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 G
=159659.5кН

6х7=42.0м

6х3=18.0м

L=43.2м

В=19.2м

 Рамно-связевы
е конструкции зданий

П
редварительная компоновка каркаса. 

А
дминистративное 16 этаж

ное здание с подземны
м этаж

ом
. В

ы
сота

здания 55м от планировочной отметки земли
. В

ы
сота типового этаж

а
3.3м, вы

сота технического этаж
а 2.2м, вы

сота подземного этаж
а 4м.

С
етка строительны

х осей 6х6м.

площ
адь плана А

=829,4 м²
объем здания V

=829,4 х 55=45617 м³

вес здания G
=45617 х 3,5=159659,5 кН

осредненны
й вес одного м³ здания - 3,5 кН

/м³

В=19.2м55.0м

Н=59.0м
L=43.2м

4.0м

габариты
 здания

±0.00

-4.00

55.00

П
лан



В
етровая нагрузка на здание. 

ветровой район III 
тип местности С

 
W

o=0.38кП
а

,
,

,

Н
ормативное значение ветровой нагрузки   следует определять как сумму средней           и пульсационной         составляю

щ
их

w
  

W
m

  
W

p  

m
w

 = w
 kо

( z) e с
,

m
где :

средняя составляю
щ

ая ветровой нагрузки      определена в программе В
ЕС

Т .
w

  m
пульсационную

 составляю
щ

ую
 ветровой нагрузки      определим аналитически.

w
  p

-коэф
фициент динамичности,

позволяю
щ

ий рассматривать динамическую
 наггрузку как статическую

, определяется в зависимости от параметра 

=
Т 940 γf=

1.15
940
380х1.4=0.028

=0.3 Т =0.021H
=0.021х 55=1.15сек ; 

1

так как 
=0.869<

=1.2 Гц

необходим учет (реакции сооруж
ения ) пульсационной составляю

щ
ей ветровой нагрузки по формуле

период первой ф
ормы

 колебания здания для многоэтаж
ны

х зданий из ж
елезобетона или каменной кладки . 

первая частота собственны
х колебаний 

=
1Т  1 =

11.15 =0.869
Гц

1
,

,

рисунок 11.1 

( z)e
коэфф

ициент пульсаций давления ветра на вы
соте  Z ,

таб. 11.4 

коэфф
ициент пространственной корреляции пульсаций давления ветра на вы

соте Z 

( только для первой собственной частоты
 )

п. 11.1.11 

где :

( С
Н

иП
 2.01.07-85*)

W
p=W

m
ξ ζ   ν ;

W
 = W

m
 + W

p ; 

( z)e

¦

¦l
1
¦

W
p=W

m
ξ ζ  ν ;

( z) e

ξ 

e

e
W

o
d

 С
Н

иП
 2.01.07-85*

 С
Н

иП
 2.01.07-85*

 ν  ζ  

 С
Н

иП
 2.01.07-85*

;
;

для ветрового района III при 
=0.3

=1.2 Гц
,

таб. 11.5 С
П

d
¦l

22



β

Τ
сек.

  0.4
  0.2

  0.6
  0.8

  1.0
  1.2

  1. 4
  1.6

  0.0
  0.0   1  2  3

  =1/Т
  2.5

  5
  1.66

  1. 25
  1.0

  0.83
  0.714

  0.625
  0.0

 Гц

1-ая ф
орма

Д
ля многомассовых систем при определении сейсмических сил

допускается ограничивать количество учиты
ваемых форм

. Н
е менее

трех форм при Т > 0.4сек. и только первую
 форму при Т  < 0.4сек.

1

 Т    0.4сек.
1

 Т     0.4сек.
1

1-ая ф
орма

2-ая ф
орма

3-ая ф
орма

4-ая ф
орма

Н
ормативное значение пульсационной составляю

щ
ей

ветровой нагрузки для сооруж
ений

, определяю
тся в

зависимости от частоты собственны
х колебаний

1-ая ф
орма

 а
 б

1-ая ф
орма

2-ая ф
орма

2-ая форма

 вД
опускается учиты

вать динамическую
 реакцию

 по трём низш
им

собственным формам колебаний (двум изгибным и одной
крутильной...)

Число S первы
х форм собственных

колебаний определяю
т из условия

С
П

 20.13330.2011 п.11.1.8.

-предельное значение собственной частоты
 -таб.11.5

С
П

 14.13330.2014 п.5.9.

 рисунок 2, п.5.6.

3

Т  1

1
¦

1
¦

1
¦

2
¦

¦

¦l

Т  1
Т  1

Т  2

1
¦

1
¦

2
¦

¦

¦l

¦l

Т  11
¦

Т  22
¦

Т  33
¦

Т  44
¦

Т  22
¦

2
¦

¦l

s
¦

s+1
¦

1

П
еремещ

ения ,а
следовательно усилия по
высоте здания будут самими
больш

ими по первой форме
колебания, так как отклонение
верха здания будет более
продолж

ительно по времени.
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1.26
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1.5

1.78

0.727

0.681
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кП
а

z=55м

вы
сота

уровня
m

w
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0.585

0.292

0.413

0.292

0.292

0.516

0.516

w
  =0.38кП

а
о

фасад в плоскости ZO
X

 
L=43.2м

 пульсационная составляю
щ

ая на 1м² 
ветровая 

m
p

w
 =w

 + w
 

кП
а

,

расчетная

 нагрузка

1.41

1.27

0.81

1.0

0.81

0.81

расчетная
ветровая  нагрузка

на 1 пм ф
асада

  (множ
итель 43.2)

