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ВВЕДЕНИЕ 
 

Численные методы расчёта зданий, учитывающие взаимодействие надземных конструк-

ций, фундамента и основания, являются наиболее прогрессивными методами расчета, которые 

согласно последним исследованиям [67] приводят к наиболее правильным результатам при 

оценке внутренних усилий и деформаций элементов конструктивной системы здания. Необхо-

димость учета взаимодействия здания и основания с учетом их нелинейной работы является 

одним из основных принципов расчетов при проектировании зданий и сооружений в соответст-

вии с требованиями отечественных норм [116, 117, 121]. 

Актуальность темы. Расчетам системы «основание – фундамент – здание» с учетом со-

вместной работы в последние десятилетия посвящено множество исследований. В настоящее 

время наиболее перспективным направлением расчетов взаимодействия здания с основанием 

является расчет конструкций на нелинейно-деформируемом полупространстве [67]. Преимуще-

ства подобного подхода к расчетам конструктивных систем зданий и сооружений разрабатыва-

лись и рассматривались в работах [31, 41, 56, 64, 67]. При этом в работах основное внимание 

уделяется нелинейным моделям основания, поскольку деформации основания при практически 

любых строительных воздействиях являются нелинейными. Материал конструкций же во мно-

гих случаях достаточно точно может быть описан линейными моделями [127, 129].  

Тем не менее, работа железобетонных конструкций здания в меньшей степени чем осно-

вание, но так же неизбежно сопровождается нелинейной связью деформаций и напряжений. 

Явление физической нелинейности железобетона определяется множеством факторов и связа-

но, в первую очередь, с трещинообразованием и пластическими деформациями бетона, а также 

его реологическими свойствами. [26]. Поэтому для анализа напряженно-деформированного со-

стояния (НДС) конструкций здания и прогнозирования его деформаций с учетом совместной 

работы с основанием недопустимо игнорировать нелинейное поведение железобетона. Особен-

ную актуальность учет физической нелинейности работы железобетонных конструкций в со-

вместных расчетах здания с основанием имеет в случаях, когда ожидаются большие осадки 

зданий и сооружений: при расчетах тяжелых высотных зданий, а также в случаях сложных ин-

женерно-геологических условий, характерных, например, для Санкт-Петербурга. Слабые гли-

нистые грунты инженерно-геологического разреза города, обладающие большой сжимаемо-

стью, под нагрузкой от здания могут приводить к развитию больших неравномерных осадок 

здания, что сопровождается неупругими деформациями конструкций.  

Согласно рекомендациям нормативных документов [117, 118] расчет конструктивной сис-

темы, учитывающий нелинейную работу железобетона, выполняется в два этапа. На первом 

этапе расчет производится с использованием упругой модели железобетона, учет нелинейности 

производится понижением модуля упругости материала с помощью коэффициентов, обобщен-
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но учитывающих различные факторы физической нелинейности железобетона. Из расчета сис-

темы по упругой схеме определяются усилия в ее элементах, и назначается армирование эле-

ментов. На втором этапе при известном армировании выполняются расчеты с учетом физиче-

ской нелинейности железобетона в соответствии с требованиями норм.  

Однако этап совместного нелинейного расчёта, учитывающего взаимодействие здания с 

основанием, сопровождается рядом особенностей и проблем, а именно: 

– сложность оценки достоверности полученных результатов расчетов, ввиду отсутствия 

выработанных процедур верификации результатов совместных нелинейных расчетов; необхо-

димость подобной верификации вызвана нетривиальностью ошибок, исходящих из многочис-

ленных программных особенностей вычислительных комплексов при нелинейных расчётах, 

вызываемых особенностями работы решателя, особенностями учета нелинейной работы мате-

риала и.т.п; 

– система уравнений для расчетной схемы, включающей надземные конструкции и грун-

товое основание, может составлять несколько миллионов неизвестных, что для нелинейных за-

дач, связанных с итерационным процессом решения, приводит к большим временным и вычис-

лительным затратам; 

– сложность и длительность нелинейного совместного расчёта здания целиком, как прави-

ло, не соответствует темпам процесса проектирования, что существенно ограничивает широкое 

применение такого рода расчетов проектировщиками.  

Таким образом, несмотря на высокую степень проработки теории нелинейной работы же-

лезобетона, нелинейные расчеты конструктивных схем труднореализуемы для практического 

применения. Поэтому на практике при расчете зданий ограничиваются нелинейными расчетами 

отдельных конструктивных элементов и узлов. Оценкой перераспределения усилий в конструк-

циях за счет нелинейного расчета здания в целом пренебрегают, учитывая её упрощенно, путем 

понижения жесткостных параметров конструктивных элементов в упругой схеме с помощью 

понижающих коэффициентов, прописанных в пунктах [117] и [118]. Таким образом, решением 

квазиупругой задачи инженеры получают представляющие интерес конечные результаты НДС 

конструктивной системы здания. В России данный подход применяется при расчетах зданий и 

сооружений всех классов ответственности, в том числе уникальных и технически сложных. 

Данный подход является также общепринятым в мировой проектной практике, для эффектив-

ного расчетного анализа схем в процессе проектирования (комментарий R 6.3.1.1 к ACI 318), о 

чем утверждается в различных источниках нормативной [120, 127, 128, 129, 130, 131, 132] и на-

учной [98, 101, 105, 113] технической литературы. 

В отечественных нормах [117, 118], посвященных упрощенной оценке жесткости железо-

бетонных конструкций, применяются разные подходы к определению понижающих коэффици-
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ентов. При этом следует отметить, что распределение внутренних усилий в конструкциях и ха-

рактер деформаций здания в расчетной схеме, учитывающей взаимодействие с основанием, на-

прямую зависит от значения жесткостных характеристик её элементов. Таким образом, величи-

на приведенной жесткости упругих элементов на первом этапе расчета непосредственно опре-

деляет величину усилий в конструкциях здания и, соответственно, требуемое армирование. 

Следовательно, неверное назначение понижающих коэффициентов жесткости, а также их соот-

ношений, будет приводить к недооценке величин усилий в одних элементах здания и, соответ-

ственно, переоценке в других. Таким образом, вопрос правильного назначения понижающих 

коэффициентов жесткости железобетонных конструкций является весьма актуальным для тео-

рии и практики расчетов конструкций с учетом взаимодействия с основанием.  

Степень разработанности темы.  

В отечественных нормах для учета физической нелинейности железобетона предлагается 

проводить расчёты по нелинейной деформационной модели с использованием нелинейных диа-

грамм деформирования материалов. Методы расчета железобетонных конструкций, основанные 

на нелинейной деформационной модели, получили развитие в работах В. М. Бондаренко [8–10], 

Н. И. Карпенко [32–35], А. С.Залесова [26–28], В. И. Колчунова [8, 11], В. И. Римшина [48], 

Б. С. Соколова [52–53]. Использование нелинейной деформационной модели приводит к ре-

зультатам, удовлетворительно согласующимся с испытаниями конструкций [20].  

Исследованию величин понижающих коэффициентов жесткости для упрощенного 

моделирования нелинейной работы железобетона расчетной схемы з дания посвящено большое 

число научных трудов [4, 26, 27, 75, 82, 83, 93, 94, 95, 97, 98, 101, 106, 107], на основании 

которых разработаны многочисленные рекомендации, представленные в нормативной 

литературе [120, 127 – 132], и зачастую не соответствующие друг другу. 

В численных расчетах используются два основных подхода для описания взаимодействия 

здания и основания [67]. Первый – расчет здания на упругих опорах, податливость которых 

определяется «коэффициентами постели», а также различные вариации данного способа [44, 

51]. Основным недостатком данного способа учета податливости основания является 

отсутствие учета взаимного влияния нагруженных областей основания, а также образования 

мульды оседания и распределительной способности основания [67]. Второй способ –

моделирование основания в виде деформируемого полупространства с использованием 

линейных и упругопластических моделей деформируемой среды для описания работы грунта, 

является, согласно последним исследованиям [67], более предпочтительным. Передовые 

инженерные исследования в области взаимодействия конструкции и упругого 

полупространства выполнены в середине XX века в работах М. И Горбунова-Посадова, И. А. 

Симвулиди [14, 50]. В настоящее время наиболее перспективным направлением расчетов 
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взаимодействия здания с основанием является расчет с использованием упругопластических 

моделей грунта [67].  

Расчеты конструктивных систем зданий и сооружений с учетом взаимодействия с 

грунтовым основанием в виде нелинейно деформируемого полупространства рассматривались 

в работах В. М. Улицкого [55–59], А. Г. Шашкина [64, 65], К. Г. Шашкина [73, 74], М. А. 

Лучкина [41], В. А. Шашкина [67–72], В. С. Камаева [31]. В данных работах исследовались 

нелинейные модели оснований, а работа конструкций принималась упругой. В работах [5], [31] 

производились исследования упрощенных способов моделирования здания в виде 

многослойной балки или плиты при расчете его взаимодействия с основанием. Можно 

отметить, что подобные упрощения при существующих возможностях вычислительной техники 

могут считаться устаревшими.  

В настоящей работе исследуется исключительно влияние физически нелинейной работы 

конструкций в эффекты взаимодействия здания с основанием, поскольку несмотря на крайнюю 

актуальность данной темы, например в сложных инженерно-геологических условиях и большой 

податливости основания, в научно-технической литературе был выявлен дефицит работ, 

посвященных анализу эффектов взаимодействия нелинейно-деформируемой конструктивной 

системы здания и основания. 

На основании изложенного, с учетом отмеченных проблем была сформулирована цель и 

задачи работы.  

Целью является развитие метода расчета зданий во взаимодействии с деформируемым 

полупространством при использовании упругой модели железобетонных конструкций, таким 

образом, чтобы его результаты удовлетворительно соответствовали расчетам с использованием 

нелинейной деформационной модели железобетона.  

Для достижения этой цели сформулированы следующие задачи:  

– анализ и обобщение отечественных и зарубежных исследований физически нелинейной 

работы железобетона, подходов по упрощенному математическому моделированию нелиней-

ной работы железобетонных конструкций в численных расчетах упругих схем; 

– сравнительный анализ величин понижающих коэффициентов жесткости железобетон-

ных конструкций, приводимых в технической литературе, с результатами, полученными с ис-

пользованием нелинейной деформационной модели железобетона; 

– оценка достоверности численных расчетов с использованием нелинейной деформацион-

ной модели железобетона путем сравнения с результатами натурных измерений, а также с ана-

литическими расчетами по действующим нормам; 

– для модельных задач и существующего объекта выполнение цикла численных расчетов 

системы «основание – фундамент – здание» с использованием упругой (с различными вариан-
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тами понижающих коэффициентов жесткости) и нелинейной деформационной моделей работы 

железобетонных конструкций; количественная и качественная оценка влияния физически нели-

нейной работы железобетонных конструкций на НДС конструктивной системы (при расчете 

здания на основании), сравнение с принятыми нормативными подходами;  

– разработка методики назначения понижающих коэффициентов жесткости для упрощен-

ного учета физической нелинейности железобетонных конструкций в совместных конечно-

элементных расчетах здания на основании в виде деформируемого полупространства; 

– оценка эффективности разработанной методики учета физически нелинейной работы 

железобетонных конструкций по сравнению с традиционно используемыми в проектной прак-

тике нормативными методами. 

Объект исследования – монолитная железобетонная конструктивная система здания.  

Предмет исследования –  изгибная жесткость и НДС железобетонных конструкций зда-

ния, взаимодействующего с деформируемым полупространством, с учетом нелинейной работы 

железобетона.  

Область исследования соответствует требованиям паспорта научной специальности 

ВАК: 05.23.01 – Строительные конструкции, здания и сооружения, а именно: содержанию спе-

циальности: совершенствование методов расчета конструкций, научно-технические исследова-

ния и разработки в области рационального проектирования конструктивных решений зданий и 

сооружений. Направление области исследования соответствует п.3 паспорта специальности: 

«Создание и развитие эффективных методов расчета строительных конструкций, наиболее пол-

но учитывающих специфику воздействий на них, свойства материалов, специфику конструк-

тивных решений и другие особенности». 

Научная новизна работы заключается в следующем: 

1. Выявлено несоответствие коэффициентов, упрощенно учитывающих снижение жестко-

сти конструкций за счет физически нелинейной работы железобетона согласно СП 63.13330, 

СП 430.1325800 и зарубежной литературе, результатам нелинейных расчетов с использованием 

нелинейной деформационной модели железобетона. Установлено, что использование предло-

женных в литературе значений понижающих коэффициентов может приводить к завышению 

жесткости конструкций. 

2. На основании обобщения результатов расчетов различных железобетонных элементов 

по нелинейной деформационной модели выявлена закономерность изменения коэффициента 

снижения изгибной жесткости сечения после трещинообразования при длительном действии 

нагрузки как линейно возрастающей функции, зависящей от параметра, учитывающего соот-

ношение изгибной жесткости бетона сечения к жесткости армирования.  

https://teacode.com/online/vak/technical.html
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3. Доказано, что результаты совместных расчетов основания и здания в квазиупругой по-

становке работы железобетона могут с удовлетворительной точностью согласовываться с ре-

зультатами расчета с использованием нелинейной деформационной модели железобетона в том 

случае, если применить упрощенный учет снижения изгибной жесткости здания по разработан-

ной методике. 

4. Произведена оценка влияния физически нелинейной работы железобетонных конструк-

ций на НДС системы «здание – основание», показывающая, что учет физической нелинейности 

железобетона в совместных расчетах здания и основания значительно влияет на величины де-

формаций и на усилия в конструкциях здания. При этом использование упругой модели желе-

зобетона с нормативными величинами коэффициентов снижения жесткости приводит к недо-

оценке неравномерности осадок здания. 

Теоретическая значимость работы: конструкций возможно определить понижающие 

коэффициенты жесткости, позволяющие заменить сложные нелинейные расчеты конструкций с 

использованием нелинейной деформационной модели железобетона на упрощенные квазиупру-

гие расчеты без существенной потери точности. Установлено, что при корректном назначении 

коэффициентов понижения жесткости результаты расчета железобетонных конструкций здания 

с основанием с удовлетворительной точностью согласуются с результатами более сложных 

расчетов с использованием нелинейной деформационной модели железобетона. Разработанная 

методика важна для дальнейшего развития методов совместных расчетов взаимодействия зда-

ния и основания с учетом физической нелинейности железобетона.  

Практическое значение работы: Предлагаемая методика учета нелинейной работы же-

лезобетонных конструкций позволяет выполнять численное моделирование работы здания на 

деформируемом полупространстве в квазиупругой постановке. Это дает возможность снизить 

сложность расчетов и длительность вычислений с учетом нелинейной работы железобетона, 

что особенно актуально для расчетов конструкций в реальной проектной практике. Разработан-

ная методика использовалась при совместных расчетах с основанием жилых и общественных 

зданий в г. Санкт-Петербург и г. Омск, что подтверждается актом о внедрении ООО «ПИ Гео-

реконструкция». 

Методология и метод исследования включают методы численного моделирования задач 

совместной работы конструкций и деформируемой среды с применением верифицированных 

сертифицированных программных комплексов, реализующих метод конечных элементов, при 

этом используются методы строительной механики, теоретические и экспериментальные дан-

ные, полученные отечественными и зарубежными учеными в области изучения железобетон-

ных конструкций. 

Положения, выносимые на защиту  
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1. Коэффициенты, упрощенно учитывающие снижение жесткости конструкций за счет 

физически нелинейной работы железобетона согласно СП 63.13330, СП 430.1325800 и зару-

бежной литературе, не соответствуют результатам нелинейных расчетов с использованием не-

линейной деформационной модели железобетона и могут приводить к завышению жесткости 

конструкций.  

2. Формула для оценки величины снижения изгибной жесткости железобетонного элемен-

та после трещинообразования при длительном действии нагрузки, разработанная на основе ап-

проксимации результатов расчетов с использованием нелинейной деформационной модели, с 

достаточной степенью точности соответствует результатам нелинейных расчетов и натурных 

экспериментов. 

3. Разработанная методика учета снижения изгибной жесткости здания монолитной кон-

структивной схемы с удовлетворительной точностью соответствует результатам совместных 

расчетов системы «здание – основание» с использованием нелинейной деформационной модели 

железобетона в отличие от нормативных методов, которые приводят к завышению изгибной 

жесткости здания. 

4. При расчетах здания на деформируемом полупространстве физически нелинейная рабо-

та железобетона оказывает значительное влияние на деформации и на усилия в конструкциях 

здания, значения которых существенно отличаются от расчетов, учитывающих физическую не-

линейность работы железобетонных конструкций упрощенно по СП 63.13330 и СП 

430.1325800. 

Степень достоверности результатов. Достоверность результатов, выводов и рекоменда-

ций обеспечивается тем, что: 

– в качестве эталонного решения задачи о деформировании нормального сечения железо-

бетонного элемента принимается точное решение с использованием нелинейной деформацион-

ной модели железобетона в соответствии с СП 63.13330, которая хорошо согласуется с резуль-

татами экспериментов по данным многочисленных исследований; 

– результаты расчетов прогибов железобетонной балки с использованием предложенной 

формулы для оценки величины снижения изгибной жесткости изгибаемого сечения железобе-

тонного элемента после трещинообразования соответствуют результатам натурных испытаний 

изгибаемых элементов, проведенных разными авторами; 

– для установления достоверности результатов численных решений нелинейных задач 

разработана и апробирована многоэтапная процедура верификации, включающая сопоставле-

ние результатов расчета с точными решениями, заложенными в действующих нормах, и резуль-

татами натурных измерений на существующем объекте. 
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Апробация результатов. Результаты работы докладывались и обсуждались на всерос-

сийских и международных конференциях: 

– XII Всероссийская научно-практическая конференция «Перспективы развития инженер-

ных изысканий в строительстве в Российской Федерации». ФГБОУ ВО «Санкт-Петербургский 

горный университет», г. СПб, 2016 г. 

– Всероссийская научно-техническая конференция «Инженерно-геотехнические изыска-

ния, проектирование и строительство оснований фундаментов и подземных сооружений». 

ФГБОУ ВО СПбГАСУ, г. СПб, 2017 г. 

– 70-я Всероссийская научно-практическая конференция студентов, аспирантов и моло-

дых ученых «Актуальные проблемы современного строительства». ФГБОУ ВО СПбГАСУ, г. 

СПб, 2017 г. 

– XIII Всероссийская научно-практическая конференция «Перспективы развития инже-

нерных изысканий в строительстве в Российской Федерации». ФГБОУ ВО РАНХиГС, г. Моск-

ва, 2017 г. 

– Научно-практическая конференция «Неделя науки – 2018». ФГБОУ ВО ПГУПС, г. СПб, 

2018 г. 

– Научно-практический семинар по геотехнике с участием президента «International So-

ciety for Soil Mechanics and Geotechnical Engineering» ISSMGE профессора Чарльза Нг, Проект-

ный институт «Геореконструкция»/ ФГБОУ ВО ПГУПС, г. СПб, 20 апреля 2018 г. 

- Международная конференция по геотехнике и архитектуре «Подземная урбанистика: ар-

хитектура и геотехника». Санкт-Петербургский Дом Архитектора, г. СПб, 19–21 сентября 

2018 г. 

- Международная научно-техническая конференция: «Фундаментальные и прикладные 

вопросы геотехники: новые материалы, конструкции, технологии и расчеты». ФГБОУ ВО 

СПбГАСУ, г. СПб, 6–8 февраля 2019 г. 

Публикации. Результаты диссертации изложены в 9 работах, из них 7 опубликованы в 

изданиях перечня ВАК, 1 статья опубликована в сборнике, индексируемом в международной 

базе данных Scopus. 
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ГЛАВА 1. ТЕОРИИ И ИССЛЕДОВАНИЯ В ОБЛАСТИ ФИЗИЧЕСКИ НЕЛИНЕЙНОЙ 

РАБОТЫ ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ КОНСТРУКЦИЙ 

 

1.1. Общие сведения о физической нелинейности железобетона 
 

Исследованию физически нелинейной работы железобетона посвящено большое количе-

ство теоретических и экспериментальных работ, все работы в этой области перечислить невоз-

можно. Теоретические предпосылки в области отечественных исследований физической нели-

нейности железобетона были заложены в работах А. Ф. Лолейта в 1930-х гг. [42] На базе экспе-

риментально-теоретических исследований, проведенных в 1930–1950-е гг. О. Я. Бергом, 

А. А. Гвоздевым, В. И. Мурашовым и других авторов, были разработаны принципы расчетов 

железобетонных элементов по прочности, жесткости, трещиностойкости, которые используют-

ся в современных нормативных документах [42].  Наиболее полные сведения о современной 

теории физически нелинейной работы железобетона собраны в монографиях Н. И. Карпенко 

[32] и В. М. Бондаренко, В. И. Колчунова [8].  

Среди основных факторов, которые обуславливают нелинейную связь между напряже-

ниями и деформациями железобетонных конструкций, можно отметить образование и развитие 

трещин, нарушение сцепления арматуры с бетоном, неупругие и пластические деформации бе-

тона, ползучесть, усадка бетона [26]. Также нужно отметить, что свойства бетона и арматуры, 

подвергавшихся тепловым воздействиям, циклическим силовым воздействиям, динамическим 

воздействиям могут существенно отличаться от свойств материалов в стандартных условиях 

[40, 122]. Особенности работы и расчета конструкций при таких воздействиях в диссертации не 

рассматриваются.  

Процесс разрушения бетона – «процесс прогрессирующего нарушения его сплошности» 

[45]. При растяжении происходит хрупкое нарушение сплошности бетона вследствие трещино-

образования, а при сжатии – вязко-пластическое [45]. Данная модель «разрыхления» бетона, 

первоначально развивалась в работах А. А. Гвоздева [15] и О. Я. Берга [7], а необратимые 

большие деформации бетона данной модели принято называть псевдопластическими [15] или 

«отрывными деформациями» [62]. Таким образом, работа любого железобетонного элемента 

неизбежно характеризуется трещинообразованием, которое возникает помимо воздействия 

внешних нагрузок вследствие температуры, усадки [32]. Параметры трещин существенно 

влияют на жесткость конструкций и их долговечность. Процесс трещинообразования в железо-

бетонных конструкциях – сложное явление, для описания которого используется большое ко-

личество упрощений и гипотез, описывающих совместность работы бетона и арматуры [8]. В 

инженерных расчетах согласно требованию норм [117] принято допущение, что бетон не рабо-

тает на растяжение, и растягивающие напряжения воспринимаются исключительно арматурой, 
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однако фактически бетон работает на растяжение на участках между трещинами и над трещи-

ной, что может оказывать существенное влияние на результат расчета [8] (см. Рисунок 1.3).  

На Рисунке 1.1 представлена диаграмма зависимости «нагрузка – продольная деформа-

ция» для железобетонного элемента, работающего на растяжение по [79].  

 

 

Рисунок 1.1 – Диаграмма зависимости «нагрузка – деформация» для железобетонного 

элемента, работающего на растяжение по [77, 79, 86] 

 

Участок 1 графика, представленного на Рисунке 1.1, соответствует упругой работе желе-

зобетонного сечения до образования трещин, где деформации бетона и арматуры происходят 

совместно и напряжения в бетоне меньше Rbt (прочности бетона на растяжение). 

Участок 2a графика (см. Рисунок 1.1) соответствует достижению растягивающих напря-

жений в бетоне величины Rbt и началу процесса трещинообразования. После начала трещино-

образования распределение напряжений в бетоне и арматуре в продольном направлении эле-

мента перестает быть равномерным. С раскрытием трещины напряжения в бетоне уменьшаются 

и падают до нуля, когда по всей высоте сечения напряжения достигнут величины Rbt (см. Рису-

нок 1.5), и растягивающие напряжения в сечении станут восприниматься исключительно арма-

турой. В зарубежной литературе снижение жесткости бетона вследствие развития трещин на-

зывается «softening of the concrete» [100]. 

Этап работы элемента на участке графика 2а (см. Рисунок 1.1) характеризуется работой 

бетона на растяжение на участках между трещинами в зонах, где напряжения в бетоне не дос-

тигли Rbt. Усилия растяжения бетон воспринимает от арматуры за счет касательных напряже-

ний сцепления арматуры и бетона в околоарматурной зоне. За счет работы бетона на растяже-

ние жесткость сечения на участках между трещинами – больше, чем жесткость в поперечном 
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сечении с трещиной (см. Рисунок 1.2). В зарубежной литературе этот эффект принято называть 

tension stiffening [78]. 

 

 

Рисунок 1.2 – Распределение деформаций в арматуре при растяжении по опытам [76] 

 

С увеличением нагрузки за счет действия касательных напряжений сцепления арматуры и 

бетона в бетоне возрастают напряжения растяжения, и на  участках между существующими 

трещинами образуются новые поперечные трещины. При этом с ростом нагрузки из-за развития 

микротрещин в околоарматурной зоне уменьшается сцепление арматуры с бетоном. Вследствие 

этого падают касательные напряжения сцепления арматуры и бетона (см. Рисунок 1.7.), начина-

ет происходить смещение арматуры относительно бетона, и влияние работы бетона на жест-

кость элемента постепенно уменьшается [100]. Также из-за поперечных деформаций арматуры 

с возрастанием нагрузки уменьшается сечение арматурных стержней, что также приводит к 

уменьшению сцепления арматуры с бетоном. Вследствие уменьшения сил сцепления арматуры 

с бетоном при определенном уровне нагружения новые трещины практически перестают обра-

зовываться (участок 2б диаграммы на Рисунке 1.1). Бетон растянутого сечения элемента прак-

тически перестает вносить вклад в жесткость железобетонного элемента. При отсутствии в рас-

четной схеме работы элемента учёта жесткости растянутого бетона между трещинами (что мо-

жет допускаться нормами) график между этапами 1 и 2б проходит по пунктирной линии (см. 

Рисунок 1.1). В зарубежной литературе данное состояние конструкции характеризуется как 

«fully cracked conditions». 

Этап 3 на Рисунке 1.1 соответствует достижению арматуры предела текучести. 

В настоящее время существует большое число предложений по учету работы растянутого 

бетона между трещинами. Распространенным методом, заложенным в отечественных норма-

тивных документах [117], является метод В. И. Мурашева [42]. Идея метода заключается в том, 
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что после появления трещин влияние растянутой зоны бетона на жесткость элемента оценива-

ется интегрально введением поправочного коэффициента ψs, увеличивающего жесткость растя-

нутой арматуры и зависящего от величины усилий, действующих в конструкции. Я. М. Неми-

ровский [8] выявил принципиальную схему изменения ψs в железобетонных конструкциях при 

различных воздействиях (см. Рисунки 1.3, 1.4), а также исследовавший работу растянутого бе-

тона над трещиной. 

 

 

Рисунок 1.3 – Изменение опытных величин ψs (графики 1,2 для балок со средним и малым 

процентом армирования соответственно) и их сравнение с расчетными значениями, вычислен-

ными без учета работы растянутого бетона над трещинами (график 3) [8] 

 

 

Рисунок 1.4 – Принципиальная схема изменение коэффициента ψs в железобетонных эле-

ментах при различных воздействиях [8] 

 

Влияние работы бетона на растяжение между трещинами на жесткость элемента доста-

точно велико, и чем дальше напряжение в арматуре от предела текучести, тем больше эффект 

от  работы бетона в растянутой зоне между трещинами.  

Помимо коэффициента ψs нормами рекомендовано учитывать повышающий коэффициент 

ψb, учитывающий, что краевые деформации бетона сжатой зоны по длине также распределяют-

ся неравномерно: наибольшие в сечении с трещиной, а по мере удаления от краев они умень-

шаются. Коэффициент ψb выражает отношение средних деформаций к деформациям в сечении 

с трещиной [4]. 
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Механизм страгивания трещин заложен в зоне предразрушения [8]. Впервые исследования 

данной зоны для описания образования и развития трещин в бетоне проводил Hillerborg [87], 

который предположил наличие растягивающих напряжений в трещине по берегам зоны пред-

разрушения. Согласно модели [87] трещина страгивается в зоне, где достигнуто Rbt, по мере 

раскрытия трещины растягивающие напряжения в трещине падают до 0 в точке критической 

ширины открытия трещины w1 (см. Рисунок 1.5). 

 

     

Рисунок 1.5 – Распределение нормальных напряжений в зоне предразрушения бетона по 

[87] 

 

Существуют различные модели, описывающие зоны предразрушения бетона, во всех них 

параметром характеризующим страгивание трещин является критическая ширина раскрытия 

трещины [8]. Согласно рекомендациям Международной федерация по железобетону (CEB -

 FIP) [125] критическая ширина раскрытия трещины установлена в промежутке 0,2–0,3 мм. 

Нужно отметить, что размеры зоны предразрушения малы и вклад напряженного состояния зо-

ны предразрушения в напряженное состояние поперечного сечения малозаметен и не важен для 

практических расчетов [8]. 

Воздействие нагрузки приводит к формированию конических и радиальных микротрещин 

в околоарматурной зоне бетона, прилегающей к боковой поверхности арматуры [32, 85], что 

приводит к уменьшению сил сцепления арматуры и бетона (см. Рисунок 1.6).  
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Рисунок 1.6 – Трещины в околоарматурной зоне бетона по [32] 

 

Совместность работы бетона и арматуры оказывает существенное влияние на характер 

деформирования железобетонного элемента [8]. По результатам многочисленных эксперимен-

тальных и численных исследований разработаны различные теоретические линейные и нели-

нейные модели, учитывающие распределение касательных напряжений сцепления арматуры и 

бетона как функции, зависящие от неравномерности деформаций арматуры и бетона (их взаим-

ных смещений), ширины раскрытия трещин [8, 32].  

