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ВВЕДЕНИЕ 
 

 
 
В известной учебной и нормативной литературе изложены прин-

ципы расчета оснований и фундаментов на действие в основном  
осевой и внецентренной вертикальной нагрузки. Из-за ограничения 
объема изданной части практически важные вопросы рассмотрены 
лишь в общих чертах или вообще не рассмотрены. В то же время  
в журналах, монографиях встречаются весьма ценные, на наш взгляд, 
материалы, которые могли бы быть полезны студентам, аспирантам и 
инженерам. В первую очередь это касается расчета и проектирования 
железобетонных фундаментных конструкций, которые зачастую выпа-
дают из учебной программы. Недостаточно рассматриваются расчеты 
оснований фундаментов при сложных силовых воздействиях с учетом 
реологических процессов и разных условий эксплуатации.  

При работе над монографией использованы результаты исследо-
ваний автора, отечественных и зарубежных ученых.  

Методы исследования механических и реологических свойств 
грунтов рассмотрены в [9, 15, 17, 21, 54, 55, 69]. Расчет и проектиро-
вание оснований и фундаментов приведен в [1 – 5, 10 – 16, 22 – 46,  
49 – 53, 55 – 69, 70 – 77, 79 – 93]. Вопросы конструирования фунда-
ментов изложены в работах [10, 18, 20, 24, 37, 40, 42, 43, 56, 58 – 60, 
63, 76, 78, 80 – 82, 84, 85, 88, 89]. Учету совместной работе основания 
фундаментов, здания или сооружения посвящены работы [19, 36, 49, 
51, 66 – 68]. Особенности проектирования и расчета фундаментов на 
сжимаемом слое переменной толщины описаны в работах [1, 2, 70, 71]. 

Автор внедрял и проводил испытания и исследования забивных 
призматических свай в Тамбовской, Курской и Воронежской областях, 
буронабивных свай в Курской и Воронежской областях, фундаментов-
оболочек в Курской области. 

Многочисленные обследования зданий и сооружений с повреж-
дениями несущих конструкций показали, что причинами их, как пра-
вило, являются ошибки при изысканиях, проектировании, строитель-
стве и эксплуатации, связанные с основаниями и фундаментами. 
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Г л а в а  1 
 

ФИЗИКО-МЕХАНИЧЕСКИЕ  
ХАРАКТЕРИСТИКИ ГРУНТОВ 

 

 
 

1.1. СОСТАВ ИНЖЕНЕРНО-ГЕОЛОГИЧЕСКИХ ИЗЫСКАНИЙ 
 

В состав инженерно-геологической разведки входят:  
− проходка горных выработок;  
− полевые исследования свойств грунтов;  
− геофизические исследования;  
− лабораторные исследования состава и свойств грунтов и  

химического состава подземных вод;  
− опытно-фильтрационные работы;  
− специальные виды инженерно-геологических исследований;  
− камеральная обработка материалов. 
Полевые испытания грунтов. При полевых инженерно-геологи-

ческих изысканиях исследуют:  
− неоднородность состава, состояния и свойств грунтов, стати-

ческое и динамическое зондирования, ударно-вибрационное зондиро-
вание, пенетрационно-каротажные исследования, искометрию, микро-
пенетрацию;  

− деформационные свойства, испытания статическими нагруз-
ками на штамп, прессиометрию, статическое и динамическое зондиро-
вания, опытное замачивание грунтов в котлованах;  

− прочностные свойства грунтов: сдвиг целиков, выпирание 
призм, обрушение призм, вращательный срез, статическое и динами-
ческое зондирования;  

− напряженное состояние массива грунтов, испытание методами 
разгрузки и компрессии;  

− боковое давление, замеры с помощью датчиков;  
− коэффициент фильтрации, одиночные и кустовые откачки из 

скважин, откачки воды из шурфов, одиночные и кустовые наливы  
воды в скважины, наливы воды в шурфы, одиночные и кустовые  
нагнетания воздуха в скважины, стационарные наблюдения за уровнем 
подземных и поверхностных вод. 
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1.2. РАЗМЕРЫ И ФОРМЫ ЧАСТИЦ 
 

Форма песчаных частиц может меняться в широких пределах от 
очень окатанных, близких по форме к шару, до не окатанных, угловых, 
пластичных. 

Для числовых оценок характеристик поверхности и формы час-
тиц используют коэффициент округленности или окатанности α и 
сферичности β (рис. 1.1).  

 

;)(nRri=α     ,4 RFF=β  
 

где ir  – радиус кривизны отдельных участков контура частиц; n – чис-
ло участков, для которых определялись радиусы r; R – радиус круга, 
вписанного в контур частицы; F4 – площадь проекции каждого зерна; 
FR – площадь круга, описанного вокруг проекта зерна. 

Для гладких шаров α = β = 1. В качестве обобщенной характери-
стики формы и характера поверхности используют коэффициент форм 

 

.ср αβ=K  
 

Для идеального гладкого шара срK  = 1. 

Классификация грунтов по гранулометрическому составу и ока-
танности поверхности частиц приведена в табл. 1.1 и 1.2. 

Песчаные грунты разделяют по неоднородности грануметриче-
ского состава – коэффициенту неоднородности  

 

,1060 ddCu =  
 

где d60, d10 – диаметры частиц, меньше которых в грунте содержится 
60 и 10% по массе. При Сu > 3 грунты считаются неоднородными, при 
Сu < 3 – однородными. 

 

R

r3r2

r1

r5

r4

R
FR
F4

 
 

а) 
 

б)
 

Рис. 1.1. Определение коэффициентов: 
a – окатанности; б – сферичности 
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Таблица 1.1 
 

Наименование частиц 
Размеры частиц, мм 

Окатанные Угловатые 

Валуны  Камни  >200 

Галька  Щебень  200….40 

Гравий  Дресва  40…..2 

Песчаные   

>> крупные  2,0….0,5 

>> средние  0,50…0,25 

>> мелкие  0,25…0,10 

>> тонкие  0,10…0,05 

Пылеватые  0,050…0,005 

Глинистые  <0,005 

 
 Таблица 1.2 

 

Виды крупнообломочных  
и песчаных грунтов 

Характерный  
размер частиц, мм

Содержание частиц 
крупнее характерного 
размера, % по массе 

Крупнообломочные:   
валуны (глыбовый) 200 >50 
галечниковый  
(щебенистый) 

10 >50 

гравийный (дресвяной) 2 >50 

Песчаные:    
Песок гравелистый: 2 >25 
     крупный  0,5 >50 
     средней крупности  0,25 >50 
     мелкий  0,1 >75 
     пылеватый 0,1 >75 
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1.3. ФИЗИЧЕСКИЕ ХАРАКТЕРИСТИКИ ГРУНТОВ 
 

Основными физическими характеристиками являются плотность ρ, 
влажность ω, плотность частиц грунтов ρs. Наиболее часто имеем  
ρ = 1,4…2,1 г/см3; ω = 0,01…0,60; ρs = 2,4…2,8 г/см3. Для кварцевых 
песков ρs = 2,65 г/см3; для глин ρs = 2,70…2,75 г/см3. Приведем произ-
водные показатели.  

Плотность сухого грунта  
 

ρd = ρ / (1 + ω). 
 

Удельный вес сухого грунта  
 

γd = γ/(1 + ω). 
 

Коэффициент пористости  
 

e = n / (1 – n) = (ρs /ρ)(1 + ω) – 1. 
 

Пористость грунта  
n = 1 – ρd /ρs. 

Степень влажности  
Sr = ωρs /(eρω). 

Число пластичности 
Ip = ωL – ωp.  

 

Показатель консистенции  
 

IL = (ω – ωp) / (ωL – ωp) = (ω – ωp) / Ip.  
 

В формулах обозначено: ω – естественная оптимальная влажность 
грунта; g = 9,81 м/с2 – ускорение свободного падения; ρω – плотность 
воды; ωL; ωр – относительные влажности на границах раскатывания и 
текучести. 

Взаимные зависимости наиболее важных показателей приведены 
в табл. 1.3. 

 
 Таблица 1.3  

 

 ρs ρ ρd n e ω 

ρs ρs )1)(1( n
s

−ω+
ρ

1−
ρ

n
d  

1−
ρ

n
d  )1( ed +ρ

ω
eSr  

ρ )1)(1( ω+−
ρ

n
s  ρ )1( ω+ρd )1)(1( nns +−ρ

e
s

+
ω+ρ

1
)1(

ω
ω+ )1(rS  
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Продолжение табл. 1.3 
 

 ρs ρ ρd n e ω 
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−
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−
ρ
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s
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Sr 
ωρ
−ωρ

n
ns )1(  

ωρω+

ωρ

)1(n ωρ
ωρ
n

d  
ωρ

ωρ
n

d  
ωρ

ωρ
e

d  
ωρ

ωρ
e

d  

 
По показателю консистенции суглинки и глины подразделяются на:  
 

Твердые ……………………………………... IL < 0 
Полутвердые ………………………………... 0 ≤ IL ≤ 0,25 
Тугопластичные …………………………….. 0,25 ≤ IL ≤ 0,50 
Мягкопластичные …………………………... 0,50 ≤ IL ≤ 0,75 
Текучепластичные ………………………….. 0,75 ≤ IL ≤ 1 
Текучие ……………………………………… IL > 1 
 

Для супесей различают три состояния: 
 

Твердые ……………………………………... IL < 0 
Пластичные …………………………………. 0 ≤ IL ≤ 1 
Текучие ……………………………………… IL < 0 
 

По числу пластичности глинистые грунты подразделяются на: 
 

Супеси ……………………………………... 0,01 ≤ Iр ≤ 0,07 
Суглинки …………………………………. 0,07 ≤ IL ≤ 0,17 
Глины ……………………………………… Iр < 0,17 
 
Зависимость показания консистенции от влажности показана  

на рис. 1.2. 
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Рис. 1.2. Изменение показателя консистенции IL  
в зависимости от влажности ω 

 
По степени влажности песчаные грунты подразделяют на:  
 

Маловлажные ……………………………….. 0 < Sr ≤ 0,5 
Влажные …………………………………….. 0,5 < Sr ≤ 0,8 
Насыщенные водой ………………………… 0,8 < Sr ≤ 1,0 
 

При Sr = 1   e = ωρs / ρω. 
С учетом взвешивающегося действия воды  

 

γse = (γs – γω) / (1 + e) = (γs – γω)(1 – n). 
 

Для дорожного строительства используют следующую классифи-
кацию (табл. 1.4). Подробнее см. В. Д. Ломтадзе, 1984.  

 
Таблица 1.4 

 

Виды 
грунтов Разновидности Число  

пластичности 

Содержание  
песчаных частиц  

в грунте 2,00….0,05 мм 

по размерам 
частиц, мм 

по массе, 
% 

Глины Жирные >27 Не нормируются 

 Пылеватые  
(полужирные) 17…27 – <30 

 Песчанистые 17…27 2,00…0,05 >40 
Суглинки Тяжелые  

пылеватые 12…27 2,00…0,05 <40 

 Тяжелые 17…27 2,00…0,05 >40 

 
Средние и  
легкие  
пылеватые 

7…12 2,00…0,05 <40 

I = 0 

IL⊕ 
 
 1 
 
 0 
 
 
IL⊝ 

ωρ ωL 

твердая пластичная текучая 

(предел раскатывания)   (предел текучести)
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Продолжение табл. 1.4 
 

Виды 
грунтов Разновидности Число  

пластичности 

Содержание  
песчаных частиц  

в грунте 2,00….0,05 мм 

по размерам 
частиц, мм 

по массе, 
% 

Супеси Тяжелые  
пылеватые 1…7 2,00…0,05 <20 

 Пылеватые 1…7 2,00…0,05 20…50 
 Тяжелые 1…7 2,00…0,05 >50 
Пески Пылеватые <1 >0,1 >75 
 Мелкие <1 >0,1 <75 
 Средние <1 >0,25 >50 
 Крупные <1 >0,5 <50 

 Очень  
крупные <1 >1,0 >50 

 
Оптимальные уплотняемость и влажность. Для оценки уплот-

няемости грунта природной влажности грунт укладывают в прибор 
Союздорнии тремя слоями, и каждый слой уплотняют 30…40 ударами 
стандартного груза, сбрасываемого с определенной высоты. Испыты-
вают несколько проб при разной влажности. По графику в координа-
тах ω−ρd  определяют влажность, при которой достигается наиболь-
шая плотность (оптимальная влажность), и наибольшее значение  
оптимальной плотности скелета при оптимальной влажности (рис. 1.3) 

 
 
 

 
 

Рис. 1.3. Зависимость плотности скелета грунта от его влажности  
после стандартного уплотнения 

ρd, г/см3
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Плотность сложения песчаных грунтов. Коэффициент относи-
тельной плотности сложения определяется по формуле  

 

,)()( minmaxmax eeeeId −−=  
 

где minmax ,, eee – коэффициент пористости грунта в максимально рых-
лом, естественном и минимально плотном состояниях. 

Диапазон изменения dI  от нуля до единицы делят на три равные 
части (рис. 1.4). 

Для нахождения dI  используют острую рыхлую отсыпку грунта 
в мерный сосуд, для определения mine – применяют уплотнение трам-
бованием в мерном сосуде.  

 

плотный ср. плотности рыхлый

emin

Id

e emax e

0.66 0.33 0

 
 

Рис. 1.4. Изменение степени плотности сложения Id  
в зависимости от коэффициента пористости 

 
Маслов Н. Н. рекомендовал классификацию, приведенную  

в табл. 1.5. 
 

Таблица 1.5 
 

Id Плотность песков 

0…0,20 Предельно рыхлые 

0,20….0,40 Рыхлые 

0,40….0,60 Средней плотности 

0,60….0,80 Плотные 

0,80….1,00 Очень плотные 
 
Ломтадзе В. Д. выполнил классификацию песка по плотности  

сухого грунта (табл. 1.6). 
Классификация песков по коэффициенту пористости приведена  

в табл. 1.7 (СНиП 2.02.03–86). 
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 Таблица 1.6 
 

Грунты Состояние Плотность сухого 
грунта, г/см3 

Пески гравелистые, 
крупные и средней 
крупности  

Плотное сложение  >1,7 

 Средней плотности  1,55…1,70 
 Рыхлое сложение  <1,55 
Пески мелкозернистые  Плотное сложение  >1,65 
 Средней плотности  1,50…1,65 
 Рыхлое сложение  <1,5 

 
Таблица 1.7 

 

Плотность сложения 

Коэффициент пористости для песков 

гравелистых,  
крупных и средней 

крупности 
мелких пылеватых 

Плотные  e < 0,55 e < 0,6 e < 0,6 
Средней плотности  0,55 ≤ e ≤ 0,70 0,60 ≤ e ≤ 0,75 0,6 ≤ e ≤ 0,8
Рыхлые  e > 0,7 e > 0,75 e > 0,8 

 
В качестве показателя степени виброуплотнения используют сле-

дующий:  
,max

sksk
dR ρρ=  

 

где sk
maxρ  – плотность грунта при его максимальном виброуплотнении. 
 

1.4. СЖИМАЕМОСТЬ ГРУНТОВ 
 

Компрессионные испытания. Опыты проводят в условиях  
невозможности бокового расширения, т.е. εk = εg = 0, при этом  
ν = ξ /(1 + ξ), где ν = εk /εz = εg /εz; ξ = σx /σz = σy /σz . Коэффициент  
пористости считают зависящим от суммы нормальных напряжений  
в скелете (принцип гидроемкости Н. М. Герсеванова), т.е. e = e(θ), где 

.)()( 321 σ+σ+σ=σ+σ+σ=θ zyx  
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Рис. 1.5. Компрессионная кривая нагрузки:  
1 – опытная кривая (ветвь уплотнения); 2 – спрямленный участок  

для определения коэффициента уплотнения 
 

В компрессионном приборе ξσ=ξ=σ=σ zyx d ; 
 

;)1(/)1( 000,000 zizii eehSeeeee ε+−=+−=Δ−=  

bae +
ξ+

θ−=
21

; )/()(tg 1221 σ−σ−=α≈α ee . 

 

где α – коэффициент сжимаемости (рис. 1.5). 
При α > 1 МПа–1 грунты считают сильно сжижаемыми, а при 

α < 0,01 МПа–1 – мало сжимаемыми.  
Относительная объемная деформация  

 

εθν−=ε+ε+ε=ε /)21(zykv . 
 

В дифференциальной форме 
 

)/)(1(
)1)(1()//()21(
θξ+

+ξ−=θεν−=
dde
eddE v . 

 

При .)1()1()21()1( GeEE +β=ξ+ξ+ξ−=β  
Модули сдвига )1(2 ν+= EG  и объемного сжатия )21( ν−= EK  

связаны между собой соотношением 
 

.)22()2( GKGK +−=ν  
 

С увеличением гидростатического объема модуль K увеличива-
ется (рис. 1.6, а), и при деформации сдвига модуль G уменьшается 
(рис. 1.6, б). 

Коэффициент Пуассона ν принимают: для крупнообломочных 
грунтов – 0,27; супесей и песков – 0,30; суглинков – 0,35; глин – 0,42. 

σ1              σ2          σ

е 
 

е0 
 
е1 
 
е2 

1

2
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G
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K=const

G=const

 
 

                                 а)                                                                   б) 
 

Рис. 1.6. Характер возрастания объемных деформаций грунта при гидро-
статическом обжатии напряжением σ: 

а – при деформации сдвига δ; б – при изменении обобщенного  
касательного напряжения τ 

 
Модуль деформации грунта по результатам штамповых испыта-

ний вычисляют для прямолинейного участка осадки S от удельной на-
грузки p по формуле (рис. 1.7) 

 

.)/(8,0)1( 2 SpdE ΔΔν−=  
 

На основании сравнения результатов полевых (штамповых) и  
лабораторных (компрессионных) испытаний определены коэффи-
циенты перехода kEEm /шт=  (табл. 1.8). 

При испытании в буровых скважинах применяют штампы площа-
дью 60 см2, в котлованах – 2500 и 5000 см2.  

Для неоднородного по сжимаемости основания определяют  
усредненные значения модуля деформации.  

 

,HEHE ii∑=  
 

где Hi – толщина i-го слоя; Ei – модуль деформации i-го слоя; H – сжи-
маемая толщина. 

P

S

s

P

 
 

Рис. 1.7. Зависимость осадки от давления 
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 Таблица 1.8 
 

Грунт 

Коэффициент пористости e 

0,41 0,54 0,61 0,71 0,91 1,01 1,11 1,21 

0,5 – 0,6 – 0,7 – 0,8 – 1,01 – 1,1 – 1,2 – 1,3 

Супеси 4,2 4,2 3,7 3 2,2 – – – 

Суглинки 5 4,8 4,5 3,9 3,2 2,6 2,1 – 

Глины – – 6 6 5,8 5,4 4,8 4,1 

 
1.5. ПРОЧНОСТЬ ГРУНТОВ 

 

Испытания на приборах плоского среза. Проводят несколько 
опытов при F = const (рис. 1.8). 