Ρ
w

 

60.9

54.9

35 43.2

кН
/м

кН
/м

кН
/м

кН
/м

кН
/м

кН
/м

3535

1.4

0.714

0.733

0.783

0.763

1.17

1.26

1.78

1.5

1.78

вы
сота

уровня

0.803

0.802

0.754

0.584

0.57

0.622

кП
а

m
w

  

фасад в плоскости ZO
Y

 В
=19.2м

0.686

0.585

0.292

0.413

0.292

0.292
0.584

w
 =0.38кП

а

 пульсационная составляю
щ

ая на 1м2 
ветровая 

m
p

w
 =w

 + w
 

кП
а

расчетная

1.49

1.34

0.87

0.86

1.04

0.87

 нагрузка

расчетная
ветровая  нагрузка

на 1 пм ф
асада

  (множ
итель 19.2)

Ρ

28.6

25.7

16.5

20.0

кН
/м

кН
/м

кН
/м

кН
/м

кН
/м

кН
/м

16.6

16.6

ветровая 

m
p

w
 =w

 + w
 

кП
а

,

расчетная

 нагрузка
w

 

L=43.2м

В=19.2м

В
етровы

е нагрузки на фасады
 здания.

4

( z) e
ξ 

 ν
 ζ  

( z)e
 ζ  

ξ 
 ν

W
p=W

m
ξ ζ  ν( z)e

W
p=W

m
ξ ζ  ν( z) e

0 40м

20м

10м

5м

z=55м

П
лан

О
риентировочные  данные о границах диапазона ( Т1,Т2)

мож
но принять по ГО

СТ Р 54859-2011 "  Здания и
сооруж

ения.определение параметров основного тона
собственны

х колебаний" , прилож
ение Ж

.



w
 =0.38 кП

а
о

x

y

z

z=55м

0

40м

20м

10м
5м

кН
/м

=35
=60.9-35=25.9 кН

/м;

36.7м

фасад в поскости ZO
X

 

F=55 х 25.9/2=712.3 кН
;

w
 

M
=

Ρw
о 

35 х 55²/2+712.3 х 36.7 = 79.07 х 10³ кН
м;

Ρw
 

Ρw
о 

-55

И
згибаю

щ
ие моменты от ветровой нагрузки от отм. 0.00 до отм. 55.0

act

И
згибаю

щ
ие моменты от ветровой нагрузки для Н

=59м.

act

w
 

M
=M

 + Q
 х 4=79.07 х 10³+(35 х 55+712.3) х 4 = 89.6 х 10³ кН

м
 

4.0м

act
M

 

 Q
=(35 х 55 + 712.3) кН

;

act

w
 

M
=89.6 х 10³ кН

м

Э
квивалентная по изгибаю

щ
ему моменту равнамерно распределенная ветровая нагрузка на м . 

р= 1.58кПа

=79.07 х 10³ кН
м;

 Q
=2.64 х 10³ кН

act w
 

р= (2 х M
  /Н

 )²/L=( 2 х 89.6 х 10³ /59 )² / 43.2 = 1.58 кП
а

5

±0.00

Э
пю

ры
 усилии

;



w
 =0.38 кП

а
о

y

z

z=55м

0

40м

20м

10м
5м

x фасад в поскости ZO
Y

 

28.6-16.6=12
кН

/м

36.7м

F=55х12/2=330кН

w
 

M
= 16.6 х 55²/2 + 330 х 36.7 = 37.22 10³ кН

м;

16.6 кН
/м

Ρw
 

Ρw
о 

-55
=

Ρw
о =

И
згибаю

щ
ие моменты от ветровой нагрузки от отм. 0.00 до отм. 55.0

=  2.64 х 10³ кН

act
M

 + Q
 х 4= 37.22 х 10³ + (16.6 х 55 + 330) х 4 = 42.2 х 10³ кН

м;

И
згибаю

щ
ие моменты от ветровой нагрузки для Н

=59м.

act

w
 

M
=

4.0м

act
M

 

Q
=  (16.6 х 55+330) кН

;

=37.22 х 10³ кН
м;

y

z

x
0

M
 M

 y
 Q

 Q

x

y

=42.2 х 10³ кН
м

=
89.6 х 10³ кН

м

= 1.24 х 10³ кН

С
хема ветровы

х нагрузок на фундамент.

6

±0.00

;
;

;

x
 N

=159659.5кН
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В
ариант каркаснаго рамной системы

 здания с безбалочны
м перекры

тием
.
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7

 Работа каркасной  рамной  конструкции. 
К

аркасны
е балки, колонны

 воспринимаю
т и вертикальные гравитационны

е нагрузки и
горизонтальны

е нагрузки от ветровых и сейсмических воздействий
.

П
ри совместном действии этих нагрузок обы

чно больш
ие усилия M

, N
, Q

 ниж
них колонн каркаса

постепенно уменьш
аю

тся по направлению
 к верхним этаж

ам
.

Н
иж

ние колонны в основном работаю
т как внецентренно сж

аты
е стойки с малым

эксцентриситетом
, а колонны

 верхних этаж
ей относятся к числу элементов с больш

им
эксцентриситетом при внецентренном сж

атии
.

П
ри действии горизонтальной нагрузки горизонтальное смещ

ение каркасной конструкции вызвано
двумя видами деформации. О

дна из них является деформации сдвига, другая -изгибной
деформацией.
К

аркасы
 рамной конструктивной системы обладаю

т малой боковой ж
ёсткостью

.

