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ИСХОДНЫЕ ДАННЫЕ ДЛЯ РАСЧЁТА 
 

Здание с неполным железобетонным каркасом размером 24 × 54 м, сеткой колонн 6 × 9 м, высотой этажа этH = 4,2 м, 
количеством этажей – 4, ребристой плитой перекрытия, временной нагрузкой на перекрытие 4 кН/м2.  

 
1. РАСЧЁТ СБОРНОЙ ПЛИТЫ ПЕРЕКРЫТИЯ 

 

1.1. Исходные данные для проектирования 
 

Бетон В25 с bR = 14,5 МПа; btR = 1,05 МПа; bE  = 30 000 МПа,       serbR . = 18,5 МПа; serbtR . = 1,55 МПа. 
Напрягаемая арматура А600 с sR = 520 МПа; sersR . = 600 МПа; sE  = 200 000 МПа.  
Ненапрягаемая арматура А400 с sR = 355 МПа. 
Напрягаемая арматура В500 с  sR = 415 МПа; swR  = 300 МПа. 
Номинальные размеры плиты 6 × 1,5 м (рис. 1.1). 
 

1.2. Расчёт полки плиты 
 

Сбор нагрузок на колонну плиты приведён в табл. 1. 
Полка плиты рассчитывается как пластина, защемлённая со всех сторон. При квадратной ячейке момент 

=
⋅⋅⋅

=
γη

=
48

95,031,1783,88,0
48

33
nPlM 0,31 кН·м, 

где η= 0,8 – учитывает влияние распора; nγ = 0,95 – учитывает степень ответственности здания; l = 1,31 м – размеры 
ячейки полки плиты. 

 
Таблица 1 

 

Вид нагрузки Нормативная, 
кН/м2 

Коэффициент 
надёжности fγ  

Расчёт-
ная, кН/м2 

Постоянная: 
паркет δ  = 20; γ  = 18 кН/м3

 
8·0,02 = 0,16 

 
1,1 

 
0,176 

шлакобетонная подготовка 
δ  = 65; γ = 16 кН/м3 

 
0,065·16 = 1,04

 
1,3 

 
1,352 

звукоизоляция  
δ  = 60 мм; γ = 13 кН/м3 

 
0,06·15 = 0,9 

 
1,2 

 
1,08 

Итого вес пола 2,1  2,608 
Вес полки δ  = 5; γ = 25 кН/м3 0,05·25 = 1,25 1,1 1,375 
Временная 4 1,2 4,8 
Полная 7,35  8,783 

Необходимое количество арматуры 

001,0
5,31315,14

1031,0
2

3

2
0

=
⋅⋅

⋅
==α

bhR
M

b
m , 

где == lb 131 см; =−=−= 5,150 ahh 3,5 см. 

=
⋅−−⋅⋅

=
α−−

=
415

)001,0211(5,31315,14)211(0

s

mbтр
s R

bhRA 0,01 см2. 

Принимаем арматуру ∅3 В500 с шагом s = 200 мм. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



 

 
 

 
 
 

Рис. 1.1. Ребристая плита перекрытия 
1.3. Расчёт поперечного ребра 

 

Статический расчёт. 
Распределённая нагрузка  

=⋅⋅=γ⋅= 95,0783,84125,14125,1max nРP 11,8 кН/м. 

Нагрузка от выступающей части ребра 

=⋅⋅⋅





 +

= 95,01,1251,0
2

05,01,0
рg 0,2 кН/м. 

Усилия: =
⋅

+
⋅

=+=
12

31,18,11
8

31,12,0 
128

222
0max

2
0

max
lplg

M p 1,73 кН·м; 

=
⋅

+
⋅

=+=
4

31,18,11
2

31,12,0
42

0max0
max

lplg
Q р 4 кН. 
 
Расчёт на действие изгибающего момента. 

485131
3
1

3
1

=+⋅=+=′ blbf см. 

Момент, воспринимаемый полкой (рис. 1.2) 

=





 −⋅⋅=







 ′
−′′= −3

0
пол 10

2
5135485,14

2
f

ffb
h

hhbRM 35 кН·м > maxM = 1,73 кН·м. 

Граница сжатой зоны проходит в полке  

06,0
13485,14

1073,1
2

3

2
0

max =
⋅⋅

⋅
=

′
=α

hbR
M

fb
т , 

где 0h = 15 – 2 = 13 см. 
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Рис. 1.2. Расчётные (а) схема и (б) сечение поперечного ребра 

=
⋅−−⋅⋅

=
α−−

=
355

)006,0211(1355,14)211(0

s

mbтр
s R

bhRA 0,02 см2. 

Принимаем 1 ∅ 6 А400 с табл
sА = 0,283 см2. 

Расчёт по наклонным сечениям на действие поперечной силы. 
Минимальная поперечная сила, воспринимаемая бетоном 

=⋅⋅⋅⋅== 1,013505,15,05,0 0min
bhRQ btb 3,4 кН < =maxQ 4 кН. 

При 
minbQ ≈ maxQ  достаточно поставить ∅ 3 В500 с ===

2
150

2
hs 75 мм. 

 
 

РАСЧЁТ ПРОДОЛЬНОГО РЕБРА ПО 1-Й ГРУППЕ  
ПРЕДЕЛЬНЫХ СОСТОЯНИЙ 

 
1.4. Сбор нагрузок и статический расчёт 

 

Сбор нагрузок приведён в табл. 2. 
 

Таблица 2 
 

Вид нагрузки Нормативная, 
кН/м2 

Коэффициент  
надёжности fγ  

Расчётная, 
кН/м2 

Постоянная от:  
веса пола (см. расчёт полки) 
плиты перекрытия 

 
2,1 
2 

 
 

1,1 

 
2,608 
2,2 

Итого постоянная 4,1  4,808 
Временная 
в том числе длительная 

4 
3 

1,2 
1,2 

4,8 
3,6 

Итого полная 
в том числе длительная 
кратковременная 

8,1 
7,1 
1 

 9,608 
8,408 
1,2 

 
Расчётный пролёт =−⋅−−= 15,0025,023,060l 5,5 м. 
Погонная нагрузка: 
полная расчётная =⋅⋅=γ= 95,05,1608,9608,9 пл nbq 13,7 кН/м; 
нормативная полная =⋅⋅= 95,05,11,8serq 11,54 кН/м; 
длительная =⋅⋅= 95,05,11,7.serlq 10,12 кН/м; 
кратковременная =⋅⋅= 95,05,11.sercrq 1,43 кН/м. 
Действующие усилия для балки на двух опорах (рис. 1.3): 