На Рисунке 1.7 представлена зависимость касательных напряжений сцепления арматуры и 

бетона от смещения арматуры относительно бетона по рекомендациям Международной феде-

рации по железобетону (CEB – FIP) [125].  

 

 

Рисунок 1.7 – Зависимость касательных напряжений сцепления арматуры и бетона от 

смещения арматурного стержня относительно бетона по [125] 
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С внутренним трещинообразованием также связана дилатансия бетона. Данный эффект 

для бетона впервые выявили и исследовали А. А. Гвоздев [15], О. Я. Берг [7], Г. А. Гениев [18]. 

Учет дилатансии бетона важен при расчетах схем, оценивающих работу конструкции до разру-

шения при многоосном напряженном состоянии. Данный эффект учитывается практически 

всеми современными моделями бетона [32]. 

Нужно отметить, что исследованию трещинообразования в железобетонных конструкциях 

посвящено большое количество теоретических и экспериментальных работ, которые рассмот-

рены и сгруппированы по категориям в [8].  

Диаграмма деформирования бетона при сжатии носит ярко выраженный криволинейный 

вид (см. Рисунок 1.13), что также вызвано фактором внутреннего трещинообразования [48]. На 

диаграмме деформирования бетона при сжатии выделяют две условные точки – нижняя (R
0

crc) и 

верхняя (R
υ
crc) границы микротрещинообразования, определяющие на диаграмме три основных 

этапа с преобладанием различных компонентов полной деформации бетона – упругих, пласти-

ческих или псевдопластических [30]. При этом нижняя граница микротрещинообразования, оп-

ределяющая начало интенсивного развития микротрещин и, соответственно, нелинейной рабо-

ты материала, наступает при относительно малых величинах напряжений в бетоне конструк-

ции. При одноосном сжатии для бетона В25 R
0

crc=(0,2–0,25)∙Rb [30] (см. Рисунок 1.8). Величина 

R
υ
crc соответствует началу объединения микротрещин в поверхность разрушения. Для бетона 

В25 R
υ
crc =(0,6)∙Rb [30] (см. Рисунок 1.8). Существует множество подходов к теоретическому 

построению графиков деформирования бетона, однако более исследованы эмпирические мето-

ды, основанные подборе функций аппроксимирующих результаты испытаний бетона [48].      

 

а)   б)  

Рисунок 1.8 – Зависимость а) нижней и б) верхней границы трещинообразования сжатого 

бетона от призменной прочности при одноосном сжатии [30] 

 

Общие деформации бетона εc,tot определяются как сумма мгновенных деформаций бетона 

(включающих линейную и нелинейную составляющую) и длительных деформаций, вызванных 

ползучестью и усадкой, поскольку, как известно, зависимость между напряжениями и дефор-
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мациями бетона является функцией времени. При этом деформации ползучести могут в не-

сколько раз превосходить мгновенные деформации от нагрузки [96] (см. Рисунок 1.9). Воздей-

ствия на здание, обусловленные деформациями основания, согласно СП 20.13330 относятся к 

длительнодействующим нагрузкам, поэтому при расчетах взаимодействия здания и основания 

непременно должна учитываться ползучесть бетона. 

 

  

Рисунок 1.9 – Деформации бетона, зависящие от времени, при длительном действии на-

грузки (1 – упругая деформация, 2 – деформации ползучести, 3 – деформации усадки) по [96] 

 

Деформация усадки состоит из деформации усадки при удалении воды из бетона на воз-

духе и аутогенной усадки [126]. Бетон также подвергается усадке за счет карбонизации. Де-

формация усадки при высыхании развивается медленно, и она зависит от условий миграции во-

ды через затвердевший бетон. Деформация аутогенной усадки развивается во время твердения 

бетона: большая ее часть реализуется в первые 24 часа [126].  

Основными факторами, влияющими на ползучесть бетона и учитываемыми при расчетах 

конструкций, являются влажность и температура окружающей среды, состав бетона и геомет-

рические характеристики конструкции, зрелость бетона в момент приложения нагрузки, вели-

чина и продолжительность действия нагрузки [96]. На развитие деформаций ползучести оказы-

вает влияние фактор развития внутренних трещин в бетоне (нелинейная ползучесть) [32]. Со-

гласно [96] при интерпретации результатов экспериментов по исследованию ползучести бетона 

возникает проблема выделения влияния любого из факторов от влияния других (см. Рисунок 

1.8). Механизмы процессов ползучести и усадки бетона различны, однако данные явления не 

являются независимыми и связаны со свойствами структуры цементного камня [96]. 

Скорость развития деформаций ползучести со временем затухает, однако ползучесть про-

текает в течение очень длительного времени. Развитие деформаций ползучести бетона во вре-

мени согласно многолетним экспериментам Troxell, Raphael, Davis [108] приведены на Рисунке 

1.10. Согласно [108] незначительное увеличение деформаций может быть даже через 30 лет 

(см. Рисунок 1.10).  Из работы [108] следует, что если величина ползучести через один год за-

гружения равна единице, то средние величины ползучести в следующие годы соответствуют 

значениям: 1,14 – через 2 года; 1,2 – через 5 лет; 1,26 – через 10; 1,33 –  через 20 лет; 1,36 – че-
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рез 30 лет [96]. В инженерных расчетах согласно Neville [96], допустимо принимать, что окон-

чательная ползучесть равна 4/3 от ползучести бетона через один год действия нагрузки.  

 

 

Рисунок 1.10 – Кривые ползучести для бетонов разного состава при хранении в условиях с 

различной влажностью из [96] по результатам экспериментов [108]. По оси абсцисс – продол-

жительность нагружения (в логарифмическом масштабе). По оси ординат – ползучесть в про-

центах от ползучести через 20 лет испытаний  

 

В настоящее время разработаны несколько теорий ползучести (теории упругой наследст-

венности, теорию старения, наследственная теория старения) [46]. Согласно [46] при решении 

задач расчета железобетонных конструкций эффективна более совершенная теория упруго-

ползучего тела (наследственная теория старения). Нужно отметить, что данные теории при рас-

четах железобетонных конструкций применимы, скорее к решению научных задач. Сведения о 

различных теориях ползучести можно найти в работах С. В. Александровского [2], К. З. Галу-

стова [16], И. Е. Прокоповича [46], Ю. Н. Работнова [47], В. Д. Харлаба и других авторов [43].  

Несмотря на разработанные специальные реологические модели бетона, позво-

ляющие оценивать развитие деформаций ползучести во времени [39], учитывая боль-

шое число факторов, от которых зависят ползучесть и приближенный характер расчета 

железобетонных конструкций, при проектировании используют простой способ оценки 

ползучести и связанной с ней релаксации напряжений. В практических инженерных рас-

четах зданий учет ползучести бетона ограничивается использованием параметра φ – характери-

стики линейной ползучести (меры ползучести) (согласно [38] ползучесть, вызываемая напря-

жениями, не превышающими половины прочности бетона на сжатие призменной прочности), и 

предположения линейной зависимости между напряжениями и деформациями. Величина φ 

равна отношению величины приращения деформаций за время действия длительной нагрузки к 

величине первоначальной упругой деформации и определяется по СП 63.13330 с учетом 

класса бетона, влажности среды. Согласно [38], а также  инструкции по расчету статически 
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неопределимых конструкций [124] данный подход является вполне допустимым, поскольку  

линейная ползучесть бетона не вызывает значительного перераспределения усилий в 

статически неопределимых железобетонных конструкциях без предварительного на-

пряжения арматуры. Деформации элементов статически неопределимой схемы здания за оди-

наковое время в результате линейной ползучести возрастут  в одинаковое число раз, выражае-

мое коэффициентом (1+φ), также сохраняется пропорциональность между напряжениями и 

полными деформациями и их приращениями во времени. Следует отметить, что при расчете 

железобетонных конструкциях различие реологических свойств бетона и арматуры вызывает 

перераспределение напряжений в сечениях между бетоном и арматурой, а различный процент 

армирования разных частей конструкции приводит к неодинаковому  развитию деформаций 

ползучести в них. Поэтому во времени под постоянной нагрузкой может изменяться и распре-

деление усилий между элементами статически неопределимой системы. Однако ползучесть бе-

тона не будет сильно влиять на распределение усилий в схеме, если армирование для разных 

элементов схемы различается незначительно. 

Согласно [38] данные выводы подтверждаются  экспериментальными исследованиями, 

проведенными в 1930-х гг. в США, проведенными для выявления влияния длительного дейст-

вия нагрузки на распределение усилий железобетонных рам. Испытывались П-образные замк-

нутые рамы, разные сечения которых содержали растянутой арматуры от 1,1 до 1,5% и сжатой 

арматуры от нуля до 1%. За два года испытания рам нагрузкой был зафиксирован большой 

прирост прогибов и деформаций при практически неизмененном распределении усилий [38]. 

Таким образом, данный инженерный упрощенный подход по учету длительности действия на-

грузки будем считать допустимым при расчете НДС здания, взаимодействующего с основани-

ем.  

 

1.2. Учет физической нелинейности железобетона в отечественных и зарубежных нормах 

 

1.2.1. Учет физической нелинейности в отечественных нормах 

 

В отечественных нормах СП 63.13330  модели нелинейной работы материалов ограни-

чивается исключительно одноосным напряжённым состоянием. Для учета физической нели-

нейности предлагается проводить расчёты с использованием нелинейной деформационной мо-

дели на основе уравнений равновесия в нормальном сечении (см. Рисунок 1.11) железобетонно-

го элемента (1.1–1.3):  

                                                  ,                                          (1.1) 

                                                   ,                                          (1.2) 

                                        .                                                       (1.3) 
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Методы расчета, основанные на данной модели, приведены в исследованиях В. М. Бонда-

ренко, В. И. Колчунова [8], Н. И. Карпенко [32–35], А. С.Залесова [26–28], В. И. Римшина [48], 

Б.С. Соколова [52, 53]. Результаты расчетов с использованием нелинейной деформационной 

модели хорошо согласуются с результатами экспериментов [20]. 

 

 

Рисунок 1.11 – Расчетная схема нормального сечения железобетонного элемента [117] 

 

Характеристиками бетона, учитываемыми в расчетах, являются модуль упругости, рас-

четные сопротивления при растяжении и сжатии, предельные относительные продольные де-

формации. Эти параметры определяются по диаграммам деформирования бетона и арматуры 

при растяжении и сжатии. Для учета физической нелинейности на основе деформационной 

модели в качестве расчетных диаграмм, связывающих относительные деформации и напря-

жения при одноосном сжатии – растяжении бетона, нормами предложены упрощенные ку-

сочно-линейные (трехлинейная и двухлинейная) диаграммы, параметры которых – таблич-

ные значения, представленные в нормах (см. Рисунок 1.12). Учет трещинообразования в се-

чении происходит при достижении бетоном условной предельной величины относительной 

деформации εbt2. Такой подход позволяет учесть работу бетона в растянутой зоне сечения, а 

при образовании и развитии трещины возможно учитывать напряжения в  бетоне на растяну-

том участке сечения над трещиной. 

 

    

Рисунок 1.12 – Диаграммы деформирования сжатого бетона по СП 63.13330 [117]: 

а) трехлинейная диаграмма состояния сжатого бетона; б) двухлинейная диаграмма со-

стояния сжатого бетона 
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В Приложении Г СП 63.13330 дано описание более сложной (криволинейной) аппрок-

симации зависимости «напряжения – относительные деформации» бетона, предложенной Н. 

И. Карпенко [32], включающей ветвь падения напряжений (см. Рисунок 1.13). На Рисунке 

1.14 представлено сопоставление ветвей нормативных диаграмм деформирования бетона В50 

по СП 63.13330 при сжатии.  

 

 

Рисунок 1.13 – Криволинейная диаграмма деформирования бетона по Н. И. Карпенко 

[32] 

 

 

Рисунок 1.14 – Сопоставление ветвей нормативных диаграмм деформирования бетона 

по СП 63.13330 при сжатии. Класс прочности бетона В50 (черный график – двухлинейная, 

красный – трехлинейная, синий – диаграмма Карпенко) 

 

Учет ползучести бетона при длительном действии нагрузки осуществляется использо-

ванием в формулах нормативных диаграмм деформирования бетона пониженного модуля 

деформации: 



24 
 

                                                  
  

       
,                                                                (1.4) 

где φb,cr – коэффициент ползучести бетона, принимаемый в зависимости от класса прочно-

сти бетона и относительной влажности окружающей среды. 

Для учета нелинейной работы арматуры в [117] предложены двухлинейная и трехлиней-

ная диаграмма, описывающие связь напряжений и относительных деформаций для стали с 

физическим и условным пределом текучести соответственно (см. Рисунок 1.15). 

 

а)  б)  

Рисунок 1.15 – Диаграммы деформирования растянутой арматуры по [117]: 

а) двухлинейная диаграмма для стали с физическим пределом текучести, б) трехлиней-

ная диаграмма, принимаемая для стали с условным пределом текучести 

 

Учет работы бетона между нормальными трещинами в растянутой зоне сечения осуще-

ствляется методом В. И. Мурашева с использованием коэффициента ψs. 

Es,red = Es/ψs,                                                             (1.5) 

где Es,red – приведенный модуль деформации растянутой арматуры, с учетом влияния ра-

боты растянутого бетона между трещинами;  

Es – модуль упругости растянутой арматуры;  

ψs – коэффициент Мурашева, учитывающий работу растянутого бетона между трещина-

ми. 

В СП 63.13330 для определения коэффициента ψs при расчете на основе нелинейной 

деформационной модели предложена формула:  

ψsj = 1-1/(1+0,8 εsj,crc/εs),                                                (1.6) 

где εsj,crc – относительная деформация растянутой арматуры в сечении с трещиной сразу 

после образования нормальных трещин;  

εs – усредненная относительная деформация растянутой арматуры, пересекающей тре-

щины, в рассматриваемой стадии расчета. 

Работу бетона в растянутой зоне сечения между трещинами нормами [117] допускается 

не учитывать (ψs = 1), что приводит к меньшей изгибной жесткостью конструкции по сравне-
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нию с подходом, учитывающим, коэффициент ψs, поскольку влияние данного фактора сущест-

венно. На Рисунке 1.16 представлены результаты расчета деформаций сечения, изображенного 

на Рисунке 2.2, при увеличении изгибающего момента по аналитическим формулам СП 

63.13330 с и без учета работы бетона между трещинами. 

 

 

Рисунок 1.16 – Зависимость «изгибающий момент (кН∙м) – кривизна» для изгибаемого 

сечения по результатам расчета с использованием аналитических формул СП 63.13330 с 

учетом (красный график) и без учета (синий график) работы растянутого бетона между 

трещинами 

 

1.2.2. Учёт физической нелинейности в Eurocode 2: Design of concrete structures 

 

На Рисунке 1.17 представлена диаграмма деформирования бетона для одноосного сжатия 

или растяжения в соответствии с  «Eurocode 2: Design of concrete structures», аппроксимирован-

ная формулой Sargin (1.7) [104].  

 

 

Рисунок 1.17 – Диаграмма деформирования бетона для одноосного сжатия или растяже-

ния в соответствии с [114] 

 

                                        
  

   
 

     

        
                                                             (1.7) 
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где k = 1,05∙Ecm∙ |εc1|/fcm; 

η = εс/εс1;  

εс1 – относительная деформация при максимальном значении напряжения (временном со-

противлении), табличное значение; 

fcm – среднее значение цилиндрической прочности бетона на сжатие, табличное значение. 

Уравнение (1.7) используется для описания работы бетона в пределах относительных де-

формаций 0 < |εс| < |εcu1|, где εcu1 – предельная относительная деформация бетона. 

В обозначениях принятых в [117], данная зависимость принимает вид [25]: 

                                  
  

    
 

           
  

   
  
   

   
  
   

  

   
           

  
      

  
   

 
.                                                 (1.8) 

При длительнодействующих нагрузках общие деформации включают также деформации 

ползучести, которые определяются по формуле: 

                                                     
  

   
.                                                (1.9) 

Общие деформации, включающие деформации ползучести определяются при помощи 

эффективного модуля деформации: 

                                                  
   

         
 ,                                              (1.10) 

где φ(∞,t0) – предельная характеристика ползучести; 

Ecm – секущий модуль деформации бетона (см. Рисунок 1.17). 

Таким образом, при расчёте на длительнодействующие нагрузки табличные величины 

предельной относительной деформации бетона εcu1 и величины εс, соответствующей относи-

тельным деформациям бетона при сжатии при максимальном напряжении fcm, необходимо ум-

ножать на коэффициент (1+φ(t,t0)), учитывающий ползучесть. 

На Рисунке 1.18 приведено сравнение величины коэффициента, учитывающего ползу-

честь бетона по СП 63.13330 и величины, определенной по формулам Приложения В 

Eurocode 2 для бетонного сечения 0,2×1 м. Рекомендации [126] позволяют учесть развитие де-

формации ползучести во времени. Как видно, предельное значение коэффициента по [126] 

близко соответствует к рекомендованной в [117] величине.  
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Рисунок 1.18 – Коэффициенты, учитывающие ползучесть бетона по [117] и [126] Прило-

жение B при относительной влажности окружающей среды 75%, бетоне класса прочности В25, 

поперечном сечении элемента 0,2×1м 

 

В нормах [126] предложены и другие упрощенные модели, описывающие зависимость 

деформация – напряжения без учета ниспадающей ветви: параболически-прямоугольная и би-

линейная зависимости. Также в рекомендациях [126] имеются упрощенные рекомендации по 

модификации предложенных диаграмм для анализа работы бетона при сжатии в условиях за-

прета поперечного расширения бетона. 

 

1.3. Учет физической нелинейности железобетона в численных расчетах 

 

Как было отмечено, нелинейная деформационная модель работы железобетонных конст-

рукций, предложенная в нормах [117], ограничивается одноосным напряженным состоянием 

материалов конструкции. В настоящее время расчет сложных конструктивных систем с учетом 

физической нелинейности бетона, а также анализ работы материала в сложном напряженном 

состоянии осуществляется только численным моделированием. Нужно отметить, что в практи-

ке проектирования использование подобных нелинейных расчетов, в лучшем случае, ограничи-

вается анализом работы отдельных элементов и узлов конструкции здания (см., например [6]). 

Идеально упругопластические модели – наиболее распространенные модели для описания 

нелинейной работы бетона. Такие модели предполагают наличие одной стационарной предель-

ной поверхности, основанной на каком-либо критерии прочности. В связи с этим теории проч-

ности играют важную роль в описании развития нелинейных деформаций в материале [1]. Иде-

ально упругопластические модели учитывают упругое поведение бетона и арматуры до дости-

жения предельных напряжений и идеально пластическое при достижении предела текучести 

[60]. Деформации при этом ограничиваются нормативными величинами. Для плотных бетонов 

поверхности могут быть разомкнутыми в области всестороннего сжатия [32], и реакция на объ-

емную составляющую напряжений принимается линейной при любой величине напряжений 

[60]. Однако для пористых бетонов кроме поверхностей текучести, ограничивающих предель-
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ные касательные напряжения, вводят шатровые предельные поверхности для учета возможно-

сти разрушения материала при всестороннем сжатии (см. Рисунок 1.19 г). 

Для более близкого соответствия истинному характеру нелинейной работы бетона после 

перехода в предельное состояние модель может предусматривать ниспадающую ветвь на диа-

грамме деформирования (см. Рисунок 1.13). Подобный подход должен приводить к более пра-

вильной оценке физически нелинейной работы расчетных схем, учитывающих многоосное на-

пряженное состояние, с объемными конечными элементами. 

Современное представление описания прочности бетона [63] при многоосном напряжен-

ном состоянии сформулировано в работах М. М. Филоненко-Бородича [61] и Г. А. Гениева, В. 

Н. Киссюка, Г. А. Тюпина [18]. Наиболее часто применяемая в отечественных расчетах модель 

прочности бетона разработана Н. И. Карпенко [32]. Предельная поверхность Карпенко – пара-

болоид в меридиальном направлении. Сечения в девиаторной плоскости представляют собой 

криволинейные треугольники, которые имеют острые, скругленные, а также обращенные 

внутрь фигуры углы.  

 

 

Рисунок 1.19 – Графическая интерпретация современных критериев прочности бетона по 

[32]: а) для плотных бетонов, б) для пористых бетонов, в) девиаторная кривая, г) меридиональ-

ная кривая 

 

В зарубежной литературе все критерии предельного состояния материала, описываемые в 

осях главных напряжений параболообразным гладкими поверхностями, называют моделями 

Друкера ‒ Прагера в различных модификациях [122].  

В теории Г. А. Гениева, В. Н. Киссюка, Г. А. Тюпина [18] и дальнейшем ее развитии рас-

сматривается нелинейная изотропная модель бетона на этапах до и после трещинообразования. 

Однако модель железобетонной конструкции более корректно рассматривать как анизотроп-

ную, что определяется дискретным характером армирования. Кроме этого, при воздействии на-

грузки бетон проявляет так называемую деформационную анизотропию, связанную с развитием 
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пластических деформаций и трещинообразованием. Ортотропная модель получила развитие в 

работах А.А.Гвоздева, Н. И. Карпенко [16] и других авторов [36].  

При расчете конструкций нужно учитывать, что перед разрушением конструкции бетон 

работает с явно выраженной деформационной анизотропией, что будет влиять на расчетные 

усилия в арматуре. Недоучет развития анизотропии железобетона при численном моделирова-

нии служит источником ошибок в расчетах железобетонных конструкций при значительной не-

линейной работе материала, например, при численных испытаниях прочности конструкций 

[122]. Развитие деформационной анизотропии в процессе нелинейного деформирования эле-

мента в моделях, представленных в конечно-элементных программах, обычно не учитывается 

[36, 37, 122]. Однако, согласно [36, 37], в расчетных комплексах, есть возможность задания ли-

бо линейного анизотропного материала, либо нелинейного изотропного материала. 

 

1.4. Выводы по главе 1 
 

1. Согласно последним исследованиям наиболее перспективным методом численного рас-

чета взаимодействия конструктивной системы здания и основания является моделирование ос-

нования в виде деформируемого полупространства с использованием упругопластических мо-

делей работы грунта. Анализ эффектов взаимодействия нелинейно-деформируемой конструк-

тивной системы здания и основания особенно актуален при расчетах зданий в сложных инже-

нерно-геологических условиях, когда ожидаются большие осадки основания, однако недоста-

точно освещен в научно-технической литературе и нуждается в исследовании. 

2. На основании анализа исследований в области физической нелинейности железобетона 

установлено, что численная или аналитическая модель железобетонных конструкций, описы-

вающая зависимость деформаций от усилий, должна учитывать основные факторы физически 

нелинейной работы железобетона: трещинообразование и пластические деформации бетона. 

При выполнении расчетов взаимодействия здания с основанием должна учитываться ползу-

честь бетона, поскольку воздействия, обусловленные деформациями основания, относятся к 

длительным нагрузкам. 

3. В СП 63.13330 нелинейная работа материала ограничивается описанием работы ис-

ключительно одноосного напряжённого состояния. Нелинейные расчеты железобетона в чис-

ленных расчетах конструктивных систем зданий и сооружений возможно производить с ис-

пользованием нелинейной деформационной модели с нелинейными диаграммами деформиро-

вания бетона и стали согласно СП 63.13330. Результаты расчетов с использованием нелинейной 

деформационной модели хорошо согласуются с результатами экспериментов. В дальнейших 

расчетах данная модель работы железобетонных конструкций рассматривается как эталонная. 
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Учет ползучести бетона в расчетах статически неопределимых схем при длительном 

действии нагрузки допустимо осуществлять использованием в нормативных диаграммах по-

ниженного модуля деформации, определяемого при помощи коэффициента ползучести бетона 

(φb,cr) в зависимости  от класса прочности бетона и относительной влажности окружающей сре-

ды.  

4. Для описания развития нелинейных деформаций бетона при объемном напряженном 

состоянии, наиболее популярными являются поверхности прочности Г. А. Гениева, Н. И. Кар-

пенко и модифицированные поверхности Друкера – Прагера. При этом для плотных бетонов 

допускается использовать модели, разомкнутые в области гидростатического сжатия. В практи-

ке проектирования использование нелинейных моделей, в лучшем случае, ограничивается рас-

четами отдельных элементов и узлов конструкции здания.  

5. При выполнении расчетов железобетонных конструкции зданий и сооружений совер-

шенно необходим учет физической нелинейности железобетона. Теория нелинейной работы 

железобетона досконально проработана на базе многочисленных экспериментов, однако имеет-

ся большой разрыв между результатами научных исследований и их применением при проекти-

ровании. Применение нелинейных моделей железобетона весьма ограниченно в расчетах кон-

структивных систем при проектировании ввиду сложности самих моделей и длительности вы-

числительного процесса. Это приводит к необходимости использования в практических расче-

тах упрощенных методик по моделированию нелинейной работы железобетонных конструкций, 

расчетный анализ которых производится в главе 2.  
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ГЛАВА 2. ОЦЕНКА ЖЕСТКОСТИ ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ КОНСТРУКЦИЙ ПРИ 

ДЕЙСТВИИ ДЛИТЕЛЬНЫХ НАГРУЗОК В СООТВЕТСТВИИ С УПРОЩЕННЫМИ 

НОРМАТИВНЫМИ ПОДХОДАМИ И РАСЧЕТОМ, УЧИТЫВАЮЩИМ 

НЕЛИНЕЙНУЮ ДЕФОРМАЦИОННУЮ МОДЕЛЬ ЖЕЛЕЗОБЕТОНА   

 

2.1. Постановка задач исследования 

 

Согласно рекомендациям СП 430.1325800 «Монолитные конструктивные системы. Пра-

вила проектирования» и СП 63.13330 «Бетонные и железобетонные конструкции. Основные по-

ложения» жесткость железобетонных элементов при численных расчетах конструктивных сис-

тем  необходимо принимать в зависимости от напряженно-деформированного состояния эле-

мента. Расчет рекомендуется [27] производить методом последовательных приближений в не-

сколько этапов. 

На первой стадии численного расчета, когда армирование железобетонных элементов не-

известно, в расчетной схеме используется линейная модель работы железобетонных элементов. 

Нелинейность деформаций вследствие различных факторов учитывается путем понижения же-

сткости упругих элементов обобщенными коэффициентами, принимаемыми по рекомендациям 

норм СП 430.1325800 и СП 63.13330. По результатам решения задачи в упругой постановке оп-

ределяются внутренние усилия в элементах системы и выполняется подбор арматуры. 

После определения требуемого армирования выполняется следующая стадия расчета в 

новой расчетной схеме. Расчет производится с учетом физически нелинейной деформационной 

модели работы железобетона согласно указаниям СП 63.13330. На этом этапе расчета учиты-

ваются геометрические параметры сечения, площадь и расположение арматуры, образование 

трещин и развитие неупругих деформаций в бетоне. По результатам данного расчета получает-

ся новое распределение внутренних усилий в конструктивной системе, по которым осуществ-

ляется расчет принятых параметров сечений железобетонных элементов по прочности, трещи-

ностойкости и деформациям. Если по результатам нелинейного расчета условия первой или 

второй группы предельных состояний не выполняются, производится уточнение принятых па-

раметров сечений элементов, например армирования, и выполняется новый этап расчета. 

Однако в практике совместных расчетов взаимодействия зданий и сооружений с грунто-

вым основанием такой подход не используется. Более того, подобный подход, как правило, не 

применяется  даже в более простых расчетных схемах зданий, не учитывающих деформируемое 

основание. В связи со сложностью и длительностью нелинейного расчета при проектировании 

ограничиваются совместными расчетами зданий и сооружений с использованием линейной мо-

дели работы надземных конструкций здания, учитывая характер распределения усилий в конст-

рукциях здания исключительно введением понижающих коэффициентов. Нужно подчеркнуть, 

что такой подход является общепринятым и применяется для расчетов зданий всех классов от-
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ветственности. Применение же нелинейной деформационной модели работы железобетона ог-

раничивается расчетами отдельных элементов конструктивной системы по прочности, трещи-

ностойкости, деформациям.  

При расчете внутренних усилий в элементах статически неопределимой системы характер 

распределения усилий в ней зависит от соотношения жесткостей элементов расчетной схемы, 

включая элементы грунтового основания. Таким образом, величины принятых понижающих 

коэффициентов, будут непосредственно влиять на результаты расчета. При этом в рекоменда-

циях СП 430.1325800 и СП 63.13330 по упрощенной оценке жесткости железобетонных конст-

рукций применяются принципиально разные подходы к определению этих коэффициентов. 

Исходя из вышеизложенного, основная задача исследований главы 2 может быть сформу-

лирована следующим образом: необходимо оценить правильность имеющихся в отечественных 

нормах методов по упрощенной оценке нелинейной работы железобетонных конструкций, 

применяемых в численных расчетах упругих схем. 

Для решения данной задачи необходимо: 

– проанализировать рекомендации СП 63.13330 по расчету элементов с использованием 

нелинейной деформационной модели; 

– разработать программу для расчета железобетонного элемента на основе нелинейной 

деформационной модели; 

– проанализировать имеющиеся в СП 430.1325800 и СП 63.13330 и зарубежной норматив-

ной литературе рекомендации по упрощенной оценке жесткости железобетонных конструкций 

на основе сопоставления с расчетами  с использованием нелинейной деформационной модели и 

выявить недостатки имеющихся решений. 