Разрез
П

лан

t
m

ax

s
m

ax
k

h L
=

по мере уменьш
ения длины пролета или увеличение

высоты сечения ригелей роль  нормальных напряж
ений

сниж
ается.



А
=0.4² =0.16 м²

6
0.16х30х10  =4.8х10 кН

м²;
6

b
Е А

=Е  А
 L²/2=

b
В

 =   
o

4.8х10 х18² /2=777.6 кН
м²;

6

3300

6000
6000

6000
400

r= s=

=0.004м 4

В
 =   0.12 10кН

м
6

bmbm
2

,

,

200

6000

 10 кН
м 

6

i  bm
i  bm

i  col
i  col

 =
0.0218000

0.08   10 6кН
м ,

 0.06   10 6кН
м ,

L=

h=

поперечное сечение ригеля.

=0.0021м 4

В
 =   0.063 10кН

м
col

col
2

6

i  col

i = 0.02 10 6кН
м

bm

А
=0.16м 2

=4.8 10кН
м
2

b
Е А

=bh³/12=0.4 х 0.4³/12=0.0021 м ; 4

В
 =   

6
0.0021х30х10 =0.063х10 кН

м ;

col

col
66

i  =col
0.063х10 /3.3=0.02х10 кН

м;
6

=bh³/12=6 х 0.2³/12=0.004 м ;

В
 =   0.004х

6
30х10 =0.12х10 кН

м ;
6

bmbm

i = 0.12х10 /6=0.02х10 кН
м; 

6
6

bm

col

6
s= i х 4=0.02х10 х4=0.08х10 кН

м;  
6

r=
i  х 3=

bm
6

0.02х10 х3=0.06х10 кН
м;  

6
col

ригели

изгибная

погонная

суммарная

суммарная осевая
крайних колонн

колонны
:

Ж
есткости элементов рамы :

400

K
 =

12
h(s  +  r  )

-1
-1  =

12х10
3.3(1/0.08 +1/0.06 )

6

 =1.23х10
6кН

;

 р=1.57 х 6=9.42
,

=pH
 /2K

+pH
 /8B =9.42х 59 /2х1.23х10 +9.42х59 /8х777.6=
4

o

кН
/м6

4

 =0.133+0.018=0.151м.
=

Н1000
= 55/1000=0.055м

u

С
двиговая ж

есткость рамы :

В
етровая нагрузка с ш

ирины 6м фасада.

П
рогиб верха рамы

.

В
 практике проектирования неофициально применяется

соотнош
ение.

,

Горизонтальны
й прогиб достаточно больш

ой. В
 процентном

соотнош
ении доля отдельны

х составляю
щ

их в общ
ем прогибе

здания равна: изгиб колонн-20%
,изгиб ригелей-80%

.С
ледует

увеличить изгибную
 ж

есткость ригелей.

.

П
реобладаю

т сдвиговые деформации
.

=
Н500

= 59/500=0.118м
u

Н
еобходима постановка диафрагм

.

         =0.133м.

В
ы

вод:.

эпю
ра изгибаю

щ
их моментов

по методу портальны
х рам

.

w
 

8

]

]

;

¦
¦

¦

I
I

4

2
2

2
2



С
огласно СП

 20.13330.2011  таб. Е4
допускаемый прогиб 

=
Н500

= 55/500=0.11м
u

О
порными элементами каркаса являю

ется система ж
елезобетонны

х стен.
С

тены
 работаю

т как косоль, и эта форма не изменяется при деформации.
y

0

0
x

0

6600

400

И
згибная ж

есткость стены
 В

 =  I  Еb

конструкционны
й бетон класса прочности В

25
b

3
Е =30х10 М

П
а

=bh/12=0.4х 6.6/12=9.58м 
3

3
4

В
 =   9.58х30х10 =287.4х10 кН

м ;
6

6

х
х

П
редельно допустимы

й изгибаю
щ

ий момент по условию
 ограничения горизонтального перемещ

ения верха стены определится 

=qL/8E
4

M
  =0.008

В
    

Н
 

пр
M

 =0.008
55

пр

6
287.4х10 =26.1х10 3кН

м
х

количество стен в поперечном направлении:

89.6 10
п =

act

w
 

M
 

26.1х10 х 0.85
3

M
 пр

=
  4ш

т

суммарны
е моменты

 инерции стен по оси y. 

y х
≈

=9.58 х 4=38.32 м
4

количество стен в продольном направлении:

42.2х10
п =

act

w
 

M
 

26.1х10 х 0.85 
3

M
 пр

=
 2ш

т

суммарны
е моменты

 инерции стен по оси х. 

x х
≈ 

=9.58 х 2=19.16 м
4

3

9

¦
;

;

;

;

]
¦

;
;

;

E
E

 из формулы
 прогиба консоли: I

2

I

3

I

В
ариант каркасной  системы

 здания с постановкой диафрагм
.



x

y
z

L=43.2м

В=19.2м55.0м4.0м

0
x

y
y

0
1

1
x

1

0
x
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6х7=42.0м

6х3=18.0м

L=43.2м

В=19.2м

У
станавливаем две поперечны

е диафрагмы с проемом и две стены в
продольном направлении.

У
становка диафрагм приводит к увеличению

 конструктивной ж
есткости

конструкции, при этом уменьш
ается период колебаний

, но увеличивается
сейсмическое воздействие.
П

ри действии горизонтальных нагрузок стена-диафрагма испытывает
изгибную

 деформацию
, как в плоскости стены

,так и из своей плоскости.