 
Рис. 1.3. Расчётная схема плиты перекрытия 

 

=
⋅

=
2

5,57,13
maxQ 37,7 кН; =

⋅
=

8
5,57,13 2

maxM 51,8 кН·м; 

0l =1,31 м 

maxP

рg

h f
'  =

 5
0 

 bf
' =1412,5 

b = 50 

h 
=1

50
  а) б) 

l0 = 5,5 м 
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=
⋅

=
8

5,554,11 2

serM 43,6 кН·м;  =
⋅

=
8

5,512,10 2

.serlM 38,3 кН·м; 

=
⋅

=
8

5,543,1 2

.sercrM 5,4 кН·м; =
⋅⋅⋅

=
8

5,595,05,13 2

.sergM 16,2 кН·м. 

 
1.5. Расчёт продольного ребра на действие изгибающего момента 

 

Расчётное сечение плиты тавр (рис. 1.4). 
 

 
 

Рис. 1.4. Расчётное сечение плиты перекрытия 
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
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 ′
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52751505,14
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hhbRM  266 кН·м > maxM = 

           = 51,8 кН·м. 
0h = 30 – 3 = 27 см – рабочая высота сечения. 

.34,0
2
43,0143,0

2
103,0

271505,14
108,51

2

3

2
0

max

=





 −=

=





 ξ
−ξ=α<=

⋅⋅
⋅

=
′

=α R
RR

fb
m

hbR
M

 

Rξ = 0,43 – для арматуры А600 [2, табл. 3.1] при ssp R/σ = 0,6. 

=
⋅

⋅⋅⋅
=

γ

′ξ
=

5201,1
271505,1403,0

3

0

ss

fbтр
sp R

hbR
A 3,07 см2, 

где =⋅−−=α−−=ξ 03,0211211 m 0,03; −=
ξ
ξ

−=γ 25,125,025,1
3

R
s  =⋅−

43,0
03,025,0 1,23 > 1,1. 

Продольная арматура 2 ∅ 14 А600 с табл
sрA = 3,08 см2. 

 
1.6. Расчёт по полосе между наклонными сечениями 

 

maxQ = 37,7 кН ≤ 03,0 bhRb = 1,027165,143,0 ⋅⋅⋅⋅  = 188 кН. 

 
1.7. Расчёт по наклонным сечениям на действие поперечной силы 

 

0,127161,051,260,550 0min ⋅⋅⋅⋅⋅=ϕ= bhR,Q btnb = 28,5 кН, 

где =





−⋅+=








−+=ϕ

22

9048
8954

9048
89531431

b

p

b

p
n N

N
N
N

1,26. 

=⋅== 12797,07,0 2PN p 895 МПа·см2; 

=⋅⋅== 4805,143,13,1 1ARN bb 9048 МПа·см2 > =pN 895 МПа·см2, 

где 30161 ⋅== bhA = 480 см2 – площадь бетонного сечения без учёта свесов сжатой полки. 
Проверка условий, при выполнении которых поперечная арматура ставится конструктивно: 
а) maxQ = 37,7 кН ≤ =⋅⋅⋅⋅⋅= 1,0271605,105,15,25,2 0bhRbt 113,4 кН; 

б) bQQ ≤ , где =
⋅

==
47

1,014723
c

MQ b
b 49,2 кН. 

При условии, что в пределах длины c  не образующие нормальные трещины, crcb QQ ≥ = 49,2 кН. 

=
⋅

+⋅⋅=+
′

=
115005,1

1279105,1
3958

09281161 2

AR
PR

S
IbQ

bt
btcrc  

        = 492 МПа·см2 = 49,2 кН, 

h f
'  =

 5
0 

 

bf
' = 1500 

b = 160
h 

= 
30

0 
 



 

где 
2

2
3,222516)3,225,27(1505 





 −

+−⋅⋅=′S = 3958 см3 – статический момент части приведённого сечения, расположенного 

выше центра тяжести. 
=⋅⋅⋅⋅=ϕ= 22

0 271605,126,15,15,1 bhRM btnb 23147 МПа·см3; 

=
⋅

==
2,49

1,014723

crc

b

Q
Mc  47 см < =⋅= 2733 0h 81 см; 

=⋅−=−= 47,03,107,371max cqQQ 32,9 кН < =bQ 49,2 кН; 

=⋅





 +=γ






 += 95,05,1

2
8,4808,4

2 пл1 rbVgq 10,3 кН/м. 

Поперечная арматура устанавливается конструктивно ∅ 3 В500 с шагом ≈⋅=≤ 27075,075,0 0hs  200 мм. 
 

РАСЧЁТ ПЛИТЫ ПЕРЕКРЫТИЯ ПО 2-Й ГРУППЕ  
ПРЕДЕЛЬНЫХ СОСТОЯНИЙ 

 

1.8. Определение геометрических характеристик поперечного сечения 
 

Площадь сечения арматуры не учитывается. 
Площадь поперечного сечения 

=⋅+⋅= 25165150А 1150 см2. 
Статический момент относительно нижней грани 

=⋅⋅+⋅⋅= 5,1225165,275150S 25 625 см3. 

Расстояние от нижней грани до центра тяжести сечения 

===
1150

62525
A
Sy 22,3 см. 

Момент инерции 

=−⋅+
⋅

+−⋅+
⋅

= 2
3

2
3

)5,123,22(2516
12

2516)3,225,27(5150
12

5150I 81 092 см4. 

Момент сопротивления относительно нижних и верхних волокон 

===
3,22

09281inf

y
IW 3634 см3; =

−
=

−
=

3,2230
09281sup

yh
IW 10 531 см3. 

 
1.9. Определение потерь предварительного напряжения 

 

Предварительные напряжения 6009,09,0 . ⋅=≤σ serssp R  = 540 МПа. Принимаем spσ  = 520 МПа. 
Первые потери при электротермическом способе натяжения арматуры. 
Потери от релаксации напряжений арматуры 

52003,003,0
1

⋅=σ=σ∆ spsp = 15,6 МПа. 

Потери от температурного перепада 
2spσ∆ = 0, так как натянутая арматура и устройство, воспринимающее натяже-

ние, находятся в пропарочной потере. 
Потери от деформации стальной формы 

3spσ∆  не учитываются при электротермическом способе. 