 

2.2. Оценка жесткости железобетонных конструкций при действии длительных нагрузок 

на основе аналитических методик, предложенных в отечественных и зарубежных нормах 

 

2.2.1. Методика СП 430.1325800 

 

Самые простые указания по оценке приведенной жесткости упругих конечных элементов 

при упругом анализе расчётной схемы приведены в СП 430.1325800. В этих нормах предложено 

в первом приближении принимать модуль упругости материала равным начальному модулю 

упругости бетона Eb с понижающими коэффициентами. Величины данных коэффициентов бы-

ли предложены в работе [26]. В [26] указано, что при определении усилий в элементах конст-

руктивной схемы величина этих усилий зависит от соотношения жесткостей элементов, а де-

формаций также от абсолютного значения жесткости. Значения коэффициентов снижения же-

сткости конструкций по данной работе приведены в Таблице 2.1. За счет большего трещинооб-
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разования в горизонтальных несущих конструкция для них предложено принимать меньшие 

величины понижающих коэффициентов, что согласуется с рекомендациями зарубежных норма-

тивных документов [127, 128, 129,131]. 

 

Таблица 2.1 – Понижающие коэффициенты жесткости по [26] 

Расчеты усилий 

Вертикальные несущие конструкции Горизонтальные несущие конструкции 

1 1–0,8 

Расчеты по деформациям 

Вертикальные несущие конструкции Горизонтальные несущие конструкции 

0,8 – Кратковременная нагрузка 

0,6 – Длительная нагрузка 

0,4 – Кратковременная нагрузка 

0,2 – Длительная нагрузка 

 

При расчете усилий рекомендуется принимать модуль упругости материала с понижаю-

щими коэффициентами относительно начального модуля упругости бетона Eb: 0,6 – для верти-

кальных сжатых элементов; 0,3 – для плит перекрытий (покрытий) с учетом длительности дей-

ствия нагрузки.  

При расчете деформаций их рекомендуется принимать с учетом длительности действия 

нагрузки: для вертикальных несущих элементов – 0,6, а для плит перекрытий (покрытий) – 0,2 

при наличии трещин или 0,3 – при отсутствии трещин. 

Упрощенный  подход к учету нелинейности железобетона при расчетах упругих схем, 

предлагаемый в СП 430.1325800, является общепринятым при расчетах зданий всех классов от-

ветственности, в том числе уникальных и технически сложных объектов. 

 

2.2.2. Методика СП 63.13330 

 

Более сложные рекомендации по назначению жесткости элементов схемы предложены в 

СП 63.13330. Рекомендации по назначению жесткости изгибаемых и сжато-изогнутых элемен-

тов, заложенные в нормах, основаны на результатах экспериментальных и теоретических ис-

следований, проведенных в ЦНИПС и в Институте пути и строительства М.П.С. в 1930–1950-е 

гг [42]. В СП 63.13330 указано, что жесткостные характеристики элементов конструктивной 

системы следует принимать с учетом армирования, наличия трещин и неупругих деформаций 

в бетоне и арматуре по упрощенной методике. В [117] предложена упрощенная аналитическая 

модель работы изгибаемого и сжато-изгибаемого элемента. В ней предлагается рассматривать 2 

стадии работы конструкции с разными параметрами сечения: этап работы элемента без трещин 

и этап работы с трещинами в растянутой зоне. Для этих этапов работы в зависимости от гео-

метрических характеристик сечения и таких параметров сечения, как армирование, класс бе-
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тона по прочности, определяется изгибная жесткость приведенного поперечного сечения эле-

мента D. 

На этапе работы конструкции без трещин изгибная жесткость сечения определяется по 

формулам: 

                                              D = Ired∙Eb1,                                                              (2.1) 

                                     Ired = I+Is∙α+I`s∙α,                                                          (2.2) 

                                             α = Es/Eb1,                                                                (2.3) 

где D – изгибная жесткость приведенного поперечного сечения элемента на этапе работы 

без трещин в растянутой зоне; 

Ired – момент инерции приведенного поперечного сечения элемента относительно его 

центра тяжести с учетом всей площади сечения бетона и площадей сечения арматуры с коэф-

фициентом приведения арматуры к бетону;   

I, Is, I`s – моменты инерции бетонного сечения, площадей сечения растянутой и сжатой 

арматуры соответственно относительно центра тяжести приведенного поперечного сечения 

элемента; 

α – коэффициент приведения арматуры к бетону. 

Модуль деформации бетона в расчетах Eb1 в расчетах при непродолжительном действии 

нагрузки: 

                                                     Eb1 = 0,85∙Eb,                                                            (2.4) 

При продолжительном действии нагрузки Eb1 учитывает ползучесть бетона и определя-

ется по формуле: 

                                                           
  

       
.                                                             (2.5) 

На этапе работы конструкции с трещинами изгибная жесткость сечения определяется по 

формуле (2.1) и принимается не более жесткости без трещин с учетом момента инерции при-

веденного поперечного сечения элемента Ired, определяемого с учетом площади сечения бето-

на только сжатой зоны. 

                                              Ired = Ib + Is∙αs1 + I`s∙αs2,                                                   (2.6) 

где αs1 = Es/Eb,red, αs2 = Es,red/Eb,red – коэффициенты приведения растянутой и сжатой ар-

матуры к бетону;  

Ib, Is, I`s – моменты инерции площадей сечения соответственно сжатой зоны бетона, рас-

тянутой и сжатой арматуры относительно центра тяжести приведенного поперечного сечения 

без учета бетона растянутой зоны;  

Eb,red = Rb/εb1,red – приведенный модуль деформации сжатого бетона (εb1,red – табличное 

значение, см. Рисунок 1.12 б);  



35 
 

Es,red = Es/ψs – приведенный модуль деформации растянутой арматуры, определяемый с 

учетом влияния работы растянутого бетона между трещинами, где ψs = 1-0,8 (Mcrc/M). Нормы 

допускают принимать ψs = 1. Соответственно, при этом αs1 = αs2. 

Для изгибаемых прямоугольных сечений с растянутой и сжатой арматурой высоту сжатой 

зоны  хm определяют по формуле: 

            α       α   
        α       α   

α 

  
      α       α    ,   (2.7) 

где µs, µ`s – процент армирования растянутой и сжатой арматуры соответственно. 

Допускается для элементов прямоугольного сечения высоту сжатой зоны при действии 

изгибающих моментов M и продольной силы N определять по формуле: 

                         
      

      
,                                                               (2.8) 

где Ired, Ared – момент инерции и площадь приведенного поперечного сечения, опреде-

ляемые для полного сечения без учета трещин. Знак «плюс» принимают при сжимающей, а 

знак «минус» при растягивающей продольной силе. 

Значения геометрических характеристик сечения элемента определяют по общим пра-

вилам расчета сечения упругих элементов.  

Жесткость элемента после образования трещин не может быть больше, чем у элемента 

до образования трещин. 

Предложные формулы позволяют в дальнейшем определить коэффициент снижения мо-

дуля упругости материала элемента конструкции по формуле: 

                                                        k = Dnl/Del,                                                                                               (2.9) 

где Dnl – жесткость элемента, учитывающая физически нелинейную работу железобетона 

по указанным выше формулам; Del – жесткость элемента, учитывающая линейную работу мате-

риала, которую можно принять с начальным модулем упругости бетона Eb.  

Нужно, однако, отметить, что изложенная методика применима для аналитической оценки 

жесткости конструкции с известным армированием, при численном моделировании конструк-

тивной системы на первом этапе расчета ограничиваются использованием формул (2.4) и (2.5), 

принимая для всех конструкций здания одинаковые понижающие коэффициенты относительно 

начального модуля упругости бетона (Eb) при непродолжительном действии нагрузки по фор-

муле (2.4), а при продолжительном действии нагрузки – по формуле (2.5). Данный подход так-

же является общепринятым и применяется при проектировании зданий всех классов ответст-

венности, в том числе уникальных и технически сложных объектов. Также данный подход со-

ответствует рекомендациям Eurocode 2 (п. 5.8.7.2 (4)) (см. Приложение Г). 
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2.2.3. Рекомендации зарубежной литературы
1
  

 

Согласно ACI 318 п. R 6.3.1.1 приведенная жесткость элементов (effective stiffness) должна 

отражать уровень трещинообразования и неупругую работу конструкции, однако сложность в 

назначении различных жесткостей для разных конструкций будет приводить к «неэффективно-

сти расчетов в процессе проектирования». Для этого потребовались упрощенные подходы для 

моделирования жесткости. В Таблице 2.2 приведены коэффициенты понижения жесткости 

(effective stiffness multiplier) железобетонных конструкций при расчетах определения усилий в 

расчетной схеме согласно рекомендациям, встреченным в различной технической литературе. 

 

Таблица 2.2 – Коэффициенты понижения жесткости железобетонных конструкций без 

предварительного напряжения при упругих статических расчетах конструктивных систем 

Источник Балка 
Плоская 

плита 
Стена Колонна 

СП 430.1325800 «Железобетонные монолитные конструкции 

зданий» 

0,2 с трещинами 

0,3 без трещин 
0,6 

СП 63.13330 «Бетонные и железобетонные конструкции. Основ-

ные положения»  

ϕb,cr – мера ползучести 

1/(1+ φb,cr) (В25 – В40 при отн. влажн. более 

75% – 0,360…0,417) 

Eurocode 2 (п. 5.8.7.2 (4 )) 1/(1+ φef) 

А. С. Залесов, Т. А. Мухамедиев,  

Е. А. Чистяков (2005) [26] 

Усилия 1–0,8 1 

Деформации 
0,4 – Кратк. 

0,2 – Длит. 

0,8 – Кратк. 

0,6 – Длит. 

American concrete institute. Building Code Re-

quirements for Structural Concrete. ACI code 

318-14 

п. 6.3.1.1. 0,5 – – 1 

Таблица 

6.6.3.1.1 (а) 
0,35 0,25 

0,7 без 

трещин 

0,35 тре-

щин. 

0,7 

National Standard of Canada. Design of Concrete Structures. CSA 

A23.4-14 
0,35 0,25 

0,7 без 

трещин 

0,35 с 

трещин. 

0,7 

New Zealand Standard. CONCRETE STRUCTURES STANDARD 

Part 2 – Commentary on the Design of Concrete Structures .NZS 

3101: Part 2 (2006 Edition) 

0,5 – – 0,8 

Norma Brasileira. Design of structural concrete. 

ABNT NBR 6118:2003 

0,4–

0,5 
0,3 – 0,8 

Indian Standard plain and reinforced concrete – code of practice.  

IS.456: 2000 ( Reaffirmed 2005 ) 
Допускается принимать 1 

National standard of the people’s republic of China. Code for Design 

of Concrete Structures. GB 50010–2010 
Допускается принимать 1 

                                                      
1 Основные результаты анализа, рассматриваемого в данном разделе, опубликованы в работе Н. А. Евсеева [21] 
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Продолжение Таблицы 2.2 

Источник Балка 
Плоская 

плита 
Стена Колонна 

Paulay and Priestley (1992) [98] Допускается принимать 1 

Строительные нормы республики Беларусь. 

СНБ 5.03.01-02. Бетонные и железобетонные конструкции 
0,35 0,25 

0,7 – без 

трещин 

0,35 – с 

трещинами 

0,7 

Yongzhen Li (2010) [113], Ranjana Soekhoe (2015) [101] 0,33 – – 

 

Как видно, в технической литературе существует большой разброс значений коэффициен-

тов снижения жесткости. Однако во всех рекомендациях указаны одинаковые предпосылки уп-

ругого расчета схемы.  

1) Конструктивную систему допускается считать в упругой постановке; указывается, что 

важны относительные, а не абсолютные значения жесткостных параметров конструкций для 

оценки распределения усилий в конструкциях [98, c. 183], что соответствует рекомендациям  

[26]. При назначении жесткостей допускается не учитывать армирование. При расчете на ос-

новное сочетание нагрузок обычно трещинообразование незначительно, и допускается не учи-

тывать трещинообразование (не снижать жесткость) [98]; 

2) Рекомендуется разделение коэффициентов снижения жесткости для вертикальных и го-

ризонтальных конструкций, жесткость вертикальных конструкций принимается больше. Отно-

шение понижающих коэффициентов жесткостей изгибаемых и сжато-изогнутых элементов 

обычно составляет 0,5…1; 

3) Коэффициенты используются для уточнения геометрических характеристик сечений: 

момента инерции и площади (подход с использованием effective moment of inertia (Ic,eff)). Таким 

образом производится учет различного снижения изгибной и продольной жесткости элемента 

за счет физической нелинейности, что не отражено в отечественных нормах; альтернативно 

предлагается снижать модуль упругости элементов, поскольку это удобнее в конечноэлемент-

ных программных комплексах [101] (подход с использованием effective modulus of elasticity for 

concrete (Ec,eff)) − данный подход соответствует рекомендациям отечественных норм; 

4) Коэффициенты снижения изгибной жесткости стен допускается принимать в зависимо-

сти от уровня продольного нагружения N/Nult (axial load ratio); с ростом данного коэффициента 

изгибная жесткость вертикальных конструкций увеличивается. Также встречается разделение 

коэффициентов снижения изгибной жесткости стен в зависимости от их положения по высоте 

здания (подвальная стена – более нагруженная и более жесткая, стена надземной части – менее 

жесткая).  

В рекомендациях (Таблицы 2.2) можно выделить два принципиальных подхода: 
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1) учитывать более выраженную нелинейную работу горизонтальных несущих конструк-

ций за счет трещинообразования, принимать для них понижающий коэффициент в 1,5–2 раза 

меньше чем для вертикальных; 

2) не учитывать снижение жесткости железобетонных конструкций, либо снижать одина-

ково на величину (1/(1+ φb,cr)). 

Наибольший практический интерес представляет анализ рекомендаций отечественных 

норм: СП 430.1325800, которые относим к группе 1, и подход с учетом рекомендаций 

СП 63.13330, который относится к группе 2. 

Можно также отметить многочисленные зарубежные эмпирические работы по упрощен-

ной аналитической оценке жесткости конструкций на основе аппроксимаций данных натурных 

экспериментов [89, 92, 94, 95, 97, 106, 111, 112], например, представленные на Рисунке 2.1 

[103]. В [127] предложены эмпирические формулы понижающих коэффициентов разработан-

ные в [90, 91]. Для колонн и стен величина понижающего коэффициента изгибной жесткости 

составляет: 

                          
   

  
     

  

    
     

  

  
 ,                                       (2.10) 

где Ast – площадь арматуры; Аg – площадь бетона; h – высота сечения; Mu, Nu – соответст-

венно расчетная величина продольной силы и изгибающего момента; Po – предельная величина 

продольной силы, воспринимаемой колонной. При этом величина понижающего коэффициента 

должна приниматься не менее 0,35 и не более 0,875. 

Для балок и плит перекрытий величина понижающего коэффициента по [127] составляет: 

                                            
  

 
 ,                                              (2.11) 

где μs – процент армирования (растянутой арматуры); d – рабочая высота сечения; bw – 

ширина сечения или ребра (для ребристой плиты). При этом величина понижающего коэффи-

циента должна приниматься не менее 0,25 и не более 0,5. 

Среди других аналитических методов расчёта, учитывающих приведенную жесткость 

изгибаемого железобетонного сечения, нужно отметить упрощенные методы прогибов изги-

баемого элемента в соответствии с европейскими стандартами [126] и рекомендациями [127] 

(формула Branson) (подобно методу [117] основанные на билинейной аппроксимации работы 

железобетонного сечения), которые анализируются в Приложении Г. 
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а)  

б)  

Рисунок 2.1 – Эмпирические аппроксимации коэффициентов снижения изгибной жестко-

сти плиты в зоне рамного узла β от соотношения действующего момента (Ma) к моменту тре-

щинообразования (Mcrc) (а – внешнего, б – внутреннего) при горизонтальном воздействии на 

раму [103] 
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2.3. Расчет нормального сечения железобетонного элемента с использованием нелинейной 

деформационной модели при длительном действии нагрузки
2
 

 

Выполнено сравнение результатов расчета железобетонного сечения с использованием 

рекомендуемых СП 430.1325800 и СП 63.13330 величин снижения жесткости с результатами 

расчета сечения с использованием нелинейной модели железобетона при длительном дейст-

вии нагрузки. Нелинейную деформационную модель работы сечения, рекомендованную СП 

63.13330, принимаем в качестве эталонного расчета, с которым и будут сравниваться резуль-

таты расчета. Поэтому результаты расчетов, более близко соответствующие данной модели, 

будем считать более «достоверными» или «корректными». На основании методики норм со-

ставлена программа (см. Приложение А) и выполнены расчеты сечений, изображенных на 

Рисунке 2.2 и в Приложении А, с использованием нелинейной деформационной модели. 

 

  

Рисунок 2.2 – Расчетное сечение 

 

Для сечения, изображенного на Рисунке 2.2, в расчетах принимался класс прочности 

бетона В50 при проценте армирования μ = 1,05%. Армирование – симметричное.  

Для учета физической нелинейности работы бетона использовался трехлинейный вари-

ант аппроксимации кривой деформирования бетона с модулем деформации бетона при про-

должительном действии нагрузки (см. Рисунок 2.3.). Учет длительности действия нагрузки 

осуществлялся заданием пониженного модуля деформации по формуле (2.5). Для бетона В50 

значение коэффициента, учитывающего длительность действия нагрузок при относительной 

влажности воздуха окружающей среды выше 75%, составит: 1/(1+1,6) = 0,38. 

                                                      
2 Основные результаты исследования, рассматриваемого в данном разделе, опубликованы в работе Н. А. Евсее-

ва [21], [23] 
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Рисунок 2.3 – Трехлинейная  диаграмма аппроксимации кривой деформирования сжатого и 

растянутого бетона В50 по СП 63.13330 с учетом длительного действия нагрузки  

 

Для учета нелинейной работы арматуры класса А400 использовалась двухлинейная 

диаграмма, описывающая связь напряжений и относительных деформаций стали с физиче-

ским пределом текучести (см. Рисунок 2.4). 

 

 

Рисунок 2.4 – Двухлинейная диаграмма деформирования стали по СП 63.13330 

 

На Рисунке 2.5 – 2.6 представлены результаты расчета сечения, изображенного на Ри-

сунке 2.2 с использованием нелинейной деформационной модели: 

– зависимость «изгибающий момент (кН∙м) – кривизна сечения» при отсутствии про-

дольной силы в сечении (см. Рисунок 2.5); 
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– графики напряжений в бетоне (см. Рисунок 2.6 а) и арматуре (см. Рисунок 2.6 б) по 

высоте сечения при М= Mcrc;  

– графики напряжений в бетоне (а) и арматуре (б) по высоте сечения при М = Mult (см. 

Рисунок 2.7). 

 

 

Рисунок 2.5 – Графики зависимости «момент – кривизна» для изгибаемого сечения  

 

 

Рисунок 2.6 – Графики напряжений в бетоне (а) и арматуре (б) по высоте сечения при 

действии изгибающего момента трещинообразования М = Mcrc 

 

 

Рисунок 2.7 – Графики напряжений в бетоне (а) и арматуре (б) по высоте сечения  

при действии предельного изгибающего момента М = Mult (нормативной величины) 

 

В Приложении А рассмотрено железобетонное сечение с другими характеристиками 

бетона и армирования (бетон В25, μ = 0,7%). 
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2.4. Сопоставление результатов расчета железобетонного сечения с использованием нор-

мативных подходов к учету нелинейного деформирования железобетона 

 

Проанализируем снижение изгибной E∙I и продольной E∙A жесткостей сечения за счет 

физически нелинейной работы конструкции и выполним сравнительный анализ значений ко-

эффициентов, описанных в СП 430.1325800 и СП 63.13330, с нелинейным расчетом, основан-

ным на деформационной модели, на примере сечения, представленного на Рисунке 2.2.  

На Рисунке 2.8 представлен график предельных значений силовых факторов М (кН∙м) и 

N (кН) для рассматриваемого сечения.  

При анализе изгибной жесткости сечения рассмотрим случай изгибаемого сечения гори-

зонтального элемента, который на Рисунке 2.8 соответствует линии 1–1. Кроме этого, проана-

лизируем работу сжато-изгибаемого (вертикального) элемента – колонны/стены. На Рисун-

ке 2.8 работа элемента на внецентренное сжатие соответствует линии 2–2. 

Анализ продольной жесткости в рамках настоящей работы выполнен для наиболее об-

щего случая сжатия  вертикального элемента при нагружении продольной силой по линии 3–3 

на Рисунке 2.8. 

 

 

Рисунок 2.8 – График предельных значений силовых факторов М (кН∙м) и N (кН) для 

рассматриваемого сечения 

 

Расчет по СП 430.1325800 выполнен с понижающими коэффициентами относительно 

начального модуля упругости бетона 0,6 для сжато-изгибаемых конструкций, 0,3 и 0,2 для из-

гибаемых конструкций соответственно до и после образования трещин без учета армирова-

ния. 

При анализе величины понижающего коэффициента жесткости по СП 63.13330, как от-

мечено в п. 2.2.3, следует рассмотреть, в первую очередь, общепринятый подход с использо-

ванием только формулы (2.5). Снижение жесткости задано относительно расчетной схемы, 
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учитывающей упругую работу элемента с начальным модулем упругости бетона без учета ар-

мирования (график 1 на Рисунках 2.10, 2.11, 2.13, 2.14, 2.20). Понижающий коэффициент для 

изгибаемых и сжато-изгибаемых элементов по СП 63.13330 для сечения, рассматриваемого на 

Рисунке 2.2, составит: 1/(1+1,6)=0,38. 

Коэффициенты снижения изгибной жесткости сечения определяются по формуле (2.9): 

k= Dnl/Del,   

где Del = Eb∙I – жесткость элемента, определяемая как для упругого сплошного тела с на-

чальным модулем упругости бетона без учета армирования;  

Dnl – изгибная жесткость элемента с учетом с учетом трещин и неупругих деформаций, 

определяемая как отношение действующего момента к кривизне (см. Рисунок 2.9). 

                                                                      Dnl = М/κ.                                                           (2.12) 

Оценим также снижение касательной изгибной жесткости сечения (Del,tan). 

                                                                  ktan = Dnl,tan/Del.                                                                        (2.13) 

По формулам (2.9) и (2.13) определялись коэффициенты снижения жесткости сечения на 

сжатие. При этом в формуле (2.9) принималось:  

Del = Eb∙А – жесткость элемента на сжатие, представляющего собой упругое сплошное те-

ло с начальным модулем упругости бетона без учета армирования;  

Dnl=N/ε – жесткость элемента на сжатие с учетом неупругих деформаций, определяемая 

как отношение продольной силы к продольной деформации (см. Рисунок 2.9). 

 

 

Рисунок 2.9 – Зависимость между усилием и деформацией 

 

Кроме этого, выполним расчет деформаций элемента на изгиб и сжатие по аналитиче-

ским формулам (2.1) – (2.8) СП 63.13330 с учетом фактического армирования для двух случа-

ев: с учетом и без учета коэффициента ψs.  

В первую очередь рассматриваем случай работы изгибаемого элемента без сжатия. 

На Рисунках 2.10 и 2.11 представлены диаграммы зависимости «изгибающий момент 

(кН∙м) – кривизна» и «изгибная жесткость (кН∙м
2
) – изгибающий момент (кН∙м)» по результа-
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там упругого расчета бетонного сечения без учета армирования с использованием Eb (график 

1), с коэффициентом ползучести по СП 63.13330 (график 2), с использованием коэффициен-

тов СП 430.1325800 (график 3), а также по результатам расчета с использованием нелинейной 

деформационной модели работы железобетона (график 4). Результаты расчета с использова-

нием аналитических формул (2.1) – (2.8) СП 63.13330 с учетом и без учета ψs  представлены 

на графиках 5 и 6. В нелинейном расчете изгибная жесткость сечения определялась по фор-

муле (2.12). 

На Рисунке 2.12 представлены графики «понижающий коэффициент изгибной жесткости 

по формулам (2.9) и (2.13) – изгибающий момент (кН∙м)» по результатам расчета по различным 

методикам. 

 

 
Рисунок 2.10 – Зависимость «изгибающий момент (кН∙м) – кривизна» для изгибаемого 

сечения  

 

 
Рисунок 2.11 – Зависимость «изгибная жесткость (кН∙м

2
) изгибающий момент (кН∙м)» 

для изгибаемого сечения  
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a)  

б)  

Рисунок 2.12 – Зависимость «понижающий коэффициент изгибной жесткости – изги-

бающий момент (кН∙м)» для изгибаемого сечения: а) для секущей изгибной жесткости; б) для 

касательной изгибной жесткости 

 

Величина предельного изгибающего момента, определенная по аналитическим формулам 

СП 63.13330 (Мult_а = 56,3 кН∙м), достаточно близко соответствует значению предельного изги-

бающего момента, полученного при расчете по нелинейной деформационной модели 

(Мult_д = 58,1 кН∙м). Величина изгибающего момента образования трещин, определенная по 

формулам СП 63.13330 (Мcrc_а = 17,8 кН∙м), отличается от значения изгибающего момента тре-

щинообразования, полученного при расчете по нелинейной деформационной модели 

(Мcrc_д = 25,0 кН∙м). Это различие объясняется недоучетом в формуле СП 63.13330 работы уча-

стка растянутого бетона, расположенного выше трещины. Можно отметить близкое соответст-

вие формул (2.1) – (2.8) СП 63.13330 по оценке деформаций изогнутого элемента (графики 5, 
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6 на Рисунках 2.10, 2.11) нелинейному расчету (графики 4, на Рисунках 2.10, 2.11). Также сле-

дует отметить, что учет работы растянутого бетона между трещинами при помощи норматив-

ного коэффициента ψs оказывает значительное влияние на изгибную жесткость сечения.  

До достижения момента трещинообразования в сечении Мcrc_д на графиках, построенных 

по результатам нелинейного деформационного расчета (см. Рисунок 2.12 б), явно выделяются 

два участка снижения касательной изгибной жесткости. Переломы на графиках появляются при 

малых значениях изгибающих моментов и соответствуют началу пластических деформаций в 

растянутой зоне бетона. Точка первого перелома на графике соответствует изгибающему мо-

менту, вызывающему в растянутой зоне напряжения, равные σbt1, которые характеризуют точку 

перелома на ветви растяжения принятой нормативной диаграмме работы бетона (см. Рисунок 

2.3). Точка второго перелома графика соответствует изгибающему моменту, вызывающему на-

пряжения в наиболее растянутом волокне сечения равные принятой прочности бетона на рас-

тяжение Rbt..  

Момент трещинообразования соответствует достижению в бетоне  растянутой зоны сече-

ния предельной деформации εbt2. В момент трещинообразования происходит резкое снижение 

изгибной жесткости сечения практически до минимального значения. Нормами [117] допуска-

ется развитие трещин в железобетонных конструкциях. В связи с тем, что в изгибаемых несу-

щих конструкциях, как правило, возникают трещины, область работы горизонтальных элемен-

тов на графиках (см. Рисунки 2.10, 2.11, 2.12) располагается после момента трещинообразова-

ния сечения. Как видно из Рисунка 2.12, недоучет снижения жесткости вследствие трещинооб-

разования при использовании понижающего коэффициента изгибной жесткости по СП 63.13330 

(понижающий коэффициент изгибной жесткости равен 0,38) приводит к значительному завы-

шению жесткости сечения по сравнению с нелинейным расчетом (в последнем случае пони-

жающий коэффициент изгибной жесткости равен 0,17). Как можно заметить, величина пони-

жающего коэффициента изгибной жесткости, принятая равной 0,2 по СП 430.1325800, после 

момента трещинообразования для данного сечения достаточно близка значению понижающего 

коэффициента (0,17), полученному по результатам нелинейного расчета.  

На Рисунках 2.13 и 2.14 представлены диаграммы зависимости «изгибающий момент 

(кН∙м) – кривизна» и «изгибная жесткость (кН∙м
2
) – изгибающий момент (кН∙м)» по результа-

там упругого расчета бетонного сечения без учета армирования с использованием значения Eb 

(график 1), с коэффициентом ползучести по СП 63.13330 (график 2), коэффициентами 

СП 430.1325800 (график 3), а также расчета с использованием нелинейной деформационной 

модели работы железобетона (график 4). Результаты расчетов с использованием аналитиче-

ских формул (2.1) – (2.8) СП 63.13330 с учетом и без учета ψs  представлены на графиках 5 и 

6.  
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На Рисунке 2.15 представлены графики «понижающий коэффициент изгибной жесткости 

– изгибающий момент (кН∙м)» по результатам расчета по различным методикам. Коэффициен-

ты снижения изгибной жесткости (см. Рисунок 2.15) сечения определялись по формулам (2.9) и 

(2.13). 

 

 

Рисунок 2.13 – Зависимость «изгибающий момент (кН∙м) – кривизна» для сжато-

изгибаемого сечения 

 

 

Рисунок 2.14 – Зависимость «изгибная жесткость (кН∙м
2
) изгибающий момент (кН∙м)» 

для сжато-изгибаемого сечения 
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а)  

б)  

Рисунок 2.15 – Зависимость «понижающий коэффициент изгибной жесткости – изги-

бающий момент (кН∙м)» для сжато-изгибаемого элемента: а) для секущей изгибной жестко-

сти; б) для касательной изгибной жесткости для сжато-изгибаемого сечения 

 

Анализ графиков показывает, что нормативные методы упрощенной оценки жесткости 

для сжато-изгибаемого элемента завышают изгибную жесткость сечения по сравнению с 

оценкой жесткости по нелинейной методике расчета. В наибольшей степени завышается же-

сткость при использовании коэффициентов по СП 430.1325800 (0,6). Как видно (см. Рису-

нок 2.14, 2.15), при использовании этой методики даже на начальном этапе упругой работы 

сечения жесткость оказывается завышенной вследствие недоучета ползучести бетона (коэф-

фициент, учитывающий длительность действия нагрузок 0,38). С увеличением изгибающего 

момента разница между расчетом по СП 430.1325800 и нелинейным расчетом увеличивается 

вследствие недоучета развития пластических деформаций при достижении напряжениями в 

сжатой зоне бетона величины σb1. После достижения данного уровня напряжений в бетоне ве-

личина коэффициента понижения жесткости по нелинейному расчету снижается до ~ 0,3. Та-

ким образом, использование рекомендаций [118] может приводить к завышению жесткости 
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вертикальных несущих конструкций при учете длительного действия нагрузки, что необходимо 

при выполнении расчета взаимодействия здания и основания согласно СП 20.13330. С учетом 

того, что распределение усилий в статически неопределимой конструктивной системе здания 

зависит от соотношения жесткостей конструкций, рекомендуемое [118] соотношение пони-

жающих коэффициентов жесткостей горизонтальных и вертикальных элементов, составляющее 

0,2:0,6, будет приводить к завышению жесткости опорных моментов в вертикальных несущих 

элементах, а пролетные моменты в балках и перекрытиях будут занижены. 