По закону Ш. Кулона для сыпучих грунтов 
 

fiiui σ=ϕσ=τ tg . 
Для связных грунтов  

iiui fcc σ+=ϕσ+=τ tg , 
 

гдеϕ  – угол внутреннего трения; f – коэффициент внутреннего трения; 
с – удельное сцепление.  

Сопротивление сдвигу связного грунта для неконсолидированно-
го состояния  

)( ufcu −σ+=τ , 
 

где u – нейтральное (поровое) давление, соответствующее данной сте-
пени консолидации; с – эффективное сцепление.  

По Н. Е. Маслову 
ω+= ccc с . 

 

где сс – структурное жесткое сцепление; сω – пластичное сцепление, 
обусловленное водно-коллоидными связями.  

Величину Рс на рис. 1.8, г называют давлением связности. 
Кривые сдвиги можно рассматривать как прямолинейную оги-

бающую кругов Мора (рис. 1.9). 
Условие прочности Мора имеет вид  

 

ϕ−σ+σ
σ−σ

=ϕ
ctg2

sin
21

21
c

. 
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Рис. 1.8. Схема прибора с верхней (а) и нижней (б) каретками;  
зависимость сопротивления сдвигу от нормального напряжения  

для песчаных (в) и глинистых (г) грунтов;  
зависимость сопротивления сдвигу от влажности в условиях  

неконсолидированно-нетренированных испытаний (д): 
1 – образец грунта; 2 – подвижная каретка; 3 – пористые диски 

 

 
 

Рис. 1.9. Огибающие кривые предельного напряжения  
при сдвиге связных грунтов (Н. А. Цытович, 1973) 

а) б) 

в) 

г) д) 



17 

Угол внутреннего трения nϕ  повышается с увеличением в грунте 
крупных включений, уменьшением окатанности зерен и увеличивани-
ем плотности. Указанные факторы учитывают в формуле Ханзина и 
Ландборна 

432130 ϕ+ϕ+ϕ+ϕ+°=ϕn . 
 

Величины поправочных коэффициентов приведены в табл. 1.9 
При переходе от очень плотной укладки песка к рыхлой угол 

внутреннего трения может уменьшаться на 7….12°. В зависимости  
от указанных выше факторов угол внутреннего трения варьируется  
в пределах от 28 до 42°. 

 
Таблица 1.9 

 

Признаки  
песка 

Характеристики  
песков и гравия φ1 φ2 φ3 φ4 

Окатанность Плохо окатанные зерна – 1 – – – 

 Обычные по окатан-
ности зерна 0 – – – 

 Округлые зерна – 3 – – – 

 Очень хорошо  
окатанные пески – 5 – – – 

Крупность 
зерен Песок – 0 – – 

 Мелкий гравий – +1 – – 

 Средней крупности  
и крупный гравий – +2 – – 

Однородность Весьма однородный 
песок – – –3 – 

 Песок средней  
однородности – – 0 – 

 Очень не однородный  
песок – – +3 – 

Плотность В предельно рыхлом  
состоянии – – – –6 

 Средней плотности – – – 0 

 В предельно плотном  
состоянии – – – +6 
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До некоторого значения влажности (порядка 34°) угол внутренне-
го трения даже пылевых песков при увлажнении практически не изме-
няется и примерно равен 30°. По мере перенасыщения породы водой 
появляется ясно выраженная тенденция к резкому уменьшению угла 
внутреннего трения до 14°. 

Приведем основные схемы и результаты испытаний грунтов  
с использованием инвариантов напряженного и деформированного 
состояния (см. Г. Г. Болдырев, М. В. Малышев, 2015; Г. Г. Болдырев, 
2008). 

Нагружение может быть простым и сложным. При простом ком-
поненты тензора напряжений возрастают пропорционально одному 
параметру, например времени. При сложном нагружении направления 
главных напряжений и взаимоотношения между ними могут изменяться  
самым разнообразным способом. Траектория напряжений определяется 
как совокупность значений, определяемых тензором напряжений в рас-
сматриваемой точке среды в процессе изменения внешних нагрузок.  

Одноосное сжатие. При этом (рис. 1.10, в)  
 

σ1 = σ2;   σ1 = σ3 = 0;   ε1 = εz = +Δh/h0;   ε2 = ε3 = εх = –|Δd|/d0;  
σср = σz /3;   σi = σz;   μσ = –1;   σср.пл = σz /2;   Т = 3 σz /3;   Тпл = σz /2;  

εср = (εz + 2εx)/3;   εi = 2(εz – εx)/3; με = –1.  
 

При ν = 0,5 ε2 = ε3 = εх = –0,5εz  и  εср = 0, а εi = εz.  
 

 
 

Рис. 1.10. Схема и результаты опыта на простое сжатие 

а) б) 

в) г) 
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Характерные опытные кривые изменения объема и формы пока-
заны на рис. 1.10, б, в. Момент разрушений отмечен точкой K. Опыты 
на простое нагружение позволяют осуществлять единственную траек-
торию нагружения 2 (рис. 1.10, г). 

Напомним, что  
 

σcp = (σ1 + σ2 + σ3) / 3;    εcp = (ε1 + ε2 + ε3) / 3;  
 

;)()()(
3
2 2

13
2

32
2

21 σ−σ+σ−σ+σ−σ=σi  
 

,)()()(
3
2 2

13
2

32
2

21 ε−ε+ε−ε+ε−ε=εi  
 

где ;2

31

312
σ σ−σ

σ−σ−σ
=μ  

31

312
ε

2
ε−ε

ε−ε−ε
=μ  – параметры напряженного и 

деформированного состояния; T = 3 σi / 3 – интенсивность касатель-
ных напряжений.  

Стабилометрические испытания. Напряженно-деформирован-
ное состояние образца характеризуется величинами:  

 

.;

;0;

00 ddhh zyxx

zxyzyxyx

Δ=ε=ε=εΔ=ε

=τ=τ=τσ=σ
 

 

Инварианты определяются выражениями:  
 

;2)(

;;3)2(

ср.пл

ср

xz

xzixz

σ+σ=σ

σ−σ=σσ+σ=σ
 

.32

;3)2(;2 српл

xzi

xzxz

ε−ε=ε

ε+ε=εσ−σ=τ
 

 

Испытания обычно начинают с предварительного гидростатического 
обжатия образца давлениями σz = σx = σ (траектория 2 рис. 1.12, б).  
Образец может быть доведен до разрушения по различным траектори-
ям нагружения. «Раздавливание» осуществляется увеличением  
σz = σ + Δσz при σx = σ = const (траектория 3 на рис. 1.12, б). В испыта-
ниях по схеме «раздавления»:  

 

σcp = σ + Δσz / 3;   σcp.пл = σ + σz / 2; 
σi = Δσz;   τmax = Δσz / 2;   μσ = –1.  
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а) 
 

б) 
 

Рис. 1.11. Зависимость между горизонтальными перемещениями 
и касательными напряжениями (а), объемными деформациями (б) 
 
Прямая 3 на рис. 1.12, б наклонена под углом 45° и пересекает 

прямую Кулона 1 в точке K. В опытах на раздавливание εср и εi ,  
характеризующие деформации объема и формы, одновременно зависят 
от σcr и σi. 

В испытании по схеме «удлинение»–разрушение достигается 
уменьшением σz = σ – Δσz при постоянном σx = σ. Тогда σcp =  
= σ – Δσz / 3; σcp.пл = σ – Δσz / 2; σi = Δσz; τmax = Δσz / 2; μσ = +1. Этой 
схемой испытания отвечает траектория 4. Зависимость εi (σi) при раз-
личных γcp = const позволяет учесть девиаторное нагружение (траекто-
рия 5). После гидростатического обжатия давлением σ (траектория 2) 
производится одновременное увеличение σz = σ + Δσz и уменьшение  
σx = σ – Δσx при сохранении Δσz = 2Δσx . В результате получаем σcp = σ; 
σi = 1,5Δσz; σcp.пл = σ + 0,25Δσz ; Tпл = 0,75Δσz. Прямая 5 наклонена  
к оси абсцисс под углом α = arctg3.  

В координатах σcp , σi траектория девиаторного нагружения будет 
изображена прямой, параллельной оси σi .  

Простые траектории нагружения при соответствующих комбина-
циях позволяют получить более сложные траектории (рис. 1.12, б 
пунктир). Каждый линейный участок траектории характеризуется  
отношением Δσi /Δσcp или ΔTпл / (Δσср.пл). Зависимость εi (σi) при  
различных σср = const и μσ = ±1, а также εi (σi) при гидростатическом 
обжатии показаны на рис. 1.12, в, г. Стабилометрические испытания 
позволяют исследовать влияние девиатора σi или Т на объемные  
деформации. 
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Рис. 1.12. Напряженно-деформированное состояние грунта  
в стабилометрических испытаниях:  

а – схема нагружения и деформирования; б – траектория нагружения;  
в – зависимость εi (σi) при различных γcp = const  и  μσ = –1;  
г – зависимость εi

 (σi) при гидростатическом обжатии;  
д – схема объемного деформирования; 1 – 5 – траектории нагружения 
 

Девиаторная объемная деформация )( i
qq σε=ε νδ  при разных  

σср = const (рис. 1.12). Уменьшение предела прочности при возраста-
нии деформации происходит до тех пор, пока напряжение не устано-
вится на остаточном уровне. Напряжения стремятся локализироваться 
в точной зоне скольжения.  

Бишоп А. У. ввел параметр хрупкости  
,)(в frfI ττ−τ=  

где fτ  – пиковое или разрушающее значение напряжения; rτ  – оста-
точное напряжение.  

Параметр Лоде 

.
)()(

21

2321
σ−σ

σ−σ+σ−σ
=μσ  

а) б) 

в) г) 

д) 
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Испытание полых цилиндров. К образцу в общем случае при-
кладывают осевую силу Qz , крутящийся момент Mz , внутреннее qв и  
наружнее qн давления (рис. 1.13). Расчетные формулы имеют вид: 

;2нв tdd −=    )/( dtQzz π=σ ;   ( ) tdqdq 2/ввнн −=σθ ; 

2/)( нв qqr +=σ ;   )/(2 2tdM zz π=τ θ ;   0/ hhz Δ=ε ; 

нн / ddΔ=εθ ;   ttr /Δ=ε ;   )2/( 0крн hdz ϕ=γ θ ;   )(5,0 нв ddd += . 
Испытания проводятся в следующем порядке: производят гидро-

статическое обжатие давлением σ = qв = qн = σz при Mz = 0 (траектория 2 
на рис. 1.13, в); нагружают по одной из траекторий до разрушения. Для 
qн = qв = σ и Mz = 0. В этом случае σz = σ + Δσz ; σr = σe = σ; μσ = –1; 
σcp.пл σ + Δσz / 2; Tпл = Δσz / 2.  

Если образец доводят до разрушения увеличением внутреннего 
давления qв = σ + ∆qн при постоянных qн = σ; σz = σ; Mz = 0, то  
σr = σ + ∆qв / 2; σθ = σ – ∆qв dв / (2t); σср.пл = σ – (∆dв / 4)(dв / t – 1); 
Tпл = (∆dв / 4)(dв / t + 1). Этому случаю соответствует траектория 4, для 
которой ∆Tпл / σср.пл = –1; μσ = +1.  

 

 
 

Рис. 1.13. Напряженное состояние трубчатого образца:  
а – схема нагружения; б – напряжения, действующие в образце;  
в – траектория нагружения; 1 – 5 – траектории нагружения 

а) б) 

в) 
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1.6. ФИЗИКО-ХИМИЧЕСКИЕ ОСНОВЫ  
МИКРОРЕОЛОГИИ ГРУНТОВ 

 

Одноименная статья В. И. Осипова опубликована в журнале 
«Инженерная геология», 1990 г., с. 3 – 18.  

Структурные элементы грунтов связаны между собой силами раз-
личной природы, которые называют структурными связями. Они обра-
зуются не по всей межфазовой поверхности, а только в контактах. 
Прочность пород определяется количеством контактов и величиной 
сцепления частиц в единичных контактах. Структурное сцепление 
формируется в ходе всей геологической истории исследуемого грунта 
в результате таких процессов, как уплотнение, старение, упрочнение, 
образование новых аморфных и кристаллических фаз из пересыщен-
ных пороговых и др.  

В результате этих процессов образуются различные типы контак-
тов зацепления: коагуляционные, переходные, кристаллизационные, 
цементные, отличающиеся по условиям образования, природе сил и 
энергии взаимодействия.  

Контакты зацепления характерны для крупнообломочных и пес-
чаных несцементированных грунтов. Структурное сцепление в таких 
грунтах образуются за счет зацепления неровностей поверхности 
структурных элементов. Грунты с контактами зацепления ведут себя 
как сыпучие тела. При действии сдвигающих сил сопротивление их 
определяется законом «сухого» трения. 

Коагуляционные контакты возникают только в дисперсных водо-
насыщенных грунтах, глинах, суглинках, лесах и др. за счет молеку-
лярных, электростатических и магнитных взаимодействий. Действую-
щие на контактах силы превышают вес частиц, и такие грунты ведут 
себя как связанные системы. Между частицами находится тонкая рав-
новесная прослойка связанной воды. Толщина ее определяется сум-
марным эффектом сил притяжения частиц и расклинивающего дейст-
вия гидратной пленки. Деформирование систем с коагуляционными 
связями идет по законам внутреннего трения. 

Контакты переходного типа встречаются у слабовлажных пыле-
вых и глинистых грунтов, например лессовых, а также водонасыщен-
ных грунтов, претерпевших значительное гравитационное уплотнение. 
При определенных условиях такие контакты могут трансформировать-
ся в коагуляционные или фазовые. У переходного контакта есть участ-
ки «сухого» соприкосновения частиц и участки, разделенные гидрат-
ной пленкой. 



24 

При высокой степени уплотнения дисперсных грунтов и их лито-
генетического преобразования образуются наиболее прочные кристал-
лизационные и цементационные контакты. Кристаллизационные кон-
такты возникают под влиянием высокого давления и температуры, 
вызывающих пластическое течение материала зерен. Это приводит  
к «спайке» частиц за счет химических связей. 

Цементационные контакты образуются в ходе диагенеза и ката-
генеза. Величина силы сцепления частиц определяется числом валент-
ных связей. 

Грунты, образованные структурными элементами с контактами 
зацепления, ведут себя как жесткопластические тела с пластичностью, 
развивающейся по законам внешнего сухого трения. Основные усло-
вия деформирования контактов зацепления имеют вид: 

 

τ < τ*;   γ = 0;   τ > τ*;   γ = φ(τ, σ), 
 

где τ* – предел текучести контактов; γ – скорость деформирования.  
Характер деформирования грунтов с коагуляционными контакта-

ми определяется свойствами гидратной пленки связанной воды.  
Коагуляционные контакты могут проявлять упругие, вязкие и пласти-
ческие свойства. При τ < τ* контакт ведет себя по законам упруго вяз-
кого тела, проявляя замедленное последствие, характерное для реоло-
гической модели Кельвина 

τ = Gγ + η γ& . 
 

При τ > τ* начинается относительное смещение частиц по коагу-
ляционным контактам и происходит пластическое течение. После  
снятия напряжения сохраняется значительная остаточная деформация. 
Реологическая модель включает элемент Кельвина и вязкий элемент, 
соединенные последовательно. У систем с дальними коагуляционными 
контактами отчетливо проявляются упруговязкие свойства, а с ближ-
ними – пластические.  

Грунты с переходными контактами в определенных диапазонах 
проявляют упругие и вязкопластические свойства. Первые связаны  
с существованием, хотя и на ограниченной площадке, связей химиче-
ской и ионно-электростатической природы. При τ < τs деформирование 
носит упругий характер. После разрушения химических связей (τ > τs) 
переходной контакт начинает деформироваться как коагуляционный 
элемент с элементами сухого трения на участках, где разрушены  
химические и ионно-электростатические связи. При τ > *

pτ  ( *
pτ  – пре-

дел текучести переходного контакта после разрушения у него прочих 
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связей химической и ионно-электростатической природы) деформация 
носит необратимый вязкопластический характер. Реологическая  
модель переходного контакта включает упругие, пластические элемен-
ты и элемент, моделирующий хрупкое разрушение связей химической 
и ионно-электростатической природы. Управление состояния такой 
модели имеет вид τ = Gγ при τ < τs ;  

 

)(1 *
pτ−τη

=γ  при τ > *
pτ . 

 

Грунты с прочными фазами – кристаллическими и цементацион-
ными контактами ведут себя подобно твердым телам, деформируясь 
упруго вплоть до предела прочности τs. При τ > τs контакты необрати-
мо разрушаются и в дальнейшим ведут себя как контакты зацепления. 
Пластическое течение происходит при *

pτ << τs . 
 
 

 
 
 

Рис. 1.14. Графики деформирования различных типов контактов (I),  
графики (τ = const) и разгрузки (τ = 0) различных типов контактов (II), 

реологические модели контактов (III). Типы контактов:  
а – зацепление; б – коагуляционный; в – переходной; г – фазовый.  

Примечание: в графиках II в – фазовый и переходной  
при нагрузках ниже прочности структуры;  

в II г – то же при нагрузках выше прочности структуры 

а) б) в) г) 

г) а) 

а) 

б) в)

 

б) в) г) 
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Деформация разрушенного контакта носит необратимый характер 
и идет с постоянной скоростью, зависящей от нормальной и сдвигаю-
щей нагрузок. Реологическая модель фазовых контактов включает  
последовательное соединение упругих и пластических элементов.  
При τ > τs происходит разрушение жесткого элемента и в работу вклю-
чается элемент сухого трения. Реологическое уравнение состояния грун-
тов с фазовыми контактами определяется следующими условиями:  
 

γ = τ / G, при τ < τs ; 
 

γ = φ (τ, G)   при   τ > *
pτ , 

где τs – предел прочности структуры; *
pτ – предел текучести разрушен-

ной структуры. 
В природных грунтах возможно одновременное существование 

контактов нескольких типов. Даже внутри одного типа контактов их 
прочность может варьировать в пределах нескольких порядков. Реоло-
гические модели реальных грунтов должны быть более сложными  
и отображать поведение каждого типа контактов, присутствующих  
в грунте. Такие модели представляют собой комбинации простых.  
В модель могут включаться несколько однотипных частиц моделей  
с различными механическими параметрами упругости, вязкости и трения.  

Примеры более сложных реологических моделей приведены на 
рис. 1.15. 

Модели на рис. 1.15, а в любом диапазоне принятых в механике 
грунтов нагрузок и скоростей деформирования ведут себя как упруго-
пластическое тело со сколь угодно большими величинами необрати-
мых деформаций. Эту модель не имеют отчетливо выраженного пре-
дела прочности из-за постепенного (эстафетного) механизма включе-
ния в работу пластических элементов. Здесь полагают, что вязкие эле-
менты и элементы трения в коагуляционных контактах имеют неогра-
ниченную длину. Деформационный график модели постепенно выпо-
лаживается и стремится к асимптоте, соответствующей прочности 
контакта с наибольшей величиной μ. 