Потери от деформации анкеров 
4spσ∆ = 0. 

Усилие предварительного обжатия с учётом первых потерь 

=−=σ∆−σ= ∑ )6,15520(08,3)(табл
1 ispspspAP 1553 МПа·см2. 

Вторые потери. 
Потери от усадки бетона для бетона В35 и ниже 

=⋅==σ∆ 0002000002,00002,0
5 ssp E 40 МПа. 

Передаточная прочность бетона =⋅== 256,06,0 BRbp 15 МПа ≥ 15 МПа. 
Максимальные напряжения сжатия в бетоне от усилия предварительного обжатия 

=
⋅⋅

+=+=σ
09281

3,193,221553
1150
155311

I
yeP

A
P op

bp 9,6 МПа; 

=−=−= 33,22ayeop 19,3 см; 

=σbp 9,6 МПа < =⋅= 159,09,0 bpR 13,5 МПа. 
Потери от ползучести бетона 



 

( )

( )
МПа,49

5,28,01
09281

11503,223,1910027,067,61

1,567,65,28,0

8,0111

8,0

.
3

.
6

=
⋅+






 ⋅⋅
+⋅+

⋅⋅⋅
=

=
ϕ+







 +αµ+

ασϕ
=σ∆

crcb
op

sp

bpcrcb
sp

I
yAe

 

где =ϕ crcb. 2,5 [2, табл. 2.6]; ===α
00030
000200

b

s

E
E 6,67; ===µ

1150
08,3

A
Asp

sp 0,0027. 

Напряжения в бетоне на уровне крайнего сжатого волокна от усилия предварительного обжатия 

=
⋅⋅

−=−+=σ
81092

3,22102,166,9
3

.11

I
yM

I
yeP

A
P sergop

bp 5,1 МПа. 

Полные потери ∑∆
isp = 15,6 + 40 + 49 = 104,6 МПа > 100 МПа. 

=−= )6,104520(08,32P 1279 МПа·см2. 
 

1.10. Расчёт по образованию нормальных трещин 
 

В верхней зоне от усилия предварительного обжатия 

=+⋅⋅⋅=+γ= − 2,1610105311,115,1 3
..

sup
serg

p
serbtcrc MRWM 29,5 кН·м, 

где γ = 1,15 [2, табл. 4.1] – для тавров с полкой в растянутой зоне; )(
.
p
serbtR = 1,1 МПа – для бетона В15, соответствующего 

bpR = 15 МПа. 

( ) ( ) =−=−== −3
inf1 102,93,191553rePMM opp 15,7 кН·м, 

где 
1150

53110sup

inf ==
A

Wr = 9,2 см – расстояние до ядровой точки, удалённой от растянутой зоны усилия 1P . 

Так как M = 15,7 кН·м < crcM = 29,5 кН·м, то трещины не образуются. 
В нижней зоне от эксплуатационных нагрузок 

( ) ( )

м,кН3610

2,33,1912791055,136343,1
3

3sup
2.

inf

⋅=×

×++⋅⋅⋅=++γ=
−

−rePRWM opserbtredcrc  

где γ = 1,3 – для тавровых сечений с полкой в сжатой зоне; 
1150
3634inf

sup ==
A

Wr = 3,2 см. 

Так как crcM = 36 кН·м < serM = 43,6 кН·м, то трещины образуются. 
 

1.11. Определение ширины раскрытия трещин, нормальных к продольной оси элемента 
 

Ширина раскрытия трещин s
s

s
slcrс l

E
a σ

ψϕϕ= 2 . 

От кратковременного приложения полной нагрузки serM = 43,6 кН·м; lϕ  = 1 – при непродолжительном действии на-
грузки; 2ϕ = 0,5 – для арматуры периодического профиля. 

Предварительно sψ = 1 (при ширине раскрытия трещин больше предельной уточняется). 
Приращение напряжений 

( )
=

−⋅
=

−
=σ

08,3
12795,23/106,43/ 3

2

sp

ser
s A

PzM 187 МПа, 

где =⋅=ξ= 2787,00hz 23,5 см. 

По [2, табл. 4.2] ξ  = 0,87 при 
( ) ( )

=
⋅
−

=
′−′

=ϕ
2716

516150

0bh
hbb ff

f 1,5; 

=
⋅
⋅

==
271279

106,43 3

020 hP
M

h
e ss 1,3;  =

⋅
⋅

=
α

=µα
2716

08,367,6

0bh
Asp 0,048. 

sσ = 187 МПа > ∑ σ∆+σ− srispsersR . = 600 – 520 + 104,6 = 184,6 МПа. Принимаем spσ = 184,6 МПа.  
Расстояние между трещинами 



 

=⋅⋅== 14
08,3

865,05,0 s
sp

bt
s d

A
Al 195 мм, 

где sd = 14 мм – диаметр рабочей арматуры. 
Площадь сечения растянутого бетона 

=⋅== 166byA tbt 96 см2. 

Высота растянутой зоны 139,00 ⋅== kyyt = 11,7 см ≥ 322 ⋅=a = 6 см. Принимаем ty = 6 см. 
k = 0,9 – коэффициент, учитывающий неупругие деформации растянутого бетона для тавровых сечений с полкой в 

сжатой зоне. 

=
+

=
+

=

55,1
12791150

62525

.

2
0

serbtR
PA

Sy 13 см; 

sd10  или 100 мм ≤ ss dl 40≤  или 400 мм; 
1410 ⋅ = 140 мм ≤ sl = 195 мм ≤ 400 мм; 

=⋅⋅⋅⋅=′ 195
000200
6,18415,01crca 0,09 мм. 

Ширина раскрытия трещин от кратковременного приложения длительной нагрузки 
serlM . = 38,3 кН·м ( lϕ = 1). 

При fϕ  = 1,5; =
⋅
⋅

=
271279

103,38 3

0h
ls 1,1;  αµ = 0,048, коэффициент ξ = 0,79 [2, табл. 4.2]; 2779,0 ⋅=z = 21,3 см. 

=
−⋅

=σ
08,3

12793,21/103,38 3

s 168 МПа < 1846 МПа; 

=⋅⋅⋅⋅= 195
000200

16815,01
12crсa 0,08 см. 