2. центр массы
 и центр изгиба совпадаю

т в точке плана. 
3. равнодействую

щ
ая ветровой нагрузки проходит через эту точку.

оптимальная компоновка : 
1. стены

 -диафрагмы
 равномерно размещ

ать по плану. 

4. длина стены
 не более 8м.

5. стен-диафрагм долж
но бы

ть ограниченном количестве .
6. меньш

ая конструктивная ж
есткость - больш

ой период собственных колебаний.
7. периоды собственны

х колебаний в направлении главны
х осей и под углом 45

долж
ны  быть одинаковы -достаточное подтверж

дение равномерной ж
есткости здания.

8. диафрагмы
-стены

 ставить в местах изменения плана 
9. объединение диафрагм - стен увеличивает ж

ёсткость здания   

10
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В
заимодействие стен-диафрагм и ж

естких рам по восприятию
 горизонтальных нагрузок определится из рассмотрения их раздельной

работы в системе здания.

В
етровая нагрузка воспринимается только ж

есткими рамами
.

Н
агрузка на одну раму собирается с площ

ади А
=6х59=354 м²;

W
=1.58х354=559.22 кН

;
М

аксимальны
й прогиб ж

есткой рамы
Ж

есткость рамы на изгиб составит
С =W

/f=559.22/0,151=3.7х10³ кН
/м;

f=
0.151 м.

В
етровая нагрузка воспринимается только стенами

.
Н

агрузка на одну стену собирается с площ
ади А

=42.3/4х59=624 м²;
W

=1.58х624=985.8 кН
;

М
аксимальны

й прогиб стены
Ж

есткость стены
 на изгиб составит

С =W
/f=985.8/0,0088=11.2х10³ кН

/м;

f=
0.088м.

 С
  принимаем равное =1

тогда С
= 11.2/3.7=3 

О
бщ

ая относительная ж
есткость здания с четы

рьмя стенами и ш
естью

 ж
есткими рамами

.

р
с

С
=3х 4+1х 6=12+6=18

В
 процентном .нагрузка воспринимаемая стенами ,при абсолю

тно ж
естких дисках перекрытий составит

12/18х100=66.6%

Расчет производился из условия отдельны
х стен

, на самом деле имеется поперечная диафрагма с проемом с ж
есткостью

 превы
ш

аю
щ

ую
в 10 раз ж

есткость отдельной стены
. Если располож

ить стены в средних осях здания то количество рам уменьш
ится до 4 ш

т и стены
будут воспринимать 75%

 горизонтальной нагрузки.

y

0
x

У
гол наклона оси достигает максимальной величины в основании здания

, где
действует максимальная перерезываю

щ
ая сила.

Д
еформация стены

- диафрагмы - изгибны
й тип, её горизонтальное боковое смещ

ение
зависит от изгибаю

щ
его момента, и боковое смещ

ение возрастает пропорционально
кубу вы

соты
 сечения стены

-диафрагмы (вогнутая кривая)

Горизонтальная  сдвигаю
щ

ая нагрузка от ветра воспринимается в основном рамами в
верхней части здания и стеной

-диафрагмой внизу.

Д
еформация каркасной рамы - сдвиговой тип, т.е. чем вы

ш
е сечение, тем меньш

е
разница меж

ду горизонтальны
ми перемещ

ениями отдельных этаж
ей (вы

пуклая
кривая)

С
овместная работа каркаса и стен-диафрагм.

w
 

11
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1.П
рогиб одной поперечной стены

 от погонной нагрузки
р=1.58х42.3/4=16.7

=pH
/8B =16.7х 59/8х287.4=0.088м
4

кН
/м4

=
Н500

= 59/500=0.118м

ускорение свободны
х колебаний верхнего этаж

а :

а =
p

w
 G

M
≤

 G
M

- отнош
ение веса здания к площ

ади фасада, перпендикулярного  к направлению
 ветра  

 G
M

 =
= 159659.5/43.2х55=67.2 кН

/м² ; 

а =0.727/67.2=0.011 м/с²
 0.08 м/с²; 

В
ес здания G

=159659.5 кН
 ; 

<

С
огласно СП

 20.13330.2011 п 11.4 максимальное ускорение этаж
а зданий не долж

но
превы

ш
ать величины

                                                    а   =0.08м/с² ;
c.m

ax

а   =0.08м/с² ;
c.m

ax

 2.У
скорение колебаний верхнего этаж

а. 

p
w

 -иненсивность динамической нагрузки в уровне верха здания. 

G
/A

  

И
з этого соотнош

ения мож
но определить минимальную

 толщ
ину здания по условию

ограничения предельны
х ускорений

В
 процессе проектирования необходимо проверять вес одного кубического метра здания и

регулировать вес всего здания.

Расчетны
е осевые силы N

 колонн и стен в принципе совпадаю
т со значениями

, найденными по простой формуле N
=qA

.
Здесь q является величиной гравитационных нагрузок на единицу площ

ади
. Д

ля каркасных конструкций примерно
12-14кН

/м², для каркасной конструкции со стенами
-диафрагмами примерно 13-15кН

/м², для конструкций стены
-диафрагмы

примерно 14-16кН
/м².