Особенностью модели с фазой является ее хрупкое разрушение не-
смотря на наличие специальных элементов с различными значениями τs. 
При разрушении слабых контактов нагрузка мгновенно передается на 
более прочные контакты, вызывая их хрупкое разрушение. После раз-
рушения прочность структуры определяется работой элементов трения, 
которые деформируются при напряжении, значительно меньшим τs. 

Модель грунта со смешанной структурой (рис. 1.15, б) включает 
любой набор различных частных моделей в зависимости от присутст-
вующих в грунте типов контактов. 
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а) 
 

 
 

б) 
 

Рис. 1.15. Реологические модели грунта с коагуляционной (а)  
и со смешанной (б) структурой; контакты:  

1 – зацепления; 2 – коагуляционный; 3 – переходный; 4 – фазовый 
 
Микроструктурная перестройка является одним из основных фак-

торов снижения прочности грунта при длительном деформировании. 
При сдвиге происходит образование дефектов структуры (микротре-
щин, пустот, кливажа), их спонтанное нарастание, которое может вы-
звать прогрессирующий рост величины деформации и разрушение 
структуры при τ = const. Зона сдвига имеет определенную ширину и 
сложную структуру. Внутри зоны сдвига наблюдается система диаго-
нальных плоскостей сдвига, образующих правильную сетку, характер-
ную для объемного деформирования дисперсных тел. 

При снижении скорости сдвига характер микроструктурных из-
менений остается таким же, но ширина зоны сдвига при медленном 
сдвиге возрастает от 3 до 30 раз по сравнению с быстрым сдвигом. 
Прочность грунта в направлении, перпендикулярном ориентации 
структурных элементов, выше, чем в параллельном. При приближении 
к пределу текучести на отдельных участках идет концентрация сдви-
говых напряжений, и начинают развиваться микросдвиговые процес-
сы, приводящие к повышенной ориентации частиц. Дальнейшее уве-
личение напряжений приводит к формированию зоны сдвига. Сначала 
появляется система субпараллельных плоскостей сдвига. Затем они 
сливаются и образуют четкую зону сдвига. 
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На завершающем этапе деформирования, который соответствует 
запредельному напряжению (участок постепенного перехода на оста-
точную прочность), зона сдвига продолжает развиваться, заканчива-
ются процессы переориентации частиц на ранее сформированных 
плоскостях сдвига, появляется сеть диагональных плоскостей сдвига. 

С процессом структурных изменений грунта в зоне сдвига тесно 
связаны явления дилатансии, приводящие к изменению количества 
контактных взаимодействий и прочности грунта. На первых двух эта-
пах структурных изменений дилатансия имеет отрицательный знак и 
вызывает некоторое уплотнение грунта. На третьем этапе дилатансия 
переходит из отрицательной в положительную и вызывает дополни-
тельное снижение прочности грунта. 

Основным фактором, определяющим поведение грунта при дли-
тельной деформации, является энергетическая неоднородность контак-
тов. Сила притяжения частиц микронных размеров на единичном кон-
такте изменяется от 10–11Н до 10–2Н. Первая величина характерна для 
дальнего коагуляционного контакта, вторая – для фазового кристалли-
зационного или цементационного. Такая неоднородность в структуре 
играет решающую роль в распределении напряжений и деформаций. 

При быстром приложении нагрузки напряжения одновременно 
передаются на все контакты независимо от их прочности. Разрушение 
происходит при достижении максимального напряжения и одновре-
менном разрыве всех контактов в плоскости разрушения.  

При медленном нагружении грунта происходит постепенная  
«перекачка» напряжений с менее прочных на более прочные контакты. 
В результате эффективные напряжения локализуются на ограниченном 
количестве связей. Разрыв их приводит к разрушению грунта при на-
пряжениях меньших, чем при быстром сдвиге. 

При развитии отрицательной дилатансии происходит рост поро-
вого давления и снижение декоративного напряжения на контактах. 
Положительная дилатансия сопровождается появлением отрицатель-
ного порового давления и подсасыванием воды в зону сдвига. Это спо-
собствует подвижности водных элементов. 

Для τ < ∗τmin  ( ∗τmin  – предел текучести наиболее слабых контак-
тов) деформирование идет за счет вязких и упругих элементов наибо-
лее слабых контактов и носит затухающий характер.  

В случае τ > ∗τmin  (τ > ∗τmin  – предел текучести наиболее прочных 
контактов) идет постоянная релаксация напряжений на слабых контак-
тах и передача их на более прочные. Величина деформации прогрес-
сивно нарастает во времени. В интервале ∗τmin  < τ < ∗τmax  система  
деформируется в течение длительного времени с постоянной скоро-
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стью. Постепенно преодолевается предел текучести вначале слабых,  
а затем средних по прочности контактов. При этом деформирование  
происходит с постоянной скоростью в течение длительного времени. 
Развитие этого процесса приводит к концентрации напряжения на наи-
более прочных контактах. В зависимости от величины напряжений  
(по отношению к ∗τmax ) деформирование затухает или идет, заканчива-
ясь разрушением. 

Повышение порового давления приводит к снижению величин 
∗τmin  и ∗τmax  и к изменению динамики процесса. 

 
1.7. МЕТОДЫ РЕШЕНИЯ ЗАДАЧ МЕХАНИКИ ГРУНТОВ 

 

Линейно-деформируемое грунтовое основание при статиче-
ских воздействиях. Дифференциальное уравнение равновесия упру-
гости среды  

,0, =ρ+σ ijij x  

где ∑
=

∂σ∂=σ
2

1,
,

ji
iijjij x  – компонента вектора равнодействующей 

внутренних сил, действующих на единицу объема грунта; ρхi = εi – 
компонента равнодействующих массовых сил, действующих на еди-
ницу объема грунта. 

В качестве определяющих можно использовать закон Гука  
 

.2 ijijijij λεδ+με=σ  
 

С учетом этих соотношений определяющие уравнения примут 
вид:  

,;2 νν ε== KGGеS ijij  
 

где εν = Eiν ; σν = 1/2σii ; iiijijijiiijijij еS εδ−ε=σδ−σ= 2/1;2/1  – компо-

ненты тензора деформации в случае упругих деформаций связаны  
с градиентами перемещений скелета грунта соотношением:  

 

.)(
2
1

,, ijjiij uu +=ε  
 

Приведем основные краевые задачи (А. Г. Угодчиков и др., 1970). 
При задании на поверхность деформируемого тела напряжений  

Определяют упругое равновесие тела. Задача (как и вторая) имеет 
единственное решение как для конечных, так и для бесконечных  
областей. Подробнее см. А. Б. Золотов и др. (2009). 
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Рис. 1.16. Треугольный конечный элемент 

 
При задании на одной части поверхности перемещений, а на дру-

гой – напряжений получают смешанную краевую задачу. Для решения 
краевой задачи учитывают соотношения Коши, уравнения совместности 
деформаций и соотношения между деформациями и напряжениями.  

Решение сложных задач в последние годы выполняют методом 
конечных элементов (МКЭ). Применительно к плоско-деформирован-
ному состоянию дискретизацию расчетной области часто выполняют 
треугольными элементами 1-го порядка (рис. 1.16) [1, 29, 65, 86, 90]. 

Искомую функцию перемещений в пределах каждого элемента 
представляют полиномом 1-й степени:  

 

U1 = a1 + a2 x1 + a3 x2; 
U2 = a4 + a5 x1 + a6 x2. 

 

Выделенный элемент имеет те же физические свойства, что и рас-
сматриваемая среда в месте расположения элемента. Уточнение расче-
та получают за счет уменьшения размеров элементов и усложнения 
аппроксимирующих функций (В. П. Агапов, 2004). 

В эти уравнения подставляют узловые координаты, приравнивают 
перемещения соответствующим перемещениям узловых точек и опре-
деляют постоянные аi = i = 1, …, 6, полученные значения подставляют 
в выражения для U 

U = NiUi + NjUj + NKUK,  

)(
2
1

21 xcxba
A

N iiii ++= ;   )(
2
1

21 xcxba
A

N jjjj ++= ; 

)(
2
1

21 xcxba
A

N KKKK ++= ;   jKKji xxxxа 2121 −= ; 

jKiKj xxxxа 1221 −= ;   ijjiK xxxxа 2121 −= ;    

Kji xxb 22 −= ;   iKj xxb 22 −= ;   jiK xxb 22 −= ;    

jKi xxc 11 −= ;   Kij xxc 11 −= ;   ijK xxc 11 −= . 

где Ni , Nj , NK – функции формы; А – площадь треугольника.  
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Перемещения любой точки внутри элемента можно записать  
в виде  

[ ] eIN
u
u }{

2

1 δ=
⎭
⎬
⎫

⎩
⎨
⎧ , 

 

где (δ)е – вектор перемещений узловых точек рассматриваемого эле-
мента. 

По известным перемещениям любой точки элемента можно опре-
делить деформации и напряжения:  
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Модель «кэм-клэй». Эта модель является упругопластической. 
Приращения объемных и сдвиговых деформаций разделены на упру-
гие и пластические компоненты [9]:  

 

pe ddd ννν ε+ε=ε ; 
p
s

e
ss ddd ε+ε=ε . 

 

Упругие деформации малы и обратимы при снятии напряжения. 
Поверхность текучести (рис. 1.17) может быть выражена соотношением  

 

)/( c
l

n pplMpq = . 
 

где М – константа трения, значения напряжения рс могут изменяться и 
зависят от напряжения. 
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Рис. 1.17. Поверхность текучести для модели «кэм-клэй»:  
1 – линии предельного состояния; 2 – упругая область;  

3 – поверхность текучести 
 
Упругую деформацию определяют по наклону кривой набухания 

и вычисляют по формуле 
 

),/( pVpdKd e ′′=εν  
 

где значение K постоянно для каждого из грунтов. 
Упругие сдвиговые деформации определяют при постоянном зна-

чении коэффициента Пуассона ν: 
 

)21(
)1(2
ν−′

ν+
=ε

pqV
dqKd e

s . 

 

Значение удельного объема определяют по формуле 
 

)/( cc ppKlplNY nn ′−λ−= , 
 

где N – значение для однородного консолидированного грунта при  
p′ = 1 кПа; λ – наклон кривой первичного обжатия.  

Пластические деформации вычисляются по формулам:  
 

[ ]
VpM

dqpdpqMKd p
v ′

+′′−
−λ=ε

)/()( ; 

)/( pqM
dd

p
vp

s ′−
ε

=ε . 

 

Пока напряженное состояние соответствует точке внутри поверх-
ности текучести, деформации являются полностью упругими и 

0=ε=ε p
s

p
v dd . Когда изображающаяся точка достигает поверхности 
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текучести, появляются упругая и пластическая составляющие. Значе-
ние увеличивается таким образом, что изображающаяся точка всегда 
остается на поверхности текучести, которая расширяется в соответст-
вии с величиной рс.  

Вышеприведенные соотношения справедливы при q < Mp′. Если  
q > Mp′, поведение грунта становится сложным и здесь не рассматри-
вается. 

Нелинейная механика грунтов. Это механика, разрешающая 
система уравнений, которая нелинейная. Механику грунтов рассмат-
ривают также как механику сплошной среды, обладающей внутренним 
трением. Кроме того, это многокомпонентная взаимопроникающая 
среда. Нелинейность разрешающей системы уравнений механики 
грунтов появляется: 

– при зависимости консолидационных параметров от уплотнения 
грунта (от изменяющейся пористости) – нелинейные консолидацион-
ные свойства; 

– при нелинейной связи между напряжениями, деформациями и 
их производными во времени – физическая нелинейность; 

– при нелинейной связи между компонентами деформаций и гра-
диентами перемещений – геометрическая нелинейность. 

Нелинейные консолидационные свойства грунтов принимаются  
в форме экспериментально установленных зависимостей и часто ис-
пользуются в работах по прогнозу консолидации слабых водонасы-
щенных грунтов. 

В нелинейной механике используют соотношения (уравнения  
состояния), вытекающие из теории пластичности. Поверхность нагру-
жения не идентично поверхности, разделяющей области упругих и 
пластических деформаций. Поверхность нагружения совпадает с гра-
ницей упругого деформирования. Нагружение вдоль этой поверхности  
не приводит к возникновению дополнительных пластических дефор-
маций. 

Для расчета ответственных сооружений предусматривается опре-
деление напряженно-деформированного состояния с учетом характер-
ной для грунтов нелинейной связи между напряжениями и деформа-
циями. Расчеты проводятся на ЭВМ. В основу методик положены  
соотношения деформационной теории пластичности пластического 
течения. 

Первая из них базируется на теории Генки с использованием  
текущих модулей деформирования, зависящих от уровня приложенных 
напряжений при активном нагружении, а при разгрузке – с использо-
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ванием модулей упругости. Влиянием траектории нагружения на  
деформации и прочность пренебрегают.  

Вторая теория (пластического течения) учитывает влияние траек-
тории режима возведения и эксплуатации на напряженно-деформиро-
ванное состояние системы «основание–сооружения». В основе теории 
пластического течения лежит принцип диссипации механической 
энергии – принцип Мизеса: скорость диссипации механической энер-
гии в единице объема во время пластического деформирования имеет 
максимальное значение для действительного напряженного состояния 
из всех возможных напряженных состояний, допускаемых данным 
критерием пластичности. 

Ильчевым В. А. (2008) показано, что методами нелинейной меха-
ники можно решать инженерные задачи с учетом реальных технологии 
и последовательности ведения работ, учета неблагоприятных факторов 
строительства и эксплуатации. 

В ряде работ использован ассоциированный и неассоциирован-
ный законы пластического течения (А. П. Филин, 1975).  

Для разграничения упругого и пластического деформирования 
упрочняющегося материала вводят условие пластичности (Н. Н. Ма-
линин, 1975) 

0)( =σ ijf . 
 

В качестве меры упрочнения принимают работу пластического 
деформирования 

∫ εσ== p
ijij

p dAq . 

или параметр q (Удквиста) 

∫ ε= p
ijdq . 

 

Здесь интегрирование ведут по пути деформирования (рис. 1.18). 
Размеры формы и положение поверхности пластичности зависят  
от всей истории деформирования. Если компоненты тензора напряже-
ния ijσ  получают приращения ijdσ , то догружение может привести 

либо к упругой разгрузке, если вектор ijdσ  направлен внутрь поверх-

ности нагружения, либо к нагружению, при котором развиваются пла-
стические деформации, если вектор ijdσ  направлен наружу поверх-

ности, либо к нейтральному нагружению, если вектор ijdσ  лежит  

в касательной плоскости к поверхности нагружения.  
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Рис 1.18. Диаграмма растяжения (а) поверхности (б)  
начала пластичности εт и пластичности ε 

 
Основные уравнения и алгоритмы расчета. Разрешающее 

уравнение задают в виде 
{ } 0=− FuL  на Ω, 

 

где L{u} – некоторый интегро-дифференциальный оператор; {u} –  
вектор-функция, доставляющая решение поставленной задачи; Ω – 
рассматриваемая область.  

Граничные условия задают двух типов: 
 

uus =1  на s1; 

qs
dn
uq =∂= 2  на s2, 

 

где s1 и s2 – части границы, где задаются условия; s = s1 + s2 – полная 
граница рассматриваемой области. 

Приближенное решение представляют в виде уравнения  
 

{ } .0=− FuL  
 

Подставив приближенное представление решения в разрешающее 
уравнение и учитывая граничные условия, можно записать: 
 

,на0ˆ
;на0ˆ

;на0}ˆ{

22

11

sqq
suu

FuL

≠−=ε
≠−=ε

Ω≠−=ε

 

 

где ε, ε1, ε2 – ошибки. 

а) б) 
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Цель приближенных методов решения – сделать ошибки  
наименьшими. Этого достигают методами взвешенных остатков. 
Ошибку распределяют по области и границе в зависимости от весовой 
функции ω̂ . 

∫
Ω

=Ωωε 0ˆ d ;   ∫ =ωε
1

0ˆ 11
s

ds ;    ∫ =ωε
2

0ˆ 22
s

ds . 

 

Весовую функцию ω представляют в виде суммы. 
 

∑ ψρ=ω ii , 
 

где ψi – линейно-независимые функции; ρi – произвольные коэффици-
енты. 

После подстановки ω̂  в интегральные выражения получим усло-
вия ортогональности ошибок к функциям ψi. 
 

∫
Ω

=εψ 02dsi ;   ∫ =ψε 0111
dSiS ;   ∫ =ψε

2

022
s

ids . 

 

В качестве весовых функций могут быть приняты дельта-функции 
Дирака  

)( ii xx −δ=ψ . 
 

С учетом основного свойства дельта-функции 
 

)()()( 1 ixfdxxxxf =−δ∫
∞

∞−

 

получим  

∫
Ω

=ε=Ω−εδ 0)( 1 idxx , 
 

где i – номер узла элемента.  
В основе метода конечных элементов лежит метод Бубнова–

Галеркина. В интерпретации метода взвешенных остатков 
 

iiiaU ϕΣ=ˆ ;   iii ϕβε=ω̂ , 
т.е. ii ψ=ϕ . 

Основные соотношения метода Бубнова–Галеркина имеют вид:  
 

∫
Ω

=Ωεϕ 0di ,   i = 1, 2, … 
 

или                            ∫
Ω

=Ωϕ− 0]}ˆ{[ dFuL i , i = 1, 2, … . 
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Таким образом, метод Бубнова–Галеркина состоит в выполнении 
ортогональности искомой функции и дифференциальных уравнений, 
заданных оператором )0}{( =− FuL  при  

∑ ϕ= iii aÛ . 
Алгоритмы решения нелинейных задач приведены на рис. 1.18, 

1.19. 
Условия моделирования. Механическое подобие напряженного 

состояния песчаных грунтов (с = 0) оснований жестких фундаментов 
имеет место при выполнении уравнений (П. Д. Евдокимов, 1982):  

1=
γ

σ

aa
a

L
;   1=ϕa , 

где aσ aL aγ и aφ – масштабные коэффициенты  для напряжений,  
линейных размеров, удельного веса и угла внутреннего трения грунта 
оснований соответственно. 

Категории подобия напряженного состояния песчаного основания 
жестких фундаментов для условия плоской деформации выражаются 
через числа моделирования:  

нн

н

мм

м
нм γ

σ
==

γ
σ

= σσ b
N

b
N ;    

нн

н

мм

м
нн γ

τ
==

γ

τ
= ττ b

N
b

N ; 

.нм ϕ=ϕ  
Общий вид графиков приведен на рис. 1.19. 
Флорин В. А. показал, что распределение напряжений, очертание 

областей пластических деформаций в двух сравниваемых случаях  
подобно, если  

σσ == aaaa bc . 

 

 
 
 

Рис. 1.19. Графики связи Nτ (а) и Nσ (б)  
с относительными горизонтальными смещениями 

а) б) 
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Мурзенко Ю. Н. ввел коэффициент моделирования относительно-
го давления на основание: 

 

прнпрмнм )(/)(/ NNNNaN == . 

Если нм γ=γ , то baa =σ  и bN aaa /σ=  или bNaaa =γ . 
Коэффициент моделирования aN показывает изменения угла 

внутреннего трения и геометрического очертания предельных зон,  
упругого ядра и поверхностей скольжения с изменением масштаба 
модели. Для идеального упругого основания аN = 1. 