Ширина раскрытия трещин от длительных нагрузок ( lϕ = 1,4) 

=⋅= 08,04,1
1crсa 0,112 мм < =][

1crсa 0,3 мм. 

Ширина кратковременного раскрытия трещин 

=+−′=
1122 crсcrсcrсcrс aaaa 0,09 – 0,08 + 0,112 = 0,122 мм < ][

2crсa = 0,4 мм. 

 
1.12. Определение прогиба плиты 

 

Так как прогиб ограничен эстетическими требованиями, то расчёт производится на действие постоянных и длитель-
ных нагрузок. 

Прогиб 2
0

1
48
5 l

r
f 






= . 

Полная кривизна элемента с трещинами в растянутой зоне 

( ) 55
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1041,11061,102,3111 −− ⋅=−=






−






=








rrr
 1/см. 

Кривизна от длительного действия постоянных и длительных нагрузок 

5
3

3

.
3
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1002,3
6607271661,0

103,381 −⋅=
⋅⋅⋅

⋅
=

ϕ
=








redbc Ebh
M

r
 1/см, 

где == serlMM . 38,3 кН·м. По [2, табл. 4.5] при fϕ = 1,5; sµα = 0,048; 
271279

103,38 3

0 ⋅
⋅

=
h
еs = 1,1; коэффициент cϕ = 1,03; 

=
⋅

=
ε

= −4
.

. 1028
5,18

1redb

serb
redb

RE  

= 6607 МПа – приведённый модуль деформации сжатого бетона; 4
. 1028

1
−⋅=ε redb  – при продолжительном действии на-

грузки. 
Кривизна, обусловленная остаточным выгибом элемента вследствие усадки и ползучести бетона 
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



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где =σ∆+σ∆=σ
65 spspsb  40 + 49 = 89 МПа; 

( ) ( ) ( )
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09281

3,2230103,38

09281
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Прогиб 25 5501041,1
48
5

⋅⋅⋅= −f = 0,44 см < 
200
550

200
0 ==

lfult = 2,75 см. 

 
2. СТАТИЧЕСКИЙ РАСЧЁТ РАМЫ 

 

Расчёт подобных многоэтажных рам сводится к расчёту 3-х этажной и 3-х пролётной рамы, которая делится на 3 от-
дельные рамы: 1 – рама верхнего этажа; 2 – среднего этажа; 3 – подвала. Расчёт производится наиболее нагруженной ра-
мы подвала (рис. 2.1). 

 
 

Рис. 2.1. Расчётная схема рамы и сочетания нагрузок 

 
2.1. Сбор нагрузок на ригель 

 

Вес типового ригеля пролётом 9 м риг
serG  = 60 кН. Постоянная расчётная погонная нагрузка 

=





 ⋅+⋅=γ








γ+⋅= 95,01,1

9
606808,46

риг

nf
p

ser
l

GnG 34,37 кН/м. 

Нормативная =⋅





 +⋅=γ








+⋅= 95,0

9
6061,46 риг

n
p

п
serser l

G
gG 29,7 кН/м. 

Временная расчётная 
=⋅⋅⋅=⋅γγ= 695,02,146nfservV 27,36 кН/м; 

в том числе длительная =⋅⋅⋅=⋅γγ= 695,02,136. nfserll vV 20,52 кН/м; 
нормативная 

=⋅⋅= 695,04.serlV 22,8 кН/м; =⋅⋅= 695,03.serlV 17,1 кН/м. 
 

2.2. Сбор нагрузок на колонну и определение размеров  
поперечного сечения 

 

Нагрузка от покрытия 
=⋅⋅== 965пок

пок АВgN 270 кН, 
где покg = 5 кН/м2 – расчётная нагрузка от веса покрытия (принимаемая условно). 

Нагрузки от 4 перекрытий 

4937,34эт
пер ⋅⋅== nGlN p = 1237,3 кН. 

Временная нагрузка 
4936,27 ⋅⋅== этpV nVlN = 985 кН. 

ДА В С

pl = 9 м pl = 9 м pl = 9 м

0,5 Hэт = 2,1 м 

Hпод = 4,2 м 

G = 34,37 кН/м

V 

V = 27,36 кН/м

1) 

2) 

3) 

4) 

V = 27,36 кН/м

V = 27,36 кН/м



 

Снеговая не учитывается, так как в сумме с временной на перекрытие, умноженный на коэффициент сочетаний сγ < 
1, она будет меньше, чем одна временная с сγ = 1. 

Полная нагрузка 

=++=++= 9853,1237270перпок
max VNNNN 2492,3 кН. 

Площадь поперечного сечения колонны 

=
⋅+

⋅
=

µ+
=

355025,05,11
103,2492maxтр

кол
scb RR

NA 1223 см2. 

Материал колонны: бетон В20 с bR  = 11,5 МПа; µ  = 0,025. 
Принимаем 5040×=× hb  см. 
Собственный вес колонны 

( )
кН.7,127)2,4

2,44(95,01,1255,04,0подэтэтж/бкол

=+

+⋅⋅⋅⋅⋅=+γγγ= HHnhbG nf  

=+=+=+ 7,1273,2492колmax
41 GNN 2620 кН. 

2.3. Определение геометрических характеристик элементов каркаса 
 
Моменты инерции (рис. 2.2) 

=
⋅

==
12

5,04,0
12

33
кол bhI 0,0042 м4. 

Площадь ( ) =⋅⋅+⋅+⋅= 4,0175,05,01,0175,028,03,0A 0,345 м2. 
Статический момент  

( ) =⋅⋅⋅⋅+⋅⋅+⋅⋅= 4,03/2175,04,05,045,01,0175,024,08,03,0S 0,13 м3. 

 

  
 

 
Рис. 2.2. Поперечные сечения: 

а – колонны; б – ригеля 
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Погонные жёсткости: 

=
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кол
эт H

Ii 0,002 м3; ===
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0042,0

под

кол
кол
под H

Ii 0,001 м3; 

===
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0159,0

p

p

p l
Ii 0,002 м3. 

Для статического расчёта рамы на ЭВМ необходимо определить коэффициенты [5]: 
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p
bE = 36 000 МПа для бетона В40. 