Результаты упрощенного расчета по СП 63.13330 на этапе упругой работы сечения зани-

жают жесткость сечения. Большая изгибная жесткость сечения на данном этапе работы при не-

линейном расчете объясняется учетом жесткости арматуры. С увеличением изгибающего мо-

мента при достижении напряжениями в сжатой зоне бетона величины σb1 изгибная жесткость 

сечения при нелинейном расчете снижается вследствие развития пластических деформаций 

бетона. На данной стадии работы сечения использование понижающего коэффициента по СП 

63.13330 будет приводить к завышению изгибной жесткости сечения. 

При дальнейшем увеличении изгибающего момента учет нелинейной работы материалов 

приводит к резкому снижению понижающего коэффициента при достижении сжатой армату-

ре напряжений Rs. Однако этот этап работы сечения не представляет интереса в реальном 

проектировании. 

При анализе графиков, представленных на Рисунке 2.14, можно отметить, что аналити-

ческие формулы (2.1) – (2.8) СП 63.13330 по оценке деформаций сжато-изгибаемого элемента 

также могут завышать изгибную жесткость сжато-изгибаемой конструкций ввиду недоучета 

пластических деформаций бетона. 

На Рисунке 2.16 представлена диаграмма, описывающая фактические величины пони-

жающих коэффициентов изгибной жесткости при длительном действии нагрузки в зависимости 

от сочетания силовых факторов N/Nult и M/Mult, построенная на основании расчета с использо-

ванием нелинейной деформационной модели по формуле (2.9). Как видно из Рисунка 2.16, при 

достижении величины продольной силы, составляющей порядка 60% от предельного значения, 

изгибная жесткость сжато-изогнутого элемента начинает снижаться и может быть в несколько 

раз ниже регламентированной нормами СП 430.1325800 и СП63.13330 величины. При этом ко-

эффициент снижения изгибной жесткости сжато-изогнутого элемента может быть меньше, чем 

для чисто изогнутого элемента. 
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Рисунок 2.16 – Диаграмма зависимости понижающего коэффициента изгибной жесткости 

k, учитывающего неупругую работу элемента, от величины силовых факторов N/Nult и M/Mult. 

для рассматриваемого сечения при длительном действии нагрузки 

 

На схеме (см. Рисунок 2.17) отмечены области диаграммы (см. Рисунок 2.16), которые со-

ответствуют основным этапам нелинейной работы сечения по результатам нелинейного расче-

та. Область упругой работы ограничена линиями σb = σbt1 (синяя линия) и σb = σb1 (коричневая 

линия), которые соответствуют перелому на нормативной трехлинейной диаграмме работы рас-

тянутого и сжатого бетона соответственно. 

На диаграмме зеленой линией отмечено начало трещинообразования в конструкции, когда 

деформация наиболее растянутого волокна сечения достигает величины предельно допустимой 

деформации εbt2. Для изгибаемых элементов данная линия соответствует усилиям, вызывающим 

страгивание трещины, что приводит к значительному снижению жесткости (см. Рисунок 2.10). 

Горизонтальные несущие конструкции, как правило, проектируются для работы в состоянии 

выше этой линии – при раскрытии трещин. Ниже границы трещинообразования отмечена линия 

σbt = Rbt, после которой бетон работает идеально пластически до достижения предельной де-

формации на растяжение  и образования трещины. Также на диаграмме указана граница (бирю-

зовая линия), выше которой напряжения в растянутой арматуре напряжений равны Rs. 

На Рисунке 2.17 также показаны области достижения в сжатой арматуре напряжений Rsc, 

достижения в сжатом бетоне напряжений Rb.  

Пунктиром на Рисунке 2.17 указана условная граница «рационально» запроектированных 

конструкций, рассчитанных по прочности, выше которой коэффициент использования материа-

ла сечения будет не менее 0,7. Как видно из диаграммы, в случае учета длительно действующих 

N/Nult 

M
/M

u
lt
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нагрузок понижающий коэффициент жесткости для горизонтальных и вертикальных несущих 

конструкций может быть принят не более ~ 0,2.  

Можно отметить, что использование в расчетах близкой величины понижающего коэффи-

циента жесткости для вертикальных и горизонтальных несущих элементов допускается зару-

бежной литературой [105, 127]. В работе [105] сравнивались различные подходы по учету ко-

эффициента понижения изгибной жесткости стен (effective stiffness multiplier). При этом в рас-

четах сравнивались два предельных значения понижающих коэффициентов для стен 0,8 и 0,2, 

встреченные в технической литературе. Результаты упругого анализа показали, что для опреде-

ления пониженной жесткости конструкций (effective stiffness) необходимо учитывать уровень 

нагружения конструкции продольной силой. Было установлено, что использование коэффици-

ентов снижения изгибной жесткости для стен «наиболее распространенный подход» с учетом 

коэффициента 0,8 для стен, 0,5 для перекрытий приводит к завышению жесткости конструкций 

по сравнению с данными натурных испытаний схемы. Использование коэффициентов 0,2 для 

стен нижних уровней, 0,3 для стен верхних уровней и 0,1 для перекрытий привело лучшему со-

гласованию результатов и результатов испытания сооружения горизонтальной нагрузкой и чис-

ленных расчетов. То есть было установлено, что фактическая величина жесткости может быть в 

несколько раз значительно ниже рекомендуемых нормами [120, 127–132] значений. 

На Рисунках 2.18 – 2.19 представлено сравнение понижающего полученного значения ко-

эффициента изгибной жесткости k с рекомендациями различных источников. Для примера рас-

сматриваются зависимости «k – (N/Nult)» для стены/колонны (см. Рисунок 2.17) и «k – (М/Мult)» 

для балки/плиты, (см. Рисунок 2.18). 

 
Рисунок 2.17 – Диаграмма зависимости понижающего коэффициента изгибной жесткости 

k, учитывающего неупругую работу элемента, от силовых факторов N/Nult и M/Mult для сечения 

на Рисунке 2.2  
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Рисунок 2.18 – Зависимость «k – (М/Мult)» для секущей изгибной жесткости изгибаемого 

сечения по рекомендациям различных источников  

 

 

Рисунок 2.19 – Зависимость «k – (N/Nult)» для секущей изгибной жесткости сечения, под-

верженного изгибу со сжатием, по рекомендациям различных источников 

 

Как видно из Рисунков 2.18, 2.19  рекомендации зарубежных стандартов также предлага-

ют завышенные значения понижающих коэффициентов жесткости. Причина недостатков реко-

мендаций, по всей видимости, исходит из того, что в нормах не предполагается учет взаимодей-

ствия здания и основания. В литературе указывается, что при расчетах конструктивных схем 

зданий распределение усилий зависит от соотношения жесткостей элементов статически неоп-
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ределимой системы, а не от их абсолютного значения. Однако, нужно помнить, что распределе-

ние усилий в элементах расчетной схемы, учитывающей взаимодействие с основанием, будет 

также зависеть от соотношения жесткостей здания и основания. Таким образом, в совместных 

расчетах здания и основания требуется знать абсолютную величину жесткости железобетонных 

конструкций, а не только их относительные величины. 

Следует отметить, что формулы ACI 318-14 6.6.4.4.4a-b (см. Рисунок 2.19) предназначен-

ные для оценки абсолютного значения жесткости колонны при расчете на устойчивость при 

длительном действии нагрузки (в них учитывается коэффициент ползучести) будут соответст-

вовать результатам проведенного нелинейного расчета изгибной жесткости рассматриваемой 

конструкции при N/Nult более 60% [109] (см. Рисунок 2.19 и Приложение Е).  

Проанализируем значения понижающих коэффициентов продольной жесткости сжатого 

элемента по рекомендациям отечественных норм при расчете на длительное действие нагрузки. 

На Рисунке 2.20 представлена диаграмма зависимости «продольная сила (кН) – относи-

тельная продольная деформация» для вертикальной несущей конструкции по результатам уп-

ругого расчета бетонного сечения без учета армирования с использованием Eb (график 1), с 

учетом коэффициента ползучести по СП 63.13330 (график 2), с учетом коэффициентов 

СП 430.1325800 (график 3), а также расчета с использованием нелинейной деформационной 

модели работы железобетона (график 4). Как видно из Рисунка 2.20, график нелинейного де-

формирования имеет близкий к трехлинейному вид, соответствующий принятой трехлиней-

ной диаграммой деформирования бетона. Отличие диаграммы от нормативной трехлинейной 

вызвано учетом арматуры. 

 

 

Рисунок 2.20 – Зависимость «продольная сила (кН) – продольная деформация» при сжа-

тии 
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На начальном этапе нагружения сечение работает упруго. На стадии упругой работы же-

сткость сечения, вычисленная через понижающие коэффициенты по СП 430.1325800, даже без 

учета жесткости арматуры, выше, чем по результатам нелинейного расчета. Это объясняется 

тем, что понижающий коэффициент 0,6 для вертикальных элементов по СП 430.1325800 боль-

ше коэффициента, учитывающего релаксацию напряжений за счет ползучести при длительном 

действии нагрузки (1/(1+φb,cr)), в данном расчетном случае равному 0,38. Результаты упрощен-

ного расчета по СП 63.13330 на данном этапе работы сечения близки к результатам нелинейно-

го расчета. Бóльшая жесткость сечения при нелинейном расчете объясняется учетом жесткости 

арматуры. 

На графике (см. Рисунок 2.20) четко выражен перелом, соответствующий моменту дости-

жения в бетоне напряжения σb1. На данном этапе нагружения величина понижающего коэффи-

циента по нелинейному расчету составила 0,2. Можно отметить, что при данном уровне напря-

жений недоучет пластических деформаций бетона приводит к значительной переоценке жест-

кости железобетонного сечения при расчете по нормативной методике по сравнению с нели-

нейным расчетом. 

Второй перелом на графике наблюдается в момент достижения арматурой напряжения Rs. 

На Рисунке 2.21 представлены графики зависимости понижающего коэффициента про-

дольной жесткости по формулам (2.9) и (2.13) от продольной деформации сечения по резуль-

татам расчета по различным методикам.  

Из графиков видно, что принятые нормативные подходы по назначению понижающих 

коэффициентов отличаются от полученных в результате моделирования нелинейной работы 

железобетона и ведут к завышению жесткости конструкций вследствие недоучета указанных 

факторов нелинейной работы железобетона. 
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   а)  

б)  

Рисунок 2.21 – Графики зависимости понижающего коэффициента жесткости на сжатие 

от продольной деформации при сжатии: а) по формуле (2.9); б) по формуле (2.13) 

  



57 
 

2.5. Выводы по главе 2 

 

1. При выполнении конечно-элементных расчетов взаимодействия зданий и сооружений с 

основанием учет физической нелинейности железобетона в практике проектирования выполня-

ется упрощенно. При расчетах зданий всех категорий ответственности, включая уникальные и 

технически сложные объекты, виду сложности и длительности нелинейного расчета, как прави-

ло, ограничиваются расчетами несущих конструктивных систем зданий и сооружений с исполь-

зованием упругой модели работы железобетонных конструкций. Учет физически нелинейной 

работы конструкций осуществляется понижением модуля деформации материала конструкций 

в упругой схеме коэффициентами, обобщенно учитывающими нелинейную работу железобе-

тона. В рекомендациях отечественных норм СП 430.1325800 и СП 63.13330 используются 

два различных подхода по назначению понижающих коэффициентов жесткости.  

2. Согласно рекомендациям отечественных норм применяются понижающие коэффици-

енты жесткости относительно начального модуля упругости бетона Eb. Таким образом, игно-

рируется различное снижение изгибной и продольной жесткости элемента за счет физической 

нелинейности. 

3. По результатам анализа диаграмм «изгибающий момент – кривизна» и «нормальное на-

пряжение – продольная деформация» установлены существенные несоответствия рекомендаций 

СП 430.1325800 и СП 63.13330 по назначению понижающих коэффициентов жесткости расче-

там с использованием нелинейной деформационной модели железобетона. В ряде случаев ре-

комендации норм ведут к завышению жесткости несущих конструкций из-за недоучета основ-

ных факторов нелинейной работы железобетонных конструкций – трещинообразования, ползу-

чести, пластических деформаций бетона и могут приводить к получению неверного распреде-

ления усилий в элементах расчетной схемы. 

4. Выявлено завышение изгибной жесткости сжато-изгибаемых элементов при использо-

вании аналитических формул (2.3 – 2.9), описанных в СП 63.13330. 

5. В рекомендациях СП 430.1325800 понижающий коэффициент жесткости для верти-

кальных несущих конструкций недооценивает эффект ползучести бетона, а также пластических 

деформаций бетона при достижении уровня напряжений в бетоне более величины σb1, что мо-

жет приводить к завышению жесткости конструкций при длительном действии нагрузок более 

чем в два раза. 

6. Использование рекомендаций СП 430.1325800 по назначению понижающего коэффи-

циента жесткости для горизонтальных несущих конструкций в ряде случаев может приводить к 

результатам близко соответствующим нелинейному расчету. 
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7. Поскольку балки и плиты, как правило, проектируются с учетом ограниченной ширины 

раскрытия трещин, назначение жесткости элементов расчетной схемы в соответствии с реко-

мендациями СП 63.13330 приводит к недооценке трещинообразования, возникающего в гори-

зонтальных железобетонных конструкциях. Это может приводить к завышению жесткости кон-

струкций здания, работающих на изгиб, более чем в два раза. 

8. Использование рекомендаций СП 63.13330 по назначению понижающего коэффициента 

приводит к недооценке пластических деформаций бетона при превышении напряжениями в бе-

тоне величины σb1, что может приводить к завышению жесткости конструкции. 

9. При нагружении железобетонного элемента продольной силой до достижения порядка 

60% от предельного значения изгибная жесткость сжато-изогнутого элемента начинает резко 

снижаться и может быть в несколько раз ниже рекомендуемой нормами СП 430.1325800 и 

СП 63.13330 величины, при этом изгибная жесткость сжато-изогнутого элемента может быть 

ниже, чем при изгибе без сжатия. Это может весьма существенно влиять на перераспределение 

усилий между вертикальными и горизонтальными несущими конструкциями. Рекомендуемое 

СП 430.1325800 соотношение понижающих коэффициентов жесткостей изгибаемых и сжато-

изогнутых элементов, составляющее 0,2:0,6, будет приводить к завышению опорных моментов 

в вертикальных несущих элементах, а пролетные моменты в балках и перекрытиях будут зани-

жены. При более правильном учете нелинейной работы железобетона большее снижение из-

гибной жесткости сжатых элементов может приводить к увеличению изгибающих моментов в 

балках и плитах перекрытий. В результате расчеты по рекомендациям норм могут привести к 

дефициту прочности балок и плит в конструкциях зданий и сооружений. 

10. Выявленные недостатки имеющихся рекомендаций отечественных норм будут приво-

дить к тому, что результаты расчета с квазиупругими характеристиками бетона будут сущест-

венно отличаться от результатов, полученных по расчету с использованием нелинейной модели 

железобетона.  

11. Рекомендации зарубежных стандартов также предлагают завышенные значения пони-

жающих коэффициентов жесткости. В литературе указывается, что при расчетах конструктив-

ных схем зданий распределение усилий зависит от соотношения жесткостей элементов статиче-

ски неопределимой системы, а не от их абсолютного значения. Данный подход будет справед-

лив при расчете схемы на неподатливых опорах либо основания в виде не связанных между со-

бой податливых связей. Однако распределение усилий в элементах расчетной схемы, учиты-

вающей взаимодействие с основанием в виде деформируемого полупространства, будет также 

зависеть от соотношения жесткостей здания и основания. Таким образом, в случае подобных 

расчётов требуется правильно оценить общую величину жесткости конструктивной системы 

здания, а не только относительные величины жесткостей её элементов. Следовательно, исполь-
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зование указанных в нормах величин понижающих коэффициентов жесткости железобетонных 

конструкций не предполагается в расчетах, учитывающих взаимодействие здания и основания в 

виде деформируемого полупространства. 

12. Следовательно, необходимо развитие метода расчета, который позволил бы описывать 

напряженно-деформированное состояние системы «здание – основание» при упрощенном учете 

физически нелинейной работы железобетонных конструкций в численных расчетах, в соответ-

ствии с результатами расчета с использованием нелинейной деформационной модели железо-

бетона.  
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ГЛАВА 3. РАЗВИТИЕ МЕТОДА УЧЕТА НЕЛИНЕЙНОЙ РАБОТЫ 

ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ КОНСТРУКЦИЙ В СОВМЕСТНЫХ ЧИСЛЕННЫХ РАСЧЕТАХ 

ЗДАНИЯ И ОСНОВАНИЯ
3
 

 

3.1. Постановка задачи разрабатываемой методики. Основные положения, принятые в 

методике 

 

По результатам анализа, проведенного в главе 2, выявлена существенная разница резуль-

татов расчетов жесткости железобетонных конструкций по упрощенным методикам, учиты-

вающим физическую нелинейность железобетона представленных в нормах, с результатами 

расчета при использовании нелинейной деформационной модели.  

Задача 1. В расчетах деформации здания на основании необходимо правильно назначить 

общую жесткость расчетной схемы здания с учетом нелинейной работы конструкций.  Поэтому 

выявленные недостатки норм свидетельствуют о необходимости уточнения методики по назна-

чению понижающих коэффициентов жесткости конструкций в упругой расчетной схеме для 

более близкого соответствия результатам нелинейного расчета с целью использования в расче-

тах, учитывающих взаимодействие здания и основания.  

Задача 2. Выявленное завышение жесткости сечений отдельных элементов здания должно 

приводить к завышению жесткости его конструктивной системы в целом, что скажется на ре-

зультатах расчетов, учитывающих взаимодействие с основанием в виде деформируемого полу-

пространства. Требуется расчетное подтверждение данного положения, а также количественная 

оценка общего снижения изгибной жесткости здания при учете физически нелинейной работы 

железобетона с использованием нелинейного расчета, разработанной методики оценки жестко-

сти конструкций и с использованием нормативных подходов по назначению понижающих ко-

эффициентов жесткости.  

Разработанная методика предполагает учет описанных ниже исходных положений. 

– При назначении приведенной жесткости железобетонным элементам следует различать 

жесткость на изгиб и жесткость на продольное сжатие. Это можно осуществлять введением по-

нижающих коэффициентов жесткости относительно геометрических характеристик элемента I 

и A. Однако данная процедура может быть затруднена при моделировании стен и плит, по-

скольку в программных комплексах может быть не предусмотрена возможность подобного 

описания жесткости оболочки (например, ПК «Лира-САПР», ПК «SCAD», ПК «FEMmodels»). 

Поэтому в данном разделе рассматривается наиболее удобный для практического применения и 

являющийся общепринятым подход – использование понижающего коэффициента жесткости, 

                                                      
3 Основные результаты исследования, рассматриваемого в данном разделе, опубликованы в работах Н. А. Евсеева  

[23], [24] 
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вводимого относительно модуля упругости конечного элемента (effective modulus of elasticity for 

concrete).  

– В связи с тем, что изгибаемым (горизонтальным) конструкциям здания более свойствен-

но трещинообразование, чем вертикальным, логичным представляется общепринятое правило 

разделения понижающих коэффициентов жесткостей для таких элементов, в соответствии с ре-

комендациями СП 430.1325800 и ACI 318. Это положение подтверждается анализом нелиней-

ной работы изгибаемого и сжато-изгибаемого элемента, проведенного в главе 2 (см. Рисунки 

2.11, 2.14): при сжимающей нагрузке, составляющей 60% от Nult, момент трещинообразования 

вырастает в 5 раз по сравнению с моментом трещинообразования в изгибаемом элементе (при 

N = 0). Таким образом, например, для рамного узла монолитного сопряжения перекрытия и сте-

ны следует ожидать, что трещинообразование вследствие действия изгибающего момента будет 

развиваться в горизонтальном элементе – в перекрытии. 

– Предлагаемые величины понижающих коэффициентов предполагается использовать для 

упрощенного моделирования нелинейной работы железобетонных конструкций в совместных 

конечноэлементных расчетах здания и основания. Наиболее интересным в таких расчетах будет 

анализ НДС конструктивной системы при учете длительных деформаций основания. Такие рас-

четы особенно актуальны при проектировании сооружений на основаниях, сложенных слабыми 

грунтами, деформации которых под нагрузкой от здания развиваются в течение длительного 

времени и связаны с фильтрационной консолидацией и ползучестью грунта. Такие инженерно-

геологические условия характерны, например, для центра Санкт-Петербурга, где наличие сла-

бых глинистых озерно-морских и озерно-ледниковых отложений текучепластичной и пластич-

ной консистенции, обладающих значительной сжимаемостью и малой водопроницаемостью, 

может приводить к значительным, неравномерным осадкам зданий, которые могут продолжать-

ся десятилетиями и даже столетиями. В этом случае требуется оценка длительной работы кон-

струкций здания, для чего и необходим учет ползучести бетона. Также согласно классификации 

СП 20.13330 «Нагрузки и воздействия» воздействия, обусловленные деформациями основания, 

относятся к длительным нагрузкам. Поэтому при расчете деформации здания на основании для 

получения решения в квазиупругой постановке, соответствующего решению в нелинейной по-

становке, при длительном действии нагрузки, значение понижающих коэффициентов жесткости 

элементов не должно превышать величины 1/(1+φb,cr) по СП 63.13330. 

– Методика применима для расчетов здания монолитной конструктивной системы на ос-

новании при проектирования нового строительства. В этом случае расчет здания в нелинейной 

постановке ожидаемо должен достаточно близко соответствовать расчету в линейной поста-

новке, так как при проектировании не допускается существенная нелинейная работа железо-

бетонных конструкций вследствие ограничения ширины раскрытия трещин, ограничения от-
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носительных неравномерностей осадок и кренов здания. Вследствие существенного норма-

тивного ограничения неравномерности осадок здания трещинообразование в стенах от изгиба 

здания отсутствует. Вследствие ограничения ширины раскрытия трещин считаем, что в гори-

зонтальных конструкциях трещины локализуются в опорных зонах и центре пролета. 

– Корректная оценка жесткости схемы важна при расчетах взаимодействия здания и осно-

вания в связи с известным характером формы осадок зданий в виде «гамака» (см. Рисунок 3.14). 

Изгиб здания будет приводить к возникновению продольных растягивающих усилий в нижних 

уровнях здания и сжимающих в верхних. При этом нужно учитывать, что жесткость сечений 

перекрытий в зонах трещинообразования будет существенно снижена. 

 

3.2. Разработка методики. Формула для оценки величины снижения изгибной жесткости 

сечения железобетонной балки после трещинообразования при длительном действии 

нагрузки. Сравнение расчетов с результатами натурных экспериментов 

 

3.2.1. Понижающий коэффициент жесткости вертикальных конструкций 

 

Анализ графиков зависимости изгибной жесткости от изгибающего момента (см. Рисунок 

2.14) и продольной силы от продольной деформации (см. Рисунок 2.17) сжато-изогнутого и 

сжатого сечения соответственно, полученных на основе расчета с использованием нелинейной 

деформационной модели, позволяет уточнить рекомендации по назначению понижающих ко-

эффициентов для вертикальных несущих конструкций. Как видно из графиков, резкое сниже-

ние жесткости сечения происходит после достижения в сжатом бетоне напряжениями величины 

σb1, соответствующей точке перелома на трехлинейной диаграмме деформирования бетона, по-

сле которого касательный модуль упругости бетона уменьшается более чем в 2 раза (см. Рису-

нок 2.14 и Рисунок 2.17) вследствие развития пластических деформаций бетона. Поэтому в 

процессе расчета при достижении в несущих конструкциях напряжений, соответствующих пе-

релому на графике нелинейной работы бетона (т.е. нормативному значению σb1), величина при-

веденного понижающего коэффициента должна назначаться с учетом данного фактора. В связи 

с тем, что арматура работает в упругой стадии, жесткость железобетонного элемента будет вы-

ше, чем бетонного, и снижение жесткости не будет аналогично снижению модуля упругости 

бетона на трехлинейной диаграмме. Из графиков (см. Рисунок 2.14, Рисунок 2.17) следует, что 

значение понижающего коэффициента жесткости k для начального модуля упругости бетона 

может приниматься меньше величины 1/(1+φb,cr) (порядка 0,25…0,35). Эта рекомендация может 

в первую очередь относится к вертикальным несущим конструкциям – стенам, колоннам, в ко-

торых возникают наибольшие усилия сжатия в нижних уровнях здания. 
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Однако в случае реального проектирования стен здания соотношение N/(A/Rb) как прави-

ло, не превышает 50% (согласно [105] для стен высотного здания в N/(A∙Rb) = 0,06–0,13), таким 

образом жесткость стен вполне допустимо определять с понижающим коэффициентом 

k=1/(1+φb,cr).  

Анализируя графики на Рисунке 2.9–2.17, заметим, что наибольший вклад в жесткость 

конструкции на продольное сжатие и изгиб вносит бетон. Это связано с тем обстоятельством, 

что оптимальный процент армирования, принимаемый при проектировании рядовых конструк-

ций, незначителен и составляет 0,5–2,5% [105]. Поэтому для сечения допустимо принимать уп-

рощенно понижающий коэффициент относительно начального модуля упругости бетона без 

учета арматуры: 

                                                                Eпр = k∙Eb                                                                  (3.1) 

В случае представленного на Рисунке 2.2 сечения на этапе упругой работы сечения при 

учете ползучести бетона армирование увеличивает жесткость сечения на продольное сжатие до 

12%, а на изгиб до 25% по сравнению с учетом чисто бетонного сечения. По мере развития 

трещинообразования и пластических деформаций в бетоне влияние армирования на увеличение 

жесткости будет возрастать. Поэтому для получения результатов расчета в квазиупругой поста-

новке, соответствующих нелинейному расчету, допустимо пользоваться приведенным модулем 

упругости бетона и арматуры: 

                                                        Eпр = k∙Eb∙ (1-µ)+µ∙Es,                                                       (3.2) 

где Es – модуль упругости арматуры; μ – коэффициент армирования; Eb – начальный мо-

дуль упругости бетона; k – приведенный коэффициент понижения жесткости, учитывающий 

физическую нелинейность. 

 

3.2.2. Понижающие коэффициенты жесткости горизонтальных конструкций  

 

Основным силовым фактором, характеризующим напряженное состояние горизонтальных 

несущих конструкций, является изгибающий момент. Поэтому понижающий коэффициент же-

сткости для горизонтальных конструкций – балок и плит – следует принимать в соответствии с 

диаграммами для изгибаемого элемента, представленными на Рисунке 2.10 – 2.12. Из этих диа-

грамм видно, что на стадии упругой работы конструкции (до момента трещинообразования) 

приведенную жесткость конструкции вполне допустимо задавать с учетом понижающего коэф-

фициента жесткости k, учитывающего ползучесть, по формуле (2.7). Однако поскольку балки и 

плиты, как правило, проектируются с учетом ограниченной ширины раскрытия трещин, пони-

жающий коэффициент должен учитывать трещинообразование в конструкции. Как видно из 

графика на Рисунке 2.12, построенного на основе нелинейного деформационного расчета, в мо-
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мент трещинообразования происходит резкое снижение изгибной жесткости конструкции до 

своего минимального значения. [38], это полностью соответствует результатам расчетов произ-

веденных в главе 2 (см. Рисунки 2.10 – 2.12). В [38] для оценки полученного при испытании ба-

лок распределения усилий была предложена расчетная модель балки, состоящая из жестких 

дисков, соединенных в зонах действия наибольшего изгибающего момента (в пролете балки и в 

надопорной зоне) упруго-податливыми связями (см. Рисунок 3.1), что согласно [38] «дает воз-

можность избежать при расчетах последовательных приближений и этим упростить расчет». 

 

а)  

б)  

Рисунок 3.1 – Расчетная схема двухпролетной балки с трещинами: 

а) схема загружения; б) эпюра жесткостей [38] 

 

В дальнейших расчетах примем обозначение коэффициента снижения изгибной жесткости 

конструкции k1. На основании расчета с использованием нелинейной деформационной модели 

для основных типов сечений железобетонных плит была построена зависимость коэффициента 

снижения изгибной жесткости сечения после трещинообразования k1 при длительном действии 

нагрузки от комплексного параметра (Es∙Is)/(Eb∙Ib) (см. Рисунок 3.2 а), где: Ib, Is – моменты 

инерции бетонного сечения и арматуры соответственно относительно центра тяжести попе-

речного сечения элемента; Es, Eb – модуль упругости арматуры, начальный модуль упругости 

бетона соответственно. Расчет производился для плит со следующими параметрами сечения: 

высота сечения: 0,15…0,60 м; толщина защитного слоя: 10…40 мм; арматура А400; процент 

армирования сечения: 0,5 … 1,5%; класс прочности бетона: В25…В50; относительная влаж-

ность воздуха свыше 75%. 