Безразмерное относительное число моделирования вычисляется 
[57] как  

 

прcpпрcpcp // σσ==σ NN , 
 

тогда 1
)(
)(

)(
)(

)(

)(

мпрн

нпрм

мпрн

нпрм

нcp

мcp ==
σσ

σσ
=

σ

σ

NN
NN

. 

Нелинейные условия моделирования осадки основания модели и 
натурного фундамента получены в виде: 

 

нм saMs bs= , 
 

где 

н

м

м

н

н21

м21
)(
)(

⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛

⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛

=
⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ σ

⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ σ

=
−
−

=

b
s
b
s

ds
d
ds
d

a
ee
eeМ Ns . 

Поровое давление. Оно проявляется в уменьшении контактных 
сил взаимодействия между частицами. Полное давление передается  
через давление в жидкости в порах и через частицы (принцип Терцаги); 

ωδ+σ=σ pij
ef
ij

tot
ij . 

Деформации и разрушение связаны только с силами, действую-
щими между частицами, т.е. с эффективным напряжением. Если поро-
вая жидкость не перемещается, то изменение давления будет следовать 
закону гидростатики.  

В случае подъема порового давления эффективные напряжения и 
несущая способность снижаются. Процесс рассеяния порового давле-
ния называют консолидацией. С учетом консолидации определяют 
скорость осадки. 

Полная система дифференциальных уравнений теории консоли-
дации имеет вид  

ijij
tot

jij Fp =δ+σ ω
, ; 
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ω
ω

ω
ω +θ−=⎟⎟

⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛

γ
igi

F p
a

h
ip

K
i ,,, & , 

где j

i

ji

tot
ji

tot
jij dx/

1,
,, ∑

+
σ∂=σ  – компоненты вектора равнодействующей 

всех внутренних сил, действующих на единицу объема грунта;  
ρXi = Fi – компоненты равнодействующих внешних массовых сил, дей-
ствующих на единицу объема грунта; 

iFK  – коэффициент фильтрации  

в i-направления; γω – удельный вес воды; h – пористость; gaω  – модуль 
объемной сжимаемости поровой смеси; θ – объемная деформация ске-
лета грунта; ω

ip,&  – производные по времени; i, j – дифференцирование 
по i или j. 

О применении нелинейной механики к расчету оснований. 
Вопрос этот обсуждался Б. И. Далматовым (О. Ф. и М. Г., 1992, № 1). 
СНиП 2.02.01–83∗ рекомендует предельные значения деформации,  
когда конструкции сооружения не рассчитаны на усилия, возникаю-
щие при взаимодействии с основанием. Далматов Б. И. считает, что 
при переходе к расчету по нелинейной механике неравномерности 
осадок могут существенно возрасти. Причинами этого являются: 

– расструктуривание грунтов, сопровождающееся снижением их 
сопротивлению сдвига и модуля деформации; неодинаковая продол-
жительность от моментов вскрытия основания до устройства фунда-
мента; 

– у разных по ширине фундаментов влияние расчетных характе-
ристик на осадок различно; 

– неравномерность загружения временной нагрузкой. 
Подробные сведения о нелинейной механике можно найти в рабо-

тах В. П. Агапова (2004), П. А. Акимова (2005), С. М. Алейникова 
(2000), А. М. Белостотского (1998), П. Бенерджи, Р. Баттерфилда 
(1984), Ю. К. Зарецкого (1987), А. Б. Золотова и др. (2009), В. Н. Сидо-
рова, В. К. Ахметова (2007), В. И. Травуша (1982), Л. А. Толоконникова, 
А. А. Трещева (1996) и др. 
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Г л а в а  2 
 

РАСЧЕТ И ПРОЕКТИРОВАНИЕ  
ФУНДАМЕНТНЫХ КОНСТРУКЦИЙ 

 

 
 

2.1. РАЦИОНАЛЬНЫЕ КОНСТРУКЦИИ ФУНДАМЕНТОВ 
 

Рассмотрим опыт проектирования организаций Москвы по эф-
фективному проектированию фундаментов. Для сокращения объемов, 
стоимости и сроков проведения изысканий выполнена статистическая 
обработка материалов изысканий прошлых лет. Это позволило прово-
дить косвенную оценку основных строительных свойств грунтов.  
Полевые исследования проводили с помощью интервальных свай-
штампов при раздельном определении сопротивления по подошве и 
боковой поверхности. 

Дополнительно проведен анализ и систематизация испытания 
свай, использованы результаты наблюдений за осадками зданий на 
свайных фундаментах. Это послужило основной для разработки еди-
ной методики проектирования по предельно допустимым осадкам зда-
ний и сооружений. 

Для определения характеристик грунтов под нижними концами и 
по боковой поверхности свай широко используют установки статиче-
ского зондирования, позволяющие исследовать грунты на глубину 
15…20 м. 

Контроль несущей способности свай в процессе их погружения 
осуществляют отказомерами, позволяющими фиксировать отказы свай 
с учетом упругости отдачи.  

В 1970-е годы в Москве осуществлялось широкое эксперимен-
тальное строительство девятиэтажных жилых домов на «узких» фун-
даментах. Повышение давления на грунты под подошвой фундамента 
было основано на экспериментальном (штамповом) определении пре-
дела линейной деформируемости грунта. Для определения предела 
линейной деформируемости грунта Rlg предложена экспериментальная 
зависимость между величиной Rlg для реального и модельного фунда-
мента (штампа). Ширину фундаментов принимали в 2–2,5 раза меньше 
предусмотренной типовым проектом. Геодезические наблюдения за 
период более 15 лет показали, что осадки домов на узловых ленточных 
фундаментах лишь на 10% превышали осадки фундаментов домов на 
обычных фундаментах. 
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При строительстве жилых 16-этажных зданий с широким шагом по-
перечных стен применяют сборные плиты для ленточных фундаментов 
шириной 4 м под расчетной нагрузку 1500 кН/м при р < 0,3 МПа. 

Под колонны высотой здания с расчетной нагрузкой до 6600 кН 
разработаны сборные фундаменты из плит, объединенных траверсой 
(рис. 2.1). Разработаны конструкции монолитных столбчатых фунда-
ментов с расчетной нагрузкой от 1000 до 6000 кН и давлением на 
грунт от 0,15 до 0,45 МПа с уменьшенной высотой фундаментов. Это 
позволило получить экономию бетона от 20 до 50% по сравнению  
с ранее применяющимися аналогичными конструкциями. 

Предложена модель совместной работы фундаментной плиты  
с каркасом здания. Элементы каркаса 16-этажного здания связевой 
системы представлены системой со стержнями эквивалентной жестко-
сти. Вертикальные диафрагмы жесткости заменяются прямоугольной 
стержневой решеткой с диагоналями, междуэтажные – горизонталь-
ными стержнями, фундаментная плита – эквивалентной по жесткости 
системой перекрестных полос и стержней, размещенных в ее средин-
ной плоскости. 
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Рис 2.1. Сборный столбчатый фундамент под колонны каркасных зданий:  

1 – подколонник; 2 – траверса; 3 – фундаментный блок (плита) 
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Диагональные стержни имитируют жесткость плиты на кручение 
и растяжение-сжатие. Деформативные свойства грунтового основания 
аппроксимируются упругими опорами в виде вертикальных стержней, 
размещенных в узлах перекрестных полос плиты. 

С конца 1970-х гг. в Москве были разработаны и внедрены безро-
стверковые свайные фундаменты для крупнопанельных жилых домов. 
В безростверковом фундаменте происходило выравнивание распреде-
ления вертикальных усилий в отдельных сваях от нагрузок надземной 
части здания. 

 
2.2. ОПТИМИЗАЦИЯ СТОИМОСТИ ПЛИТ  

ЛЕНТОЧНЫХ ФУНДАМЕНТОВ 
 

Методика разработана в Челябинском политехническом институ-
те под руководством В. И. Соломина (О.Ф. и М.Г., 1989, № 1). Плиту 
рассматривают как балку переменой жесткости на винклеровском ос-
новании (рис. 2.2). Систему разрешающих уравнений строят вариаци-
онно-разностным методом на основе принципа Лагранжа:  
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U, blU , Usl – потенциальная энергия  системы, деформации балки и 
основания соответственно; W – изменение потенциала внешних сил;  
ωi – вертикальное перемещение i-го узла балки; Bi – жесткость балки  
в i-м узле; Δb – шаг узлов; K – коэффициент постели; qi – интенсив-
ность нагрузки в i-м узле ; n – число узлов, нанесенных на балку.  

Зависимость между изгибающим моментом и кривизной балки 
принята кусочно-линейной (рис. 2.2, а). Параметры диаграммы  
момент-кривизна определяют по формулам (31, 125, 150 и 160)  
СНиП 2.03.01–84∗: 
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Рис. 2.2. Зависимость изгибающего момента от кривизны  
элемента балки (а); расчетная схема фундаментной плиты (б);  

управляющие параметры (в)  
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где n
uω  – кривизна элемента балки; plW  – пластический момент со-

противления; Eb и Es – модули упругости бетона и стали; Ired – приве-
денный момент инерции относительно его центра тяжести; sψ  –  
коэффициент, учитывающий работу растянутого бетона на участке  
с трещинами; bψ  – коэффициент, учитывающий неравномерность 
распределения деформаций крайнего сжатого волокна бетона;  
ν – коэффициент, характеризующий упругопластическое состояние 
бетона сжатой стоимости плиты; btR – расчетное сопротивление бето-
на осевому растяжению; creM – момент трещинообразования. 

а) б) 

в) 
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bbss ccc ν+ν= , 
где sc , sν , bc , bν  – стоимость и объемы арматуры и плиты.  

Во всех сечениях должно выполняться условие по трещиностой-
кости:  

[ ] 01 ≤−=ϕ crecre QQ ; 
3)/()1005,3(18 dEGQ sslcre ηδϕμ−= , 

 
где creQ  – ширина раскрытия трещины, принимаемая по формуле 
(144) СНиП 2.03.01–84; δ – коэффициент, принимаемый равным 1 для 
изгибаемых элементов; μ – коэффициент армирования сечения;  
Gs – напряжение в стержнях крайнего ряда; lϕ  – коэффициент, учиты-
вающий длительность действия нагрузок; η – коэффициент, прини-
маемый для стержней периодического профиля равным 1. 

Условие прочности наклонного сечения может быть записано  
в виде 

[ ] 02 ≤−=ϕ bb QQ ; 
[ ] cBRQ hbtnbb /)1(

04 ϕ+ϕ= , 
где Qb – расчетная сила в сечении; [Qb] – допустимая поперечная сила, 
определяется по формуле (84) СНиП 2.03.01–84∗ при с, равном половине 
длины консоли; Rbt – расчетное сопротивление бетона осевому растяже-
нию; b – ширина плиты; h0 – рабочая высота сечения; φb4 – коэффици-
ент, принимаемый для тяжелого бетона равным 1,5; φn – коэффициент, 
учитывающий влияние продольных сжимающих сил. 

Ограничение по предельному моменту заменено ограничением 
деформаций арматуры. 

[ ] 03 ≤ω−ω=ϕ nn ; 
 

[ ] a
n
u

n Kω=ω , 
 

где ωn – кривая, полученная в результате расчета балки; [ωn] – допус-
тимая кривизна балки; n

uω  – кривизна, при которой момент в данном 
сечении достигает предельного значения и напряжение в арматуре 
достигает σ0,2 (формула 160, СНиП 2.03.01–84∗). При допустимой  
деформации 7% Kа =10.  

Управляющие параметры 1021 ...,,...,,, xxxxx j=  показаны на  
рис. 2.2, в. Требуется отыскать вектор x , который обеспечивает мини-
мум функции Лагранжа: 
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∑
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где λK – множитель Лагранжа, 0 < λK << 1. 
Решение осуществлялось методом последовательных приближе-

ний. Задавали начальные значения вектора 0x  и множитель  

Лагранжа 0
Kλ . Величину 0x  принимали минимально возможной из 

конструктивных ограничений. Далее на каждом шаге r параметры xj 
последовательности задавали приращения jxΔ  и вычисляли ΔL(r), Δφ(r) 

при варьировании вектора 1021 ...,,...,,, xxxxxx jj Δ+= . Устанавли-
вали такое значение j = m, при котором увеличение параметра xm  
на данном шаге r приводит к наибольшему продвижению в сторону 
границы допустимой области при наименьшем возрастании L(x)(r)  
принимаются на (r + 1)-м шаге:  
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и выполняются ΔL(r + 1), Δφ(r + 1), ω(r + 1) и так далее, пока 1 не станет рав-
ным нулю. 

Поиск наилучшего решения производили при разных значениях 
начальных параметров 0x  и 0

Kλ . 
 

2.3. ФУНДАМЕНТЫ НА ПРОМЕЖУТОЧНОЙ ПОДГОТОВКЕ 
 

Суть метода Е. А. Сорочана заключается в следующем. На вы-
ровненной поверхности грунта основания по оси фундамента уклады-
вается жесткая полоса из щебня или бетона, задавливается (при загру-
жении фундамента) на все толщину. В результате под средней частью 
фундамента образуется зона повышенного уплотнения грунта  
(рис. 2.3) [42, 96]. 

Наличие области, менее деформируемой по сравнению с окру-
жающим грунтом, вызывает трансформацию эпюры давлений с увели-
чением ординаты под центром фундамента и уменьшением в краевых 
зонах, уменьшение осадки.  

По мере возрастания нагрузки происходит осадка фундамента  
с уплотнением рыхлого песка. При определенном значении осадки вся 
нижняя плоскость подошвы фундамента вступает в работу с грунтом. 
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Рис. 2.3. Расчетная схема взаимодействия фундамента  
на промежуточной подготовке с основанием (а); зависимость  

относительного изгибающего момента Мр / М в расчетном сечении  

от ширины жесткой части промежуточной подготовки bр (б):  

А – уплотненная область; Мр – момент для фундамента на промежуточной 
подготовке; М – момент для фундамента на естественном основании;  

p′f  – пригрузка; pf – давление под консольной частью;  
Pc – эпюра контактных давлений под жесткой полосой; 1 – фундамент;  

2 – бетонная часть подготовки; 3 – рыхлый песок 
 

2.4. ФУНДАМЕНТЫ С НАКЛОННОЙ ПОДОШВОЙ 
 

Рассмотрим пример расчета фундамента под трехшарнирную раму 
здания (рис. 2.4) [30, 71]. Пусть площадь подошвы А, G – вес фундамента.  

Отметка верха фундамента – 0,5 м, поверхности земли – 0,2 м, 
глубина заложения d = 1,5 м. Для улучшения работы фундамента на 
действие горизонтальной нагрузки принята бетонная подготовка из 
бетона В5 с наклонной подошвой. Минимальная подготовка bn = 1,4 м, 
длина ln = 2 м, угол наклона подготовки к горизонту β = 14°.  

На основание действуют вертикальные нагрузки от веса фунда-
ментной балки и стены N1, от рамы N2, веса стойки башмака N3, ребра 
башмака N4, плиты башмака N5, грунта на плиту у ребра N6, грунта на 
плиту N7, подготовки N8, грунта на наклонную грань ребра N4n. Сумма 
вертикальных нагрузок ΣFs. 

На рисунке 2.4. показаны эксцентриситеты указанных сил отно-
сительно центра тяжести горизонтальной проекции подошвы подго-
товки фундамента. Суммарный момент всех сил относительно центра 
тяжести горизонтальной проекции фундамента ΣМ1. Сумма всех гори-
зонтальных сил ΣFh. 

а) б) 
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Рис. 2.4. Схема к расчету отдельного фундамента  
под трехшарнирную раму 

 
Расчет основания по деформациям. Горизонтальная деформа-

ция фундамента от сдвигающей силы Fh  
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где λ – коэффициент пропорциональности (табл. 2.1). 
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Таблица 2.1 
 

Вид грунта засыпки λ, кН/м4 

Глина, суглинок, супесь, песок пылеватый 
Песок (е < 0,7) мелкий 
Средней крупности 
Крупнообломочный грунт и гравелистый песок  

4000 
6000 

10 000 
20 000 

 

Расчет основания по первому предельному состоянию. Про-
верка основания по несущей способности производят из условия 

n

uс
V

NF
γ

γ
≤ , 

где Nu – вертикальная составляющая предельного сопротивления осно-
вания; сγ , nγ  – коэффициенты условий работы и надежности по на-
значению. 

Угол наклона равнодействующих к нормали поверхности контак-
та фундамента с грунта 

α−δ=δ N , 
где α – угол наклона грани подготовки к горизонту. 

Эксцентриситет приложения равнодействующей  

Vil FMe ΣΣ= / . 
Приведенная длина подготовки 

lell 2cos/пп −α=′ . 
Вертикальная составляющая сила предельного сопротивления  

основания 
( )IccIqqIu CNNlNlbN ξ+δ′ξ+δξ= δδ ппп , 

где Nδ, Nq, Nc – безразмерные коэффициенты несущей способности, 
определяемые в зависимости от расчетного значения угла внутреннего 
трения грунта. 

Расчет фундамента на сдвиг по подошве. Необходимо обеспе-
чить условие 

∑∑ γγ= nsrcsa FF / , 

где ∑ saF  и ∑ srF  – сумма проекций на плоскость скольжения рас-
четных сдвигающих сил, определяемых с учетом активного и пассив-
ного давления грунта на боковые грани фундамента. Сумма расчетных 
вертикальных сил на уровне подошвы подготовки равна  

c
n

VV FF γ= ∑∑ , 
где γc = 0,8. 
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Сумма активных давлений грунта на фундамент со стороны дейст-
вия горизонтальной силы с учетом давления на пол здания (q = 20 кН/м2) 

 

a.пa.cpa.ca EEEE ++= ; 

)2/45(tg
2

2 2
c

c1
ca.c IIh

hh
bE ϕ′−δ′

+
= ; 

)2/45(tg
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)(2 2
cp

cpc1
cpa.cp IIh

hhh
bE ϕ′−δ′

++
= ; 

)2/45(tg
2

)(2 2
п

пcpc1
пa.п ϕ−δ′

+++
= Ih

hhhh
bE ; 

bI hqh +δ′= /1 , 
 

где a.пa.cpa.c ,, EEE  – активные давления на стаканную часть, плиту и 

подготовку фундамента; bh  – высота от пола до образа фундамента; 

пcpc ,, hhh  – высота стакана, плиты и подготовки фундамента.  

Сумма пассивных давлений грунта со стороны противоположной 
действию горизонтальной силы равна: 

 

п.пп.cpп.cп EEEE ++= ; 
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2 2
c
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= . 