 
Статический расчёт нижней рамы многоэтажного здания 
 

Исходные данные: К1 =  .76;   К2 =  .67;   К3 =  .67;   К4 =  .33. 
Высота колонны этажа Н = 4.2 м. 
Длина ригеля LR = 9 м. Высота колонны подвала НКР = 4,2 м. 
------------------------------------------------------------------------------------------------ 
Сочетание нагрузки                 1 + 2                  1 + 3                 1 + 4 
------------------------------------------------------------------------------------------------ 
1. Данные для расчёта по первой группе предельных состояний 
(ригеля, колонны и фундамента). 
Полная расчётная нагрузка G = 34.37 кН/м;   V = 27.36 кН/м. 
Участок АВ 
М(ВА)=                 –491.0                  –371.4                                      кН·м 
М(ВА)max=              403.6                   187.1                                      кН·м 
Q(А) =                     223.2                   113.4                                      кН 
Q(ВА) =                 –332.3                  –195.9                                      кН 
YO                               3.6                        3.3                                     м 
Участок ВD 
М(ВС) =               –321.4                   –401.1                                      кН·м 
М(ВС)max =             26.6                     224.0                                      кН·м 
Q(DC) =               154.7                     277.8                                      кН 
Колонна подвала. Изгибающие моменты и поперечная сила. 
МКРВ =                   67.9                    –11.9                –29.7               кН·м 
МКРН =                 –34.0                      5.9                   14.8               кН·м 
QКР =                   24.3                     –4.2                 –10.6               кН 
Колонна первого этажа. Изгибающие моменты и поперечная сила. 
МК1 =                –101.9                    17.8                  –60.2               кН·м 
QR1 =                  –48.5                      8.5                   –14.3               кН 

 
3. РАСЧЁТ КРАЙНЕГО РИГЕЛЯ 

 

3.1. Исходные данные 
 

Бетон В40 с bR = 22 МПа; btR = 1,4 МПа; bE  = 36 000 МПа.  
Напрягаемая арматура А600 с sR = 520 МПа; sersR . = 600 МПа; sE  =  200 000 МПа.  
Ненапрягаемая опорная арматура А400 с sR = 355 МПа; swR = 285 МПа; В500 sR = 415 МПа. 
 

3.2. Расчёт по нормальным сечениям  
на действие изгибающих моментов 

 

В пролёте 
21
max

+= BAMM = 403,6 кН·м. 

( ) ( ) 34,02/43,0143,02/111,0
753022
106,403

2

3

2
0

=−=ξ−ξ=α<=
⋅⋅
⋅

==α RRR
b

m bhR
M , 

где 0h = 80 – 5 = 75 см (рис. 3.1); Rξ = 0,43 – для арматуры А600 [2, табл. 3.1]. 

=
⋅

⋅⋅⋅
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γ
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=
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75302211,0

3
3
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ss

b
s R

bhRA 10,1 см2; 

=⋅−−=α−−=ξ 11,0211211 m 0,11; =⋅−=γ 43,0/11,025,025,1
3s 1,18 > 1,1. 

Принимаем 4 ∅ 18 А600 с табл
spA = 10,18 см2. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



 

 
 
 

 
 

Рис. 3.1. К расчёту ригеля по нормальным сечениям 
 
На опоре момент, действующий по грани колонны 
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82

2
кк2121 hVGhQMM BABAp  

        ( )
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−⋅+−=
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5,036,2737,34

2
5,03,332491

2
410 кН·м. 

Rm α<=
⋅⋅
⋅

=α 11,0
753022

10410
2

3
= 0,39 – для арматуры А400 [1, табл. 3.2]. 

355
11,0753022тр ⋅⋅⋅=sA = 15,1 см2; 11,0211 ⋅−−=ξ = 0,11. 

По сортаменту принято 4 ∅ 22 А400 с табл
sA = 15,2 см2. 

Расчёт консольных свесов. 
Расстояние от опорной реакции до грани ригеля =+= 2/155,2l  10 см. Момент по грани колонны 

=⋅== 1,07,37maxlQM 3,77 кН·м; maxQ = 37,7 кН – опорная реакция плиты перекрытия. Расчёт арматуры производится 
на ширину плиты перекрытия. 

=
⋅⋅
⋅⋅

==α 2
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2
0кпл 4815022

1077,325,125,1
hbR
M

b
m  0,001; =⋅−−=ξ 11,0211 0,11; 

=
⋅⋅⋅

=
415

4815022001,0тр
sA 0,23 см2. 

Принята арматура ∅ 3 В500 с шагом s = 200 мм. 
 

3.3. Расчёт по полосе между наклонными трещинами 
 

21+
BAQ = 332,3 кН < 1,07530223,03,0 0 ⋅⋅⋅⋅=bhRb = 1485 кН. 

 
 

3.4. Расчёт по наклонным сечениям на действие поперечной силы 
 

Опорная реакция ригеля при вылете консоли кl = 0,35 м;  
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где =⋅== 44797,07,0 2PN p 3135 МПа·см2; ( ) =σ∆−σ= ∑ ispspspAP табл
2  ( )10054018,10 − = 4479 МПа·см2; 

=⋅==σ 6009,09,0 .serssp R 540 МПа; ∑ σ∆
isp = 100 МПа – минимальные потери предварительного напряжения. 

=⋅⋅== 2400223,13,1 1ARN bb 68 640 МПа·см2, 
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где 80301 ⋅== bhA = 2400 см2. 

Проверка условий, при которых поперечная арматура ставится конструктивно: 
а) Q = 304,6 кН < =⋅⋅⋅⋅= 1,075304,15,25,2 0bhRbt 787,5 кН; 
б) bQQ ≤′ , 

где ( ) ( ) =+−=+−=′ 15,065,105,486,30415,01 cqQQ 218 кН ( =+=
21
VGq  

2
36,2737,34 += = 48,05 кН/м; c = 1,65 м – рас-

стояние от грани консоли колонны до второй сосредоточенной силы на ригеле). 
Поперечная сила, воспринимаемая бетоном 

===
165

04440
c

MQ b
b 243 кН > =

minBQ 178 кН, 

где =⋅⋅⋅⋅⋅=ϕ= 1,013,175304,15,15,1 22
0 nbb bhRM 40 044 кН·см. 

Условие 1Q′ = 218 кН < bQ = 243 кН выполняется. Следовательно, поперечная арматура ставится конструктивно. 
Шаг стержней должен быть не более =⋅= 75075,075,0 0h 562,5 мм > 500 мм. Принимаем s = 500 мм и ∅ 6 А400. 