На графике отчетливо прослеживается линейная зависимость коэффициента снижения 

жесткости сечения после трещинообразования k1 от параметра (Es∙Is)/(Eb∙Ib), достоверно аппрок-

симируемой функцией представленной на Рисунке 3.2 а. 

                                                   
     

     
      ,                                                            (3.3) 
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где Ib, Is – моменты инерции соответственно бетонного сечения и арматуры относи-

тельно центра тяжести поперечного сечения элемента; Es, Eb – соответственно модуль упруго-

сти арматуры, начальный модуль упругости бетона. 

Данную функцию (3.3) рекомендуется использовать для определения коэффициента k1 и 

снижения изгибной жесткости сечения в зонах трещинообразования. Коэффициент k1позволит 

точно оценить снижение жесткости сечения после трещинообразования и будет соответство-

вать расчету сечения по нелинейной деформационной модели (на Рисунке 3.3 представлены ре-

зультаты нелинейного расчета и упругого расчета с использованием формулы (3.3).  

 

а)  

б)  

Рисунок 3.2 – Зависимость «понижающий коэффициент изгибной жесткости сечения k1 – 

Es∙Is/Eb∙Ib» для различных конструкций изгибаемого сечения при длительном действии нагрузки 

при относительной влажности воздуха свыше 75% [24] (а); то же при трех различных типах от-

носительной влажности воздуха, в соответствии с таблицей 6.12 СП 63.13330 (б) 
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Рисунок 3.3 – Зависимость «изгибающий момент (кН∙м) – кривизна» для изгибаемого се-

чения, представленного на Рисунке, по данным нелинейного расчета (зеленый) и упругого с 

использованием полученного по разработанной формуле (3.3) коэффициента k1 = 0,162 (крас-

ный) 

 

Также на основании расчета с использованием нелинейной деформационной модели для 

основных типов сечений железобетонных плит была построена зависимость коэффициента 

снижения продольной жесткости сечения после трещинообразования (k2) от процента армиро-

вания сечения μ при длительном действии нагрузки (см. Рисунок 3.5). Расчет производился для 

плит с аналогичными рассмотренным выше параметрами сечения. 

Поскольку при проектировании относительные неравномерности осадок схемы сущест-

венно ограничиваются, деформации сжатия и растяжения перекрытий также очень незначи-

тельны. В этом случае коэффициенты снижения жесткости на продольное сжатие и растяжение 

сечения после трещинообразования примерно равны (см. Рисунок 3.4). 

На графике (см. Рисунок 3.5) отчетливо прослеживается линейная зависимость k2 (коэф-

фициента снижения жесткости сечения на продольное усилие после трещинообразования при 

длительном действии нагрузки) от величины процента армирования, достоверно аппроксими-

руемая функцией представленной на Рисунке 3.5:  

                                                                       ,                                                    (3.4) 

где μ – процент армирования сечения, д.е. 

Данную функцию рекомендуется использовать для определения коэффициента k2 для 

снижения продольной жесткости сечения перекрытий. 
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Для  участков горизонтальных конструкций без трещин жесткость определяется исключи-

тельно понижающим коэффициентом k = 1/(1+φb,cr). 

 

а)  

б)  

Рисунок 3.4 – Графики зависимости понижающего коэффициента продольной жесткости 

сечения после трещинообразования (k2) от продольной деформации в диапазоне от –εbt1 до 

+εbt1 для сечений, представленных на Рисунке (оранжевая линия – коэффициент 1/(1+φb,cr); ро-

зовая линия – коэффициент 0,2 по СП 430.1325800; зеленая линия – коэффициенты по нелиней-

ному расчету; синяя линия – коэффициент k2 = 0,143 (а); k2 = 0,093 (б)) 
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Рисунок 3.5 – Зависимость «понижающий коэффициент жесткости сечения на продольное 

усилие после трещинообразования (k2) при длительном действии нагрузки – продольное арми-

рование (µ)» для различных конструкций сечения (высота сечения: 0,15…0,60 м, процент ар-

мирования сечения: 0,5 … 1,5%, толщина защитного слоя: 10…40 мм, класс прочности бетона: 

В25…В50, арматура А400) [24] 

 

3.2.3. Сравнение предложенной аппроксимации с результатами натурных экспериментов 

 

Автор ставит задачей использования формулы (3.3) – соответствие результатам упругого 

расчета расчету по нелинейной деформационной модели. Как уже отмечалось в главе 1, резуль-

таты расчетов с использованием нелинейной деформационной модели хорошо согласуются с 

результатами многочисленных экспериментов [20]. Однако в связи с тем, что работа по специ-

альности «Строительные конструкции здания и сооружения», как правило, предполагает срав-

нение теории с натурными экспериментами, воспользуемся одним из многочисленных встре-

ченных в литературе экспериментов [80, 81, 84, 99, 102] по длительным испытаниям железобе-

тонных конструкций на изгиб для оценки адекватности предложенной аппроксимации. Проана-

лизируем данные длительных испытаний плиты и балки на изгиб, приведенных в работах [81, 
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99], где рассматриваются эксперименты по испытанию элементов с нижним и верхним армиро-

ванием (для аналогичной схемы армирования плит была построена аппроксимация (3.3)).  

На Рисунке 3.6 приведены параметры испытываемой конструкции по работе [99]. Модуль 

деформации бетона после 28 суток твердения составил Е = 24000000 кПа. К плите прикладыва-

лись силы по 12 кН и выдерживались в течение 110 дней. Данная нагрузка создавала изгибаю-

щий момент в плите выше момента трещинообразования, который в соответствии с расчетом по 

нелинейной деформационной модели составил Mcrc = 7,4 кН∙м. 

В соответствии с предложенной аппроксимацией (3.3) коэффициент снижения изгибной 

жесткости после трещинообразования составил k1 ≈ 0,18. При этом полученный коэффициент 

строго соответствует данным нелинейного расчета (см. Рисунок 3.7). 

На Рисунке 3.6 приведены результаты решения упругой расчетной схемы с предложен-

ным коэффициентом снижения изгибной жесткости. Балка моделировалась упругим стержнем. 

Для элементов, в которых изгибающий момент превышал действующую величину Mcrc,  жест-

кость снижалась коэффициентом 0,18 (на Рисунке 3.8. тип жесткости – 2). Для остальных уча-

стков учитывался только коэффициент ползучести 1/(1+φb,cr) для бетона соответствующему 

классу В15 (1/(1+2,4) = 0,3) (на Рисунке 3.8. тип жесткости – 1). 

Измеренный по результатам эксперимента прогиб балки составил 56 мм. Вычисленное 

значение прогиба составило 51 мм, данная расчетная величина близко соответствует результа-

там эксперимента и расчета, проведенного в работе [99] в соответствии с рекомендациями 

ACI 318 (см. Рисунок 3.9), что убедительно свидетельствует об адекватности предлагаемой ап-

проксимации.  

 

 

Рисунок 3.6 – Геометрия, армирование, схема нагружения плиты [99] 
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Рисунок 3.7 – Зависимость «изгибающий момент (кН∙м) – кривизна» для изгибаемого се-

чения рассматриваемой в эксперименте плиты [99] по данным нелинейного (зеленый) и упру-

гого расчетов с использованием полученного по разработанной формуле коэффициента 

k1 = 0,18 (красный) 

 

а)  

б)  

Рисунок 3.8 – Результаты расчета усилий (а) и перемещений (б) плиты. Курсивом отмече-

ны типы жесткости сечения 1 – с коэффициентом по предложенной аппроксимации k1 = 0,18;  

2 – с коэффициентом, учитывающим только ползучесть k1 = 0,3 
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Рисунок 3.9 – Результаты испытания плиты, а также аналитических расчетов [99]. Крас-

ным отмечена величина, полученная с использованием разработанной формулы (3.3) 

 

На Рисунках 3.10, 3.11 приведены параметры испытываемой балки по работе [81]. Модуль 

деформации бетона после 28 суток твердения составил Е = 30400000 кПа. Расстояние от грани 

балки до осей армирования – 3 см. К плите прикладывались две силы по 7,8 кН и выдержива-

лась в течении года. Данная нагрузка создавала изгибающий момент в плите выше момента 

трещинообразования, который в соответствии с расчетом по нелинейной деформационной мо-

дели составил Mcrc = 5,6 кН∙м. 

В соответствии с предложенной аппроксимацией (3.3) коэффициент снижения изгибной 

жесткости после трещинообразования составил k1 ≈ 0,18. 

На Рисунке 3.12 приведены результаты расчета прогибов в упругой расчетной схемы с 

предложенным коэффициентом снижения изгибной жесткости. Балка моделировалась упругим 

стержнем. Для элементов, в которых изгибающий момент превышал действующую величину 

Mcrc,  жесткость снижалась коэффициентом k1 = 0,18 (на Рисунке 3.12: тип жесткости – 2). Для 

остальных участков учитывался только коэффициент ползучести 1/(1+φb,cr) для бетона соответ-

ствующему классу В25 (1/(1+1,8) = 0,36) (на Рисунке 3.12: тип жесткости – 1).  

Измеренный по результатам эксперимента прогиб балки за 1 год испытаний составил 4,88 

мм (см. Рисунок 3.13). Вычисленное значение прогиба составило 4,65 мм, данная расчетная ве-

личина достаточно близко соответствует численным (4,69 мм и 4,84 мм) и аналитическому рас-

четам (4,59 мм), проведенным в работе [81] (см. Рисунок 3.13). Это свидетельствует об адекват-

ности предлагаемой аппроксимации. 

 



72 
 

 

Рисунок 3.10 – Геометрия, армирование, схема нагружения балки [81] 

 

 

Рисунок 3.11 – Характеристики материалов, используемых в эксперименте [81] 

 

а)  

б)  

Рисунок 3.12 – Результаты расчета усилий (а) и перемещений (б) балки. Курсивом отме-

чены типы жесткости сечения 1 – с коэффициентом по предложенной аппроксимации k1 = 0,18; 

2 – с коэффициентом, учитывающим только ползучесть k1 = 0,36 
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Рисунок 3.13 – Результаты испытания балки, а также численных и аналитического расче-

тов [81]. Зеленым отмечена величина, полученная с использованием разработанной формулы 

(3.3) 

 

3.3. Сравнение общей изгибной жесткости здания при использовании уточненной методи-

ки и при использовании нормативных подходов по назначению понижающих коэффици-

ентов жесткости 

Для здания каркасной конструктивной схемы здания при незначительном влиянии жест-

кости надземных конструкций жесткость системы будет в значительной степени определяться 

изгибной жесткостью фундаментной плиты/ростверка, которую просто оценить по предложен-

ной аппроксимации (3.3). В случае рассмотрения работы на изгиб фундаментной плиты трещи-

ны возникают в наиболее напряженных зонах в центре пролета и надопорных зонах у свай в 

случае свайного фундамента, в которых и должен быть принят коэффициент по формуле (3.3) 

по расчетной схеме в соответствии с Рисунком 3.1 [38].  

При оценке жесткости зданий стеновой конструктивной схемы важен учет жесткости над-

земных конструкций. Жесткость горизонтальных несущих конструкций в коротких наиболее 

напряженных участках вероятного трещинообразования – в пролете и надопорной зоне (см. Ри-

сунок 3.12) принимается с учетом k1 и k2 – коэффициентов снижения жесткости сечения на из-

гиб и на продольное усилие, определяемых по формулам (3.3) и (3.4) соответственно. (Альтер-

нативно возможно использовать средние приведенные величины коэффициентов снижения 

жесткости k1,ср и k2,ср для изгибаемого элемента по длине, см. Приложение Г, формула (Г.5)).  
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В связи с тем, что в используемом в работе программном комплексе отсутствует возмож-

ность дифференцированного изменения жесткости пластины на изгиб и продольное усилие, в 

расчетах допустимо пересчитывать параметры пластины перекрытий Е и h в решением системы 

уравнений: 

 
        

          
 

               

 ,  

где Eb – начальный модуль упругости бетона; h – высота сечения плиты перекрытия; Eeq, 

heq – пересчитанные искомые значения модуля упругости и высоты сечения плиты. 

 

а)  

б)  

Рисунок 3.14 – Характер деформации здания при расчете на деформируемом 

полупространстве (а). Схема для определения изгибной жесткости здания стеновой 

конструктивной схемы. Красным отмечены участки трещинообразования (б) 

 

Жесткость вертикальных конструкций, а также участков горизонтальных конструкций без 

трещин определяется по формулам (3.1) или (3.2). 

На Рисунке 3.15 показаны результаты расчета изгибной жесткости (графики «изгибающий 

момент – кривизна») сечения здания стеновой конструктивной схемы для 4 схем работы желе-

зобетона (см. Приложение Д). Рассматривалась кривизна сечения, при которой не происходило 

трещинообразование в продольной стене здания, что соответствует случаю проектирования 

здания.  
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Расхождение результатов решения численных задач с учетом физически нелинейной ра-

боты железобетона и упругого расчета с использованием уточненных коэффициентов составила 

менее 5% (см. Рисунок 3.15). Разница между нелинейным и упругими расчетами с норматив-

ными понижающими коэффициентами составила 37% при расчете по СП 430.1325800 и 119% 

при расчете по СП 63.13330. Т.е., изгибная жесткость здания, полученная с использованием ко-

эффициентов по рекомендациям норм, существенно завышена по сравнению с физически не-

линейным расчетом.  

 

 

Рисунок 3.15 – Зависимость «изгибающий момент (кН∙м) – кривизна сечения здания» [24] 

 

С использованием уточненных величин коэффициентов снижения жесткости железобето-

на k1 и k2 были построены графики зависимости общего коэффициента снижения изгибной же-

сткости «двутаврового» сечения здания стеновой конструктивной схемы (см. Рисунок 5.14), вы-

званного физической нелинейностью работы железобетона, от параметра Dcт/Dпер при различ-

ных размерах сечения (см. Рисунок 3.16),  

где Dcт = Eb∙Iст – изгибная жесткость стенки «двутавра»; 

                                    
    – суммарная изгибная жесткость полок «дву-

тавра» относительно центра тяжести сечения, определенная в соответствии с общими правила-

ми строительной механики, где Eb – начальный модуль упругости бетона; Iст, Iпер,i – моменты 

инерции стены и i-го перекрытия относительно их геометрических центров, м
4
; Аст,i – площадь 

сечения i-го перекрытия, м
2
; zi – высотное положение i-го перекрытия относительно центра тя-

жести сечения «двутавра», м. 

Жесткость вертикальных конструкций, а также участков горизонтальных конструкций без 

трещин определялась по формуле (3.1). 

Графики построены для зданий 1–25 этажей (при высоте этажа 3, 3,5 и 4 м) при толщине 

стены 0,18, 0,2 и 0,25 м (шаг стены 4, 5, 6 м) при толщине перекрытий 0,18, 0,2, 0,22 м. Как вид-
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но из графиков, изгибная жесткость здания, полученная с использованием предложенных вели-

чин коэффициентов, оказывается существенно меньше полученной по рекомендациям норм. 

При меньшей высоте здания (малом значении Dcт), когда вклад жесткости перекрытий в изгиб-

ную жесткость сечения наиболее значителен, рекомендации СП 63.13330 больше переоценива-

ют жесткость здания нежели рекомендации СП 430.1325800, поскольку недооценивают трещи-

нообразование в перекрытиях. При увеличении высотности здания (увеличении значения Dcт) 

рекомендации СП 430.1325800 больше завышают жесткость здания нежели рекомендации 

СП 63.13330, из-за недооценки ползучести бетона стен.  

Также на Рисунке 3.16 (серый график) приведены результаты расчета сечения с использо-

ванием коэффициента снижения жесткости для перекрытий по СП 430.1325800 (0,2), а для стен 

по СП 63.13330 (1/(1+φb,cr)). Как видно, данный подход также приводит к завышенной жестко-

сти сечения. 

Таким образом, учет нелинейной работы железобетонных конструкций по уточненной ме-

тодике будет приводить к меньшей жесткости здания по отношению к основанию, по сравне-

нию с нормативными подходами. Следовательно, при использовании уточненных коэффициен-

тов нужно ожидать иной характер деформаций расчетной схемы при расчете её взаимодействия 

с основанием. 

 

 

Рисунок 3.16 – Коэффициент снижения общей изгибной жесткости здания стеновой кон-

структивной схемы в упругом расчете для здания 1–25 этажей (при высоте этажа 3, 3,5 и 4 м) 

при толщине стены 0,18, 0,2 и 0,25 м (шаг стены 4, 5, 6 м) и толщине перекрытий 0,18 , 0,2, 

0,22 м   

Расчет по разрабо-

танной методике 
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3.4. Выводы по главе 3 

 
1. На основании аппроксимации результатов расчетов с использованием нелинейной де-

формационной модели предложены формулы (3.3), (3.4) для определения величин коэффициен-

тов снижения жесткости сечения железобетонного элемента на изгиб и продольное усилие по-

сле трещинообразования при длительном действии нагрузки, как функций от основных пара-

метров железобетонного сечения.  

2. Результаты расчетов прогибов железобетонного элемента с использованием формулы 

(3.3) соответствуют результатам нелинейных расчетов и натурных экспериментов. 

3. Разработана методика упрощенного учета физически нелинейной работы железобетон-

ных конструкций, предназначенная для расчетов здания монолитной конструктивной системы 

на основании, при проектирования нового строительства. Предлагается разделение понижаю-

щих коэффициентов жесткости для вертикальных и горизонтальных конструкций здания. Не-

равномерные осадки здания приводят к его изгибу и, соответственно, возникновению продоль-

ных растягивающих усилий в нижних перекрытиях здания и сжимающих в верхних перекрыти-

ях. Поэтому при назначении горизонтальным конструкциям приведенной жесткости следует 

различать коэффициенты снижения жесткости на изгиб (k1) и на продольные усилия (k2). Пони-

жающие коэффициенты k1 и k2  определяются по формулам (3.3) и (3.4) и назначаются горизон-

тальным конструкциям в зонах потенциального трещинообразования. Жесткость вертикальных 

конструкций, а также участков горизонтальных конструкций без трещин определяется с учетом 

коэффициента ползучести бетона по формулам (3.1) или (3.2). 

4. Следование указаниям норм по назначению понижающих коэффициентов жесткости 

железобетонных конструкций приводит к бόльшей жесткости здания по сравнению с нелиней-

ным расчетом. Разница в оценке изгибающего момента в сечении здания между нелинейным и 

упругими расчетами с нормативными понижающими коэффициентами при задании различной 

кривизны сечению здания составила 37% при расчете по СП 430.1325800 и 119% при расчете 

по СП 63.13330. Изгибная жесткость расчетной схемы зданий и сооружений, полученная с ис-

пользованием предложенной методики, оказывается существенно меньше жесткости, получен-

ной с использованием понижающих коэффициентов жесткости по рекомендациям норм, и 

близко соответствует физически нелинейному расчету.  
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ГЛАВА 4. ЧИСЛЕННЫЕ РАСЧЕТЫ СООРУЖЕНИЯ С ИСПОЛЬЗОВАНИЕМ 

НЕЛИНЕЙНОЙ ДЕФОРМАЦИОННОЙ МОДЕЛИ ЖЕЛЕЗОБЕТОНА
4
 

 

4.1. Постановка задач исследования 

 

В главе рассматривается расчет сложной несущей конструктивной системы, выполнен-

ной из оболочечных и стержневых конечных элементов, с использованием нелинейной де-

формационной модели работы железобетона.  

Учесть в численных расчетах различные особенности нелинейной работы железобетон-

ных конструкций крайне сложно. Поэтому при выполнении конечноэлементных расчетов 

конструктивных систем зданий и сооружений с использованием нелинейных моделей мате-

риалов существенно усложняется оценка достоверности результатов расчёта. Ввиду неоче-

видности ошибок, возникающих при выполнении расчётов такого рода, крайнюю актуаль-

ность приобретает решение верификационных задач для поиска и устранения таких ошибок. 

Более того, согласно [122] прежде чем интерпретировать результаты нелинейного расчета 

необходимо убедиться в пригодности программы к решению рассматриваемого класса задач. 

Согласно [122], это связано с тем, что вопреки заявлениям разработчиков, во многих про-

граммах физически нелинейный расчет не приводит к правильным результатам. Поверочные 

нелинейные расчеты железобетона с использованием ПК «Лира-САПР», также выявили 

множество проблем. В работе не акцентируется внимание на программных проблемах ис-

пользуемого расчетного комплекса при нелинейных расчётах, вызванных особенностями ра-

боты решателя, особенностями учета нелинейной работы материала и других, поскольку 

данные вопросы не входят в круг вопросов рассматриваемых в диссертации. Можно предпо-

лагать, что при использовании других вычислительных комплексов будут возникать иные 

проблемы. 

Сформулируем основные задачи исследований главы 4. 

1. Оценка достоверности результатов нелинейного расчета конструктивной схемы, со-

ставленной из оболочечных и стержневых конечных элементов с использованием нелиней-

ной деформационной модели железобетона в ПК «Лира-САПР». Это позволит доказать, что 

результаты подобных расчетов адекватно отражают реальную картину напряженно-

деформируемого состояния несущей конструктивной системы и создаст возможность даль-

нейшего их использования в численных экспериментах. 

2. Рассмотрение процедуры верификации результатов расчёта, которая позволила ми-

нимизировать влияние недостатков программы на точность решения нелинейной задачи и, 

                                                      
4 Основные результаты исследований, рассматриваемых в данном параграфе, опубликованы в работах [3], [22] 
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соответственно, установить допустимость использования расчетной схемы для оценки на-

пряженно-деформированного состояния конструкции. 

 

4.2. Общие сведения о рассматриваемом сооружении. Техническое состояние конструкций 

 

Большепролетное сооружение представляет собой монолитную железобетонную короб-

чатую конструкцию, прямоугольную в плане, пролетом 90 м и шириной 80 м. Опирание со-

оружения на фундамент предусмотрено через опорные балки, расположенные вдоль осей 48 и 

58 (см. Рисунок 4.1 а). Конструктивная система сооружения образована системой продольных 

и поперечных железобетонных стен переменной толщины и высоты, жестко объединенных 

между собой тремя горизонтальными плитами перекрытий (см. Рисунки 4.1, 4.2). Плиты пе-

рекрытий располагаются на отметках + 2,000 м, + 5,900 м, + 14,000 м и имеют толщины 

500 мм, 250 мм и 600 мм соответственно. Стены имеют высоту около 12 м и переменную 

толщину, которая снижается от опоры к пролёту. Толщина стен в нижней зоне на опоре – 

2000 мм, в пролете – 500 мм; в верхней зоне на опоре – 800 мм, в пролете – 200 мм. Нижняя 

плита и продольные стены преднапряжены канатами. Класс прочности бетона, принятый в 

проекте – В50. 

 

а)  

б)  

Рисунок 4.1 – Конструкция большепролетного сооружения: а) план сооружения на от-

метке +2,000; б) поперечное сечение сооружения 1-1 
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а)  б)  

 

Рисунок 4.2 – Расчетная схема сооружения: а) общий вид; б) расчетная схема системы 

продольных и поперечных стен   

 

Проведенные после возведения сооружения геодезические измерения перемещений 

нижней поверхности плиты на отметке + 2,000 показали, что прогиб большепролетной кон-

струкции достиг 93 мм (см. Рисунок 4.3).  

 

 

Рисунок 4.3 – Вертикальный продольный профиль низа плиты большепролетной конст-

рукции по оси «M» на отметке + 2,000 по результатам геодезической съемки и по результа-

там нелинейного расчета  

 

По результатам визуального обследования сооружения практически по всей нижней по-

верхности плиты на отметке + 2,000 были зафиксированы многочисленные трещины раскрыти-

ем до 0,2 мм (см. Рисунок 4.4). 
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Рисунок 4.4 – Трещины в средней части пролета сооружения 

 

Шаг трещин составляет порядка 10–20 см (см. Рисунок 4.4). Зоны  наиболее интенсивного 

трещинообразования и наибольшей ширины раскрытия трещин выявлены в середине пролета 

нижней плиты. Трещины развиваются в поперечном направлении пролета плиты в соответст-

вии с действием растягивающих напряжений. Это соответствуют характеру изгиба конструкции 

по геодезическим измерениям. Согласованность сети трещин с характером деформации одно-

значно свидетельствует, о том, что трещины вызваны растягивающими напряжениями в бетоне 

при изгибе сооружения. 

 

4.3. Параметры нелинейной модели железобетона расчетной схемы. Сопоставление ре-

зультатов численного и аналитического расчетов 

 

Для оценки запаса несущей способности большепролетного сооружения был выполнен 

расчет сооружения в ПК «Лира-САПР» с учетом физической нелинейности железобетона. Как 

было отмечено выше, достоверность результатов нелинейного расчета сложной конструктив-

ной системы нуждалась в оценке. Для этого была проведена верификация схемы в несколько 

этапов. 

На первом этапе верификации выполнено сравнение численного решения с аналитиче-

ским нормативным методом с использованием нелинейной деформационной модели по 

СП 63.13330. Для рассматриваемой расчетной схемы целиком аналитический расчет трудно-
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осуществим, поэтому такой расчет выполнен для части расчетной схемы – для участка попе-

речного сечения сооружения в центре пролета (см. Рисунок 4.6) и произведено сравнение ре-

зультатов аналитических и численных решений.  

Расчет в ПК «Лира-САПР» возможно производить с использованием нелинейной дефор-

мационной работы материалов, так же как и в [117] ограничиваясь описанием их работы ис-

ключительно при одноосном напряжённом состоянии. Физически нелинейная работа бетона 

описывалась нормативной трехлинейной функцией аппроксимации кривой деформирования 

бетона В50 (см. Рисунок 1.12). Поскольку поверочные расчеты производились через несколько 

лет после возведения сооружения, модуль деформации бетона учитывал длительное действие 

нагрузки по формуле (1.4). В качестве расчетной диаграммы деформирования арматуры А400 с 

физическим пределом текучести использовалась двухлинейная диаграмма (см. Рисунок 1.15 а), 

для высокопрочных канатов преднапряжения из стали St1860 с условным пределом текучести 

стали, принималась трехлинейная диаграмма (см. Рисунок 1.15 б) в соответствии  с рекоменда-

циями [117]. 

Параметры нелинейной работы материалов в аналитическом расчете принимались анало-

гичными принятым в численном расчете. 

Для расчетного участка поперечного сечения сооружения в центре пролета (см. Рису-

нок 4.6), была построена зависимость «изгибающий момент – кривизна» (см. Рисунок 4.5) с ис-

пользованием нелинейной деформационной модели по результатам аналитического решения.  

 

 

Рисунок 4.5 – Зависимость «изгибающий момент – кривизна» для участка поперечного се-

чения большепролетной конструкции по результатам нелинейного решения по [117] 
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Далее построение зависимости «изгибающий момент – кривизна» для этого же сечения 

было осуществлено по результатам решения двух тестовых численных задач. Расчётные схемы 

тестовых задач представляют собой фрагмент сооружения – участок продольной стены и плит 

перекрытий сооружения. Геометрические характеристики схемы в численных расчетах, полно-

стью соответствуют параметрам, заданным для аналитического расчёта. Общий вид расчетных 

схем для тестовых задач представлен на Рисунке 4.6. На Рисунке 4.6 а показана схема с мелкой 

разбивкой на конечные элементы. На Рисунке 4.6 б представлена схема, вырезанная из полной 

расчётной схемы (см. Рисунок 4.2) с более грубой разбивкой. Узлам расчетных схем задавались 

перемещения по схеме, показанной на Рисунке 4.7, соответствующие разным значениям угла 

поворота сечения и, следовательно, кривизны κ: 

  
  

  
       

     

 
, 

где Δ1 и Δ2 – задаваемые горизонтальные перемещения связей;  

Н – высота сечения. 

Изгибающий момент в сечении определялся по значениям реакций в связях из выражения: 

      , 

где R1 – реакция в смещаемой связи от заданного перемещения.  

 

 

Рисунок 4.6 – Расчетная схема участка сооружения для верификации расчетов  учетом фи-

зической нелинейности работы материала: а) тестовый фрагмент с мелкой разбивкой;  

б) фрагмент, вырезанный из полной расчётной схемы большепролетного сооружения, с 

более грубой разбивкой 
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Рисунок 4.7 – Расчетная схема для определения зависимости «изгибающий момент – кри-

визна» для рассматриваемого участка поперечного сечения большепролетного сооружения 

 

Расхождение результатов решения двух численных задач и аналитического решения, 

представленного в Приложении Б, составило не более 2,5% (см. Рисунок 4.8), поэтому резуль-

таты численного решения задачи с учетом физической нелинейности работы материала могут 

считаться соответствующими теории расчета с использованием деформационной модели.  

 

4.4. Сравнение результатов численного расчета и данных натурных измерений 

 

Следующим шагом верификации являлось сравнение результатов расчета с данными на-

турных исследований. Поскольку рассматриваемое большепролетное сооружение на момент 

выполнения расчетов находилось в стадии завершения строительства, и полезные нагрузки от-

сутствовали, при расчёте его деформаций учтены только нормативные значения постоянных 

нагрузок. Прочностные характеристики бетона и стали в расчете приняты нормативными.  

Максимальное вертикальное перемещение нижней плиты составило 102 мм (см. Рису-

нок 4.9), что достаточно близко к результатам геодезических наблюдений (93 мм, см. Рису-

нок 4.3). Сопоставление расчетного графика перемещений и построенного по результатам гео-

дезических измерений приведено на Рисунке 4.3.  