 

где п.cE , п.cpE , п.пE  – пассивные давления на стаканную часть, плиту 

и подготовку. 
Сумма расчетных горизонтальных сил определяют по формуле  

 

.cos)( пaпa β−+=∑ EEFFs  
 

Угол наклона равнодействующей к вертикали 
 

( ).arctg a ∑∑=δ VsN FF  
 

Если δN > φI , то необходима проверка на сдвиг по подошве. Равно-
действующая всех сил равна 

 

.cosc NVFN δ=∑  
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Сумму удерживающих сил определяют по формуле 

∑ ∑ +ϕ′= ,tg п IIVsr CAFF  

где .))(cos(c∑ β−δ=′ NV NF  
Расчет осадок щелевых фундаментов. Осадки столбчатых и од-

нощелевых ленточных фундаментов рассчитываются по схеме услов-
ного фундамента шириной подошвы By (рис. 2.5) без учета сжатия 
верхнего слоя грунта d в соответствии с требованием СНиП 2.02.01–83* и 
СП 50-101–2004. При этом в собственный вес углового фундамента 
включается также вес грунта Qω в его объеме, полосы шириной по по-
дошве, равной By – B и длиной Ly – L.  

Размеры условного ленточного однощелевого и столбчатого фун-
дамента в плане, а также действующих по их подошвам давлений на 
грунт принимаются по рис. 2.6 и равными: 

 

Bу.л = δл + b′;    Lу.л = Lл + b″;  
By.c = Bc + 0,5(b′ + b″);    Ly.c = Lc + 0,5(b′ + b″);  

Pу.л = (N + Qф) / (Bу.л xLу.л);    Pу.л = N + Qф(Bу.с xLy.c),  
 

где δл , Lл и Bc и Lc ширина, толщина (δ и В) и длина L ленточного и 
столбчатого фундамента соответственно; b′ – ширина фундамента; b″ – 
зона распространения вертикальных напряжений в стороны от торцов 
стенок; Qф – вес фундамента. 

Несущая способность фундаментов по грунту вычисляется по 
формуле  

Fd = γc [γcR RA + lγcf·fh + (2lcj fh)],  
где γс – коэффициент условий работы; А – площадь подошвы стенки; R – 
расчетное сопротивление грунта под подошвой; l – длина фундамента; 
 

с

2

1

 
 

Рис. 2.5. График зависимости сопротивления срезу грунта τ  
от нормального напряжения σ 
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γcf – коэффициент работы грунта по боковой поверхности стенки;  
h – высота стенки; f – среднее значение расчетного сопротивления 
грунта по боковой поверхности стенки. 

Осадки многощелевых ленточных и плитных фундаментов опре-
деляются по схеме двухслойного основания, в котором деформации 
происходят в пределах верхнего слоя sв, равного высоте стенок d, и 
нижнего sн, залегающего под их подошвами. 

Расчет основан на использовании принципа суперпозиции, в соот-
ветствии с которым раздельно определяются величины осадок верхнего 
и нижнего слоев с их последующим сложением:  

 

s = sв + sн. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 

Рис. 2.6. Графики зависимости осадок от нагрузок и осадок на двухщелевые  
фундаменты с высоким ростверком и толщиной стенок δ = 0,1 м,  
расстоянием между стенками b = 0,4 м при различных величинах 

модулей деформации Е и удельного сцепления с грунтом: 
1 и 2 – при d = 0,5 м и s = 10 и 20 мм; 3 и 4 – d = 1,5 м и s = 10 и 20 мм;  

5 и 6 – при d = 0,5 м и N = 100 и 200 кН/м;  
7 и 8 – при d = 1,5 м и N = 100 и 200 кН/м 
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Расчет осадок выполняется по схеме линейно-деформируемого 
полупространства методом послойного суммирования. Рассматриваются 
двухщелевые ленточные и плитные фундаменты мелкого заложения  
с низким ростверком; высотой стенки d, изменяющейся в пределах  
от 0,5 до 2,5 м, толщиной стенки δ = 0,1…0,2 м, в которых расстояния 
между стенками принимают оптимальными. 

Осадки двухщелевых ленточных фундаментов рекомендуется оп-
ределять в соответствии со схемами на рис. 2.7 и 2.8. 

 

B
b' b b'

d
dr

N NL

 
 

Рис. 2.7. Схема к определению осадки верхнего слоя sв  
 

B
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H
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Рис. 2.8. Схема к определению осадки нижнего слоя sн  
основания двухщелевых ленточных фундаментов:  

а – вертикальные напряжения, действующие на кровле нижнего слоя;  
б – распределение вертикальных напряжений  

в линейно-деформируемом полупространстве нижнего слоя 

а) б) 
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Для определения осадки верхнего слоя (см. рис. 2.7) вертикаль-
ные напряжения, действующие в основании фундаментов, определя-
ются на 1 м длины ленточного фундамента, принимаются равными:  

– от собственного веса грунта на глубине d 
 

σgd = γ(d + dr),  
 

где γ – средневзвешенное значение удельного веса грунта, залегающе-
го в пределах глубины заложения подошв стенок; 

– под ростверком  
σj0 = γr N/b;  

 

– в грунте, заключенном между стенками, в уровне подошвы  
стенок 

σjd =(γj + γf /2)N/b;  
 

– в грунте, примыкающем к наружным поверхностям стенок:  
 

σjd = (γj /2)N/2b′ = γf N/4b.  
 

Среднее вертикальное напряжение в уровне подошвы ростверка 
равно  

σs0 = γr N/b + Gr /b, 
 

где Gr – вес конструкций ростверка. 
Среднее вертикальное напряжение в уровне подошвы верхнего 

слоя равно  
 

σsd = (γj + γf)N/(b + 2b′) + Gd /(b + 2b′),  
 

где Gd – вес грунта условного фундамента шириной B – 2δ или b + 2b′ 
и ростверка, включая вес грунта на его обрезах. 

Осадка двухщелевых фундаментов за счет сжатия верхнего слоя 
определяется методом послойного суммирования по СНиП 2.02.01–83*: 

 

.)( в,н ∑ σβ= Ehs iizpd  
 

На кровлю нижнего слоя передаются вертикальные напряжения, 
возникающие по подошве верхнего слоя σjd, σfd, напряжения от собст-
венного веса σgd, а также напряжения t по подошве стенок, равные  

 

σt = (γt N + Gt)/2δ, 
 

где Gt – вес стенок фундамента. 
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Средние вертикальные напряжения в уровне кровли грунтов ос-
нования нижнего слоя по подошве условного фундамента шириной В 
составляют: 

σsн = (N + Gн)/B, 
 

где Gн – вес грунта, стенок, ростверка и грунта на его обрезах в преде-
лах условного фундамента шириной B = b + 2δ + b′. 

Распределение по глубине вертикальных напряжений в нижнем 
слое от вертикальной нагрузки принимается по схеме линейно-
деформируемого полупространства как для условного фундамента 
шириной В по аналогии с расчетом фундаментов мелкого заложения 
на естественном основании. 

Осадка двухщелевых фундаментов за счет сжатия нижнего слоя 
определяется в соответствии с приведенной на рис. 2.8, б расчетной 
схемой методом послойного суммирования по СНиП 2.02.01–83*: 

 

.)( н,,нн ∑ σβ= iiizp Ehs  
 

Осадки многощелевых плитных фундаментов суммарной шири-
ной В > 10 м рекомендуется определять по аналогии с вышеизложен-
ным для двухщелевых фундаментов, по схеме линейно-деформируе-
мого слоя в соответствии с обязательным прил. 2 СНиП 2.02.01–83*. 

 
2.5. РАСЧЕТ НЕСУЩЕЙ СПОСОБНОСТИ ПИРАМИДАЛЬНЫХ 

СВАЙ НА ДЕЙСТВИЕ ВЕРТИКАЛЬНЫХ НАГРУЗОК 
 

В строительстве широко применяются фундаменты в виде пира-
мидальных свай и забивных блоков с углом наклона боковых граней от 
2 до 10°. Эффективность применения таких фундаментов обусловлена 
тем, что при погружении в грунт вокруг их боковой поверхности обра-
зуется зона уплотненного грунта, обладающего повышенными прочно-
стными свойствами. Возрастают плотность грунта, удельное сцепление 
и модуль деформации. Размеры и объем зоны уплотнения зависят от 
начальной плотности грунтов и влажности, объема погруженной сваи 
или блока и угла наклона α их боковых граней. Размеры этой зоны ко-
леблются от 2D до 3D (D – размер сваи в голове) [1, 20, 30, 42, 52].  

Как известно, с ростом угла конусности коротких пирамидальных 
свай одинакового объема их несущая способность увеличивается.  
Однако увеличение угла сбега более 10° оказывается нецелесообраз-
ным, так как это затрудняет погружение свай в грунт. 

От характеристик зоны уплотнения и ее размеров в значительной 
степени зависят несущая способность пирамидальных свай и блоков,  
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а также особенности проектирования фундаментов и производство 
работ по их устройству. Проектирование таких фундаментов ведется  
в соответствии со строительными нормами ВСН 26-84. Применение 
пирамидальных свай и забивных блоков рекомендуется при залегании 
в основании песков мелких и пылеватых средней плотности, непучи-
нистых и глинистых грунтов с показателем текучести IL = 0,2…0,8. 

Расчет пирамидальных свай и забивных блоков на осевые вдавли-
вающие нагрузки производится по первой группе предельных состоя-
ний. Осадки свай и блоков не определяются, так как в принятой мето-
дике определения несущей способности свай и блоков по грунту их 
осадки, как правило, не превышают 3 см. 

Несущая способность пирамидальной сваи или забивного блока оп-
ределяется в соответствии с расчетной схемой (рис. 2.9) по формуле [42]: 

 

Fd = γc(Ft + Fs)/γн, 
 

где γс – коэффициент условий работы грунта основания, для песчаных 
и глинистых непросадочных грунтов γс = 1; Ft – несущая способность 
пяты; Fs – несущая способность боковой поверхности; γн – коэффици-
ент надежности.  

Несущая способность пяты свай и блоков определяется по формуле  
 

Ft = RAt, 
 

где R – расчетное сопротивление грунта под пятой блоков и свай,  
определяется по графикам (рис. 2.10); At – площадь пяты забивного 
блока или свай. 
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Рис. 2.9. Расчетные схемы к определению несущей способности  
пирамидальных свай и блоков:  

а – схема усилий, действующих на забивной блок или сваю; б – г – расчетные 
схемы для определения несущей способности боковой поверхности блока  

или сваи при однослойном, двухслойном, трехслойном основаниях 

а) б) в) г)
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Рис. 2.10. Значения расчетного сопротивления R глинистых (а)  
и лессовых просадочных (б) грунтов под пятой забивных свай и блоков, 

погружаемых в грунт на глубину 2 м 

 
Для глубины погружения забивных блоков на 1 м приведенные на  

графиках рис. 2.10 и табл. 2.2, 2.3 значения R умножаются на коэффи-
циент 0,6, а при глубине погружения блоков от 1 до 2 м значения рас-
четного сопротивления грунтов принимаются по интерполяции. 

Несущую способность боковой поверхности пирамидальных свай 
и забивных блоков пирамидальной формы при одинаковом угле на-
клона боковых граней к вертикали α и равной площади всех граней А 
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(см. рис. 2.9) в однородных грунтах можно выразить через сумму рав-
нодействующих сил отпора грунта N, нормальных к боковым граням, и 
равнодействующих сил трения и сцепления Т по каждой грани: 

 

Fs = 4cosα [N(tgα + tgφ′) + C′As], 
 

где φ′, С′ – угол внутреннего трения и удельное сцепление уплотнен-
ного грунта, принимаемые по табл. 2.3; As – площадь боковой поверх-
ности грани; N – равнодействующая давления грунта на грань блока 
или сваи в предельном состоянии, определяемая для однородного од-
нослойного основания по формуле 
 

,
3
tg

2
)tg(

cos
cos

с ⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ α+γλ+α+

α
δ= hdhhdpkhN t

t  

 

где h – глубина погружения сваи или блока в грунт; k – коэффициент, 
учитывающий пространственный характер работы сваи или блока, 
принимаемый равным r = 1,3 для песчаных и 1,5 – для глинистых 
грунтов; dt – размер грани сваи или блока на уровне пяты; γ – удель-
ный вес грунта; δ – угол трения грунта о бетонную поверхность блока 
сваи, принимаемый равным δ = φ′ – для глинистых грунтов; λ – коэф-
фициент отпора грунта, определяемый по графикам (рис. 2.11);  
pc – давление грунта, обусловленное сцеплением, равное 

 

pc = 2C′√λ . 
 

2.2. Значения расчетного сопротивления R песчаных грунтов  
средней плотности под пятой забивных блоков,  

погружаемых в грунт на глубину 2 м 
 

Разновидность грунта основания Расчетное сопротивление R, МПа 

Пески пылеватые:  
    малой степени водонасыщения 1,3 
    средней степени водонасыщения 1,1 
    насыщенные водой 1,0 
Пески мелкие:  
    малой степени водонасыщения 1,8 
    средней и насыщенные водой 1,6 
Пески средней крупности,  
независимо от влажности 

2,1 
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При многослойном основании расчетная несущая способность 
боковой поверхности пирамидальной сваи или забивного блока опре-
деляется суммированием нагрузок, воспринимаемых участками боко-
вой поверхности отдельных слоев грунта: 

 

[ ]∑
=

+′++ϕ+αα=
n

i
iIiiIiIiid CnP

n
dCPAF

1
,2

1

2

,, ,)()tgtg(cos  

 

где iA  – площадь боковой поверхности сваи в пределах i-го слоя грун-
та, м2 (рис. 2.11); α – угол конусности сваи, град; iI ,ϕ , iIC ,  – расчетные 
значения угла внутреннего трения, град, и сцепления, кПа; i – номер 
слоя грунта; d – сторона сечения нижнего конца сваи, м; n1, n2 – коэф-
фициенты (табл. 2.4) рис. 2.9. 

 
2.3. Параметры прочности φ′, C′ для уплотненных грунтов 

 

Разновидность фунтов  
основания 

Параметры прочности грунта 

φ′ C′ 

Песчаные грунты:   

e < 0,6 0,9φI 0,9CI 

0,6 < e < 0,75 φI + 2° 1,3CI 

e > 0,75 φI + 3° 1,3CI 

Глинистые,  
в том числе  
просадочные при: 

  

IL < 0,1 φI
 0,8CI 

0,1 < IL < 0,2 φI + 1° 1,1CI 

0,2 < IL < 0,5 φI + 2° 1,6CI 

Глинистые,  
в том числе  
просадочные при 

  

0,5 < IL < 0,8 φI + 1° 1,4CI 
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Рис. 2.11. Графики для определения коэффициента λ:  
а – для песчаных грунтов: α – угол наклона боковых граней блока или сваи  
к вертикали; δ – угол трения бетона по грунту; φ′ – угол внутреннего трения 

уплотненного грунта; б – для глинистых фунтов при δ = φ′/2 
 

Таблица 2.4 
 

Коэффициент 
Угол внутреннего трения φI, i , град 

4 8 12 16 20 24 28 32 36 40 

n1 0,53 0,48 0,41 0,35 0,30 0,24 0,20 0,15 0,10 0,06
n2 0,94 0,88 0,83 0,78 0,73 0,69 0,65 0,62 0,58 0,54
ξ 0,06 0,12 0,17 0,22 0,26 0,29 0,32 0,32 0,37 0,39
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Рис. 2.12. Расчетная схема пирамидальной сваи 
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2.6. РАСЧЕТ НЕСУЩЕЙ СПОСОБНОСТИ ПИРАМИДАЛЬНЫХ 
СВАЙ НА ДЕЙСТВИЕ ГОРИЗОНТАЛЬНОЙ СИЛЫ 

 

Пирамидальную сваю рассматривают как абсолютно жесткую кон-
струкцию. Грунт, в котором находится свая, представлен упруго дефор-
мируемой средой, характеризующейся коэффициентом постели Сz ,  
линейно возрастающим до точки нулевых перемещений, а далее посто-
янным: 

 

Cz = kz, 
 

где k – коэффициент пропорциональности, определяемый по табл. 2.5; 
z – глубина, для которой определяется коэффициент постели. Отсчет 
глубины z ведется при высоком ростверке от поверхности грунта,  
а при низком – от его подошвы. 

Расчетная схема работы сваи в грунте изображена на рис. 2.13. 
 

2.5. Значения коэффициентов k и a 
 

Наименование грунта,  
окружающего сваи,  
и его характеристики 

Коэффициент 
пропорциональ-
ности k, кН/м4 

Прочностной  
коэффициент пропор-
циональности а, кН/м3

Пески крупные (0,55 < e > 0,7), 
глины и суглинки твердые  
(IL < 0) 

18 000…30 000 71…92 

Пески мелкие (0,6 < e < 0,75), 
пески средней крупности  
(0,55 < e < 0,7), супеси твердые 
(IL < 0), глины и суглинки  
тугопластичные и полутвердые 
(0 < IL < 0,5) 

12 000…18 000 60…71 

Пески пылеватые (0,6 < e < 0,8), 
супеси пластичные (0 < IL < 1), 
глины и суглинки мягкопла-
стичные (0,75 < IL < 0,75) 

7000…12 000 44…60 

Глины и суглинки текуче-
пластичные (0,75 < IL < 1) 4000…7000 26…44 

Пески гравелистые 
(0,55 < e < 0,7), крупнообло-
мочные грунты с песчаным 
заполнителем 

50 000…100 000 100…120 
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Рис. 2.13. Схема к расчету пирамидальной сваи  
при действии горизонтальной нагрузки:  

а – схема действующих сил; б – изменение коэффициента постели по глубине 
 
При действии на сваю горизонтальной силы H, приложенной  

в уровне поверхности грунта или некотором расстоянии от него t0, 
происходит поворот сваи вокруг точки 0. Свая отклоняется от верти-
кали на некоторый угол ψ0, зависящий от величины горизонтальной 
силы, площади поперечного сечения сваи, глубины ее погружения и 
коэффициента постели грунта основания. При этом максимальные  
горизонтальные перемещения будут у головы сваи, а далее они 
уменьшаются до точки нулевых перемещений. В грунте возникает  
реактивное давление и трение по наклонным граням пирамидальной 
сваи. Сопротивляемость сваи, в свою очередь, будет зависеть от  
соотношения жесткости сечения Eb I, глубины забивки и грунтовых 
условий.  

Эксперименты показывают близкую к линейной зависимость  
горизонтального перемещения головы сваи U0 в уровне поверхности 
грунта от величины горизонтальной нагрузки при U0 < 10 мм. Поэтому 
при расчете коротких горизонтальных нагруженных пирамидальных 
свай с перемещениями до 10 мм можно исходить из линейной зависи-
мости между действующими нагрузками и перемещениями. 

Выразив сопротивление грунта по боковой поверхности сваи  
через функцию коэффициента постели Cz , жесткости поперечного  
сечения сваи и ее горизонтального перемещения, получим выражение 
для определения несущей способности сваи на горизонтальную  
нагрузку в зависимости от допускаемого перемещения головы сваи  
в уровне поверхности грунта: 

а) б) 
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Fd = 2α3Eb IU – Mα , 
 

где α – коэффициент деформации, определяемый по формуле  
 

.
4

4
IE

Cb

c

zc=α  

 

При шарнирном опирании стоек рам момент, возникающий в уров-
не головы сваи, может быть принят М = 0. Тогда  

 

Fd = 2α3Eb IU. 
 