 
3.5. Расчёт обрыва опорной арматуры 

 

При сочетании 1 + 2 обрывают 50 % опорной арматуры 2 ∅ 22 с       sA = 7,6 см2. Высота сжатой зоны 

=
⋅
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6,7355
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ARx

b

ss 4 см. 

Предельный момент для оставшейся арматуры (2 ∅ 22 А400) 
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21ст yVGyQM A +−= + . Точка обрыва y определяется из условия пр

ст MM = . 

( ) =+− 2/36,2737,342,223 2yy –197. 

Решая квадратное уравнение, находим ≈y 8 м. За точку обрыва стержни заводят на величину  

dSd
g
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sw
20

2
≥+= , 

где ( ) ( ) =+−=+−= + 836,2737,342,22321 yVGQQ A –270 кН – поперечная сила в точке обрыва; 

=
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1,0566,0285
S
ARq swsw

sw 0,32 кН/см – интенсивность поперечного армирования ( swR = 285 МПа; 2 ∅ 6 А400 с 

swA = 0,566 см2); d = 2,2 см – диаметр обрываемых стержней; =⋅+
⋅

= 2,25
33,02

270w 433 см > =⋅= 2,22020d 44 см. 

Длина обрываемых стержней  

=⋅−−+−=⋅−−+−= 15,02
2
5,023,48915,02

2
к

обр
hwyll p 4,68 м. 

При сочетании 1 + 3 обрывают 2 оставшихся стержня ∅ 22 А400. К ним встык приваривают монтажные стержни 2 ∅ 10 
А400 с мон

sA = 1,57 см2. 
Расчёт производится аналогично. 

=
⋅
⋅

==
3022
57,1355мон

bR
ARx
b

ss 0,8 см; 

=





 −⋅= −3пр 10

2
8,07557,1355M 41,6 кН·м; 
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125w 206 см > =d20 44 см; 

=⋅−−+−= 15,02
2
5,006,295,69обрl 3,51 м. 



 

Проверка ригеля по предельным состояниям второй группы не производится, так как на основе практики приме-
нения подобных конструкций известно, что прогиб и ширина раскрытия трещин будут меньше предельных. 

 
4. РАСЧЁТ КОЛОННЫ ПОДВАЛА 

 
4.1. Исходные для проектирования 

 

Бетон В20 с bR = 11,5 МПа; btR = 0,9 МПа; bE  = 27 500 МПа. 
Арматура А400 с scs RR = = 355 МПа; sE = 200 000 МПа; сечение 5040×=× hb  см (рис. 4.1). 
Расчётная длина =⋅== 2,47,07,0 под0 Hl 2,94 м. 
Случайный эксцентриситет  

=
1ae 1 см; === 30/5030/

2
hea 1,6 см; === 600/294600/03

lea 0,5 см. 
 

4.2. Расчёт колонны по прочности 
 

Из плоскости рамы. 
Усилия  

== +41NN 2620 кН; =M 0; 

=−=−= + 2462620кр
41 NNNe 2374 кН; 

=⋅⋅⋅⋅⋅=γγ= 49695,02,11эткркр ABnvN nf 246 кН; 

=
⋅

⋅⋅⋅−⋅
=

ϕ
ϕ−

=′+
35592,0

50405,1192,0102620

sc

bb
ss R

ARNAA 15,4 см2, 

где ( ) =αϕ−ϕ+ϕ=ϕ sbsbb 2 0,92; =ϕb 0,92 и =ϕsb 0,92 [1, табл. 3.5] при ==
2620
2374

N
Ne 0,9 и ≈=

50
2940

h
l 6; 

=⋅=µ=α
5,11

355025,0
b

s
s R

R 0,77. 

Расчёт в плоскости рамы. 
Для расчёта рассмотрены три точки. 
 

 
 

Рис. 4.1. Расчётная схема колонны и эпюра моментов 

В точке 2 при =
h
l0 6 > 4 необходимо учитывать влияние прогиба на величину эксцентриситета. 

Вес колонны подвала =⋅⋅⋅⋅⋅= 2,495,01,1255,04,0под
кG 22 кН. 

Значение продольных сил в точках: 

=⋅⋅−=−= + 936,275,026205,041
1 pVlNN 2497 кН; 

=⋅−=−= 22
3
22497

3
2 под

к12 GNN 2482 кН; 

=−=−= 222497под
к13 GNN 2475 кН. 

Условная критическая сила 

=
⋅−

=
π

= 2

2

2
0

2

294
1,0190657400514,3

l
DNcr 61 604 кН, 

где 
( )

×⋅⋅=













 ′−

µα+
δ+ϕ

= 3
2

03 504050027175,0
3,0

0125,0
h

ahbhED
ee

b   

1 

2 

3 

1/
3 

H
по
д 

2/
3 

H
по
д l 0 
=

 2
,9

4 
м 

МкрВ 

Мкрн 

Мкрн 



 

( )
1906574005

50
44627,7025,0175,0

15,03,065,1
0125,0 2

=













 −

⋅⋅+
+⋅

×  МПа·см4. 

=+=+=ϕ
34
2811

M
Ml

l 1,65; 

=
⋅

==
2482

1034 2

2

крн
0 N

M
e 1,4 см;  ===δ

50027
0002000

h
l

l 7,27; 

=
−

=
−

=η

61604
24821

1

1

1

crN
N 1,04. 

Дальнейший расчёт приведён в табл. 3. 
 

Таблица 3 
 

№ точки iN , кН iM , кН·м 
i

i
N
Me =0 , см η  η0e  

1 2497 34 1,4 1 1,4 
2 2482 34 1,4 1,04 1,46 
3 2475 67,9 2,7 1 2,7 

По максимальному значению η0e = 2,7 определяем расчётную точку (при aee ≤η0  расчёт можно не производить). 

При =ξ>=
⋅⋅
⋅

==α R
b

n bhR
N 17,1

46405,11
102475

0

3 0,531 (для арматуры А400). 

( ) ( )
=

−
−−

⋅
⋅⋅

=
δ−

ξ−ξ−α
⋅=′=

09,01
2/68,0168,06,0

355
6,4405,11

1
2/1

10 m

s

b
ss R

bhRAA  

  = 10 см2, 

где ==
′

=δ
46
4

0h
a 0,09. 