12

расчет по 2-ой группе предельны
х состояний .
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6000
6000

6000
6000

6000
6000

6000

600060006000

П
ри анализе внутренних сил и смещ

ений в строительной конструкции используется гипотеза бесконечной ж
есткости

перекры
тия в своей плоскости

. П
ерекры

тие считается ж
ёстким в своей плоскости

, если относительны
й прогиб из своей

плоскости меньш
е или равен

=0.2h;
u

и таб.Е1 СН
иП

 2.01.07-85*
где: h-вы

сота плиты перекрытия ;

П
ерекры

тие здания состоит из балочных плит, что образует несущ
ую

 горизонтальную
 ж

есткую
 конструкцию

. В
 соединении с

вертикальны
ми элементами образует конструкцию

, которая эффективно передает вертикальны
е и горизонтальные нагрузки на

основание.

2. размер выреза или проема долж
ен бы

ть не более половины
 ш

ирины 

1. общ
ая площ

адь проемов не долж
на превыш

ать 30%
 площ

ади перекрытия.  

3. после вы
чета размера выреза или проема минимальный  размер перекрытия  

перекры
тия.

по лю
бому направлению

 не менее 5 м.

4. расстояние от края проема до края перекрытия долж
но бы

ть не менее 2 м. 

12
+

аа
2м.
2м.

1
2

а
а

5м.

Д
ля сохранения ж

ёсткости перекрытия в своей плоскости необходимо :

1
2

а
а

0.5В

В

1.2 П
ерекры

тие

13

¦

П
лан

П
лан

Э
пю

ры
 изгибаю

щ
их

моментов по ш
ирине плиты

.

6000

М пролетный

М опорный

пролетная полоса

надколонная полоса

надколонная полоса

L/4 L/2 L/4L/2 L/2 L/2 L/2 



400

2-2
1-1

400

Типы
 опирания свободны

х краев монолитны
х ж

/б плит перекры
тия на колонны

m
inm

in

b
к

к
b  /2+h

2
2

1
1

2
1

колонна

ж
/б колонна

монолитны
й ригель

монолитны
й ригель

колонна

ж
/б колонна

250
min

П
ри отсутствия вы

ступа перекрытия с наруж
ной

стороны
 крайней колонны

, вы
сота сечения крайней

балки не меньш
е, чем 2.5 толщ

ины
 плиты

. П
ри

проектировании крайних балок учитывается часть
перекрытия, которая совместно воспринимает
изгибаю

щ
ий момент, сдвиг и крутящ

ий момент и
удовлетворяет требованиям минимального
армирования.

плита
перекры

тия
плита
перекры

тия

Д
ля уменьш

ения прогиба и изгибаю
щ

его момента  в центре
крайнего пролета и неуравновеш

енного изгибаю
щ

его
момента колонн, проектировать вы

ступ свободных краев
перекрытий. Д

лина выступа (от края плиты
 до центра

колонн не долж
на превыш

ать 0.3 пролета перекры
тия в

выступаю
щ

ем направлении.

обязательны
й

охват колонны
плитой

S.F.L
S.F.L
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О
тверстия 1,2,3 мож

но ставить конструктивно
при соблю

дение параметров. О
тверстия и

проемы больш
их размеров долж

ны
подтверж

датся расчетом по прочности и
ж

есткости.
Н

еобходимо избегать устройства проемов с двух сторон стены
-диафрагмы

,
так как невозмож

но эффективно передать горизонтальную
 силу на стену

. В
этом случае усилия в каркасны

х рамных колоннах будут больш
е расчетных

.

150
bа

150

B
/8

b
А

/8
аb

аАL/2 
L/4

L/4
L/4

L/4

А
А

В В В 

L/4L/4L/2 L/2 L

L

2
отв.

B
/4

b
А

/4
а

3
отв.

1
отв.

bа

Запрещ
ается перерезать

надколонную
 полосу

отверстием
.

150
bа

150 1
отв.

П
о контуру отверстия в бетонном слое

необходимо предусматривать
компенсирую

щ
ую

 арматуру.

О
тверстия в перекры

тии.
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арматурны
х стерж

ней
А

рмирование ж
/бетонны

х плит в местах отверстий
.

1.3
l

L

l
L

l
L

d s

d s

an
L

0.70.5

х

х

an
L

an
L

d sd s

0.7

0.5

х

х

an
L

an
L

d sd s

0.7

0.5

х

х

an
L

L

d sd s

0.7

0.5

х

х

an
L

an
L

d sd s

продольное смещ
ение

в районе сты
ка нахлест

0.7 10.7

0.7

0.7

0.5

0.5

0.5

0.5

обрамляю
щ

яя арматура
на свободном крае плиты

длина заанкеривания арматурны
х стерж

ней

h

an
L

an
L

=a
х

х
s,cal

A
s,ef

A
(СП

 52-101-2003, п. 8.3.21,22)

значения в скобках действительны
, когда защ

итны
й слой бетона 

перпендикулярно оси искревления составляет    3      , или нет 
поперечного давления, или нет часто располож

енны
х хомутов.

ds

два приваренны
х

поперечны
х

внутри
d

s
55см
10см

1()

d
s

5

(
)

0.7

(
)

0.7

(
)

0.7 1()1()

d s5

приваренны
й

поперечны
й

стерж
ень 

внутри
an

L

приваренны
й

поперечны
й

стерж
ень 

внутри
an

L

приваренны
й

поперечны
й

стерж
ень 

внутри
an

L

приваренны
й

поперечны
й

стерж
ень 

внутри
an

L

стерж
няan

L

d s

0,

l
L

an
L

=a
х

х
s,cal

A
s,ef

A
(СП

 52-101-2003, п. 8.3.27)

0,

h=1/30Lпр 

>300

2 (0.5A
  )