2.7. ФУНДАМЕНТЫ НА УПЛОТНЕННЫХ СЛАБЫХ ГРУНТАХ 
 

Одним из наиболее перспективных методов возведения фунда-
ментов на слабых, в том числе на водонасыщенных грунтах, является 
метод строительства в уплотненном основании [42, 59, 64, 82]. 

Основными технологическими решениями здесь являются фун-
даменты в вытрамбованных котлованах (рис. 2.14) из сборных забив-
ных блоков и свай, фундаменты на уплотненных и упрочненных грун-
тах (О.Ф. и М.Г., 1990, № 5). В комплексное навесное оборудование  
к кранам-экскаваторам входит: 

– направляющая стойка (крепящаяся сверху к стене, а снизу опи-
рающаяся на грунт); 

– сбросная каретка с набором сменных рабочих органов; 
– трамбовки (для пробивки скважин, поверхностного уплотнения 

грунтов и втрамбовывания жесткого грунтового материала вокруг за-
бивных свай); 

– долото-клин (для разрушения прочных грунтов) и т.п. 
Фундаменты в вытрамбованных котлованах в зависимости от на-

грузок, характеристик грунтов, расположения слабых грунтов по глу-
бине выполняют по четырем основным схемам: с уплотненной зоной; 
с уширенным основанием; с подушкой из вытрамбованного жесткого 
грунтового материала и на столбах из такого же материала. 

Несущая способность фундаментов определяется в основном раз-
мерами уплотненной зоны, плотностью грунта; деформационными и 
прочностными характеристиками подстилающего слабого водонасы-
щенного грунта. Максимальные размеры уплотненной зоны достига-
ются при оптимальной влажности грунтов и зависят в основном от 
формы и размеров трамбовки, глубины уплотненной зоны равняются 
по глубине ниже дна котлована 1,5d и в плане (2 – 3) d (d – ширина 
котлована в среднем сечении по глубине). 
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Рис. 2.14. Основные виды фундаментов в вытрамбованных  
котлованах (а – г) и из забивных балок (д, е) [42]:  

1 – маловлажный пылевато-глинистый грунт; 2 – слабый, в том числе  
водонасыщенный; 3 – вытрамбованный котлован; 4 – уплотненная зона грунта; 

5 – уширение из вытрамбованного жесткого материала; 6 – оболочка  
из маловлажного глинистого грунта; 7 – забивной блок; 8 – стакан для колонны 

 
По данным В. Н. Голубкова [20], зона деформации грунта при  

нагружении фундамента располагается в пределах зоны уплотнения. 
За пределами зоны уплотнения физико-механические характеристики 
грунта остаются такими же, как и для естественного состояния. 

В случае слабых переувлажненных и водонасыщенных грунтов 
большой мощности и при относительно небольших нагрузках на осно-
вание часто эффективны фундаменты в котлованах с подушкой из 
втрамбованного песчаного грунта. Вытрамбовывание котлованов про-
изводят через слой маловлажного глинистого грунта, отсыпаемого 
слоями толщиной по 20…40 см (см. рис. 2.14.). В результате этого на 
стенках создается оболочка из уплотненного маловлажного глинистого 
грунта. Она снижает эффекты налипания грунта на трамбовку и ее  
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засасывания, удерживает стенки котлована от обрушения. Несущая 
способность фундаментов в основном определяется размерами поду-
шек и характеристиками подстилающих слабых грунтов.  

Существенное увеличение разрушающей нагрузки может быть 
достигнуто увеличением толщины подушки и передачи ее на слой грун-
та с более высокими прочностными и деформационными характеристи-
ками, т.е. на столб уплотненного жесткого материала (рис. 2.14, г). 

Фундаменты из забивных блоков выполняют с уплотненной  
зоной (рис. 2.15, 2.16) и с подушкой из вытрамбованного грунта  
(рис. 2.14). Наклон граней блоков составляет 1:10…1:40. Фундаменты 
с уплотненной зоной применяют при наличии сверху маловлажного 
пылевато-глинистого или песчаного хорошего уплотняющегося грунта. 
При наличии в верхней части грунтовой толщи слабых водонасыщен-
ных грунтов наиболее рационально применять фундаменты из забив-
ных блоков с подушкой из втрамбованного песчаного или другого же-
сткого грунта. Работы выполняют следующим образом. Предвари-
тельно вытрамбовывают котлован на 0,6…0,9 глубины трамбовки. За-
тем на его дно отсыпают песчаный слой и втрамбовывают его до пер-
воначальной глубины трамбовки. Такие операции производят несколь-
ко раз, пока не достигнут отказа или пока не будет втрамбован задан-
ный объем грунта. 

Фундаменты на уплотненных или упрочненных слабых грунтах 
выполняют с подготовкой основания путем: 

– поверхностного уплотнения слабых грунтов; 
– втрамбовывания в слабый грунт жесткого грунтового материала; 
– устройства армированных столбов из втрамбованного крупно-

обмоточного, каменного или другого материала. 
Подготовка основания путем втрамбовывания жесткого грунтово-

го материала (гравинистого, щебенистого, шлака, щебня и т.д.) наибо-
лее эффективна в водонасыщенных слабых грунтах. Циклы отсыпки и 
втрамбовывания жесткого материала повторяют до отказа или до тех 
пор, пока не будет втрамбован его заданный объем. 

Фундаменты из забивных свай целесообразно выполнять: 
– односвайными или ленточными с ростверком и оголовками  

в вытрамбованных котлованах (рис. 2.15, а); 
– односвайными с ростверком из забивного пустотелого блока 

(рис. 2.15, б); 
– с уширением из втрамбованного жесткого грунтового материала 

(рис. 2.15, в). 
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Рис. 2.15. Фундаменты из забивных свай: 
а – ростверк опирается на сваю; б – свая заходит в полость блока;  

в – свая проходит через уширение; 1 – ростверк в вытрамбованном котловане; 
2 – забивной блок; 3 – уширение из втрамбованного  

жесткого материала; 4 – забивная свая 
 

2.8. РАСЧЕТ ФУНДАМЕНТОВ ИЗ ЗАБИВНЫХ БЛОКОВ 
 

Классификация их приведена в [3]. 
Фундаменты из забивных блоков, так же как и в вытрамбованных 

котлованах, рассчитываются по двум группам предельных состояний: 
а) по первой группе – по несущей способности фундаментов как 

железобетонных элементов, а также по несущей способности грунта 
основания для удлиненных фундаментов при соотношении глубины d 
и ширины bm в средней части bm – dp /bm > 1,5;  

б) по второй группе – по осадкам грунтов в основании на дейст-
вие вертикальных нагрузок, а также по горизонтальным перемещениям 
и углу поворота фундаментов от действия горизонтальных сил и  
моментов. 

Фундаменты из забивных блоков мелкого заложения при соотно-
шении d/bm < 1,5 рассчитываются, как правило, только по деформа-
циям. При расчете их на горизонтальные и моментные нагрузки реак-
тивный отпор уплотненного грунта по боковым поверхностям стенок 
допускается принимать по формуле  

 

Q = a + bp 
 

с повышающим коэффициентом γg =1, 2, где a и b – коэффициенты,  
соответственно, равны: а = 60 кН/м2, b = 0,4; p – среднее давление в сече-
нии фундамента на глубине 0,5d, кН/м2, определяемое по формуле 

 

p = (N + Gф)Am .  
 

При расчете фундаментов из забивных блоков мелкого заложения 
с уплотненной зоной и грунтовой подушкой основание принимается 
двухслойным, состоящим из уплотненного и подстилающего его грун-

 3 
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та природного сложения, а с уширенным основанием – трехслойным, 
включающим уширение из жесткого материала, уплотненного и под-
стилающего его грунта природного сложения. 

Удлиненные фундаменты из забивных блоков, а также с набивны-
ми или забивными сваями рассчитываются по несущей способности: 

– грунта в уплотненной зоне Fd1; 
– уширения из жесткого материала Fd2; 
– подстилающего уплотненную зону грунта Fd3; 
– дополнительно по несущей способности набивной или забивной 

сваи Fd4. 
Полная несущая способность удлиненных фундаментов из забив-

ных блоков принимается равной сумме минимального значения из 
первых трех (Fd1…Fd3) и несущей способности свай при их выполне-
нии. 

Разработка проекта фундаментов из забивных блоков осуществ-
ляется на основе учета особенностей конструкций здания или соору-
жения, нагрузок на фундаменты, а также материалов инженерно-
геологических изысканий площадки строительства, включая физико-
механические характеристики грунтов. 

Проект фундаментов из забивных блоков должен включать: 
– план котлована для строительства здания или сооружения с от-

метками, с которых должна производиться забивка блоков; 
– план расположения фундаментов, фундаментных балок, свай и 

других конструкций фундаментно-подвальной части здания, а также 
фрагменты, узлы и разрезы; 

– рабочие чертежи фундаментов с указанием глубины и сечения 
пробиваемых пионерных скважин для засыпки щебня, объема щебня, 
втрамбованного в основание блока; угла раскрытия граней блоков  
и т.п.; 

– рабочие чертежи забивных блоков; 
– расчетные значения прочностных и деформационных характе-

ристик уплотненных грунтов, грунтовой подушки, уширенного осно-
вания, расчетных давлений на них, расчетных нагрузок на сваи, а так-
же действующих нагрузок на фундаменты; 

– особые требования по технологии производства работ, контро-
лю качества и приемке выполненных работ. 

Забивные сплошные и пустотные блоки для каркасных зданий 
размещаются в соответствии с планом колонн. Под спаренные колон-
ны у деформационных швов в зависимости от действующих нагрузок 
рекомендуется забивать два пустотелых блока. Уточняются размеры 
блоков и полостей и их взаимное расположение. 
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Рис. 2.16. Способы сопряжений конструкций зданий и сооружений  
с фундаментами из забивных блоков:  

а – установка колонны в стакан; б – крепление колонны анкерными болтами;  
в – установка колонны, фундаментных балок фахверковых колонн;  

1 – пустотелый блок; 2 – бетонная пробка; 3 – сборная железобетонная  
колонна; 4 – анкерные болты; 5 – фахверковая колонна;  

6 – закладные детали; 7 – столики под фундаментные балки 
 
Сопряжение сборных железобетонных колонн с фундаментами из 

забивных пустотных блоков осуществляется с помощью стакана, для 
этого внутренняя полость пустотелого блока заполняется литым бето-
ном до отметки низа колонны (рис. 2.16, а). Сопряжение фундаментов 
с металлическими колоннами выполняется с помощью анкерных бол-
тов или анкерной плиты (рис. 2.16, б). Для опирания фундаментных 
балок и установки фахверковых колонн на боковой поверхности и 
верхней плоскости граней блока выполняют закладные детали, к кото-
рым приваривают монтажные столики (рис. 2.16, в). 

В бескаркасных зданиях фундаменты из забивных блоков распо-
лагаются по осям стен на расстояниях, определяемых из величины по-
гонных нагрузок, планов расположения стен, длины фундаментных 
балок, прочности стеновых панелей технического подполья и т.п. 

Каналы, приямки и другие коммуникации вблизи фундаментов  
из забивных блоков допускается располагать исходя из условия, что 
глубина заложения каналов и приямков h, м, от верхнего обреза блока  
будет составлять 

h = atgφ + 0,5d, 
 

где а – расстояние в свету между фундаментом и каналом, приямком  
и т.п., м; d – глубина забивки блока, м; tgφ – тангенс угла сдвига,  
вычисляемый по формуле 

tgφ = tgφ1 + c1/p, 
 

где φ1 и с1 – расчетное значения угла внутреннего трения и удельного 
сцепления грунта соответственно; p – среднее давление на грунт под 
подошвой фундамента из забивного блока. 
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2.9. ФУНДАМЕНТЫ С УПЛОТНЕННЫМ  
НЕСУЩИМ СЛОЕМ 

 

Такие фундаменты устанавливаются удлиненными с использова-
нием трамбовок, применяются для вытрамбовывания котлована под 
фундамент с уширенным основанием (рис. 2.17). Несущий слой вокруг 
фундамента создается с целью повышения его несущей способности 
на вертикальные и горизонтальные нагрузки путем вытрамбовывания 
дополнительных, симметрично расположенных в плане относительно 
оси 2–3-х или реже 4–6-ти котлованов (см. рис. 2.17). При необходи-
мости повышения несущей способности фундаментов на горизонталь-
ную нагрузку и моменты, действующие в одном направлении, выпол-
няются два дополнительных котлована, а при их действии в двух  
направлениях, а также с целью повышения несущей способности  
на вертикальные нагрузки выполняются три и более дополнительных 
котлована [18, 20, 30, 42, 59, 64].  

Технология устройства фундаментов в вытрамбованных котлова-
нах с несущим слоем включает (см. рис. 2. 17): 

I – установку трамбовки по центру 1-го дополнительного котло-
вана для создания слоя и вытрамбовывание котлована на заданную 
глубину; 

II – отсыпку в вытрамбованный котлован отдельными порциями 
жесткого материала и втрамбовывание его в дно 1-го котлована для 
создания уширения, причем первые порции жесткого материала 
втрамбовываются до первоначальной отметки дна котлована, а после-
дующие – выше с постепенным заполнением нижней части вытрамбо-
ванного котлована на 0,5…0,8 его высоты уплотненным жестким 
грунтовым материалом, а верхней – местным глинистым грунтом; 

III – установку трамбовки по центру следующего (2,4…7,0) кот-
лована для создания несущего слоя и вытрамбовывание котлована на 
заданную глубину; 

IV – отсыпку в вытрамбованный 2-й котлован отдельными пор-
циями жесткого грунтового материала для создания уширения по ана-
логии с этапом II; 

V – установка трамбовки по центру будущего фундамента и вы-
трамбовывание основного котлована 3 под фундамент на заданную 
глубину обычно на 0,05…0,30 меньше глубины котлованов для созда-
ния несущего слоя; 

VI – отсыпку в вытрамбованный основной котлован 3 под фунда-
мент жесткого грунтового материала отдельными порциями и втрам-
бовывание их в дно котлована для создания уширенного основания; 
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Рис. 2.17. Схема расположения в плане основного  

и дополнительных котлованов для фундаментов с несущим слоем  
при устройстве дополнительных котлованов:  

а – двух; б – трех; в – шести; 1 – дополнительный котлован;  
2 – дополнительный котлован; 3 – основной котлован;  

4 – 7 – дополнительные котлованы;  
8 – уплотненные зоны вокруг котлованов 

 
VII – бетонирование котлована 3 под фундамент в распор после 

установки арматурных каркасов и других закладных частей с устрой-
ством в необходимых случаях стакана для установки котлована. 

При устройстве фундаментов с несущим слоем расстояния в осях 
между отдельными котлованами принимаются равными 1,5…2,0 при-
веденного диаметра трамбовки по верху. 

Фундаменты в вытрамбованных котлованах с несущим слоем це-
лесообразно принимать для каркасных зданий с нагрузкой от колонны 
2500…5000 кН с шагом колонн не менее 6 м. Выполняются они, как 
правило, глубокого заложения, в том числе с консолями из монолитно-
го бетона. 

Необходимость применения фундаментов с несущим слоем вы-
зываются повышенной нагрузкой на них, низкой несущей способно-
стью грунтового основания, а их выполнение определяется наличием 
глинистых грунтов с низкой степенью плотности (просадочных, на-
сыпных и т.п.), при которых обеспечивается интенсивное уплотнение 
грунта, сохранность стенок вытрамбованных котлованов, возможность 
их вытрамбовывания на близких расстояниях друг от друга. С учетом 
этого фундаменты в вытрамбованных котлованах с несущим слоем не 
могут применяться в плотных глинистых грунтах, а также в супесча-
ных, песчаных грунтах при степени влажности их более 0,7.  

а) б) в) 
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2.10. УЧЕТ БОКОВОГО ОТПОРА ГРУНТА 
 

Для расчета фундамента применяются коэффициенты: неравно-
мерного сжатия в вертикальном направлении под подошвой фунда-
мента Сi, неравномерного сжатия в горизонтальном направлении Сх  
и сдвига в плоскости подошвы Сτ. 

Коэффициент Сх принимают возрастающим с глубиной  
( ) ,/ dZCzС iх β=  

,/ JiKMCi λ=  
где β – коэффициент, зависящий от отношения ddd ρρ′=ξ / , dρ′  – 
плотность в сухом состоянии грунта обратной засыпки и грунта при-
родного сложения под подошвой соответственно; J – момент операции 
подошвы; М – момент, действующий на обрез фундамента; Kλ – коэф-
фициент. 
 

ξd ………..…………… 1 0,98  0,91  0,94  0,92  0,90 
β ……………………... 1 0,88  0,76  0,64  0,52  0,40. 
 

Коэффициент Сх = 0,35Сi. 
Крен фундамента вычисляют по формуле 
 

[ ]
[ ]

.
)())((

)()(
2

0
2

00

00

dASSAdCICZACA

dACSQdACAMi
i

d
τττ

ττ

+−+++

+++′
=  

 

Глубина оси вращения Z0 равна (рис. 2.18) 
 

[ ]
[ ]

,
)()(

)()(

00

2
00
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AdCICIQdACSMZ i

ττ

ττ

+++′
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=  
 

где                                             0QhMM +=′ ; 

( )∑
=

−−
β

=
n

j
jjj

i ZZb
d
CA

1

2
1

2
0 2

; 

( )∑
=

−−
β

=
n

j
jjj

i ZZb
d
CS

1

3
1

3
0 3

; 

( )∑
=

−−
β

=
n

j
jjj

i ZZb
d
CI

1

4
1

4
0 4

, 

где d, A, I – соответственно глубина заложения фундамента, м;  
площадь, м2, и момент инерции подошвы, м4; Z0 – ось вращения  
фундамента; h0 – глубина до обреза фундамента. 



71 

Z

X

N

M
Q

O

P

Q
d=

Z0
Z0Z1Z2Z3Z4

S
2

m
in

m
ax

S
1

C
i

Сx=

U

Uz

Cx(z) Gx(z)

Сi

 
 

Рис. 2.18. Расчетная схема внецентренно нагруженного фундамента 
 
В расчетах крена фундамента опор открытых крановых эстакад при-

нимают: для песков и супесей Kλ = 1,5, для суглинков – 1,2, для глин – 1,1. 
Краевые напряжения вычисляют по формуле (Е. А. Сорочан, 1986) 

2//max
min lCiANp id±= , 

где N – суммарная вертикальная сила, действующая на основание и вклю-
чающая вес фундамента и грунта на его уступах; А – площадь подошвы; 

di  – крен фундамента; iC  – коэффициент неравномерного сжатия. 
Реактивное сопротивление грунта σх (z) по передней и задней гра-

ням фундамента определяют по формуле 

,)tg(
cos
4)(/)()( 11

1
4,0 СzzdzzzCiz

j

c
xidx ′+ϕ′γ′

ϕ′γ
γ

=σ≤−β=σ  

где cγ  = 1,2 – коэффициент условий работы; jγ  = 1 – коэффициент 

надежности; 1γ′ , 1ϕ′ , 1С′  – расчетные значения удельного веса грунта, 
МН/м3, угла внутреннего трения в град, удельного сцепления, МПа, 
выше подошвы фундамента. 