=
⋅⋅
⋅⋅

==α 22
0 46405,11

107,232475
1 bhR

Ne

b
m 0,6; 

=
−

+=
′−

+η=
2

4467,2
2

0
0

ahee 23,7 см; 

=
⋅+−

⋅⋅+−
=

α+ξ−
ξα+ξ−α

=ξ
77,02531,01

531,077,02)531,01(17,1
21
2)1(

sR

RsRn 0,68; 

=⋅=µ=α
5,11

355025,0
b

s
s R

R 0,77. 

Принимаем 6 ∅ 22 А400 с =таб
sA 22,81 см2 > =⋅=′+ 102ss AA 20 см2. Поперечная арматура ∅ 6 А400 с 

≈⋅== 221515ds  300 мм < 500 мм. 
 

4.3. Расчёт консоли колонны 
 
Длина площади опирания ригеля 

=
⋅⋅

⋅
=

ψ
=

305,1175,0
10309

риг.
0 bR

Ql
losb

12 см, 

где ψ  = 0,75; 5,111. ⋅=ϕ= bblosb RR = 11,5 МПа.  

199,0
800

12008,08,0
.

max <===ϕ
losb

b
b A

A . 

Принимаем =ϕb 1. Максимальная расчётная площадь смятия =⋅== 3040кmax bbA рb 1200 см2. Площадь смятия 

=⋅== 30302
. plosb bA  

= 900 см2. Окончательно принимаем == pbl0 30 см. Вылет консоли =+= 530кl 35 см. 

Рабочая высота консоли (рис. 4.2) 



 

=
⋅⋅
⋅⋅

=≥
409,02,1
1020309

2,1 к

тр
0 bR

Qah
bt

38 см, 

где =a 20 см – расстояние от опорной реакции до грани колонны. 
При высоте свободного края консоли ≥ch  150 мм и угле наклона 45° высота консоли =+≥ 1535кh 50 см; 

=−= 3500h 47 см > =тр
0h 38 см. 

Площадь рабочей арматуры 

( )
=

−⋅
⋅⋅⋅

=
′−

=
3473559,0
102030925,1

)(9,0
25,1

0

тр

ahR
QaA

s
s 5,5 см2. 

 

 
 

Рис. 4.2. К расчёту консоли 
 

По сортаменту принято 3 ∅ 16 А400 с =табл
sA 6,03 см2. 

При =h 50 см ≤ =⋅= 205,25,2 a 50 см. Поперечная арматура в виде наклонных хомутов ∅ 6 А400 с шагом 

===
4

500
4
кhs 125 мм < 150 мм. 

Проверяем прочность наклонных сечений по наклонной сжатой полосе: 

кН,309кН7361,0)00114,025,751(
64,030405,118,0)51(sin8,0 2

0

=>=⋅⋅+×

×⋅⋅⋅⋅=αµ+θ≤

Q
blRQ wb  

где =
+

=
+

=θ 22

2

2
к

2
0

2
02

3547
47sin

lh
h 0,64; =

⋅
==µ

5,1240
57,0

bs
Asw

w 0,00114; =swA  = 0,57 см2 – для 2 ∅ 6 А400. 

 
5. РАСЧЁТ ФУНДАМЕНТА ПОД КОЛОННУ 

Усилия, действующие на фундамент: 
=+41N 2620 кН;    =+21N 2497 кН; 

=M 0;     =+21
крнM 34 кН·м; 

=+21
крнQ 24,3 кН. 

 
5.1. Определение размеров фундамента 

Фундамент проектируется с подколонником стаканного типа и фундаментной плитой (рис. 5.1). 

 
Рис. 5.1. Схема фундамента 
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Высота стакана: 
1) ≥стH (1…1,5) =+ 05,0кh 0,55…0,8 м; 
2) =+≥ 05,0анст hH 0,53 + 0,05 ≈ 0,6 м. 
При сжатой арматуре в колонне =⋅== 022,02424ан dh 0,53 м; 

=+=+≥ 2,08,0200стф HH 1 м.  

Принимаем высоту типового фундамента =фH 1,5 м. Тогда заглубление =+=+= 15,05,115,0фз HH 1,65 м. 
Площадь подошвы фундамента 

=
⋅−

=
γ−

=
65,120300

2278

з0
ф HR

NA ser 8,5 м2, 

где ==
γ

=
+

15,1
262041

m
ser

NN 2278 кН; =γm 1,15 – осреднённый коэффициент надёжности по нагрузке; =γ 20 кН/м3 – объём-

ный вес фундамента и грунта на уступах; =0R 0,3 МПа =  300 кПа – расчётное сопротивление грунта; ≈== 5,8фAa 3 м. 

Принимаем размеры подколонника == пп bh 1,2 м. 
 

5.2. Расчёт на продавливание 
 

Высота плитной части из условия продавливания 

=
+

+
+

−=
+

+
+

≥
+

291900
2620

2
1

4
2,12,1

2
1

4

41

0 pR
Nbhh
bt

пп 0,14 м, 

где =btR 0,9 МПа =  900 кПа (для бетона В20); ===
+

2
ф

41

3
2620

A
Np 291 кПа. 

Принимаем высоту плитной части 30 см. 
При сочетании 1 + 2 усилия, действующие в уровне подошвы фундамента: 

=⋅⋅⋅⋅+=+= + 1,12065,1332497ф
21 GNN 2824 кН; 

=⋅+=+= ++ 65,13,2434з
2121 HQMM 74,1 кН·м; 

===
2824

1,74
0 N

Me 0,027 м < ===
30
3

30
aea 0,1 м – фундамент рассчитывается как центрально нагруженный. 

 
5.3. Проверка толщины фундаментной плиты, исходя из прочности  

наклонных сечений 
 

Действующая поперечная сила 
=⋅⋅== 635,01291PbcQ 185 кН, 

где =⋅−−=−−= )265,022,13(5,0)2(5,0 0hhac п 0,635 м – проекция наклонного сечения ( =−= 035,03,00h 0,265 м; =b 1 м). 
Поперечная сила, воспринимаемая бетоном 

=⋅⋅⋅⋅== 1,05,261009,05,05,0 0bhRQ btb 119 кН < =Q 185 кН. 

Увеличиваем толщину фундаментной плиты до =плh 60 см и принимаем её двухступенчатой, тогда =0h 60 – 3,5= 56,5 
см; =⋅⋅⋅⋅= 1,05,561009,05,0bQ  254 кН > Q = 185 кН. 

