 × 10^7 × 0,00035= 

=9,65 *10^5 кН*м2 
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Отсюда, Ncr=
«^2×¬e�^2 = (3,14^2×9,65×10^5)\17,475^2=31165,67кН>N=692,7 кН, 

условие выполняется 

Коэффициент увеличения начального эксцентриситета. 

¢ = 11 − °°±t
= 11 − ry2,z/44r\,rz = 1,02 

Определяем усилияв ветвях в сечении 4-4 

Nb1=
°2 + Ä×Ås∗  = 

ry2,z2 + 4\�,/	×4,�24,4 =493,14кН- ветвь сжата 

Nb2=
°2 − Ä×Ås∗  =

ry2,z2 − 4\�,/	×4,�/4,4  = 199,56 кН- ветвь сжата 

Mb=
Æ×Çсрb =

2b,r×4,zb =11,7кН*м 

Эксцентриситет: е0=Мb/Nb1=11,7\493,14=0,023м=23 см 

Случайный эксцентриситеты: 
Çсрr�� = 4z�r�� = 3,16	мм = 0,31	см
еа = Ws/� = /�/� = 10	мм = 1	см

еа = 10мм = 1	см ¡=>еа = 1с	м. 
е� = 23	см > еа = 1	см => еа	не	учитываем. 

Отсюда, e=е� + Ws�@�2 = 0,023 + �,24@�,�b2 = 0,0315м 

£е = е�ℎ = 315600 = 0,525 

Эксцентриситет сечения 4-4 :  

е0=М/N=158,3\692,7=0,23м=2,3 см> 0,1*h1=0,14,то коэф.Ze = 1 

Железобетонные колонны изготавливаются в горизонтальной опалубке. В 

процессе высвобождения из опалубки и транспортировки колонна работает как 

изгибаемый элемент, в растянутой зоне которого могут образоваться трещины. 

Чтобы гарантировать их отсутствие, продольная арматура должна иметь диаметр 
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не менее 16 мм. Исходя из этого, зададим предварительно процентом 

армирование ветви. Задаемся коэф. армирования:  

µ=
2;�(s×Ws�=

2×2,y2\�×2r=0,0045>0,002 (µmin при λred=38,25) 

Принимаем арматуру 1 диаметр 20 А400 при Аsфак=314,2 мм>Аs=292 мм 

 

3.2. Расчёт распорки. 

Наибольшая поперечная сила в подкрановой части колонны действует  в 

комбинации МP}P  и равно: Q= 24,6 кН. 

Изгибающий момент:6� = H ∗ Çср2 = 24,6 ∗ 4.z2 = 20,91	�� ∗ м 

Усилия в распорке:    H� = Æ∗Çs∗ = 2Ä�s∗ = 39,83	кН 

Продольную арматуру принимаем, как для изгибаемого элемента 

прямоугольного профиля.(армирование симметричное): 

А� = 9�, = 6'�(ℎ� − G) = 20,91355 ∗ 10/ ∗ (0,56 − 0,04) × 1	000	000 = 113,3мм2 

Принимаем 2∅16А�ф = 402	мм2 ≥ Ар = 113,3мм2 

Необходимость поперечной арматуры в распорке проверяем из условия, 

обеспечивающих отсутствие наклонных трещин: 

H� = 20,91кН ≤ 2,5 ∗ '(� ∗ � ∗ ℎ� = 2,5 ∗ 1,05 ∗ 0,5 ∗ 10/ ∗ 0,3 = 485,63кН 

H� = 20,91	кН ≤ Z(b ∗ (1 + Z!)'(� ∗ � ∗ ℎ�2� =
= 1,5 ∗ (1 + 0) ∗ 1,05 ∗ 0,5 ∗ 10/ ∗ 0,562/0,8 = 308,7кН 
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Оба условия выполняются,т.е. поперечная арматура по расчету не нужна. 

Конструктивно принимаем хомуты ∅6 А-I . 

4. Расчёт фундамента 

В проектируемом здании под колонны приняты монолитные фундаменты 

стаканного типа.  

Данные для проектирования 

Глубина заложения подошвы принимаем из условия: 

Hf,min=ℎ�+ℎ�,®��=1+0,2=1,2 м. , 

где hd=(0,5+0,33hп)+0,05=0,5+0,33*1,4+0,05=1,012 м-глубина стакана. ℎ�,®��-0,2 м-минимальная толщина дна стакана. 

Обрез фундамента- на отм. -0.15 м.  

Тогда глубина заложения подошвы ф-та: 

d= Hf,min+0,15=1,35 м. 