Горизонтальное перемещение верха фундамента  
 

( ) dihzu 00 += . 



72 

2.11. ФУНДАМЕНТЫ С АНКЕРАМИ 
 

В ряде случаев на фундамент действуют значительные горизон-
тальные и моментные нагрузки при относительно небольших верти-
кальных. Для предотвращения отрыва фундамента от основания раз-
вивают размеры в плане. Среднее напряжение по подошве составляет 
иногда 0,25…0,40 от расчетного. Удельная несущая способность таких 
фундаментов мала.  

При указанных силовых воздействиях эффективны фундаменты  
с анкерами (рис. 2.19, 2.20). Воспринимая вдавливающие и выдерги-
вающие усилия, анкера трансформируют эпюру контактных напряже-
ний, распределяя ее более равномерно в плоскости действия моментной. 

Анкера рассчитывают на следующие сочетания нагрузок: 
1) Nmax , Ma , Qa ; 
2) Mmax , Na , Qa ; 
3) Nmin , Ma , Qa . 
Для вывода расчетных формул принята модель Винклера и ли-

нейная эпюра распределения контактных давлений по подошве фун-
дамента. Коэффициент неравномерного сжатия С, кН/м3, определяют 
по формуле 

С = Q1 Q2 E, 
 

где Q1, Q2 – параметры, определяемые из рис. 2.20 [39]. 
 

 
 

Рис. 2.19. Расчетная схема фундамента с анкерами (а); схема внешних  
и реактивных сил (б); схема перемещения подошвы (в)  

а) 

б) 

в) 
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Рис 2.20. Схема для определения параметров податливости  
сжатых и выдергиваемых анкеров 

 
Работу анкеров в составе фундамента оценивают с использованием 

параметров податливости на выдергивание tCa  и на вдавливание pCa .  
В процессе работы фундамента вертикальная нагрузка может умень-
шиться до N′ = Na или N′ = Nmin . При этом происходит разгрузка анкеров 
до значения pN1 . 

,
max

a
a1 ⎟⎟

⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
ξ=

N
FNN

p
p  

 

где ξ – коэффициент, равный единице в диапазоне изменения нагрузки 
N′ = (0,4…1,0)Nmax; Na – вертикальная нагрузка, соответствующая мо-
менту, передаваемому на фундамент; Nmax – максимальная вертикаль-
ная нагрузка, передаваемая на фундамент. 

При изменении вертикальной нагрузки от N′ до Nmax параметр  
податливости на вдавливание 

( ) ,a1aa
p
l

ppp NFC δ−=  

где pFa  – несущая способность сжатого анкера; p
laδ  – предельно до-

пускаемое перемещение сжатого анкера; pN1  – минимальная верти-
кальная нагрузка. 

Несущую способность свай – анкеров на действие знакоперемен-
ных моментных нагрузок вычисляют с учетом коэффициента циклич-
ности K = 0,8. 

Расчет фундаментов с анкерами рекомендуют проводить по вто-
рому и третьему сочетаниям нагрузок, в которых определяющими 
усилиями являются максимальный изгибающий момент и минималь-
ная вертикальная сила. Возможны два случая: вертикальная сила на-
правлена вверх или вниз. 
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Рассмотрим первый случай. Перемещения анкеров вверх и вниз 
определяют по формулам: 

;)(a uCit −′=δ  

.)(a utip −=δ  
 

Суммарные усилия в анкерах равны 
 

.)(;)( aaaa utnСNuCnСN i
pp

i
tt −=−′=  

 

Осадка точки В – Sв = Y0 + Δ, максимальное краевое давление  
 

,)( aa0
0max Citab

NNN
YCp

pt

+
−+

=Δ+=  

где .)( aa00 CabNNNY pt −+=  
Момент, воспринимаемый анкером, вычисляют по формуле 
 

( )tp
u

pt CCuaniuaNuaNM aa

2

aaa 222
+⎟

⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −=⎟

⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −+⎟

⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −=′ . 

 

Крен фундамента с анкером вычисляют по формуле 
 

( )[ ]
( ) ( ) ( )[ ]

,
2/33,1

2/

a
2

a
24

00
pt CutCuCntmC

taNMi
−+−′

−−
=  

 

где М0 – момент силы N0 относительно центра площади, через которую 
нагрузка передается на грунт; tCa  – параметр податливости на выдер-
гивание. 

Расчетная нагрузка на анкер равна 
 

( ) .aa γ′+=
γ′

= ∑ iifR
p lfumRAmmFF  

Момент для определения сечения арматуры плиты в верхней час-
ти фундамента, воспринимающий усилия от анкера, определяют из 
выражения 

)(a uCNM t −′= , 
 

где С ′ – расстояние от нулевой точки до ненагруженной грани; u – рас-
стояние от равнодействующей опоры до нагруженной грани. 

По результатам расчета проверяют следующие условия: 
 

t
l

t
aa δ<δ ;   p

l
p

aa δ<δ ;   tt FnN aa / < ;   pp FnN aa / < ;   Rp 2,1max < , 

где n – число анкеров; t
laδ , p

laδ , tFa , pFa  – предельно допустимые  
величины. 
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2.12. БУРОНАБИВНЫЕ ФУНДАМЕНТЫ С УШИРЕНИЕМ 
 

Методика расчета разработана Е. А. Сорочаном и Р. Ю. Груоди-
сом (1983). Скважины под фундаменты выбуривают и заполняют бе-
тоном с армированием [26]. 

В качестве расчетной модели принята модель Фусса–Винклера  
с использованием коэффициентов равномерного С0 и неравномер- 
ного С сжатия (рис. 2.11). 

 

spС /00 =    и   0KCC = , 
 

где 0p  – среднее дополнительное (к природному) давление под по-
дошвой уширения буробетонного фундамента, кПа; s – осадка фунда-
мента, определяемая по СНиП; K – коэффициент, учитывающий соот-
ношение коэффициентов неравномерного и равномерного сжатия; для 
круглых фундаментов K = 2,68.  

Из условий равновесия определяются глубина оси вращения и 
крен фундамента: 

AQВM
ДQAM

z
00

00
0 +

+
= ;   2

00

ABД
AQBMi

−
+

= , 

где                                   ττ++= CAhsdsdA cc
0ппвв ; 

τ++= CAAdAdB cc
0ппвв ; 

00
2

ппвв CJCAhJdJdД cc +++= ττ , 
cccccc JJssAA пвпвпв ,,,,,  – соответственно площади эпюр, коэффициентов 

постели для верхней части фундамента и пяты, их статические момен-
ты и моменты инерции относительно оси Y; τC  – коэффициент посте-
ли, учитывающий возникновение сил трения по подошве, принимае-
мый 0,7С0; τh  – место приложения равнодействующей сил трения под 
подошвой уширения и подошвой пяты; вd , пd  – диаметры верхней и 
нижней частей ствола: 

 

0

ппyy

A
hAhA

h
+

=τ ; 

2
y

00
d

WI =  – момент инерции подошвы фундамента относительно 

центральной оси; yA , пA , 0A  – соответственно площадь подошвы 

уширения пяты и общая площадь ( пy0 AAA == ); yh , пh  – глубина 
заложения подошвы уширения и пяты.  
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Рис. 2.21. Расчетные схемы буробетонного фундамента 
 
Краевые давления вычисляют по формуле 
 

2
y

0

max
min

d
C

A
Np ±= , 

где N – вертикальная сила, действующая по подошве уширения фун-
дамента, равна сумме вертикальной нагрузки на фундамент и его веса. 

В расчетах принимают линейный и нелинейный законы измене-
ния коэффициента постели: 

п
л h

zCСz = ; 

п
н h

zCCz = . 
 

Расчет гибких свай на действие вертикальной и горизонталь-
ной сил и момента (СНиП 2.02.03–85). Рассматривают две стадии 
напряженно-деформированного состояния системы «свая–грунт».  
В первой грунт рассматривают как линейно-деформируемую среду  
с коэффициентом постели 

czz KС γ= / , кН/м3, 
 

где Kz – коэффициент пропорциональности, принимаемый по  
табл. П1.1, кН, м4, СНиП; γс – коэффициент условий работы; z – глуби-
на до сечения (см. рис. 2.22). 

На рисунке 2.22. приведены расчетные эпюры для гибких свай 
постоянного по глубине сечения. 
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Во втором стадии в верхней части окружающего сваю грунта  
образуется пластическая зона. 

Расчет производят из условий: 
 

k

dF
H

γ
≤ ; 

uuu ≤p ; 

uψ≤ψ p , 
 

где H – расчетное значение поперечной силы; Fd – несущая способ-
ность сваи при действии горизонтальной силы; γk =1,4 – коэффициент 
надежности; pu ; pψ  – расчетные значения горизонтального переме-

щения головы сваи и угла ее поворота; uu ; uψ  – предельные значения 
горизонтального перемещения головы сваи и угла поворота, устанав-
ливаемые в здании на проектирование. 

Для сваи, не имеющей жесткой заделки в ростверке 
 

2/2
p21 zd zabF ηη= , 

 

где zz – расстояние от поверхности до пластического шарнира, опреде-
ляемое из уравнения  

03
2
3

p

23 =−+
ab
Mezz u

zz , 
 

е – эксцентриситет нагрузки; η1 = 0,7 – коэффициент для распорных 
сооружений; η2 – коэффициент, учитывающий долю постоянной на-
грузки в суммарной, определяемый по формуле 

 

tc

tc
MMn

MM
+
+

=η2 , 
 

Мс – момент от внешних постоянных нагрузок в сечении фундамента 
на уровне нижних концов свай, кН·м; Mt – то же от внешних времен-
ных расчетных нагрузок; n  – коэффициент, принимаемый равным 2,5, 
за исключением случаев, указанных в п. 10 прил. 1 СНиП 2.02.03–85;  
а – прочностной коэффициент пропорциональности, кН/м3; pb  – услов-
ная ширина сваи, м: 
 

5,05,1p += db  при 8,0<d м. 
 

Для сваи, имеющей жесткую заделку в низкий ростверк, несущую 
способность определяют по формуле 

2
p2165,1 ud MabF ηη= . 
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Рис. 2.22. Эпюры изгиба (а); реактивного давления (б);  
поперечных сил (в); изгибающих моментов (г) при действии  

на гибкие сваи со свободным (I) и защемленным (II)  
верхним концом горизонтальной силы 
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Расчетные значения горизонтального пере-
мещения сваи в уровне подошвы ростверка опре-
деляют по формулам 

EI
Ml

EI
Hlluu l 23

2
0

3
0

00p ++ψ+= ; 

EI
Ml

EI
Hl 0

2
0

0 2
++ψ=ψ , 

 

где l0 – длина участка сваи от подошвы ростверка 
до поверхности грунта; EI – жесткость сваи;  
u0, φ0 – горизонтальное перемещение и угол пово-
рота поперечного сечения сваи в уровне поверхно-
сти (рис. 2.23); 

– при H ≤ Hel     
 

el
el H

H
K
auu =0 ;   

el
el H

H
K
a

εαψ=ψ0 ; 

– при H > Hel         K
auu =0 ; 

 

εαψ=ψ
K
a

0 ;   2
p

εα
=

abH
H el

el ;   5 p

EI
Kb

cγ
=αε , 

где elH  – приведенное расчетное значение поперечной силы, 
 

.p
2 abHHHel εα==  

 

Расчетный изгибающий момент и поперечную силу на глубине 
определяют при допущении двух стадий работы в пределах упругой 
зоны по формулам: 

 

( )303030303
p fДHfCMfBfAu

ab
M z ++ψ+

α
=

ε

; 

( )404040402
p fДHfCMfBfAu

ab
H z ++ψ+

α
=

ε

, 

 

где fu0 , f0ψ , fM 0 , fH0  – значения начальных фиктивных пара-
метров; Аi ; Bi ; Ci ; Дi – коэффициенты, определяемые по табл. 2.6. 
прил. 1. (СНиП 2.02.03–85). 
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Рис. 2.23. Схема 
нагрузок на сваю
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Во второй стадии работы сваи  
3p
izizi z

ab
HMM

σ
−+= ; 

3p

2 izi z
ab

HH −= , 

где iz  – глубина сечения сваи в пределах пластической зоны по отно-
шению к подошве низкого ростверка.  

Расчет устойчивости основания выполняется из условия ограни-
чения расчетного давления  

( )III
I

z czu ξ+ϕγ
ϕ

ηη≤σ tg
cos21 , 

где ξ – коэффициент, принимают для забивных свай и свай-оболочек 
ξ = 0,6, для остальных видов свай ξ = 0,3; 

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛

α
+

α
+

α
ψ

−
α

=σ
εεεε

13
0

12
0

1
0

1p Д
EI

HC
EI

MBAuzK
z , 

где                 3
0

30303p
2 ДHCMBEIAEIuM z

ε
εε α

++ψα−α= ; 

404040
2

1p
3 ДHCMBEIAEIuH z +α+ψα−α= εεε ; 

NNz = ; 

iiii ДCBAzaz ,,,;a=  – коэффициенты. 
 

2.13. УЧЕТ ГИБКОСТИ СВАЙНОГО ФУНДАМЕНТА  
ПРИ РАСЧЕТЕ НА ВНЕЦЕНТРЕННУЮ НАГРУЗКУ 

 

Методика разработана в МИСИ под руководством С. Б. Ухова 
(О.Ф. и М.Г., 1993, № 2). 

1. Определяют число свай в группе без учета эксцентриситета по 
формуле 

dd FNn /= , 
где dF  – несущая способность сваи. 

2. Вычисляют (после размещения свай в плане) показатель гибко-
сти группы свай  

г
2 ))(1(

63,0
IE

ElF
bν−

= , 

где ( IEb )г – жесткость свайной группы относительно главной оси, 
определяется по формуле 
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( ) ( )∑
=

=
n

i
ibb IEIE

1
свг , 

bE  – модуль упругости материала сваи; iI  – момент инерции i-й сваи 
относительно главной оси группы. 

3. Определяют относительный эксцентриситет приложения вер-
тикальной нагрузки  

,/
1

2
пр ⎟⎟

⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
==λ ∑

=

n

i
i nxxeee  

где х и хi – расстояние от главной оси до оси соответственно крайней и 
каждой сваи. 

4. По графикам находят коэффициент неравномерности (рис. 2.24) 
.),( minmaxн NNFK =λϕ=  

5. Вычисляют максимальные и минимальные нагрузки на крайние 
сваи группы по формулам: 

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛
+

=
н

н
max 1

2
K

KnNN d ; 

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛
+

=
н

min 1
2
K

nNN d , 

 

где Nd – расчетная нагрузка на фундамент.  
6. Проверяют усилие 

kdFN δ≤ /2,1 , 
 

где N – расчетная нагрузка на условную, наиболее нагруженную сваю 
группы; δk – коэффициент надежности. 

 

1
0.5 1.5 2.5 3.5 4.5 F

2

3

KH
СНиП

 
 

Рис. 2.24. Зависимость Ku от F при λ = 0,5 
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2.14. ОДНОСВАЙНЫЕ ФУНДАМЕНТЫ 
 

Такие фундаменты состоят из двух элементов: насадки в виде 
сваи-оболочки диаметром 900 мм и круглой сваи диаметром 500 мм 
(О.Ф. и М.Г., 1993, № 2). Сначала забивается насадка, а затем через нее 
свая. 

Предельное сопротивление фундамента определяется по фор-
муле  

∑∑ +γ++−γ=∗ ccccснннcнн )( iiSCRiiSCRu lfUARlfUAARF , 
 

где CRγ  – поправочный коэффициент, принимаемый в зависимости от 
глубины погружения h0 и диаметра сваи или насадки (табл. 2.6); 

сн , SS RR  – сопротивление грунта под нижним концом соответственно 
насадки и сваи, определяемые по формуле  

 

SS qR 1β= , 
 

β1 – коэффициент; qS – среднее сопротивление грунта под наконечни-
ком зонда на участке, расположенном в пределах одного диаметра 
выше и четырех диаметров ниже отметки нижнего конца или насадки; 

нA , сA  – площадь сечения соответственно насадки и сваи; нU , cU  – 
периметр насадки и сваи; н

if , с
if  – сопротивление на боковой по-

верхности насадки и сваи i-го слоя грунта, определяемое по данным 
зондирования; li – толщина i-го слоя грунта. 

Конструкции односвайных фундаментов. Конструкции комби-
нированных свай, состоящие из различных последовательно изготов-
ляемых или погружаемых элементов и свай, разработаны в НИИпром-
строе. Их преимуществами являются: большая удельная и абсолютная 
несущая способность, большие верхние сечения, позволяющие заде-
лывать в них колонны и опирать стеновые панели; устройство фунда-
ментов без срубки голов; возможность передачи нагрузки на мало-
сжимаемые грунты [19, 30, 40, 42, 59, 60, 78]. 

Варианты конструктивных решений приведены на рис. 2.25. 
 

Таблица 2.6 
 

h0/d 2 4 6 8 12 16 22 

δCR 0,25 0,4 0,52 0,62 0,76 0,86 0,95 
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Рис. 2.25. Варианты односвайных фундаментов, состоящих из:  
а – трубчатого 1 и пакета наклонных элементов 4; б – трубчатого 1  
и двух наклонных призматических свай 3; в – пирамидального 2  

и двух наклонных призматических элементов 3; г – пирамидального  
штампонабивного 2 и забивного призматического элементов 3;  
д – оставляемого наконечника 5 и штампонабивного элемента 2;  

е – двух трубчатых 1 элементов и призматической сваи 3 

 
Фундаменты с наклонными сваями (рис. 2.25, а – в) хорошо  

сопротивляются действию моментных нагрузок, с пирамидальными 
элементам (рис. 2.25 г, д) – действию вертикальных нагрузок. Одно-
свайные фундаменты имеют высокие технико-экономические показа-
тели, но требуют повышенного внимания к качеству работы. 
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2.15. ЖЕСТКИЕ СВАИ С КОНСОЛЬЮ 
 

К жестким сваям относят сваи с h/d ≤ 1,5. Сечение сваи может 
быть прямоугольным, круглым, тавровым, двутавровым (рис. 2.26). 
Сваи таврового и двутаврового сечения с консолью рекомендуют  
к применению в зданиях с каркасом из трехшарнирных рам или стрель-
чатых арок, передающих на фундаменты значительные горизонтальные 
нагрузки при углах наклона равнодействующих внешних сил 20…45°. 