По результатам расчета определялись области, в которых прогнозируется развитие тре-

щин. Расчетные области ожидаемого появления трещин, по результатам нелинейного расчета, 

соответствуют участкам наиболее интенсивного трещинообразования, выявленным при обсле-

довании сооружения (см. Рисунок 4.10). Данный факт может свидетельствовать о правильности 

проведенных расчетов.  
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Рисунок 4.8 – Зависимость «изгибающий момент (МН∙м) – кривизна» для участка попе-

речного сечения большепролетного сооружения по результатам аналитического решения по 

СП 63.13330 (красный), численного расчёта с учетом физической нелинейности работы железо-

бетона для тестовой схемы с мелкой разбивкой (зеленый) и для участка, вырезанного из полной 

физически нелинейной расчётной схемы сооружения с грубой разбивкой (синий) 

 

 

Рисунок 4.9 – Вертикальные перемещения нижней плиты сооружения по результатам не-

линейного расчёта, м 
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Рисунок 4.10 – Зоны трещинообразования в нижней плите сооружения по результатам 

расчётов (верхняя часть Рисунка 4.10) и обследования (нижняя часть Рисунка 4.10) 

 

На следующем этапе верификации рассмотрено нагружение сооружения временными на-

грузками. На этапе испытания сооружения оно было загружено равномерно распределенной 

нагрузкой интенсивностью 13 МПа. В процессе нагружения измерялись вертикальные переме-

щения в зоне приложения нагрузки. Схема расстановки датчиков представлена на Рисунке 4.11. 

Измерения прогиба производились при помощи штатива-штанги, к которой крепился часовой 

индикатор ИЧ-10 с ценой деления 0,01 мм, упирающийся в нижнюю плиту сооружения (см. Ри-

сунки 4.11, 4.12). Точность отсчета по индикатору составляла 0,005 мм. 
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а)    б)  

в)  

Рисунок 4.11 – Измерение статического прогиба большепролетного сооружения: 

а) штатив; б) индикатор часовой ИЧ-10; в) собранная установка в работе 

 

Результаты измерений по индикаторам приведены в Таблице 4.1. Максимальное переме-

щение составило 0,55 мм в точке установки датчика №3, 0,33 мм в точке установки датчика №2, 

0,14 мм в точке установки датчика №1.  
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Рисунок 4.12 – Схема расстановки датчиков на нижней плите 

 

Таблица 4.1 – Показания приборов во время испытаний (мм) 

Время 
Номер прибора 

1 2 3 

Начальные показания индикатора 13:40 0,00 0,00 0,00 

Начало испытания 14:00 0,13 0,18 0,30 

14:30 0,14 0,33 0,55 

14:50 0,14 0,31 0,49 

15:05 0,13 0,22 0,54 

15:30 0,11 0,24 0,51 

Окончание испытания 15:50 0,13 0,28 0,54 

16:20 0,01 0,01 0,03 

 

При численном расчете сооружения от статических воздействий, (кратковременной на-

грузки), были заданы нагрузки по схеме, приведенной на Рисунке 4.13. 

 

 

Рисунок 4.13 – Схема приложения временных нагрузок при испытании 
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Поскольку расчет выполнялся на действие временной нагрузки, в модели работы мате-

риала ползучесть не учитывалась. Отметим, что при нагрузке интенсивностью 13 МПа (прило-

женные временные нагрузки составляют не более 3% от веса конструкций) приращения дефор-

маций весьма незначительны по величине. Поэтому, на первый взгляд, решение задачи при та-

ком кратковременном воздействии допустимо выполнять в предположении упругой работы бе-

тона с начальным модулем упругости бетона. Однако в этом случае в линейном расчете не бу-

дет учтено появление трещин в бетоне, выявленных при обследовании (см. Рисунки 4.4, 4.10), 

следовательно, жесткость сооружения окажется завышенной. Таким образом, расчет на кратко-

временную нагрузку также следует выполнять в нелинейной постановке. 

Общие деформации бетона являются суммой мгновенных (линейных и нелинейных) и 

длительных деформаций бетона, вызванных ползучестью и усадкой [49]. В рамках одной рас-

четной схемы не было возможности учесть разный характер работы бетона на длительные и 

кратковременные нагрузки. Поэтому в модели работы бетона не был заложен коэффициент 

ползучести и при нелинейном расчете большепролетного сооружения на действие временных 

нагрузок учитывалась только мгновенные деформации бетона. В расчетах использовалась 

двухлинейная диаграмма деформирования бетона (см. Рисунок 4.14) с приведенным модулем 

упругости железобетона, определяемым через начальный модуль упругости бетона, и через мо-

дуль упругости арматуры по формуле (3.2): 

E = Es∙μ + Eb∙(1 - μ), 

где μ – доля армирования сечения, Es – модуль упругости арматуры, Eb – начальный мо-

дуль упругости бетона. 

Нагрузки прикладывались в 2 этапа.  

На 1 этапе задавались постоянные нагрузки и преднапряжение конструкции и определя-

лись нелинейные деформации, развивающиеся из-за трещинообразования растянутого бетона в 

нижней зоне большепролетного сооружения.  

На 2 этапе к расчетной схеме прикладывались временные нагрузки и, как отмечено выше, 

расчет, в связи с малой величиной этой нагрузки, на данном этапе производился фактически в 

условиях упругой работы конструкции. 

Перемещения большепролетного сооружения от временной нагрузки при испытании оп-

ределялись как разность перемещений на этапах расчета 2 и 1. По результатам расчета, верти-

кальное перемещение составило в точках установки датчиков (см. Рисунок 4.15):  

датчик №1. этап 1 – 79,32 мм, этап 2 – 79,51 мм;  

датчик №2. этап 1 – 61,79 мм, этап 2 – 62,17 мм; 

датчик №3. этап 1 – 58,75 мм, этап 2 – 59,37 мм. 
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Таким образом, приращение прогиба составит в зонах разных датчиков:  

датчик №1. Δ = 79,51 мм – 79,32 мм = 0,19 мм;  

датчик №2. Δ = 62,17 мм – 61,79 мм = 0,38 мм; 

датчик №3. Δ = 59,37 мм – 58,75 мм = 0,62 мм. 

Результаты нелинейного расчета близко совпадают с результатами измерений (Табли-

ца 4.1). Это может свидетельствовать о том, что нелинейный расчёт выполнен правильно.   

 

 

Рисунок 4.14 – Принятая диаграмма деформирования бетона 

 

 

Рисунок 4.15 – Изолинии вертикальных перемещений сооружения на этапе 2, мм 
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Сопоставление результатов численных нелинейных расчётов и фактически измеренных 

перемещений от действий длительной нагрузки и от кратковременного нагружения показало 

соответствие расчётных величин данным натурным измерений, что свидетельствует о коррект-

ности результатов расчёта и принятых параметров схемы в целом.  

Помимо испытаний сооружения статической нагрузкой проводились измерения динами-

ческих параметров большепролетного сооружения с определением собственных частот колеба-

ний для сравнения с результатами численных экспериментов с упругой расчетной схемой со-

оружения. Результаты сравнения динамических расчетов упругой схемы с данными измерений 

приведены в [3].  

 

4.5. Рекомендации по верификации результатов численного нелинейного расчета 

 

На основе проведенной работы были разработаны практические рекомендации по выпол-

нению поэтапной процедуры верификации нелинейных численных решений. 

1 этап. Верификация модели нелинейной работы материалов. В первую очередь следует 

протестировать модель нелинейной работы материала, принятую в расчете. Для построения мо-

делей, описывающих одноосное напряженное состояние, можно ограничиться проведением 

численного моделирования одноосных испытаний для получения диаграмм пластического де-

формирования «σ1 – ε1» при растяжении и сжатии, соответствующих функциям, заложенным в 

параметры модели и приведенным в СП 63.13330. В случаях построения нелинейных моделей, 

описывающих объемное напряженное состояние бетона, потребуется проведение численных 

экспериментов, учитывающих напряжения σ2, σ3 для объемных конечных элементов. 

2 этап. Выявление ошибок, вызванных особенностями работы программных комплексов, 

также достигается решением тестовых задач и сравнением результатов расчета с аналитическим 

решением по нелинейной деформационной модели, изложенной в СП 63.13330. Проверка осу-

ществляется сопоставлением зависимостей «внутреннее усилие – деформация» при численном 

и аналитическом моделировании работы рассматриваемой схемы. Строго говоря, расчёт по не-

линейной деформационной модели является единственным нормативным методом нелинейного 

расчёта железобетонных конструкций. Однако на практике подобной проверкой практически 

всегда пренебрегают ввиду трудоемкости такого расчета. При расчёте зданий и сооружений со 

сложной конструктивной схемой тестовую расчетную схему можно построить из фрагмента 

общей расчетной схемы с использованием параметров материалов, примененных в ней.  

3 этап. Уточнение принятых параметров нелинейной расчётной схемы возможно произво-

дить на основании натурных измерений. Построение любой расчетной схемы по определению 

основывается на множестве допущений, идеализации работы конструкции и материалов, гра-

ничных условий, что может оказывать существенное влияние результат расчета. Поэтому в 
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случае сложных схем принятые параметры нелинейной расчётной схемы возможно произво-

дить сопоставлением результатов численных нелинейных расчётов с результатами натурных 

наблюдений (мониторинг деформаций, зон трещинообразования, динамических параметров 

системы). По результатам различных натурных измерений параметры численной расчетной 

схемы могут итерационно уточняться  

 

4.6. Выводы по главе 4 

 

1. С учетом многочисленных особенностей работы программных комплексов, предназна-

ченных для конечноэлементных расчетов строительных конструкций с учетом физически нели-

нейной работы материалов, крайнюю актуальность имеет решение верификационных задач. 

Разработаны и аппробированы рекомендации по проведению процедуры верификации числен-

ных решений, позволяющей удостовериться в корректности результатов численного нелиней-

ного расчета конструктивной системы здания. 

2. Основным результатом проведенных численных расчетов и их сопоставления с резуль-

татами нелинейных расчетов, заложенных в действующих нормах [117], а также с результатами 

натурных измерений, является вывод о том, что численный метод прошел необходимые вери-

фикационные процедуры. Это свидетельствует о достоверности результатов нелинейного рас-

чета схемы из оболочечных и стержневых конечных элементов с использованием нелинейной 

деформационной модели, реализованного в численном решении в ПК «Лира-САПР», и возмож-

ности применения данного расчета для проведения численных экспериментов, рассматривае-

мых в главе 5.  

3. Достоверных результатов численных нелинейных расчетов удалось добиться лишь по-

сле многоэтапной процедуры верификации численного расчета, что оправданно для сооруже-

ния повышенной категории ответственности, однако, практически сложно применимо в усло-

виях рядового проектирования. В случае расчетов рядовой застройки нелинейный расчёт целе-

сообразно заменять расчётом упругой задачи с использованием понижающих коэффициентов 

жесткости, адекватно описывающих нелинейную работу железобетона. Рекомендации по кор-

ректному назначению понижающих коэффициентов жесткости разработаны в главе 3.  
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ГЛАВА 5. РАСЧЕТНАЯ ОЦЕНКА НАПРЯЖЕННО-ДЕФОРМИРОВАННОГО 

СОСТОЯНИЯ ЗДАНИЙ МОНОЛИТНОЙ КОНСТРУКТИВНОЙ СИСТЕМЫ В 

УСЛОВИЯХ СОВМЕСТНОЙ РАБОТЫ С ОСНОВАНИЕМ С ИСПОЛЬЗОВАНИЕМ 

РАЗЛИЧНЫХ ПОДХОДОВ К МОДЕЛИРОВАНИЮ НЕЛИНЕЙНОЙ РАБОТЫ 

ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ КОНСТРУКЦИЙ
5
  

 

5.1. Постановка задач исследований 

 

В предыдущих главах показано, что для оценки напряженно-деформированного состоя-

ния несущей системы здания следует учитывать нелинейную работу железобетонных конст-

рукций.  

Отметим ожидаемые эффекты, характеризующие НДС конструктивной системы здания, 

взаимодействующей с основанием, которые будут возникать в расчетах при учете физиче-

ской нелинейности железобетонных конструкций. 

1) Бóльшая податливость конструктивной системы за счет физически нелинейной рабо-

ты конструкций будет ожидаемо приводить к увеличению абсолютных величин осадок зда-

ния, а также относительных неравномерностей осадок (см. Рисунок 5.2).  

1) На Рисунке 5.1 приведена эпюра вертикальных напряжений в зоне контакта абсо-

лютно жесткого штампа и основания по решению теории упругости. Как известно, [68] такой 

характер распределения вертикальных напряжений при проведении совместных расчетов 

здания и основания будет вызывать перегрузку периметральных свай здания (в случае возве-

дения здания на свайных фундаментах), а также периметральных участков стен здания и, со-

ответственно, приведет к снижению усилий в вертикальных конструкциях здания, располо-

женных ближе к центру здания. Неравномерность перераспределения нагрузок между кон-

турными и внутренними конструкциями здания будет тем существеннее, чем больше жест-

кость штампа (или здания в целом) [19]. С другой стороны, физически нелинейная работа 

конструкций, будет приводить к снижению жесткости здания. Таким образом, в расчетах с 

учетом нелинейности работы железобетона должно произойти снижение концентрации на-

пряжений на крайних участках стен и снижение усилий в крайних сваях по сравнению с рас-

четом, основанном на использовании упругой модели работы железобетона, имеющей 

бóльшую жесткость по сравнению с нелинейной моделью.  

                                                      
5 Основные результаты исследований, рассматриваемых в данном параграфе, опубликованы в работах Евсее-

ва Н. А. [23], [24] 
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Рисунок 5.1 – Эпюра контактных вертикальных напряжений под штампом: 1 – для 

абсолютно жесткого штампа на упругом основании; 2 – для штампа конечной жесткости, а 

также для упруго-пластического основания [68] 

 

 

Рисунок 5.2 – Неравномерные осадки здания в расчетной схеме, учитывающей взаимо-

действие с основанием  

 

3) Неравномерные осадки здания будут приводить к возникновению растягивающих 

напряжений в нижних уровнях здания и сжимающих в верхних. Развитие трещин в горизон-

тальных конструкциях здания будет приводить к снижению их жесткости и снижению на-

пряжений в них.  

Основные задачи численных экспериментов заключались в следующем. В первую оче-

редь необходимо выполнить количественную оценку вклада физически нелинейной работы 

железобетонных конструкций здания в напряженно-деформированное состояние конструк-

тивной системы при расчете здания совместно с основанием.  

Расчеты выполнены с использованием различных моделей работы железобетона нели-

нейной деформационной модели и упругих моделей в соответствии с рекомендациями 
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СП 63.13330, СП 430.1325800, а также с учетом величин понижающих коэффициентов, пред-

ложенных в главе 3. Отсюда можно сформулировать вторую задачу расчетных исследований: 

на основе численного анализа описанных выше эффектов взаимодействия здания с основани-

ем подтвердить выявленные в главе 2 и 3 недостатки нормативных методик по учету физиче-

ской нелинейности железобетона в упругой задаче. Кроме этого, требуется апробация разра-

ботанной методики снижения жесткости расчетной схемы здания за счет физически нели-

нейной работы железобетонных конструкций и оценка преимуществ её использования по 

сравнению с рекомендуемыми нормативными документами подходами.  

В главе 4 была выполнена оценка возможности реализации нелинейной модели железо-

бетона в ПК «Лира-САПР». Таким образом, полагаем, что дальнейшие расчеты с использо-

ванием нелинейной модели работы железобетона в ПК «Лира-САПР» будут также адекватно 

отражать картину распределения усилий в элементах конструктивной системы. 

Для выявления исключительно вклада нелинейной работы железобетона в характер 

распределения усилий в конструкциях здания в совместных расчетах ограничимся использо-

ванием упругой модели работы основания. 

Нужно отметить, что в реальном проектировании расчет здания в нелинейной поста-

новке ожидаемо должен достаточно близко соответствовать расчету в линейной постановке, 

так как при проектировании железобетонных конструкций не допускается существенная не-

линейная работа железобетона вследствие ограничения ширины раскрытия трещин, ограни-

чения относительных неравномерностей осадок и кренов здания. Поэтому следует полагать, 

что вклад нелинейной работы железобетона не будет значителен. Этот случай рассмотрен в 

п. 5.2 на примере расчета зданий стеновой  конструктивной схемы на свайном фундаменте с 

учетом жесткости надземных конструкций и здания на плитном фундаменте (без учета жест-

кости надземных конструкций). 

Однако в случаях возникновения нештатных ситуаций, например, развития сверхнор-

мативных деформаций здания, возможны значительные несоответствия в результатах расчета 

с использованием физически нелинейной и упругой модели работы железобетонных конст-

рукций. Для подобных расчетов особенно важен учет перераспределения усилий за счет не-

линейной работы железобетона. Такой случай рассмотрен в п. 5.3 на примере здания, постро-

енного в г. Санкт-Петербург в 2017 г. и испытывающего сверхнормативные неравномерные 

крены из-за близкой экскавации открытого котлована без ограждения. 
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5.2. Модельные расчетные схемы зданий 

 

5.2.1. Расчетная схема 1. Плитный фундамент на упругом основании 

 

Выполнен совместный расчет зданий с основанием на основное сочетание нагрузок в 

программном комплексе «Лира-САПР».  

В первую очередь рассмотрен расчет здания на плитном фундаменте 10×10 м (см. Рису-

нок 5.3). Расчет производился для плит двух конструкций (см. Рисунок 5.4). Расчетная схема 

представляет собой четверть фактического размера фундамента. Основание здания модели-

ровалось объемными упругими телами. Конструкция фундаментной плиты моделировались 

конечными элементами оболочки. Плита загружена равномерно распределенной нагрузкой 

40 кПа. Расчет выполнен без учета жесткости надземных конструкций, что допустимо в слу-

чае большой податливости, например для каркасного здания. В этом случае жесткость рас-

четной схемы здания при расчете взаимодействия с основанием определяется изгибной жест-

костью плиты фундамента, которую принимаем для 4 вариантов работы железобетона.  

Вариант 1. С учетом упругой работы железобетонных конструкций. Жесткость плиты 

принималась согласно СП 430.1325800 с использованием понижающего коэффициентов для 

начального модуля упругости – 0,2. Для бетона В25 в схеме принято 

E = 0,2∙30000000 кПа = 6000000 кПа. 

Вариант 2. С учетом упругой работы железобетонных конструкций. Жесткость железо-

бетона принималась согласно СП 63.13330 с учетом длительности действия нагрузки исполь-

зованием пониженного модуля деформации бетона: 

     
  

       
, где Eb – начальный модуль упругости бетона, φb,cr – коэффициент ползу-

чести бетона. Для бетона В25 при относительной влажности воздуха свыше 75% в схеме 

принято E = 30000000 кПа/2,8 = 10714285 кПа. 

Вариант 3. С учетом нелинейной работы железобетона с фактическими параметрами 

армирования конструкций. 

Для учета физической нелинейности бетона использовался трехлинейный вариант ап-

проксимации кривой деформирования бетона В25 с учетом модуля деформации бетона при 

продолжительном действии нагрузки (относительная влажность воздуха свыше 75%), со-

гласно СП 63.13330. В качестве диаграммы деформирования арматуры класса по прочности 

А400 с физическим пределом текучести в соответствии с рекомендациями СП 63.13330 ис-

пользовалась билинейная диаграмма. 

Вариант 4. С учетом упругой работы железобетонных конструкций. Жесткость плиты в 

зоне вероятного трещинообразования (в центре плиты) принималась по аппроксимации (3.3) 

согласно рекомендациям главы 3. На Рисунке 5.4. представлены значения понижающего ко-
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эффициента изгибной жесткости k1, определенные по формуле (3.3) для рассматриваемых 

двух типов сечений плит. Они составляют k1 = 0,141 для плиты 400 мм и k1 = 0,127 для плиты 

600 мм.  

 

а)   б)  

Рисунок 5.3 – Плитный фундамент на упругом основании: 

а) расчетная схема; б) деформированная схема  

 

Построены графики зависимости относительных неравномерностей осадок схем от мак-

симальной осадки здания для различных рассматриваемых случаев учета нелинейной работы 

железобетона, назначением различной величины модуля деформации упругого основания. 

Рассматривается диапазон максимальных осадок здания, а также относительных неравно-

мерностей осадок, не превышающий предельных значений, регламентированных 

СП 22.13330 (для каркасного здания – 15 см), т.о. не ожидается сильная нелинейная работа 

железобетона. На Рисунке 5.5 представлены графики зависимости относительных неравно-

мерностей осадок плиты от величины максимальной абсолютной осадки схемы. Наименьшая 

неравномерность соответствует расчету по схеме СП 63.13330 с наиболее жесткой фунда-

ментной плитой, наибольшая – по схеме с использованием нелинейной модели железобетона. 

Разница в результатах расчета осадок по схеме СП 63.13330 и по нелинейному расчету дос-

тигает 50%. Разница в результатах расчета неравномерности осадок по СП 430.1325800 по 

сравнению с  нелинейным расчетом – до 20%. Эта разница увеличивается с увеличением 

максимальной осадки центра плиты (податливости основания). Данные результаты вполне 

согласуется с предположениями, изложенными в п. 5.1.  

Данные различия расчета неравномерностей осадок могут оказаться весьма существен-

ными и повлиять на проектные решения по устройству фундаментов (например, потребуют 
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увеличения длины свай для снижения осадки здания) и надземных конструкций здания (на-

пример, потребуют увеличения жесткости надземных конструкций). 

На Рисунке 5.6 представлены графики зависимости максимальных абсолютных осадок 

здания от жесткости основания (модуля деформации объемных КЭ). Как видно на Рисунке 

5.6, использование различных моделей железобетона не оказывает существенного влияния на 

величину максимальной осадки. Наименьшая величина осадок получена по результатам рас-

чета с использованием понижающих коэффициентов по СП 63.13330 с наибольшей жестко-

стью фундаментной плиты. Однако разница в сравнении с нелинейным расчетом не превы-

шает 8%. Разница между результатами расчета по СП 430.1325800 и нелинейным расчетом 

не превышает 4%. Можно отметить, что подобные различия в осадках не являются значи-

тельными и находятся в пределах точности геотехнических расчетов. Таким образом, можно 

сделать вывод о том, что для оценки абсолютной величины осадки здания допустимо исполь-

зовать любую из рассмотренных методик моделирования работы железобетонных конструк-

ций. 

 

  

Рисунок 5.4 – Аппроксимация (3.3) для оценки коэффициента снижения изгибной жестко-

сти сечения после трещинообразования (k1) и отметки на графике вычисленных величин коэф-

фициентов для рассматриваемых в численном эксперименте сечений (схемы сечений представ-

лены на данном Рисунке) 

k1 = 0,127 

k1 = 0,141 
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а)  

б)  

Рисунок 5.5 – Зависимости относительных неравномерностей осадок  

фундаментной плиты от величины максимальной осадки центра плиты (м) по результатам рас-

чета с использованием различных моделей работы железобетона: 

 плита 400 мм (а); плита 600 мм (б)   
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а)  

б)  

Рисунок 5.6 – Графики зависимости максимальных осадок плиты (м) от модуля деформа-

ции основания (кПа) по результатам расчета с использованием различных моделей работы же-

лезобетона: плита 400 мм (а); плита 600 мм (б)    
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5.2.2. Расчетная схема 2. Здание стеновой конструктивной схемы на упругом основании 

 

Выполнен расчет зданий стеновой конструктивной схемы на упругом основании. Рас-

смотрены два варианта расчетной схемы.  

1 вариант. «Жесткая схема» (схема 2А), характеризуемая соотношением длины к высоте 

L/H < 4 (см. Рисунок 5.7 а).  

2 вариант. «Податливая схема» (схема 2Б), характеризуемая соотношением длины к вы-

соте L/H > 4 (см. Рисунок 5.7 б).    

Приведенные соотношения длины к высоте были принято по таблице 5.4 СП 22.13330 

для анализа влияния физической нелинейности железобетона на распределение усилий в 

конструкциях зданий различной жесткости.  

Предельно допустимая осадка фундаментов здания составляет 18 см, предельная отно-

сительная разность осадок составляет 0,0024 согласно СП 22.13330.  

На Рисунках 5.7 – 5.8 показаны геометрические размеры рассматриваемых конструк-

тивных схем. Монолитное железобетонное здание, конструктивная схема – стеновая, шаг по-

перечных стен – 6 м, высота этажа– 5 м. Высота здания: схема 2А – 25 м, схема 2Б – 5 м. 

Толщина стен – 200 мм, перекрытий – 200 мм. Материалы – бетон класса прочности В25 и 

арматура класса А400. Конструкция плиты перекрытий приведена на Рисунке 5.9. Фундамен-

ты здания – сваи квадратного сечения 0,4×0,4 м.  

Общий вид расчетных схем зданий с основанием (четверть расчетной схемы) показан 

на Рисунке 5.10. Основание здания моделировалось объемными упругими телами. Конструк-

ции здания моделировались конечными элементами оболочки. 
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а)  

а)  в)  

Рисунок 5.7 – Геометрические размеры расчетной схемы: а) план стен; б) разрез для схе-

мы 2А; в) разрез для схемы 2Б  
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Рисунок 5.8 – План свайного поля 

 

 

Рисунок 5.9 – Конструкция плиты перекрытия 

 

Расчеты выполнялись для четырех вариантов работы железобетона  

Вариант 1. С учетом упругой работы железобетонных конструкций. Жесткость железо-

бетонных конструкций принималась согласно СП 430.1325800 с использованием понижаю-

щих коэффициентов для начального модуля упругости: 0,2 – для горизонтальных конструк-

ций и 0,6 – для вертикальных конструкций. 

В схеме принято: 

Eпер = 0,2∙30000000 кПа = 6000000 кПа; 

Eст = 0,6∙30000000кПа = 18000000 кПа. 

Вариант 2. С учетом упругой работы железобетонных конструкций. Жесткость железо-

бетона принималась согласно СП 63.13330 с учетом длительности действия нагрузки исполь-

зованием пониженного модуля деформации бетона: 

Свая 2 Свая 1 
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, где Eb – начальный модуль упругости бетона, φb,cr – коэффициент ползу-

чести бетона при относительной влажности воздуха свыше 75%. 

В схеме принято: Eст = Eпер = 30000000 кПа/2,8 = 10714285 кПа. 

Вариант 3. С учетом нелинейной работы железобетона с фактическими параметрами 

армирования конструкций. 

Для учета физической нелинейности бетона использовался трехлинейный вариант ап-

проксимации кривой деформирования бетона В25 с учетом модуля деформации бетона при 

продолжительном действии нагрузки при относительной влажности воздуха свыше 75%, со-

гласно СП 63.13330.  

В качестве диаграммы деформирования арматуры класса по прочности А400 с физиче-

ским пределом текучести в соответствии с рекомендациями СП 63.13330 использовалась би-

линейная диаграмма. 

Вариант 4. С учетом упругой работы железобетонных конструкций. Жесткость гори-

зонтальных несущих конструкций принималась согласно рекомендациям главы 3 с учетом k1 

и k2 – коэффициентов соответственно снижения жесткости сечения плит перекрытий на из-

гиб и на продольное усилие, определяемых по формулам (3.3) и (3.4). В связи с тем, что в ис-

пользуемом программном комплексе отсутствует возможность дифференцированного изме-

нения жесткости пластины на изгиб и продольное усилие, в расчетах пересчитывались пара-

метры пластины перекрытий Е и h (в зонах вероятного трещинообразования – в пролете и 

надопорной зоне) решением системы уравнений: 

 
        

          
 

               

 , 

где k1 = 0,163 и k2 = 0,144 коэффициенты снижения жесткости сечения плит перекрытий 

на изгиб и на продольное сжатие в зонах вероятного трещинообразования (в пролете и надо-

порной зоне) соответственно, полученные по формулам (3.3) и (3.4), приведенным в главе 3; 

Eb – начальный модуль упругости бетона плиты перекрытия; 

h – высота сечения плиты перекрытия; 

Eeq, heq – пересчитанные искомые значения модуля упругости и высоты сечения плиты 

перекрытия. 

В случае рассматриваемого перекрытия: Eeq = 4056461 кПа , heq = 0,212 м. 

Для вертикальных конструкций, а также участков перекрытий без трещинообразования 

жесткость оценивалась с понижающим коэффициентом: k = 1/(1+φb,cr). В случае рассматри-

ваемых стен: Eст = 30000000кПа/2,8 = 10714285 кПа. 
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а)  

б)  

Рисунок 5.10 – Общий вид расчетной схемы: а) схема 2А; б) схема 2Б  

 

Характер деформирования и перераспределения усилий в элементах несущей конструк-

тивной системы оказался практически одинаковым при решении задач в упругой и нелиней-

ной постановке. Однако для нелинейных схем в связи с бόльшей податливостью системы ха-

рактерно более равномерное перераспределение усилий между элементами схемы (например, 

распределение продольных усилий в вертикальных конструкциях в плане), а также меньшие 

по модулю значения максимальных сжимающих напряжений. 

На Рисунке 5.11 приведен общий вид деформированных расчетных схем.  
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а)  б)  

Рисунок 5.11 – Деформированные расчетные схемы в ПК «Лира-САПР»:  

а) схема 2А; б) схема 2Б  

 

Построены графики зависимости относительных неравномерностей осадок схем от мак-

симальной осадки здания для различных рассматриваемых случаев учета нелинейной работы 

железобетона, назначением различной величины модуля деформации упругого основания. 

Также произведено сравнение значений нагрузок на периметральную (свая 1, см. Рису-

нок 5.8) и центральную (свая 2, см. Рисунок 5.8) сваи, значений максимальных осадок. Вы-

полнена оценка напряжений в горизонтальных несущих конструкциях. 