 
5.4. Расчёт фундамента на раскалывание 

 
 

Площади сечений фундамента плоскостями, проходящими через ось колонны параллельно сторонам фундамента: 

=⋅
+

−⋅+⋅+⋅= 8,0
2

6,065,02,19,01,23,033,0
1фA 2,11 м2; 

=⋅
+

−⋅+⋅+⋅= 8,0
2

5,055,02,19,01,23,033,0
2фA 2,19 м2. 

При ==>==
11,2
19,28,0

5,0
4,0

1

2

ф

ф

к

к

А
A

h
b 1,04 – прочность на раскалывание производится по [3, формула 6.23]. 

=+41N 2620 кН =⋅⋅⋅





 +=







 +≤ 1,09,01019,2
40
501975,01975,0 4

ф
к

к
2 btRA

b
h   

          =  4324 кН. 



 

Условие прочности выполняется. 
 

5.5. Расчёт прочности нормальных сечений 
 

Сечение 1  
)1,23(5,0с1 −= = 0,45 м; 

=
⋅⋅

==
2

45,01291
2
с 22

1
1

pbM 29,5 кН·м; 

=
⋅⋅

⋅
==

3555,269,0
105,29

9,0

3

0

тр

1
1

s

i
s Rh

MA 3,5 см2, 

где для арматуры А400 sR = 355 МПа; 
10h = 30 – 3,5 = 26,5 см. 

Сечение 2 
=−= )2,13(5,0с2 0,9 м;   

20h = 60 – 3,5 = 56,5 см; 

=
⋅⋅

=
2

9,01291 2

2M 11,8 кН·м;  =
⋅⋅

⋅
=

3555,569,0
10118 3

тр
2sA 6,5 см2. 

Сечение 3 
=−= )4,03(5,0с3 1,3 м;   

30h = 150 – 3,5 = 146,5 см; 

=
⋅⋅

=
2

3,11291 2

3M 246 кН·м;  =
⋅⋅

⋅
=

3555,1469,0
10246 3

тр
3sA 5,2 см2. 

Принимаем 15 ∅ 10 А400 с табл
sA = 11,8 см2 с шагом s = 200 мм. 

 
6. РАСЧЁТ НЕСУЩЕГО ПРОСТЕНКА ПЕРВОГО ЭТАЖА 

 

Размеры оконных проёмов 0H = 1,8 м; 0В = 1,5 м. Простенки == стпр bh 0,51 м; прВ = 1,5 м (между ригелями разме-
ры двух оконных проёмов). Кладка выполняется из силикатного кирпича. 

 
6.1. Сбор нагрузок на простенок 

 

Вес кровли =⋅⋅⋅== 9655,05,0 кркр ABgN 135 кН. Нагрузка от перекрытий ( ) =−=−= + 2,223)14(1 21
эт'пер AQnN 669,6 

кН. 
Вес стены  

( ) ( )( ) ( )
( ) ( )( ) ( )( )[ ] кН,32753,095,01,118148,15,11142,45,15,1

]11[ сткэт00парэтэтпр0ст

=⋅⋅⋅−⋅−+−+=

=δγγγ−−+−+= nfhHBhhHВBN
 

где парh = 1 м – высота парапета; кγ = 18 кН/м3 – объёмный вес кирпичной кладки; стδ = 0,53 м – толщина стены с учётом 
слоя штукатурки. 

Полная нагрузка =++= стперкрпр NNNN 135+669,6+327 = 1131,6 кН. 
 

6.2. Расчёт сечений простенка 1-го этажа 
 

Расчётная длина простенка == эт0 Hl 4,2 м. Упругая характеристика кладки α = 500 при марке раствора не ниже 
М10 [4, табл. 5.14]. 

Нагрузка от перекрытия 2-го этажа 21+
AQ = 223,2 кН прикладывается от внутренней поверхности стены на расстоянии 

равном == 3/203/pa  7см6,6 ≤= см, где pa = 20 см – длина заделки ригеля в стену. 
Изгибающий момент от внецентренного приложения нагрузки в уровне перекрытия (рис. 6.1). 

( ) =−=−= + )6,62/51(2,2236,62/cт
21 hQM A 4118,5 кН·см. 

Момент, действующий в верхнем сечении простенка  

2,4
6,35,8/41

2,4
6,02,4

1
⋅

=
−

=ММ = 3530 кН·см/ 

6,1131/3530/ пр10 == NMe = 3,1 см. 

Прочность кладки при внецентренном сжатии 

=
⋅⋅⋅⋅

⋅
=

ωϕ
≥

06,11505178,01
106,1131

прпр1

пр

bhm
N

R
g

1,8 МПа, 

 



 

 

 
Рис. 6.1. К расчёту несущего простенка стены: 

а и б – конструктивная и расчётная схемы; в – эпюра моментов 
 
 

где =gm 1 при =прh 51 см > 30 см; 45,106,1
51

1,311
пр

0 <=+=+=ω
h
e ; 1ϕ =

ϕ+ϕ
=

2
c =

+
2

71,085,0 0,78 (ϕ = 0,85 – коэффици-

ент продольного изгиба при 8
51

420

пр

0 ≈==λ
h
l

h  и α = 500 [4, табл. 5.17]; сϕ = 0,71 – для сжатой части при 

===λ
8,44

4200

с
h h

l
с

9,4; =⋅−=−= 1,32512 0ст ehhc 44,8 см). 

По [4, табл. 5.2] принимаем марку кирпича М150 и раствора М50, для которых прочность кладки R = 1,8 МПа. 
Применение сетчатого армирования по высоте простенка позволяет увеличить сопротивление кладки приблизительно в 
два раза и тем самым уменьшить марку кирпича и раствора. 

 
6.3. Расчёт на смятие 

 

=
⋅⋅⋅

⋅
=

ξψ
≥

64,160025,15,0
102,223см

см
cdA

NR 3,6 МПа, 

где == +21
см AQN 223,2 кН; =ψ 0,5 – при треугольной эпюре давления от местной нагрузки; 

=⋅−=ψ−= 5,05,05,15,05,1d 1,25 – для кладки из кирпича; =⋅== 2030ppc abA 600 см – площадь смятия; 

=+= )2( прhbaA pp  =⋅+= )51230(20 2640 см2 – расчётная площадь смятия; ==ξ 3
1600
5680  1,53; 

=
⋅⋅⋅

⋅
=

53,1160025,15,0
102,223

cмR 1,46 МПа < R = 1,8 МПа. 

Условие прочности выполняется. 
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