2 (0.5A
  )

s1
2 (0.5A

  )
s1

2 (0.5A
  ) 1

1

>300

s2
1 (A

  )

s1
2 (0.5A

  )
s1

2 (0.5A
  )50

1-1

s2s2

4 (0.5A
  )s4

4 (0.5A
  )s4

s3
4 (0.5A

  )
s3

4 (0.5A
  )

s3
4 (0.5A

  )
s4

3 (A
  )

s3
4 (0.5A

  )

s4
3 (A

  )s2
1 (A

  )

стерж
ень

(А
300, А

400)
U

-образный

1,3 - стерж
ни арматуры

 плиты
;

2,4 - специальны
е стерж

ни арматуры
, окаймляю

щ
ие отверстие

П
римечания : Д

ва крайних стерж
ня ставятся с промеж

утком 50 мм.
П

ри армировании сварны
ми сетками отверстий до 300 мм арматуру рекомендуется 

вы
резать по месту, при этом разрезанны

е стерж
ни целесообразно отгибать в тело плиты

.

an
L

an
L

an
L

d s ш
аг 50     и не

более 600мм
 d  s

2h
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6h
0

6h 0

расчетный контур поперечного сечения
при наличии отверстия

6h
0

6h 0 6h 0

6h
0

6h
0

Защ
итны

й слой бетона :

В
 ф

ундаменте
мм

в чистоте

В
 колоннах и балках

В
 перекры

тиии

от хомута
20

25

а = 20 70

ds
20

мм
=

a
=

a=

мм
ds

20
мм

=
мм

от хомута
a

=
мм

25

25
ds

=
мм

от хомута
a

=
мм

30

мм
в чистоте

конструкционны
й тяж

елы
й бетон 

классов В
 10-В

 60 по ГО
С

Т 25192-82

М
атериал :

данны
е об изгибе стерж

ней

d
s

20
мм

d

2

610
15

d
sd
s

d
s

d

11
d

==
=

d
s

20
мм

d1

d
1

d1

2 d

2 d
d
s

d
s

a

a

Д
ля стерж

ней
периодического проф

иля

0.5h
0

0.5h

зона влияния отверстия

зона влияния отверстия

расчетны
й контур

поперечного сечения

17
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С
тена-диафрагма с высокими проемами

. Расчетная схема в
виде двух ветвей, соединенны

х балками. Ж
есткость каж

дой
ветви на много больш

е ж
есткости соединительны

х балок
,

поэтому последние в расчетной схеме мож
но заменить

стерж
нями, имею

щ
ие ш

арнирное закрепление в ветвях стены
.

В
етвь работает как отдельная консольная балка. Э

пю
ра

моментов представляет гладкую
 кривую

. Н
ормальны

е силы в
каж

дой ветви от горизонтальной нагрузки равны нулю
.

С
тена-диафрагма с двумя ветвями из монолитных стен

соединенны
х балками, причем последние обладаю

т
ограничительным влиянием на ветви стен

. Н
а эпю

ре моментов
каж

дой ветви, в местах крепления балок появляю
тся скачки и

возникаю
т нормальны

е силы
 от поперечных сил в

соединительных балках. Н
апряж

ения в поперечном сечении
каж

дой ветви определяю
тся с учетом изгибаю

щ
их моментов и

нормальны
х сил.

Д
иафрагма без проемов в ветвях.

Д
иафрагма с проемами в ветвях..

1.3 С
тены

-диаф
рагм

ы
р

Н

х

Q

М
М

М
М

/2
Q

М
/2

И
згибны

е свойства стен-диафрагм
.

В
ысота стены меж

ду верхним и
ниж

ним проемами (в том числе балки)
оптимально не больш

е 1/5 вы
соты

этаж
а.

18



V V
VV

N
N

M
M

M
M

V

1
11

2
2

3

V
3

р

х

В
еличина     равна сумме

всех поперечны
х сил в

перем
ы

чке, начиная от
верха диафрагмы

 до
рассм

атриваем
ого

сечения.

М
 =рх²/2
о

L а

1
М

 =рх²/4-V
а/2

V
3

1
М

Е
b

 =   
Е

b
1

2

an
L

О
брамление проемов в стенах-диафрагмах.

an
L

50
50

1 150

основная
арматура

1

2
2

50 50

50 50

П
о всей длине балок диаметр хомутов не менее 6мм, ш

аг не более 150мм.
Горизонтальная рабочая арматура балок в стене условно не показана

.

А
рматура усиления проемов диаметром не менее 12мм.

600

50
50

А
рматура

усиления

О
сновная

арматура

U
-образны

й
стерж

ень

стены

проема

(А
300, А

400)

50 50

А
рматура

усиления

О
сновная

арматура
стены

проема

Ш
пилька

U
-образны

й
стерж

ень
(А

300, А
400) 2

(4 ш
т. на 1 м ).

1-1
2-2

an
L

h

0.33h0.4h 
200

200
L

h
h/2

h/2

M
M

V
V

N

N

an
L

на усилие 2V

на усилие 1.5V
на момент 1.5(0.5LxV

) 

У
стройство проемов в балках.

2h

anL
2h
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50 50

L

Размеры
 сечений внецентренно сж

атых колонн
рекомендуется принимать такими

,чтобы
 их гибкость L /i0

120.

С
П

 52-101-2003 п.8.2.2.