Расчетное давление на грунт '� = 290кПа. 

Расчетные усилия l = 692,7	кН; 6 = 158,3	кН ⋅ м. 

Материалы фундамента: бетон В25, арматура А400. 

Толщина защитного слоя а = 7см. 

Средний удельный вес материала фундамента и грунта на нем  P =20	кН/м/. 

Определение размеров подошвы фундамента 

Примем соотношение сторон m=b/l=0,8 b предварительно установим размер 

меньшей стороны, как для центрально нагруженного фун-та 

b=�°�¦Ê�ËU@Ì�∗^ = � ry2,z¦4z\2\�@2�∗4,4\ = 2	м. принимаем,тогда	3 = 2�,� = 2,5		м. 
(принимаем унифицированный размер b=2,1 м ; l=3 м) 

Тогда, момент сопротивленияW=bl2/6=2,1 *32/6=3,15 м3 

Площадь фундамента: А=6,3 м2 
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Нагрузка от веса части стены, передающаяся на фундамент через 

фундаментную балку:  

�,=175,0 кН вес стропильной конструкции по табл.П.3.1, кН, 

`,= M\N =0,45 м, тогда изгибающие моменты от веса стены относительно 

оси фундамента: Мw=-175*0,45= 78,75кН*м 

Проверка давлений под подошвой фундамента. 

Í�®G¯ ≤ 1,2'� ≤ '� ≥ 0 ¡ 
Рmax=20× 1,8 + ry2,zr,/ + 4\�,//,4\ = 196,2кПа < 290кПа 

Pmin =20× 1,8 + ry2,zr,/ − 4\�,//,4\ = 95,97кПа > 0 

Условия соблюдаются, прочность обеспечена. 

Размеры стакана. Его дно должно быть не менее 20 см, толщина 

неармировнной стенки — 20 см, глубина стакана � ≥ ℎк + 5см = 130 + 5 =135см. 

Ширина стакана назначается из условия, чтобы зазор между его внутренней 

стенкой и поверхностью колонны был равен 75 мм вверху и 50 мм внизу. Между 

дном стакана и нижним торцом колонны должна быть подливка из цементного 

раствора толщиной 50 мм.  
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Рис. 9. Схема фундамента 

Расчет на продавливание. 

Предельные усилия, воспринимаемые бетоном в расчетном сечении для 

ступени 

�(,|e�4 = 2'(�ℎ�4(�4 + 34 + 2ℎ�4) = 2 ⋅ 0,075 ⋅ 38(300 + 200 + 2 ⋅ 38) =3283кН; 

Fb,ult1=2×0,105×38(240+330+2×38)= 5 155,08кН 

6(,|e�4 = 2'(�ℎ�4 ©(34 + ℎ�4)23 + 0,5(34 + ℎ�4)(�4 + ℎ�4)ª = 

2 ⋅ 750 ⋅ 0,38 ©�3 + 0,38�2
3 + 0,5�3 + 0,38��2 + 0,38�ª = 4462кН ⋅ м 
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Mb,ult1=2×1050×0,38×Î�/,/¦�,/��=
/ + 0,5�3,3 + 0,38��2,4 + 0,38�Ï =

	7 684,21кН ∗ м 

Условие прочности: 

l
�(,|e�4 + 6

6(,|e�4 < 1 

692.7
5155,08 + 158.3

7684,21 = 0,154 < 1 

Условия обеспечения прочности на продавливание обеспечены. 

Расчет фундамента на изгиб проводят как консольной системы, 

опирающейся на колонну и загруженной реактивным давлением грунта. 

Растягивающие напряжения в этой системе воспринимает нижняя арматурная 

сетка, площадь сечения которой определяют расчетом на прочность нормального 

сечения 1–1  

( ) ( )1 max min
1 min

c
l l P P

P P
l

− − − −
= + = + =

; 

P1=95.97+
�/@�,\��4yr.2@y\.yz�

/ =179.5 кН 

Изгибающие моменты в сечении 

( )2 2
1 1 1 max 1

1 1
2 3 0,5 2 360 328,1 131

6 6
cM b l P P= + = ⋅ ⋅ + = ⋅

 

M1=1\6×2,4×0,5^2×(2×196.2+179.5)=57.19 кН*м 

Требуемое сечение рабочей арматуры: 

9�4 = 640,9 ⋅ 'Ç ⋅ ℎ�4 

Отсюда, As1=57190\(0,9×35,5×38)=47,1 см2 

По сортаменту принимаем ∅25А400 (при А=49.06 см2, шаг 100) 
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