Рассматривается диапазон абсолютных осадок здания, а также относительных неравно-

мерностей осадок, не превышающий предельных значений, регламентированных 

СП 22.13330 (18 см для бескаркасного монолитного здания), таким образом, не ожидается 

значительная нелинейная работа железобетона.  

Результаты расчета величин вертикальных перемещений в продольной стене в схеме 2Б 

при одинаковой податливости основания и разных схемах учета физически нелинейной рабо-

ты железобетона представлены на Рисунке 5.11. На Рисунке 5.12 представлены графики мак-

симальных абсолютных осадок здания при различной жесткости основания. Как видно из Ри-

сунков 5.11 и 5.12, использование различных моделей железобетона не оказывает сущест-

венного влияния на величину максимальной осадки здания. Наименьшая величина осадки 

получена по результатам расчета с использованием понижающих коэффициентов по 

СП 430.1325800 с наиболее жесткими стенами (схема 2А), однако разница в сравнении с не-

линейным расчетом не превышает 5%. Разница между результатами расчета по СП 63.13330 

и нелинейным расчетом не превышает 2%. Можно отметить, что подобные различия в осад-

ках не являются значительными и находятся в пределах точности геотехнических расчетов и 

можно сделать вывод о том, что для оценки абсолютной величины осадки здания допустимо 
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использовать любую из рассмотренных методик моделирования работы железобетонных 

конструкций. 

 

а 

 

б 

 

в 

 

г 

 

Рисунок 5.11 – Вертикальные перемещения (м) продольной стены (оси 2) схемы 2Б по ре-

зультатам расчета с использованием различных моделей работы железобетона: а) деформиро-

ванная схема при расчете по СП 430.1325800; б) деформированная схема при расчете по 

СП 63.13330; в) нелинейный расчет; г) расчет с учетом разработанной методики 
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а)  

б)  

Рисунок 5.12 – Графики зависимости максимальных осадок здания (м) от модуля дефор-

мации основания (кПа) по результатам расчета с использованием различных моделей работы 

железобетона:  а) схема 2А; б) схема 2Б  
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На Рисунке 5.13 представлены графики зависимости относительных неравномерностей 

осадок зданий от величины максимальной абсолютной осадки здания. Можно сделать вывод, 

что расчетная неравномерность осадок будет существенно зависеть от выбранной методики 

моделирования работы железобетонных конструкций. Наименьшая неравномерность осадок 

соответствует расчету более жестких упругих схем, наибольшая – расчету по схеме с исполь-

зованием нелинейной модели железобетона. Разница в результатах расчета по схеме 

СП 430.1325800 и по нелинейному расчету достигает 30%. Разница в результатах расчета не-

равномерности осадок по СП 63.13330 по сравнению с  нелинейным расчетом – также до 

30%. Эта разница увеличивается с увеличением абсолютной осадки здания (податливости 

основания). Данные результаты вполне согласуется с предположениями, изложенными в п. 

5.1. Данные различия могут оказаться весьма существенными и повлиять на проектные ре-

шения по устройству фундаментов и надземных конструкций здания. 
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а)  

б)  

Рисунок 5.13 – Зависимости относительных неравномерностей осадок  

(по центральной продольной стене вдоль оси 2) от величины максимальной абсолютной осадки 

здания (м) по результатам расчета с использованием различных моделей работы железобетона: 

а) схема 2А; б) схема 2Б  
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При сравнении графиков, представленных на Рисунках 5.13 а и 5.13 б можно заметить, 

что при меньшей высоте здания, когда вклад жесткости перекрытий в изгибную жесткость 

сечения наиболее значителен, рекомендации СП 63.13330 больше переоценивают жесткость 

здания нежели рекомендации СП 430.1325800, поскольку не учитывают трещинообразование 

в перекрытиях. При увеличении высотности здания рекомендации СП 430.1325800 больше 

завышают жесткость здания нежели рекомендации СП 63.13330, поскольку недоучитывают 

ползучесть бетона стен. Данное наблюдение совершенно согласуется с приведенными в п. 

3.3 выводами, графически отображенными на Рисунке 3.16. На Рисунке 5.14. приведено со-

вмещение графиков из Рисунка 3.16 и графика относительных неравномерностей осадок зда-

ния при увеличении его этажности. При этом по оси абсцисс отложен параметр Dcт/Dпер (см. 

п. 3.3). Как видно результаты численных расчетов по оценке изгибной жесткости здания сов-

падают с результатами аналитических расчетов, проведенных в п. 3.3, что убедительно сви-

детельствует об их адекватности. Следует подчеркнуть, что доказательствам соответствия 

проводимых нелинейных численных расчетов результатам точных расчетов с использовани-

ем нелинейной деформационной модели, а также данным натурных наблюдений посвящена 

глава 4. 

 

 

Рисунок 5.14 – Сопоставление численных расчетов по оценке относительной разности 

осадок зданий с повышением этажности при одинаковой податливости основания и аналити-

ческих расчетов по оценки изгибной жесткости данных зданий 
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На Рисунке 5.15 представлены изолинии вертикальных напряжений в продольной стене 

здания схемы 2А по результатам численного решения при максимальной осадке здания по-

рядка 150 мм. Отчетливо видна зона концентрации напряжений в краевом участке стены (в 

зоне расположения сваи 1). На Рисунке 5.16 представлены зависимости значений продольных 

усилий в сваях расчетной схема 2Б от величины максимальной осадки здания при различных 

вариантах моделирования физически нелинейной работы конструкций. 

Как видно из графиков предположения, сформулированные в п. 5.1, о завышенной же-

сткости упругих схем при использовании нормативных значений понижающих коэффициен-

тов подтверждаются. Схемы, учитывающие нелинейную модель работы железобетонных 

конструкций, показывают меньшие величины концентраций усилий в крайних сваях по срав-

нению с упругими расчетами, выполненными соответствии с рекомендациями нормативных 

документов по СП 430.1325800 и СП 63.13330. Данное наблюдение объясняется тем, что уп-

ругие схемы более жесткие, больше приближаются к жесткому штампу и это приводит к 

большей перегрузке крайних свай и стен.  

Можно отметить, что в случае схемы 2Б в общую жесткость конструктивной системы 

здания системы существенный вклад вносит жесткость горизонтальных несущих элементов 

(Dcт/Dпер = 0,2) (см. Рисунок 5.14). Поэтому в схеме 2Б недооценка трещинообразования в го-

ризонтальных конструкциях при назначении понижающих коэффициентов по СП 63.13330, 

выявленная в главе 2, приводит к заметному увеличению жесткости упругой схемы по срав-

нению с нелинейной схемой. Таким образом, наименее близким к результатам нелинейного 

расчета в данной схеме оказался расчет усилий по СП 63.13330. Разница усилий достигает 

15% по сравнению с нелинейным расчетом. Разница усилий при расчете по СП 430.1325800  

по сравнению с нелинейным расчетом достигает 10%. Как уже отмечалось, данное наблюде-

ние согласуется с результатами расчетов, проведенных в главе 2, и объясняется недоучетом 

величины ползучести бетона и пластических деформаций бетона. 

Таким образом, можно сделать вывод о том, что использование различных норматив-

ных методик учета нелинейной работы железобетонных конструкций приводит к различным 

результатам распределения вертикальных напряжений в зоне контакта здания и основания, 

отличных от результатов расчета с использованием нелинейной деформационной модели.  
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Рисунок 5.15 – Распределение вертикальные напряжений (кПа) в продольной стене по оси 

2 

 

 

Рисунок 5.16 – Зависимости нагрузок на периметральную сваю 1 (сплошные линии) и 

центральную сваю 2 (пунктирные линия) (кН) от величины максимальной абсолютной осадки 

здания (м) по результатам расчета с использованием различных моделей работы железобетона в 

схеме 2Б 

Свая 2 Свая 1 
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Разница в напряжениях в перекрытиях в большей степени проявляется в расчете «по-

датливой» схемы 2Б, поскольку как отмечалось выше в случае «жесткой» схемы 2А жест-

кость перекрытий вносит меньший вклад в общую жесткость схемы по сравнению с жестко-

стью стен (см. Рисунок 5.14). Результаты расчета продольных напряжений в перекрытии для 

схемы 2Б по результатам решения упругих задач и задачи с использованием нелинейной де-

формационной модели железобетона при максимальной абсолютной осадке здания порядка 

150 мм представлены на Рисунке 5.17. На Рисунке 5.18 представлены графики зависимости 

продольных напряжений в перекрытии в схеме 2Б от величины максимальной абсолютной 

осадки здания. Расчетами установлено, что наибольшие различия в напряжениях по сравне-

нию с нелинейной деформационной моделью железобетона оказываются при использовании 

коэффициентов по СП 63.13330. Различия в продольных напряжениях по сравнению с нели-

нейным расчетом достигают 85%. Этот вывод соответствует результатам анализа, проведен-

ного в главе 2, и объясняется с недоучетом при расчете по СП 63.13330 снижения жесткости 

изгибаемых элементов за счет трещинообразования. Результаты расчета по СП 430.1325800 

ближе соответствуют нелинейному расчету – разница в расчетах не превысила 30%, что так-

же согласуется с выводами, полученными в главе 2.  
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а)  

 

б)  

  

в)  

 

 

 

г)  

Рисунок 5.17 – Продольные напряжения в перекрытии (кПа) по результатам расчета 

схемы 2Б с использованием различных моделей работы железобетона: а) СП 430.1325800; 

б) СП 63.13330; в) нелинейный расчет; г) расчет с учетом разработанной методики 

А 

Ж 
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Рисунок 5.18 – Графики зависимости максимальных продольных растягивающих напряжений 

в перекрытии (кПа) от абсолютной величины осадок здания (м) по результатам расчета схемы 

2Б с использованием различных моделей работы железобетона  

 

Рассмотрим результаты расчетов схем, в которых использовались параметры жесткости 

железобетонных конструкций, назначенные в соответствии с методикой, разработанной в 

главе 3. 

Использование разработанной методики упрощенного учета физически нелинейной ра-

боты конструкций приводит к более близкому соответствию неравномерностей осадок в уп-

ругом расчете к результатам расчета с использованием нелинейной деформационной модели 

железобетона. Разница в расчетах неравномерностей осадок не превысила 5%. 

Аналогичные выводы можно сделать для эпюры вертикальных напряжений в зоне кон-

такта здания и основания – её характер будет приближаться к эпюре, полученной нелиней-

ным расчетом, что говорит о допустимости подобного подхода для расчета напряжений и 

осадок конструктивной системы. По результатам расчетов разница в усилиях не превысила 

1%. (см. Рисунок 5.2.6). 

Использование уточненных коэффициентов приводит к получению расчетных напря-

жений в перекрытиях, более близких к полученным нелинейным расчетом (в отличие от рас-

чета по СП 63.13330 и СП 430.1325800), что объясняется учетом важного фактора нелиней-

ной работы железобетона – трещинообразования и учетом при назначения железобетонным 

элементам приведенной жесткости коэффициентов снижения жесткости на изгиб (k1) и на про-



117 
 

дольное усилие (k2). Разница между упругим и нелинейным расчетом увеличивается с увели-

чением прогиба расчетной схемы, т.е. с ростом осадки здания в связи с более выраженной 

физически нелинейной работой железобетона  

По результатам расчетов можно сделать вывод, что использование предложенной уп-

рощенной методики снижения жесткости здания за счет физически нелинейной работы желе-

зобетонных конструкций, предложенной в главе 3, при решении задач в упругой расчетной 

схеме позволяет получить напряжения и деформации, более близкие результатам расчета с 

использованием нелинейной деформационной модели железобетона по сравнению с расче-

тами на основе имеющихся рекомендаций норм. Это свидетельствует о допустимости ис-

пользования разработанной методики для анализа напряженно-деформированного состояния 

здания в совместных расчетах. 

Результаты сравнения различий в параметрах НДС здания по результатам расчетов не-

линейной и упругих схем сведены в Таблицу 5.1. 

 

Таблица 5.1 – Максимальные различия между результатами расчета нелинейной и упругих схем 

при максимальной осадке здания, не превышающей sult по СП 22.13330 

Параметр НДС системы СП 430.1325800 СП 63.13330 
Расчет с учетом 

разработанной 

методики 

Напряжения в стенах/усилия в 

сваях 
10% 15% 1% 

Относительная 

неравномерность осадок 
До 30% (для 

схемы 2А) 
50% (для 

плиты 600 мм) 
5% (для плиты 

600 мм) 

Напряжения в 

горизонтальных несущих 

конструкциях 
30% 85% 15% 

 

5.2.3. Дополнительные численные расчеты неравномерности осадок одно- и трехэтажного 

здания на упругом основании 

 

Помимо приведенных выше расчетных схем рассматривалась дополнительная группа 

модельных расчетных схем (параметры расчетных схем приведены в Приложении В) для 

аналогичных 4 случаев учета нелинейной работы железобетонных конструкций. Результаты 

расчетов неравномерностей осадок расчетных схем здания и основания – аналогичны опи-

санным в п. 5.2.2 и приведены в Приложении В. 

  



118 
 

5.3. Расчет 17-этажного жилого дома в г. Санкт-Петербург 

 

5.3.1. Общие сведения о техническом состоянии здания 

 

В данном параграфе приводятся результаты расчета напряженно-деформированного со-

стояния здания при сверхнормативных деформациях основания, которые могут приводить к 

существенной нелинейной работе железобетонных конструкций здания. 

Рассматривается ситуация расчета усилий в конструкциях семнадцатиэтажного жилого 

здания в г. Санкт-Петербурге, претерпевшего значительные неравномерные деформации 

вследствие экскавации рядом с ним котлована без устройства ограждения. 

Размеры здания в плане составляют: 18 м и 56,5 м. Конструктивная схема здания – сте-

новая. Высота здания составляет до 54 м (см. Рисунок 5.20). Колонны, перекрытия, внутрен-

ние несущие стены, наружные несущие стены подвального этажа здания и торцевые стены 

надземной части – монолитные железобетонные.  

Фундамент жилого здания – забивные железобетонные сваи длиной 16 м сечением 

40×40 см. В зонах лестнично-лифтовых узлов и индивидуального теплового пункта сваи объ-

единены плитой ростверка толщиной 0,5 м, под остальной частью сваи объединены ленточ-

ным ростверком толщиной 0,6 м.  

В соответствие с Приложением Д СП 22.13330, предельные деформации оснований фун-

даментов строящегося здания составляют: максимальная осадка – 18 см, относительные нерав-

номерности осадок – 0,0024. 

На расстоянии 15,5 м от семнадцатиэтажного здания проектом застройки было преду-

смотрено устройство подземной двухуровневой автостоянки. Общая глубина котлована состав-

ляет порядка 6,5 м с поверхности. Устройство подземного сооружения и экскавация котлована 

производилось без устройства ограждения котлована и распорных систем. Экскавация котлова-

на выполнялась под защитой откосов с заложением 1:1. Расстояние в свету от бровки котлована 

до здания в плане составило порядка 7 м и менее. 

По результатам геодезических наблюдений было установлено, что за период экскавации 

котлована и строительства подземной автостоянки здание получило неравномерные осадки как 

в продольном, так и в поперечном направлении (см. Таблицу 5.2 и Рисунки 5.19, 5.26–5.28).  

На момент выполнения расчетов сложилась следующая ситуация: 

– достигнутые значения абсолютных осадок здания (14 см) не превышали предельного 

значения 18 см в соответствии с СП 22.13330; 

– достигнутые значения неравномерностей осадок здания 0,0019–0,0026 превысили пре-

дельно допустимое значения 0,0024 по СП 22.13330.   
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Таблица 5.2. Таблица кренов здания по основным поперечным створам по результатам геодезических измерений на 30.11.2017 

 

 

 

 

Рисунок 5.19 – Изолинии приращения осадок основания (м) за период экскавации котлована (10.03.2017 по 21.09.2017) и строительства под-

земной автостоянки по результатам геодезических наблюдений за осадками здания  
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5.3.2. Результаты расчета 

 

Для оценки усилий в конструкциях здания на длительный период существования от соб-

ственных осадок, а также от дополнительных осадок вследствие экскавации котлована  выпол-

нялись численные исследования в ПК «Лира-САПР» и ПК «FEMmodels». Основание моделиро-

валось объемными упругими элементами с деформационными свойствами в соответствии с 

данными инженерно-геологических изысканий. 

Пошаговый расчет НДС системы «здание – основание» производился в ПК «FEMmodels». 

Расчеты выполнялись в 2 шага. На первом шаге моделировался процесс развития длительных 

осадок здания. Для моделирования процесса развития длительных осадок сжимаемая толща в 

основании свайных фундаментов задавалась по результатам аналитического расчета в соответ-

ствии с СП 22.13330.2016 – 13 м.  На втором шаге моделировалось влияние экскавации на кон-

струкции существующего здания.  

На Рисунке 5.20 приведен общий вид расчетной схемы здание с основанием. Конструкции 

здания моделировались упругими оболочечными и стержневыми конечными элементами. На 

Рисунке 5.21 показаны изолинии распределения осадок грунтового массива под плитой основа-

ния на первом шаге расчета (моделирование длительных осадок от проектных нагрузок). Из Ри-

сунка 5.21 видно, что наибольшие осадки сосредоточены в центре загружаемой площади и со-

ставили до 10,9 см. На краях здания осадки составили порядка 7,8–8,0 см. Наибольшая нерав-

номерность осадок в этом случае составляет до 0,0015, что меньше предельно допустимого зна-

чения для данного класса зданий (0,0024).  
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Рисунок 5.20 – Общий вид расчетной схемы. Расчет в ПК «FEMmodels» 

 

На Рисунке 5.22 приведены изолинии осадок грунтового основания на втором этапе рас-

четов (на этапе устройства примыкающего подземного объема автостоянки). Характер расчет-

ных изолиний осадок грунтового массива в основании здания на этапе экскавации был получен 

достаточно близким к характеру изолиний осадок, построенному по результатам обработки 

геодезических наблюдений (см. Рисунок 5.19). 

Изолинии общих осадок здания приведены на Рисунке 5.23. Из Рисунка 5.23 видно, общие 

расчетные осадки здания составили 20 см, что превышает предельное нормативное значение – 

18 см. Неравномерности осадок основания по результатам расчета составили до 0,0029, что 

превышает предельное нормативное значение – 0,0024. 
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Рисунок 5.21 – Изолинии осадок здания  от собственного веса сооружения (м).  

Расчет в ПК «FEMmodels» 

 

 

Рисунок 5.22 – Изолинии осадок здания от экскавации примыкающего котлована под автосто-

янку (м). Расчет в ПК «FEMmodels» 
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Рисунок 5.23 – Изолинии суммарной длительной осадки основания, м. Расчет в ПК 

«FEMmodels» 

 

Оценка напряжений в конструкциях здания производилась в ПК «Лира-САПР». Общий 

вид расчетной схемы здания приведен на Рисунке 5.24. На Рисунках 5.25 – 5.28 приведен об-

щий вид деформированной схемы в ПК «Лира-САПР». На Рисунке 5.29 приведены изолинии 

осадок основания по результатам расчета в ПК «Лира-САПР». Из Рисунков 5.26 – 5.28 видно, 

что длительные деформации надземных конструкций здания будут иметь достаточно сложный 

характер. Наряду с общим продольным изгибом отмечается неравномерный крен по длине зда-

ния. 
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Рисунок 5.24 – Общий вид расчетной схемы в ПК «Лира-САПР» 
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Рисунок 5.25 – Деформированная расчетная схема  

 

 

 

 

 

 Рисунок 5.26 – Деформированная схема (длительная работа конструкций здания). Вид в плане.  

 Изополя перемещений по оси Y, м 
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Рисунок 5.27 – Фасад здания по оси 21. Деформированная схема. Изополя перемещений по оси Y (в 

поперечном направлении), м. Расчетный неравномерный крен по длине здания   

 

   

 

Рисунок 5.28 – Фасад здания по оси Е. Деформированная схема. Изополя перемещений по оси Z, м  
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Рисунок 5.29 – Изолинии суммарных осадок основания от веса здания и экскавации котлована, м 21 1 

Е 
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Расчеты распределения внутренних усилий от полученных деформаций в элементах не-

сущей конструктивной системы здания производились для  первых трех расчетных схем работы 

железобетона, по аналогии со схемами, принятыми в п. 5.2: 

1) Схема 1 учетом упругой работы железобетонных конструкций по СП 430.1325800.  

2) Схема 2 с учетом упругой работы железобетонных конструкций по СП 63.13330 с 

учетом длительности действия нагрузки. 

3) Схема 3, учитывающая нелинейную деформационную модель работы железобетона. 

Разработанная в главе 3 методика по упрощенной оценке снижения изгибной жесткости 

здания за счет физически нелинейной работы железобетона не применялась в данном расче-

те, поскольку, как уже было отмечено выше, она предназначена для оценки жесткости рас-

четной схемы при проектировании зданий и сооружений, когда нелинейность зданий значи-

тельно ограничена.  

Расчет схем в нелинейной постановке показал близкий с линейным расчетом характер де-

формирования и перераспределения усилий в элементах несущей конструктивной системы. На 

Рисунке 5.31 представлены изолинии вертикальных напряжений в поперечных несущих стенах 

здания по результатам нелинейного решения расчета.  

При имеющемся характере деформирования основания и надземных конструкций зоны 

максимальных концентраций напряжений выявлены в периметральных участках простенков 

стен в примыкании к котловану. Рассмотрим наиболее опасный участок стены здания в зоне 

наиболее нагруженного простенка первого этажа в осях 21/Е – Д (обведен кругом на Рисун-

ке 5.31). Результаты упругих и нелинейного расчетов для данного участка приведены на Рисун-

ке 5.30. Максимальные величины вертикальных напряжений в нем составили:  

Схема 1: 16630 кПа; 

Схема 2: 13886 кПа;  

Схема 3: 12248 кПа. 

Для нелинейной схемы в связи с большей податливостью системы характерно более рав-

номерное перераспределение усилий между элементами схемы. Как видно из результатов ре-

шения задач, по нелинейному расчету концентрация напряжений на крайних участках стен ока-

зывается меньшей по сравнению с упругими расчетами в соответствии с рекомендациями норм. 

Это объясняется тем, что упругая схема является более жесткой и это приводит к большей пе-

регрузке крайних свай и стен. При этом в связи с недооценкой ползучести и пластических де-

формаций бетона наибольшая разница в результатах по сравнению с нелинейным расчетом со-

ответствует схеме расчета с использованием коэффициентов по СП 430.1325800. Разница в зна-

чениях вертикальных напряжений в стенах, полученных по нелинейному расчету и по упругому 

расчету с назначением жесткости по СП 430.1325800, составила 35%. Разница в значениях вер-
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тикальных напряжений в стенах, полученных по нелинейному расчету и упругому расчету с 

назначением жесткости по СП 63.13330, составила 14%. Результаты представляются вполне 

ожидаемым и согласуется с предположениями, высказанными в п. 5.1, и с результатами решен-

ных модельных задач. 

 

   

СП 430.1325800 СП 63.13330 Нелинейная задача 

Рисунок 5.30 – Фрагмент расчетной схемы. Простенок первого этажа в осях 21/Е – Д, 

изолинии вертикальных напряжений в стенах по результатам решения различных схем, кПа 

 
На примере проведенного расчетного анализа НДС здания установлено, что результаты 

расчетов с использованием упругих моделей железобетона с понижающими коэффициентами 

жесткости по СП 63.13330 и СП 430.1325800 могут существенно отличаться от результатов 

нелинейного расчета. Использование упругих расчетных схем приводит в целом к более вы-

соким значениям напряжений в несущих конструкциях. Таким образом, результаты числен-

ных экспериментов полностью соответствуют положениям, сформулированным в п. 5.1, и 

выводам, сформулированным на основе расчетов, проведенных в главе 2. 
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Рисунок 5.31 – Изолинии вертикальных напряжений в стенах по результатам совместно-

го расчета с использованием нелинейной деформационной модели железобетона (кПа) 
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5.4. Оценка эффективности разработанной методики по сравнению с нелинейным 

расчетом 

 

Как отмечалось ранее, основное преимущество упругого по сравнению с нелинейным 

расчетом проявляется в экономии времени машинного счета ЭВМ. Решение задачи с учетом 

физической нелинейности в ПК «Лира-САПР» выполняется с использованием касательных 

матриц. При этом каждое приращение деформаций определяется исходя из приращения уси-

лий и касательной матрицы при данном уровне действующих напряжений. Данный метод 

решения нелинейных задач математически близок к методу Эйлера решения обыкновенных 

дифференциальных уравнений. Преимуществом метода является простота, однако недостат-

ком является отклонение от математически корректного решения по мере нагружения. Вели-

чина данного отклонения при использовании метода Эйлера может минимизироваться за 

счет увеличения  числа шагов приложения нагрузок. При решении задач для каждой задачи 

необходимо проанализировать необходимое количество шагов для достижения необходимой 

точности. В рассматриваемом  случае (семнадцатиэтажного здания в Санкт-Петербурге) за-

дачи с сильной нелинейностью для достижения достаточной точности принималось количе-

ство шагов не менее 250 (поскольку дальнейшее увеличение количества шагов не оказывало 

влияния на результаты расчета), на каждый из которых в расчетной схеме с 800000 степеней 

свободы затрачивалось 2 минуты. Общее время нелинейного расчета составляло не менее 8 

часов. При этом упругая расчетная схема решается около в течение 0,5 часа. Время, затрачи-

ваемое на решение нелинейной модельной схемы 2А, рассмотренной в п. 5.2, превышает 

время решения упругой в 95 раз (95 мин – нелинейная схема, 1 мин – упругая схема). 

В случаях совместных расчетных схем с учетом нелинейной работы грунтового основа-

ния использование нелинейной модели железобетона в связи с длительностью расчета зачас-

тую практически нереализуемо, что подводит к необходимости использования упругой мо-

дели работы железобетонных конструкций.  

На Рисунке 5.32. представлен общий вид расчетной схемы на основании высотного зда-

ния на плитном фундаменте высотой 165 м в г. Санкт-Петербург, в ПК «FEMmodels». В каче-

стве модели основания применялась вязко-упруго-пластическая модель с независимым уп-

рочнением [65]. Конструкции здания моделировались упругими конечными элементами с ис-

пользованием понижающих коэффициентов жесткости. Количество степеней свободы рас-

четной схемы порядка 2000000. Общее время машинного счета составило 7 дней. Очевидно, 

в условиях практического процесса проектирования дальнейшее увеличение времени расче-

та, которое вызовет использование в расчете нелинейной модели железобетона, было бы со-

вершенно невозможно. Это свидетельствует о большой практической пользе, важности и ак-
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туальности разработанных рекомендаций по назначению понижающих коэффициентов жест-

кости, позволяющих значительно экономить время расчета схемы, и в то же время более 

близко соответствовать результатам нелинейного расчета по сравнению с использованием 

рекомендаций норм СП 63.13330 и СП 430.1325800. 

 

 
Рисунок 5.32 – Совместная расчётная схема здания и основания в ПК «FEMmodels» на 

плитном фундаменте высотой 165 м в г. Санкт-Петербург  
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5.5. Выводы по главе 5 

 

1. Установлено, что результаты совместных расчетов зданий и сооружений с основани-

ем с упругими моделями работы железобетонных конструкций с использованием рекоменда-

ций норм по назначению понижающих коэффициентов жесткости (СП 430.1325800 и 

СП 63.13330) могут существенно отличаться от результатов, полученных с использованием 

нелинейной деформационной модели железобетона.  

2. В результате серии численных экспериментов была выявлена бόльшая изгибная же-

сткость упругих расчетных схем с использованием нормативных понижающих коэффициен-

тов жесткости по сравнению с нелинейным расчетом. Важный качественный вклад физиче-

ски нелинейной работы железобетонных конструкций здания в напряженно-

деформированное состояние здания проявляется в бόльшей податливости нелинейной схемы 

и, соответственно, в бόльших относительных неравномерностях осадок в нелинейном расче-

те по сравнению с упругими. Бόльшая жесткость упругих расчетных схем при использовании 

нормативных понижающих коэффициентов жесткости, связанная с недооценкой факторов, 

обусловливающих физически нелинейную работу железобетонных конструкций, по сравне-

нию с нелинейной приводит в меньшим (до 50%) относительным неравномерностям осадок в 

упругом расчете по сравнению с нелинейным, а также к более выраженным эффектам совме-

стного расчета – бόльшим неравномерностям распределения напряжений в зоне контакта 

здания и основания с бόльшими концентрациями напряжений в периферийных участках зда-

ния. Также выявлены существенные отличия в результатах расчета продольных усилий в пе-

рекрытиях, вызванных неравномерными осадками здания. Данные выводы, полученные на 

основании серии численных экспериментов, полностью согласуются с выводами, сформули-

рованными на основе аналитической расчетной оценки, проведенной в главе 2. 

3. Проведенная количественная оценка вклада физически нелинейной работы железобе-

тонных конструкций здания в напряженно-деформированное состояние конструктивной сис-

темы при расчете здания на основании позволила установить следующее. 

а) Различия в относительной неравномерности осадок между упругим и нелинейным 

расчетом увеличиваются с ростом податливости основания и достигают при приближении к 

предельным осадкам 50% при использовании рекомендаций СП 63.13330 и 30% при исполь-

зовании рекомендаций СП 430.1325800. Данные различия могут быть весьма существенны 

при проектировании фундаментов и надземных конструкций здания из условия расчетов по 

второй группе предельных состояний. 

б) Различия в значениях вертикальных напряжений в зоне контакта здания и основания, 

полученных по результатам упругих и нелинейного расчетов, увеличиваются с увеличением 
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податливости основания (и соответственно максимальной абсолютной величины осадки зда-

ния) и достигают при приближении к предельным осадкам 10–15%.  