ручная дуговая
протяж

енны
ми ш

вами
с накладками
из стерж

ней

С
21-Рн

соединения сварны
е 

арматуры
 ГО

С
Т 14098-2014

С
ты

к арматуры колонн

Э
пю

ра М

форма изгиба

ТИ
П

 1

20

Колонны

w
 

н
Δ

L

ds

100

хомут

50

М
N

N
М



FLZ= 55

5050

5050

С
ты

к арматуры колонн

ручная дуговая
многослойнами ш

вами
на стальной 

скобе-накладке.

С
19-Рм

соединения сварны
е 

арматуры
  ГО

С
Т 14098-2014

Размеры
 сечений внецентренно сж

атых
колонн рекомендуется принимать
такими,чтобы

 их гибкость L /i0
120.

С
П

 52-101-2003 п.8.2.2.

21

ds > 20

tanα
α

H

H

F F

1/6
<--

Δ

100

хомут

50

50

ТИ
П

 2
ТИ

П
 3



О
снование в виде балочного ростверка,  объединенного со стенами-диафрагмами, имеет

больш
ую

 монолитность.
Ф

ундаментны
е балки в пересечении колонн имею

т хорош
ую

 пространственную
 ж

есткость
, не

только передаю
т нагрузки от колонн в продольном и поперечном направлении

, но и
регулирую

т неравномерность осадок основания.

Если верхняя конструкция имеет больш
ую

 общ
ую

 ж
есткость

, фундаментная балка является
ж

есткой балкой, и ее мож
но рассматривать как неразрезную

 балку
.

Н
агрузкой на продольные и поперечны

е неразрезны
е балки является чистая реактивная сила

основания.
П

ри этом необходимо высота сечения балки ленточного основания больш
е или равна 1/6 ш

ага
меж

ду колоннами.
П

ри других условиях следует считать как балку на упругом основании
.

a
L

L

L
L

a
h

=
L/6

a
1200м

м
<--

Балочны
й ростверк - система перекрестны

х фундаментны
х балок .

Балочны
й ростверк работает совместно с плитами перекрытий ниж

них этаж
ей

. Э
то благоприятно влияет

на работу грунтового (свайного) основания, так как выравнивает отпор грунта(усилия в сваях), моменты в
фундаментной конструкции  уменьш

аю
тся за счет условно больш

ой высоты (это несколько ниж
них

этаж
ей). Н

о при этом возникаю
т больш

ие сдвигаю
щ

ие силы
 в вертикальны

х элементах
, располож

енных в
периферийны

х зонах фундаментной плиты
.
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1.5 Ф
ундам

енты
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О
снование в виде  плитного ростверка, объединенного с

колоннами и стенами-диафрагмами, имеет больш
ую

монолитность.

Ф
ундамент в виде плиты имеет больш

ую
 целостную

ж
ёсткость, эффективно регулирует напряж

ения на подош
ве

основания и неравномерность осадок.
Толщ

ина плиты
, если сооруж

ение выш
е 12 этаж

ей, долж
на быть

не менее 400мм, причём отнош
ение толщ

ины плиты к
минимальному пролету не менее 1/14.
П

ри равномерном основании, хорош
ей ж

ёсткости верхней
конструкции, изменении нагрузок от соседних колонн и изменении
ш

ага меж
ду колоннами  не более 20%

 фундамент рассчитываю
т  как

перевёрнутую
 неразрезную

 плиту.
В

о всех других случаях расчёт ведут по методике расчета упругого
основания.

П
литный ростверк работает совместно с плитами перекры

тий ниж
них этаж

ей
. Э

то благоприятно влияет на работу
грунтового (свайного) основания, так как выравнивается отпор грунта(усилия в сваях), моменты

 в фундаментной плите
уменьш

аю
тся за счет условно больш

ой высоты (это несколько ниж
них этаж

ей). Н
о при этом возникаю

т больш
ие

сдвигаю
щ

ие силы
 в вертикальны

х элементах
, располож

енных в наруж
ны

х зонах фундаментной плиты
.

1. О
пределение толщ

ины
 плиты

 проводится для колонн с меньш
ей нагрузкой. 

  П
од колонны

 с значительной нагрузкой необходимо проектировать подколонники. 
     П

ри невозмож
ности устройства подколонников, увеличиваю

т толщ
ину плиты

. 

Δ  s

2. Разница осадок меж
ду двух колонн долж

на соответствовать:

 L
≤

0.02

a
L

L

L
L

a
hh

L/14
400м

м
=>--

a
1200м

м
<--

h h
L/14
400м

м
= >--

a
1200м

м
<--

(москва строиздат 1984)
Руководство по проектированию

 плитны
х фундаментов каркасны

х зданий....

п 3.6 толщ
ину фундамента принимаю

т не менее требуем
ой из расчета

прочности на продавливание бетона (без учета поперечного армирования)
базами колонн или подколонниками...

П
литны

й ростверк.
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Ф
ундаментная плита + балки.

Ф
ундаментная  плоская плита.
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Бетон тяж
елы

й В
20.

П
лотность кН

/м³
нормативная

М
одуль

упругости  кН
/м²

К
оэффициент
П

уассона

Бетон тяж
елы

й В
25.

Бетон тяж
елы

й В
30.

Бетон тяж
елы

й В
35.

Бетон тяж
елы

й В
40.

Бетон тяж
елы

й В
45.

Бетон тяж
елы

й В
50

2.75е7

3.0е7

32.5е7

3.45е7

3.6е7

3.7е7

3.8е7

Бетон тяж
елы

й В
55

3.9е7

Бетон тяж
елы

й В
60

3.95е7

0.2
25.0

0.2
25.0

0.2
25.0

0.2
25.0

0.2
25.0

0.2
25.0

0.2
25.0

0.2
25.0

0.2
25.0

С
таль обы

кновенная

С
таль специализированная

С
таль легированная

А
лю

миниевы
е сплавы

А
рматура класса А

0.3

0.3

78.5

78.5

78.5

27.0

78.5

2.06е8

2.06е8

2.06е8

0.63е8

2.0е8

М
атериал

0.3

0.3

0.3

24

Ф
изико-механические характеристики строительны

х материалов.
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К
ласс 

арматуры
К

оэфф
ициент

О
тносительная длина анкеровки арматуры

 
 при бетоне классов

В
10

В
15

В
20

В
25

B
30

B
35

B
40

B
45

B
50

B
55

А
240

0,7
45

33
28

24
22

19
18

17
16

15
15

0,75
48

36
36

26
23

21
19

18
17

16
15

1,0
64

48
40

34
31

28
26

24
22

21
20

А
300

0,7
34

25
21

18
16

15
15

15
15

15
15

0,75
36

27
23

19
18

16
15

15
15

15
15

1,0
48

36
30

26
23

21
19

18
17

16
15

А
400

0,7
44

33
28

24
22

19
18

17
16

15
15

0,75
48

36
30

25
23

20
19

18
17

16
15

1,0
63

47
39

34
31

27
25

24
22

21
20

А
500

0,7
54

41
34

29
26

23
22

20
19

18
17

0,75
58

44
36

31
28

25
23

22
20

19
18

1,0
78

58
48

41
38

33
31

29
27

26
24

В
500

0,7
65

48
40

35
32

28
26

24
23

21
20

0,75
69

52
43

37
34

30
28

26
24

23
22

1,0
93

69
58

49
45

40
37

35
32

31
29

П
римечание: П

ри расчете с учетом только постоянны
х и длительны

х нагрузок значения 
 следует 

делить на 
=0,9.

a
an

l
=

d
s

an
l

an
l

g
b1

О
тносительная длина анкеровки арматуры

(П
особие к С

П
 52-101-2003, таб. 3.3)

4
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Н
агрузки от давления воды

 и грунта

П
редварительное определение бокового давления грунта на стены

 для последую
щ

его проектирования.

FL

W
L

h

16.45

3.96

5.48

w T

p
11.9 4.57

p
m

akc

T
g

g

1.

2.

М
аксимальное давление воды

П
олная горизонтальная нагрузка от воды

=
10 х 11.9 = 119 кП

а на 1 м стены.

11.9 х 11.9/2 = 708 кН
 на 1 м стены.

p
m

akc

w T
=

=

В
еличина бокового давления грунта зависит от типа грунта.

Д
ля сухих грунтов приближ

енно
мож

но принять эквивалентное 
давление воды

4.8
на 1м глубины

кП
а

М
аксимальное боковое давление грунта

Результирую
щ

ая максимальная сила

4.8 х 16.45 = 79 кП
а на 1 м стены.

79
16.45

2

ниж
е уровня грунтовых вод

1

h

h
1

=

=

T
g

=
=

650 кН
 на 1м стены.

pg
=

выталкиваю
щ

ую
 силу

необходимо учитывать
на начальном этапе строительства.
на фундаментную

 плиту p
m

akc

приближ
енны

й расчет
без учета выталкиваю

щ
ей силы на грунт

+
0.00

27
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1
С

1

Температурны
е деформации. чердачны

е перекры
тия при плоских кры

ш
ах.

Чтобы
 иметь возмож

ность назначить те или другие мероприятия для профилактики потенциальны
х повреж

дений,
следует определить величины

 деформаций угловы
х участков покрытия по формуле

==
а

L
где:

абсолю
тное удлинение конструкций в мм/м

длина конструкций или расстояние меж
ду деформационными ш

вами в м

(
) ;

T
T

0
-

а
линейны

й коэффициент температурного расш
ирения в мм/м

(
)

T
T

0
-

перепад температур меж
ду самы

ми высокими летними температурами
и самы

ми низкими зимними в  С

L

при расчете бетонны
х крыш

 среднее значение максимального нагрева поверхности крыш
и

в летнее время в пределах 50 -75
при минимальных зимних температурах наруж

ного воздуха -15
перепад температур составит 65-90

С

линейны
й коэффициент температурного расш

ирения в мм/м

С

для ж
елезобетона мож

ет бы
ть принят равным величине

0.00001
=

10 -5
=

10х10
на 1С

удлинение бетона на
длины

 изделия составит в мм

10 3
х

10 -5
х

1
=

10 -2
=

0.01
1/100

мм/м

для неутепленной ж
елезобетонной плиты

 длиной 10м

это означает что плита покры
тия деформируется на 4мм в каж

дую
 сторону от своей средней оси.

и

С

=

м

(
)

T
T

0
-

при перепаде температур
80

=

-6

С

28

С

¦

¦

абсолю
тная температурная деформация составит

10 х 80 х 0.01=8мм
=

¦

Теперь по соотнош
ению

                               мож
но определить появление трещ

ин в бетоне
, и

соответственно их ш
ирину,   ш

аг трещ
ин                , располож

ение по длине элемента.

s
=

e
E

e=α
/ ι



l

hhhhhhhh
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устроиство ниш
 и борозд

 в кирпичны
х стенах толщ

иной 380м
м

           без предварительного

m
in

m
ax

m
in

min
max

380

380

380

130

130

760

380

380

90

60

650 60

30

380

65
760

250

30

 статического расчета
.
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