в) Использование рассмотренных различных моделей работы железобетона не оказыва-

ет существенного влияния на величину максимальной осадки здания. Различие в абсолютной 

величине максимальной осадки здания между упругими и нелинейным расчетами не превы-

шает 5–10%. Таким образом, для оценки абсолютной величины осадки здания допустимо ис-

пользовать любую из имеющихся нормативных методик к моделированию работы железобе-

тонных конструкций. 

г) Различия в напряжениях в перекрытиях между упругим и нелинейным расчетом со-

ставили до 80% при использовании рекомендаций СП 63.13330 за счет недоучета трещино-

образования в плитах перекрытия. Результаты расчета по СП 430.1325800 более адекватно 

отражают уровень напряжений в перекрытиях (разница с нелинейным расчетом не превыша-

ет 30%). 

4. Особенно важен учет физической нелинейности при анализе напряженно-

деформированного состояния расчетных схем здания при нештатных ситуациях (например, 

при близких к предельным и сверхнормативных деформациях), которые будут вызывать бо-

лее выраженную нелинейную работу железобетона. Подобная расчетная ситуация приводит к 

еще бόльшим различиям в результатах нормативных упругих и нелинейных расчетов и соот-

ветственно к невозможности практического использования рекомендаций норм для расчетов 

зданий. Расчетный анализ напряженно-деформированного состояния здания в г. Санкт-

Петербурге, подвергшегося непроектным неравномерным осадкам, больше предельно допус-

тимых нормами значений, показал различия вертикальных напряжений в стенах, полученных 

упругим и нелинейным расчетом, которые составили 35% при использовании рекомендаций 

СП 430.1325800 и до 14% при использовании рекомендаций СП 63.13330. 

5. Использование величин понижающих коэффициентов, принятых по разработанной в 

главе 3 методике, в упругой расчетной схеме позволяет получить результаты совместных 

расчетов, более близких к результатам расчета с использованием нелинейной деформацион-

ной модели железобетона по сравнению с использованием имеющихся рекомендаций норм.  

Это свидетельствует о допустимости использования разработанных рекомендаций для 

анализа напряженно-деформированного состояния здания в совместных расчетах и соответ-

ственно верности выводов, сформулированных в главе 3. Основное преимущество данного 

метода по сравнению с нелинейным расчетом проявляется в экономии времени машинного 

счета ЭВМ.   
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ЗАКЛЮЧЕНИЕ 

 

1. Учет физически нелинейной работы железобетона необходим при выполнении расчетов 

взаимодействия здания и основания. Расчеты взаимодействия нелинейно-деформируемой кон-

структивной системы здания и основания особенно актуальны при проектировании тяжелых 

высотных зданий и зданий на основаниях, сложенных слабыми грунтами, в которых под на-

грузкой от здания развиваются большие, часто сверхнормативные неравномерные осадки, что 

сопровождается неупругими деформациями конструкций.  

2. Согласно СП 63.13330 нелинейные расчеты железобетонных конструкций необходимо 

производить с использованием нелинейной деформационной модели с нелинейными диаграм-

мами деформирования бетона и стали. Несмотря на высокую степень проработки теории нели-

нейной работы железобетона, нелинейные расчеты конструктивных схем труднореализуемы 

для практического применения. На практике задачи нелинейного расчета для зданий всех клас-

сов ответственности, в том числе уникальных и технически сложных, обычно ограничиваются 

нелинейными расчетами отдельных конструктивных элементов и узлов. Оценкой перераспре-

деления усилий в конструкциях за счет нелинейной работы железобетона здания в целом пре-

небрегают, учитывая её исключительно понижением модуля деформации материала конструк-

ций в упругой схеме коэффициентами, обобщенно учитывающими нелинейную работу желе-

зобетона. Решением квазиупругой задачи инженеры получают представляющие интерес конеч-

ные результаты НДС конструктивной системы здания. Данный подход является общепринятым 

в мировой проектной практике, о чем утверждается в различных источниках нормативной  и 

научной  технической документации. Поэтому вопрос корректного учета понижающих коэф-

фициентов жесткости железобетонных конструкций является крайне актуальным. 

3. В рекомендациях отечественных норм СП 430.1325800 и СП 63.13330 используются 

два различных подхода по назначению понижающих коэффициентов жесткости. По результа-

там расчетного анализа диаграмм «изгибающий момент – кривизна» и «нормальное напряжение 

– продольная деформация» установлены существенные несоответствия рекомендаций 

СП 430.1325800 и СП 63.13330 по назначению понижающих коэффициентов жесткости расче-

там с использованием нелинейной деформационной модели железобетона. В ряде случаев ре-

комендации норм ведут к завышению жесткости несущих конструкций из-за недоучета основ-

ных факторов нелинейной работы железобетонных конструкций – трещинообразования, ползу-

чести, пластических деформаций бетона.  

Выявленные недостатки имеющихся рекомендаций отечественных норм будут приводить 

к несоответствиям результатов совместных расчетов здания и основания в упругих расчетных 
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схем результатам, полученным в результате моделирования нелинейной работы железобетон-

ных конструкций. 

Эти выводы также распространяются на рекомендации зарубежных стандартов (ACI 318 

(2014 г.), CSA A23.4 (2014 г.), NZS 3101 (2006 г.), ABNT NBR 6118 (2003 г.), IS.456(2005 г.) и др.) 

по назначению понижающих коэффициентов жесткости. 

В литературе указывается, что при расчетах конструктивных схем зданий распределение 

усилий зависит от соотношения жесткостей элементов статически неопределимой системы, а не 

от их абсолютного значения. Данный подход будет справедлив при расчете схемы на неподат-

ливых опорах либо основания в виде несвязанных между собой податливых связей. Однако 

распределение усилий в элементах расчетной схемы, учитывающей взаимодействие с основа-

нием, учтенным в виде деформируемого полупространства, будет также зависеть от соотноше-

ния жесткостей здания и основания. Таким образом, в случае подобных расчётов требуется 

правильно оценить общую жесткость конструктивной системы здания, а не только относитель-

ные величины жесткости её элементов. Следовательно, использование указанных в нормах ве-

личин понижающих коэффициентов жесткости железобетонных конструкций не предполагает-

ся в расчетах, учитывающих взаимодействие здания и основания в виде деформируемого полу-

пространства. 

4. На основании аппроксимации результатов расчетов с использованием нелинейной де-

формационной модели предложены формулы (3.3), (3.4) для определения величин коэффициен-

тов снижения жесткости сечения железобетонного элемента на изгиб и продольное усилие по-

сле трещинообразования при длительном действии нагрузки, как функций от основных пара-

метров железобетонного сечения. Результаты расчетов прогибов железобетонного элемента с 

использованием формулы (3.3) соответствуют результатам нелинейных расчетов и натурных 

экспериментов. 

5. Разработана методика упрощенного учета физически нелинейной работы железобетон-

ных конструкций, предназначенная для расчетов здания монолитной конструктивной системы 

на основании, при проектирования нового строительства. Предлагается разделение понижаю-

щих коэффициентов жесткости для вертикальных и горизонтальных конструкций здания. Не-

равномерные осадки здания приводят к его изгибу и, соответственно, возникновению продоль-

ных растягивающих усилий в нижних перекрытиях здания и сжимающих в верхних перекрыти-

ях. Поэтому при назначении горизонтальным конструкциям приведенной жесткости следует 

различать коэффициенты снижения жесткости на изгиб (k1) и на продольные усилия (k2). Пони-

жающие коэффициенты k1 и k2  определяются по формулам (3.3) и (3.4) , как функции от основ-

ных параметров железобетонного сечения и назначаются горизонтальным конструкциям в зо-

нах потенциального трещинообразования. Жесткость вертикальных конструкций, а также уча-
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стков горизонтальных конструкций без трещин определяется с учетом коэффициента ползуче-

сти бетона по формулам (3.1) или (3.2). Изгибная жесткость расчетной схемы здания, получен-

ная с использованием предложенной методики, оказывается меньше полученной с использова-

нием понижающих коэффициентов жесткости по рекомендациям норм и ближе соответствует 

значению, полученному по нелинейному расчету. 

6. Установлено, что при совместных расчетах зданий монолитной конструктивной схе-

мы на грунтовом основании с упругими моделями работы железобетонных конструкций с 

использованием рекомендаций норм по назначению понижающих коэффициентов жесткости 

(СП 430.1325800 и СП 63.13330) результаты расчета могут существенно отличаться от ре-

зультатов, полученных с использованием нелинейной деформационной модели железобето-

на. 

Важный качественный вклад физически нелинейной работы железобетонных конструк-

ций здания в напряженно-деформированное состояние здания проявляется в бόльшей подат-

ливости нелинейной схемы и, соответственно, в бόльших относительных неравномерностях 

осадок в нелинейном расчете по сравнению с упругими. Следование указаниям норм приво-

дит к бόльшей жесткости здания по сравнению с нелинейным расчетом. Разница в оценке из-

гибающего момента в сечении здания между нелинейным и упругими расчетами с норматив-

ными понижающими коэффициентами при задании различной кривизны сечению здания со-

ставила 37% при расчете по СП 430.1325800 и 119% при расчете по СП 63.13330, а разница в 

оценке расчетной неравномерности осадок зданий между этими расчетами увеличивается с 

ростом податливости основания и достигает соответственно 30% и 50%. Данные различия 

весьма существенны при проектировании конструкций здания. Также следование указаниям 

норм сопровождается более выраженными эффектами совместного расчета – бόльшими не-

равномерностями распределения напряжений в зоне контакта здания и основания с 

бόльшими концентрациями напряжений в периферийных участках здания. Также выявлены 

существенные отличия в результатах расчета продольных усилий в перекрытиях, вызванных 

неравномерными осадками здания. 

7. Особенно важен учет физической нелинейности при анализе напряженно-

деформированного состояния расчетных схем здания для нештатных ситуаций (например, 

при развитии деформаций, близких к предельным), которые будут вызывать нелинейную ра-

боту железобетона. Подобная расчетная ситуация приводит к еще бόльшим различиям в ре-

зультатах нормативных упругих и нелинейных расчетов и соответственно к невозможности 

практического использования рекомендаций норм для расчетов зданий. 

8. Использование разработанной методики оценки жесткости упругой расчетной схемы 

здания позволяет получить результаты совместных расчетов, описывающих напряженно-
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деформированное состояние здания, более близких к результатам расчета с использованием 

нелинейной деформационной модели железобетона по сравнению с использованием имею-

щихся рекомендаций норм. По серии численных экспериментов установлено, что расхожде-

ния в результатах расчетов изгибной жесткости сечения здания и относительных неравно-

мерностей осадок по предложенной методике не превышают 5%. Это свидетельствует о до-

пустимости использования разработанных рекомендаций для анализа напряженно-

деформированного состояния здания в совместных расчетах. При этом основное преимуще-

ство данного метода по сравнению с нелинейным расчетом – в экономии времени машинного 

счета ЭВМ. 

9. Представленные результаты диссертационного исследования позволяют рекомендовать 

разработанную формулу для оценки изгибной жесткости сечения изгибаемого железобетонного 

элемента после трещинообразования для оценки деформаций изгибаемых конструкций, а мето-

дику упрощенной оценки жесткости расчетной схемы здания монолитной конструктивной сис-

темы – для проведения численных совместных расчетов статического взаимодействия здания и 

основания при проектировании. 
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ПРИЛОЖЕНИЕ A. 
Расчет нормального сечения железобетонного элемента с использованием нелинейной де-

формационной модели по СП 63.13330.2012 

 

Рассматривается сечение, представленное на Рисунке А1. 

  
Рисунок А.1 – Изгибаемое сечение 
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Рисунок А.2 – Трехлинейная диаграмма аппроксимации кривой деформирования сжатого и рас-

тянутого бетона В25 по СП 63.13330 с учетом длительного действия нагрузки  
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Рисунок А.3 – Билинейная диаграмма деформирования арматуры А400   

по СП 63.13330  
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Рисунок А.4 – Зависимость «изгибающий момент (кН∙м) – кривизна» для изгибаемого сечения 

(см. Рисунок А.1) по данным нелинейного расчета (зеленый) и упругого с использованием по-

лученного по разработанной формуле (3.3) коэффициента k1 = 0,162 (красный) 

 

Рисунок А.5 – Графики зависимости «момент-кривизна» для изгибаемого сечения  

 

 

Рисунок А.6 – Графики напряжений в бетоне (а) и арматуре (б) по высоте сечения при 

действии изгибающего момента трещинообразования М = Mcrc 
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Рисунок А.7 – Графики напряжений в бетоне (а) и арматуре (б) по высоте сечения  

при действии предельного изгибающего момента М = Mult (нормативной величины) 

 

 

Рисунок 2.12 – Зависимость «понижающий коэффициент изгибной жесткости – изгибающий 

момент (кН∙м)» для рассматриваемого изгибаемого сечения 

.
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ПРИЛОЖЕНИЕ Б. 
Расчёт участка поперечного сечения большепролетного сооружения по СП 63.13330 с ис-

пользованием нелинейной деформационной модели для сравнения с результатами числен-

ного расчета в ПК «Лира-САПР» 
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ПРИЛОЖЕНИЕ В. 
Расчет деформаций модельных задач 

 

а)  

б)  

в)  

Рисунок В.1 – Общий вид расчетной схемы 1 – фрагмента 1-этажного здания (а) и  схемы 2 

– 3-этажного здания (б). Высота этажа – 4 м. Ширина схемы (шаг продольных стен здания – 8 м). 

Конструкция плиты перекрытия (k1 = 0,172 k2 = 0,153) (в). 

Eeq = 4311848 кПа, heq = 0,191 м 

. 
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а)  

б)  

Рисунок В.2 – Зависимости относительных неравномерностей осадок (по центральной продоль-

ной стене) от величины максимальной абсолютной осадки здания (м) по результатам расчета с 

использованием различных моделей работы железобетона для схемы 1 (а) и схемы 2 (б) 
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Таблица В.1. Максимальные различия между результатами расчета неравномерности осадок 

нелинейной и упругих схем модельных схем 1 и 2 при максимальной осадке схемы, не 

превышающей sult по СП 22.13330 

Схема СП 430.1325800 СП 63.13330 Уточненная методика 

1-этажная 27% 45% 7% 

3-этажная 33% 39% 4% 

 

 

 

Рисунок В.3 – Зависимость изгибающего момента в сечении здания относительно нижней пли-

ты (кН∙м) от величины максимальной абсолютной осадки здания (м) по результатам расчета с 

использованием различных моделей работы железобетона для схемы 1 
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ПРИЛОЖЕНИЕ Г. 
Формулы для определения изгибной жесткости по ACI 318-14 и EUROCODE 2 

 

Согласно методу расчета, описанному в ACI Code, мгновенные деформации железобе-

тонного элемента, т.е часть общей деформации, происходящая в момент приложения нагруз-

ки, без учета деформаций ползучести и усадки, развитие которых происходит во времени, 

рассчитываются с начальным модулем деформации бетона Ec при эффективном моменте 

инерции, определяемым по формуле Branson п. 24.2.3.5:  

                                        
   

  
 
 
        

 с 

  
 
 
     ,                                          (Г.1) 

где Ig – момент инерции бетонного сечения брутто относительно центра тяжести, пре-

небрегая армированием; 

Icr – приведенный момент инерции бетонного сечения с трещинами (fully cracked section) 

(на Рисунке Г.1 изображен график зависимости изгибающий момент – прогиб балки, на кото-

ром видно, как падает жесткость конструкции от состояния до трещинообразования при Ig до 

состояния «fully cracked section» при Icr); 

Ma – изгибающий момент, действующий в сечении; 

Степень «3» – постоянная, предложенная Branson, для шарнирно опертых балок для уче-

та эффекта «tension stiffening» и различной жесткость балки по длине. 

Мcr – момент трещинообразования, который определяется по формуле: 

Мcr = Ig∙fr/yt, 

где yt – расстояние от центра тяжести сечения брутто, пренебрегая армированием, до 

крайнего растянутого волокна; 

fr – прочность бетона на растяжение. 

Таким образом, для прямоугольного сечения формула приобретает вид: 

Мcr = b∙h
2
∙fr /6. 

Формула, согласно [101] даёт точные результаты расчета прогибов балки при проценте 

армирования сечения более 1%, что соответствует соотношению Ig/Icr = 3. 

Формула Branson выражает приведенную величину момента инерции балки Ie, как функ-

цию от уровня трещинообразования в зависимости от величины (Mcr/Ma) (см. Рисунок Г.2):  

При (Mсr/Ma) < 1 нет трещинообразования и Ie = Ig. 

При (Mсr/Ma) > 3∙Ie = Icr. 

Согласно [101] использование формулы приводит к тому, что      
 

 
   . 
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Рисунок Г.1 – График зависимости «прогиб балки – изгибающий момент» [101] 

Ec∙Icr – жесткость сечения без трещин; Ec∙Icr – жесткость без влияния эффекта «tension 

stiffening» (fully cracked condition) 

 

 

Рисунок Г.2 – Зависимость Ie от величины изгибающего момента [95] 

 

Дополнительные длительные прогибы, вызванные явлениями ползучести и усадки опре-

деляются расчете по [127] формулой: 

                                   λ = ξ/(1+50ρ`)∙ω(t0),                                                           (Г.2) 

где ω(t0) мгновенные прогибы железобетонного элемента, вызванные длительной на-

грузкой; 

ρ` – процент армирования для сжатой арматуры в сечении. 

Коэффициент ξ зависит от продолжительности действия нагрузки и равен 2 при нагру-

жении в течение 5 и более лет и 1,4 при продолжительности действия нагрузки 12 месяцев. 

Величина общего прогиба балки будет определяться выражением: 

ωtot = ω(t0) + λ. 
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Данные метод, с незначительными изменениями используется также в других нацио-

нальных стандартах проектирования [131, 133]. 

В европейских нормах проектирования проверка прогибов прямым расчетом основана 

на билинейной аппроксимации работы железобетонного сечения в п. 7.4.3. При ней элементы, 

не нагруженные до уровня предела прочности бетона на растяжение, рассматриваются как ра-

ботающие без трещин. Элементы с трещинами, но не в fully cracked conditions, будут находить-

ся в промежуточном положении между состояниями без трещин (uncracked conditions) и fully 

cracked conditions. С учетом данной предпосылки, деформация (для элементов, преимущест-

венно подверженных изгибу) с учетом влияния эффектов ползучести и усадки описана форму-

лой: 

α = ξ∙αII+(1 - ξ)∙αI,                                                            (Г.3) 

где α – рассматриваемый деформационный параметр (относительная деформация, кри-

визна, угол поворота, прогиб); 

αI и αII –  величины оцениваемого деформационного параметра  для элемента без трещин 

и с трещинами (fully cracked conditions). Величина α рассчитывается при приведенном момен-

те инерции сечения без трещин, а αII учитывает приведенный момент инерции сечения с тре-

щинами (fully cracked section). 

Коэффициент распределения ξ позволяет учитывать так называемый эффект ужесточения 

при растяжении (tension stiffening) и определяется по формуле: 

ξ = 0, если X < Xcr, 

ξ = 1 - β∙(Xcr/X)
2
, если X > Xcr,       

где Xcr – силовой фактор трещинообразования (изгибающий момент, продольная сила, на-

пряжение в арматуре);  

X – силовой фактор, действующий в сечении; 

β – коэффициент, учитывающий длительность действия нагрузки и повторяемость воз-

действия. β = 1 для однократного кратковременного нагружения и β = 0,5 при длительных или 

многоцикловых нагрузках. 

На Рисунке Г.3 представлен график зависимости «изгибающий момент сечения – кривиз-

на сечения», поясняющий предложенную в Eurocode формулу по [101]. 
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Рисунок Г.3 – Зависимость изгибающий момент кривизна для железобетонного сечения, 

подверженного чистому изгибу (менее момента разрушения) [101] 

 

В указано, что [120] наиболее точным методом расчета прогиба будет вычисление кри-

визны для ряда сечений вдоль длины элемента и последующем численном интегрировании, од-

нако указано, что в большинстве случаев достаточно рассчитать прогиб дважды, рассматривая 

весь элемент без трещин (c жесткостью – E∙Iuncr) и в состоянии с трещинами (c жесткостью – 

E∙Icr), а затем интерполировать с использованием формулы (Г.3). Таким образом, средняя жест-

кость изгибаемого элемента по длине может быть определена по формуле: 

EI = ξ∙(E∙Icr)+(1-ξ)∙(E∙Iuncr).                                                   (Г.4) 

Таким образом, интерполяцию (Г.3) можно также применять для оценки средней приве-

денной величины коэффициента снижения жесткости k1,ср для изгибаемого элемента по длине: 

                                                       k1,ср = ξ∙k1+(1-ξ),                                                       (Г.5) 

где k1 – коэффициент снижения изгибной жесткости сечения (fully cracked section), опре-

деляемый по (3.3). 

Необходимо добавить, что согласно [126] «… используются номинальные значения из-

гибной жесткости, которые рассчитываются с учетом влияния на общее поведение трещин, не-

линейных свойств материалов и ползучести. Это применимо также и к соседним (смежным) 

элементам, которые учтены в расчетной схеме, например, балки, плиты или фундаменты. При 

необходимости, следует также учесть взаимодействие «грунтовое основание – конструкция». В 

статически неопределимых конструкциях необходимо учитывать неблагоприятное влияние об-

разования трещин в примыкающих элементах. Для упрощения могут быть рассмотрены попе-
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речные сечения, в fully cracked conditions. Жесткость, как правило, следует рассчитывать с ис-

пользованием эффективного модуля бетона». При этом, при расчете на действие длительных 

нагрузок общую деформацию, включающую деформацию ползучести бетона, «жесткость, как 

правило, следует рассчитывать с использованием эффективного модуля бетона»: 

                                                          Ec,eff = Ecm/(1+φef).                                                   (Г.6) 

Следовательно, приведенную жесткость элементов в расчетах по [126] упрощенно до-

пускается принимать равной жесткости «fully cracked section» при Ec∙Icr = Ec,eff ∙Ig. Согласно 

[101] в практических расчетах φ( ,t0) = 2, таким образом, жесткость элементов схемы допус-

тимо принимать Ec∙Icr = 0,33∙Ec∙Ig. 

Можно добавить, что по результатам верификации данных упрощенных аналитических 

методов расчёта с расчетами, учитывающими нелинейную модель работы материала (см. Ри-

сунок 1.17), проведенных [75], было установлено, что методы расчёта, предложенные в реко-

мендациях ACI Code и Eurocode 2, показывают адекватные результаты расчёта результаты 

при оценке деформации на действие кратковременных нагрузок и могут использоваться для 

расчетов на упругой и нелинейной стадиях работы элемента.  

Билинейный метод, описанный Eurocode 2, также обеспечивает приемлемую точность 

расчета деформации балок при расчетах на длительное действие нагрузок с учетом ползуче-

сти и усадки бетона. 

Однако метод ACI не подходит для оценки длительных деформаций бетонных элементов 

в связи с недооценкой эффектов ползучести и усадки на стадии работы сечения до образова-

ния трещин и переоценкой влияния данных факторов на стадии с трещинами. Согласно [75] 

выражение Г.2, описывающее дополнительные деформации от ползучести и усадки с учетом 

длительного загружения, были определены эмпирически на основании серии экспериментов 

Branson (1971) и Yu and Winter (1960). Следовательно, оно применимо для воспроизведения ве-

личин дополнительных деформаций при конкретных условиях, принятых в этих тестах. Данная 

формула не зависит от величин коэффициента ползучести φ(t,t0) и относительной деформации 

усадки εcs. . 
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ПРИЛОЖЕНИЕ Д. 
Сравнение изгибной жесткости здания стеновой конструктивной схемы при различном 

учете жесткости железобетонных конструкций 

 

Расчётные схемы тестовых задач для оценки изгибной жесткости здания стеновой кон-

структивной схемы представляют собой участок здания – продольная стена и две плиты пере-

крытия. Геометрические характеристики схемы, представлены на Рисунке Д.1. Конструкция 

плиты перекрытия здания представлена на Рисунке Д.2. Общий вид расчетных схем, выполнен-

ных из оболочечных КЭ, представлен на Рисунке Д.3. 

 

 

Рисунок Д.1 – Расчетная схема для определения зависимости «изгибающий момент – 

кривизна» для рассматриваемой расчетной схемы 
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Рисунок Д.2 – Конструкция плиты перекрытия здания (k1 = 0,172 k2 = 0,153) 

Eeq = 4311848 кПа, heq = 0,191 м 

 

Расчеты выполнялись для четырех схем работы железобетона:  

1) С учетом упругой работы железобетонных конструкций. Жесткость железобетон-

ных конструкций принималась согласно СП 430.1325800 с использованием понижающих ко-

эффициентов для начального модуля упругости: 0,2 для горизонтальных конструкций и 0,6 

для вертикальных конструкций. 

В схеме принято: 

Eпер =0,2∙30000000кПа = 6000000 кПа; 

Eст = 0,6∙30000000кПа = 18000000 кПа. 

2) С учетом упругой работы железобетонных конструкций. Жесткость железобетона 

принималась согласно СП 63.13330 с учетом длительности действия нагрузки использовани-

ем пониженного модуля деформации бетона: 

     
  

       
, где Eb – начальный модуль упругости бетона, φb,cr – коэффициент ползу-

чести бетона при относительной влажности воздуха свыше 75%. В схеме принято: Eст = Eпер = 

30000000кПа/2,8 = 10714285 кПа. 

3) С учетом нелинейной работы железобетона с фактическими параметрами армиро-

вания конструкций. Для учета физической нелинейности бетона использовался трехлиней-

ный вариант аппроксимации кривой деформирования бетона В25 с учетом модуля деформа-

ции бетона при продолжительном действии нагрузки при относительной влажности воздуха 

свыше 75%, согласно СП 63.13330. В качестве диаграммы деформирования арматуры класса 

по прочности А400 с физическим пределом текучести в соответствии с рекомендациями 

СП 63.13330 использовалась билинейная диаграмма. 

4) С учетом упругой работы железобетонных конструкций. Жесткость горизонтальных 

несущих конструкций в зонах трещинообразования (в зонах вероятного трещинообразования 

– в пролете и надопорной зоне) принимается с учетом k1 и k2 – коэффициентов соответствен-

но снижения жесткости сечения плит перекрытий на изгиб и на продольное усилие, опреде-
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ляемых по формулам (3.3) и (3.4). В связи с тем, что в используемом в работе программном 

комплексе отсутствует возможность дифференцированного изменения жесткости пластины 

на изгиб и продольное усилие, в расчетах пересчитывались параметры пластины перекрытий 

Е и h решением системы уравнений: 

 
        

          
 

               

 , 

где k1 = 0,172 и k2 = 0,153; 

Eb, I – начальный модуль упругости бетона и момент инерции бетонного сечения пли-

ты перекрытия соответственно; 

h – высота сечения плиты перекрытия (ширина принимается 1 м); 

Eeq, heq – пересчитанные искомые значения модуля упругости и высоты сечения пли-

ты. 

В случае рассматриваемого перекрытия: Eeq = 4311848 кПа , heq = 0,191 м. 

Для вертикальных конструкций жесткость оценивалась с понижающим коэффициен-

том: k = 1/(1+φb,cr). В случае рассматриваемых стен: Eст = 30000000кПа/2,8 = 10714285 кПа. 

Нелинейный расчет производился в 2 шага. На первом шаге задавалась полезная нагруз-

ка на плиты перекрытия, в результате чего происходило трещинообразования в плитах пере-

крытия (в пролетной и надопорной зоне как показано на Рисунке 3.14 и Рисунке Д.1). На шаге 2 

узлам расчетной схемы задавались перемещения (см. Рисунок Д.1), соответствующие разным 

значениям угла поворота сечения и, следовательно, кривизны κ: 

  
  

  
       

     

 
, 

где Δ1 и Δ2 – задаваемые перемещения связей, Н – высота сечения. 

Изгибающий момент в сечении определялся по значениям реакций в связях из выраже-

ния: 

     
Н

 
    

Н

 
, 

где R1, R2 – реакции в смещаемых связях от заданного перемещения.  
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Рисунок Д.3 – Расчетная схема участка здания стеновой конструктивной схемы 

 

Рассматривалась кривизна сечения, при которой не происходило трещинообразование в 

продольной стене здания, что соответствует случаю проектирования здания. 

Расхождение результатов решения численных задач с учетом физически нелинейной ра-

боты железобетона и упругого расчета с использованием уточненных коэффициентов составила 

менее 5% (см. Рисунок Д.4). Разница между нелинейным и упругими расчетами с нормативны-

ми понижающими коэффициентами составила 37% при расчете по СП 430.1325800 и 119% при 

расчете по СП 63.13330. 

 

 

Рисунок Д.4 – Зависимость «кривизна сечения здания – изгибающий момент (кН∙м)» 
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ПРИЛОЖЕНИЕ Е. 
Коэффициенты снижения изгибной жесткости железобетонной колонны по формулам ACI 

318 по [109] и по результатам нелинейного расчета, проведенного в главе 2 

 

 

 

 

   

Рисунок Е.4 – Коэффициенты и формулы снижения изгибной жесткости железобетонной колон-

ны относительно начальной величины по формулам ACI 318 и по результатам расчета, прове-

денного в п. 2.2 (расчетное сечение представлено в верхней части Рисунка). Формулы 

(Equation 3) и (Equation 4) используют в расчетах при длительном действии нагрузки  
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ПРИЛОЖЕНИЕ Ж. 
Акт о внедрении результатов научно исследовательских работ в проектное решение 

 