Сваи с консолью выпускают длиной 3; 4 и 5 м (табл. 2.7) при ши-
рине полки и высоте ребра двух типоразмеров – 0,5 и 0,8 м; вылет кон-
соли – 0,4 м, при опирании пяты рамы на консоль возникает изгибаю-
щий момент, направление которого противоположено моменту от рас-
пора. Рассмотрим методику расчета, разработанную А. В. Голли и  
В. М. Соколовым (Ленинград, СХИ, 1984). Расчетную вертикальную 
нагрузку на сваи с учетом влияния горизонтальной силы и момента 
определяют по формуле 

[ ]тр21111
н

)()( fTTflbuRF
K
mP ++−+= ∑ , 

где Kн – коэффициент надежности, принимается равным 1,25; m –  
коэффициент надежности, принимаемый равным 0,85 для текучепла-
стических глинистых грунтов; мягкопластических – 0,9; песков мелких 
и пылеватых водонасыщенных – 0,95 и для остальных грунтов – 1;  
R – расчетное сопротивление под нижним концом сваи (см. табл. 2.7); 
u – периметр сваи; b1 – ширина полки тавровой сваи или ширина сваи 
прямоугольного сечения или диаметр круглой сваи; fi – расчетное  
сопротивление сдвигу по боковой поверхности i-го слоя (табл. 2.11); 
трf  – коэффициент трения (табл. 2.9); Т1 и Т2 – горизонтальные силы 

отпора грунта, действующие на грани сваи, надвигающиеся на грунт: 
 

6/)( 3
011 hbbKT θ+= ;    ⎟⎟

⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
+−θ+=

623
)(

3
0

2
10

3
1

12
hdhdbbKT , 

 

K – коэффициент пропорциональности (табл. 2.10); d1 – глубина по-
гружения сваи; h0 и θ – расстояние от поверхности грунта до точки 
поворота сваи в грунте и угол поворота сваи  

 

h0 = 0,79h; 

( ) ( )⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡ −−+⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ −

=θ

011
10

0

232
hdFbbdhhKh

T , 

 

T0 – горизонтальная нагрузка, действующая на уровне оголовка. 
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Расчетная величина горизонтального перемещения сваи в уровне 
опирания пяты рамы 

[ ] 40 =≤θ= rr UhU  см. 
Осадка сваи S ≤ [S] = 10 см. 
Усилия в свае на глубине Z и давление грунта qz вычисляют по 

формулам: 

( )10

3

0000 26
bbZhZKhNMZTM z +⎟

⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −θ−θ+−= ; 

( )1
02

0 32
bbZhZKTQz +⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ −θ−= ; 

( )KZZhqz −θ= 0 , 
где N0, T0, M0 – вертикальная, горизонтальная силы и момент в уровне 
пяты рамы. 

В практике иногда применяют комбинированные фундаменты. 
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Рис. 2.26. Схема к расчету сваи таврового сечения с консолью:  
1 – пята трехшарнирной рамы; 2 – стеновые панели; 3 – отмостка; 4 – свая 
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Таблица 2.9 
 
 

Вид грунта Коэффициент трения fтр 

Глина твердая 0,30 

Глина пластичная 0,20 

Суглинок твердый 0,45 

Суглинок пластичный 0,25 

Супесь твердая 0,50 

Супесь пластичная 0,35 

Песок сухой 0,55 

Песок влажный 0,45 

 
Таблица 2.10 

 
 

Вид грунта 
K, кН/м4·103, при длине сваи, м 

3 4 5 

Глины и суглинки IL ≤ 0;  
пески крупные 0,55 ≤ e ≤ 0,7 9…13 8…12 7…11 

Глины и суглинки 0 ≤ IL ≤ 0,5; 
супеси IL ≤ 0; пески мелкие  
0,6 ≤ e ≤ 0,75; пески средней 
крупности 0,55 < e < 0,7 

4…9 3,5…8,0 3…7 

Глины и суглинки 0,5 ≤ IL ≤ 0,75; 
супеси 0 ≤ IL ≤ 1;  
пески пылеватые 0,6 ≤ е ≤ 0,8 

2…4 1,5…3,5 1…3 
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2.16. БАЛКИ И ПЛИТЫ 
 

Расчет фундаментных конструкций по способу коэффициента по-
стели (гипотеза Фусса–Винклера) [19, 28, 36, 50, 59, 67, 77, 79, 90, 91]. 

Согласно этой гипотезе (рис. 2.27), грунт считается не обладаю-
щим распределительной способностью (рис. 2.27, а). Перемещения 
происходят в месте приложения нагрузки. 

Давление на квадратную единицу опорной площади балки при 
ширине b  

,)( bKx =ω  
 

где ω(x) – прогиб балки, см; K – коэффициент пропорциональности, 
МПа·см. 

Уравнение изогнутой полосы при )()()( 0 xxxn ω=ω=ω  имеет вид  

)()()(2

2
xpxqkq

dx
dQ

dx
Md −===  

или                                   )()()( xpxqxД IV −=ω , 

где Д = Eп Iп /(1 – 2
пν ) – цилиндрическая жесткость; Eп – модуль упру-

гости материала полосы; Iп – момент инерции поперечного сечения 
полосы; νп – коэффициент Пуассона полосы; р – давление на квадрат-
ную единицу опорной площади, МПа/см; q – внешняя нагрузка. 

Если принять, что b = 1, )(xω  = 1, то )(xϕ = K. 
 

Р

 
 

а) 
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                                 б)                                                               в) 
 

Рис. 2.27. Характер деформации поверхности грунта:  
а – по гипотезе коэффициента постели; б – по опытам и по теории упругости;  
в – эпюры контактных давлений; 1 – по гипотезе линейного распределения;  

2 – по гипотезе Винклера 
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Уравнение изогнутой оси после введения допущения Винклера 
получит вид  

)()()( xxbKxД IV ϕ=ω+ω  

или                                 )()(4)( 4 xFxaxIV =ω+ω , 

где                             
Д

Kba
4

=    и   )(1)( x
Д

xF ϕ= . 

Величина a имеет размерность см–1 или м–1. 
Для нахождения решения уравнения рассматривают сначала со-

ответствующее однородное уравнение  
 

0)(4)( 4 =ω+ω xaxIV . 
 

Это уравнение отвечает случаю, когда φ(x) = 0, т.е. распределенной 
нагрузки не имеется. Решение уравнения примет вид 

 

xAeβ=ω . 
 

После подстановки в предыдущее уравнение получим  
 

.0)4( 44 =+ββ aAe x  

Так как 0≠βxAe , то ;04 44 =+β a  ;)1(1 ai+=β  ;)1(2 ai+=β  
,)1(;)1( 43 aiai −−=β+−=β то  

 

axiaxiaxiaxi eAeAeAeAx )1(
4

)1(
3

)1(
2

)1(
1)( −−+−−+ +++=ω . 

 

Это уравнение линейное, по сумме или разности частных реше-
ний есть также частное решение  

 

axeeeeee ax
iaxiax

ax
axiaxi

cos
22

)1()1(
=+=+ −−+

; 

axeeeeee ax
iaxiax

ax
axii

cos
22

)1()1(
=+=+ −−+

. 
 

С учетом этого  
 

axeAaxeAaxeAaxeAx axaxaxax sincossincos)( 4321
−− +++=ω . 

 

Получив из уравнения ω(х), определяют  
 

.)()(;)()(;)(tg xДxQxДxMx ω ′′′−ω′′=−ω′=δ  
 

Расчет фундаментных конструкций методом Б. Н. Жемочкина. 
Высота балки мала по сравнению с ее длиной. Тогда можно применить 
гипотезу плоских сечений и формулы сопротивления материалов для 
расчета прогибов. Силы трения и сцепления между балкой и основа-
нием не учитывают [26]. 
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Зависимость между нагрузкой на балку и ее прогибами, равными 
осадкам упругого основания, определяется следующим дифференци-
альным уравнением изогнутой оси балки: 

,4

4

EI
p

dx
yd

−=  

где p  – давление на упругое основание в какой-либо точке, равное его 
реакции; y  – осадка в той же точке, находящейся на расстоянии x  от 
единичной сосредоточенной силы ( ( )xfy = ). 

Эпюра осадок имеет вид, представленный на рис. 2.28. Ее можно 
использовать и как линию влияния (рис. 2.29). 

Осадка в точке K от силы P равна произведению величины силы 
на ординату y под силой. 

Приведем уравнения при действии нагрузки по кривой (рис. 2.30). 
 

 

Рис. 2.28. Эпюра осадок  
при действии на основание  
сосредоточенной силы

 

Рис. 2.29. Линия влияния  
осадки 

 

 
 
 

Рис. 2.30. Схема к определению осадки в точке K  
от распределенной нагрузки 
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Нагрузка Р в каждой точке является неизвестной функцией F рас-
стояния от начала координат. Определяется осадка в точке K. Для это-
го строится эпюра осадок от единичной силы, приложенной в этой 
точке. Эпюра является линией влияния осадки в точке K. 

Осадка от нагрузки pdz  равна 
.)( dzzpdzfpdzy =  

Так как P является функцией расстояния от начала координат, то 
вместо P используют выражения ( )zxF −  и ( )zxF + . 

Полная осадка в точке K равна 

( ) ( ) .)()(
00

dzzfzxFdzzfzxFy
xbax

∫∫
−−

++−=  

Подставляя это уравнение и величину нагрузки в точке K )(xFp = , 
получаем интегро-дифференциальное уравнение 

( ) ( ){ } .)()()(4

4

EI
xFdzxfzxFdzxfzxF

dx
d

−=++− ∫∫  

Решение его представляет большие математические трудности. 
Кроме того, функция )(xF  неизвестна. Предложен следующий метод 
решения задачи. Основной целью является определение эпюры реак-
ций основания. Предлагается эпюру реакций ограничить ступенчатой 
линией (рис. 2.31). 

Осадки определяются для отдельных прямолинейных участков. 
Интенсивность давления на каждом участке заменяется равнодейст-
вующей, приходящейся на этот участок. 

Связь между балкой и основанием осуществляется только в от-
дельных точках, находящихся в пределах прямолинейных участков 
эпюры (рис. 2.32). 

 
 

Рис. 2.31. Ступенчатая эпюра реактивных давлений основания 
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Рис. 2.32. Расчетная схема (статически неопределимая система) 
 
Таким путем осуществляется переход от расчета балки на упру-

гом основании к расчету балки на упругих опорах. Число их определя-
ется желательной точностью расчета. Условные опоры представлены  
в виде абсолютно твердых стержней–связей, шарнирно присоединен-
ных к балке и основанию. Такую статически неопределимую систему 
можно решать методом сил, перемещений или смешанным методом. 
Горизонтальный стержень поставлен для предотвращения перемеще-
ний в горизонтальном направлении. 

Наиболее выгодным является смешанный способ решения задачи. 
Основную статически определимую систему выберем, введя условную 
заделку на одном конце балки и удалив все вертикальные стержни 
(рис. 2.33). 

Неизвестными являются ,,,,, 54321 XXXXX  осадка балки в месте 
заделки y0 и угол поворота ϕ0 заделки. Для их нахождения составляются 
канонические уравнения. Каждое из них выражает условие, что суммар-
ные перемещения по направлению каждой из сил равны нулю. Оно  
зависит от всех сил, осадки условной заделки y0 , угла ее поворота ϕ0  
и нагрузки P. 

Так, первое уравнение имеет вид 
 

.01010155144133122111 =Δ+ϕ++δ+δ+δ+δ+δ payXXXXX  
 

 
 

Рис. 2.33. Основная статически определимая система 
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Равенство уравнения нулю обозначает, что концы разрезанного 
стержня не сближаются и не расходятся. Перемещения δ состоят  
из перемещений от прогиба балки и осадки основания. Положительное 
направление перемещения y0 принято вверх, а угла поворота – против 
часовой стрелки. Система состоит из пяти уравнений указанного вида 
и двух уравнений равновесия: сумма всех сил X равна нагрузке,  
момент в заделке равен нулю.  

Перемещения от прогиба балки вычисляются без особых ослож-
нений. Перемещения от осадки основания вычисляются с учетом ряда 
допущений. Считается, что в пределах каждого участка упругого ос-
нования приложена не сосредоточенная сила, а равномерно распреде-
ленная нагрузка. Задача о расчете балки на упругом основании может 
быть плоской (плоское напряженное основание и плоская деформация) 
или пространственной. 

При плоском напряженном состоянии основание представляет 
собой бесконечную в стороны и вниз полуплоскость в виде пластинки. 
В направлении, перпендикулярном боковым граням основания, на-
пряжения равны нулю, а деформации возможны. То же имеет место 
при расчете балки, лежащей на стене в ее плоскости. 

В случае плоской деформации основание является безграничным 
в стороны и вниз полупространством, на котором расположена балка 
ограниченной длины, но бесконечной ширины. Нагрузка приложена к 
балке по линии, перпендикулярной длине. Двумя параллельными 
плоскостями вырезают слой толщиной, равной единице. По плоскости 
разреза деформации нет, но могут быть напряжения. Пространствен-
ная задача имеет место при расчете балки ограниченной длины и очень 
малой ширины, лежащей на упругом полупространстве. 

Расчет осадки для полуплоскости. Пусть полуплоскость имеет 
толщину, равную единице. Сосредоточенную силу считают распреде-
ленной по линии, перпендикулярной полуплоскости на длине, равной 
единице (рис. 2.34, а). 

 

 
 

Рис. 2.34. Действие сосредоточенной силы к полуплоскости (а),  
эпюра осадок верхней грани полуплоскости (б) 

а) б) 
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Упругая осадка верхней грани происходит по кривой (рис. 2.34, б). 
Решение задачи дано Фламаном. Из него вытекает, что осадки для всех 
точек верхней грани бесконечно велики. В реальных условиях это  
не наблюдается, так как полуплоскость в чистом виде не встречается.  
Определяется не абсолютная величина осадки какой-либо точки на 
верхней границе полуплоскости, а разность осадок этой точки и неко-
торой, удаленной на расстоянии d от места приложения нагрузки.  
Расстояние d принимается произвольным, но достаточно большим по 
сравнению с размерами сооружения, для которого осадка y  определя-
ется по решению Фламана: 

r
d

E
Py ln2

0π
= . 

 

Если единичная нагрузка равномерно распределена на длине с 
(рис. 2.35), то осадку в точке K можно определить по формуле 

.ln21 2/

2/ 0
ζ

ζπ
= ∫

+

−

dd
Ec

y
cx

cx

 

После интегрирования имеем  

( ),1

0
CF

E
y +

π
=  

где ( ) ( )cdfCcxfF /,/ ==  – табличные функции; d – расстояние  
до произвольной достаточно удаленной точки. 

Если точка K находится в середине загруженного участка,  

то 0=x  и .1

0
C

E
y

π
=  

 

 
 

Рис. 2.35. Схема к определению осадки в точке K  
от равномерно распределенной нагрузки 
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Осадка для полупространства. Используется решение Бусси-
неска: 

,)1(

0

2
0

rE
Py
π

μ−
=  

где r – расстояние от точки приложения силы; 0μ – коэффициент  
Пуассона материала основания. 

Здесь получают абсолютные величины осадок. Нагрузка распре-
деляется равномерно по площадке размерами bc (рис. 2.36). 

Нагрузка на элемент ηζdd  равна 

.
bc
dddpd ηζ

=ηζ  

Осадка в точке K от этой силы 

.)1(

0

2
0

rEbc
ddy

π
μ−ηζ

=  

 
 

Рис. 2.36. Эпюра осадок от сосредоточенной силы на поверхности  
полупространства (а), схема к определению осадки в точке K от равномерно 

распределенной нагрузки, действующей на прямоугольник (б) 

а) 

б) 
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Осадка в точке K от нагрузки на весь прямоугольник 
 

( ) ( ) .1212
2/

2/

2/

0
220

2
0

2/

2/

2/

0 0

2
0 ∫ ∫∫ ∫

+=ζ

−=ζ

=η

=η

+=ζ

−=ζ

=η

=η η+ζ

ηζ
π
μ−

=ηζ
π
μ−

=
cx

cx

bcx

cx

b dd
Ebc

dd
rEbc

y  

 

После интегрирования 
( ) ,1

0

2
0 F
cE

y
π
μ−

=  

где ( )cxcbfF /,/=  – функция, определяемая по таблицам [13]. 
Расчет балок на упругом полупространстве. Балку по длине мыс-

ленно разбивают на участки равной длины (рис. 2.37). Их количество 
принимают произвольным исходя из желательной точности расчета. 

В середине каждого участка между балкой и основанием мыслен-
но поставим абсолютно жесткие стержни. Горизонтальные стержни 
поставлены для обеспечения неизменности системы. В местах уста-
новки вертикальных стержней вводится допущение о равенстве  
перемещений балки и основания. Нагрузку на основание от каждого 
стержня считают равномерно распределенной по площади bc  
(b – ширина балки). Фактически нагрузка неравномерная как в про-
дольном, так и в поперечном направлении. Чем шире балка, тем боль-
ше неточность. Широкие балки рассчитывают как плиты. 

Расчет ведется смешанным методом. Вводятся заделки в каком-
либо сечении, чаще на конце балки или в ее середине. Мысленно уда-
ляют опорные стержни, а их действие заменяют действием неизвест-
ных сил ...,, 21 XX . 

 
 

Рис. 2.37. Расчетная схема балки в продольном (а) и поперечном (б) 
сечениях, расположение фиктивных стержней в плане (в) 

б)а) 

в) 
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Неизвестными являются сила Хi , осадка 0y  и угол поворота 0ϕ   
в месте условной заделки. Канонические уравнения составляют из ус-
ловий, что суммарные перемещения по направлению каждого разре-
занного стержня равны нулю. Для системы с четырьмя опорными 
стержнями они имеют вид: 
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Здесь ka  – расстояние от силы kX  до условной заделки (рис. 2.38); 

0ϕka  – перемещение, вызванное углом поворота; ...,,, 321 kkk δδδ – пере-
мещения по направлению силы kX  от единичных сил, приложенных  
в точках 1, 2, 3, …; kpΔ – перемещение по направлению силы kX   

от внешней нагрузки; Р – вертикальная сила; pM  – моменты от сил Р. 
Перемещение в точке K от действия единичной силы, приложен-

ной в точке J ( kiδ ), состоит из осадки основания kiy  и прогиба балки 

kiυ  (рис. 2.39), т.е. 
.kikiki y υ+=δ  

Величина осадки основания 
( ) .1

0

2
0

kiki F
cE

y
π
μ−

=  

 
Рис. 2.38. Схема к определению перемещений балки 
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Функция ( )abfFki /=  определяется расстоянием между точкой 
приложения силы и точкой, где определяется перемещение. Прогиб 
балки определяется по формуле Максвелла–Мора, т.е. 

.dx
EI

MM ik
ki ∫=υ  

Решение сводится к перемножению эпюр kM  и iM  от единичных 
сил. 

Если ki aa > , то площадь эпюры kM  умножим на ординату про-
тив ее центра тяжести, взятую из эпюры iM , равную ( )3/ki aa − . 

Тогда 

( ) ( ) .
6

313/
2

22

EI
aaa

EI
aaa kik

ki
k

ki
−

=−=υ  

При ki aa <  необходимо ia  и ka  поменять местами. 
Формулу можно переписать в виде 

,
6

3

kiki EI
c

ω=υ  

( ).//3
2

caca
c

a
ki

k
ki −⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛=ω  

Полное перемещение 
( )

kikiki EI
cF

cE
ω+

π
μ−

=δ
6

1 3

0

2
0  

или                                          ,kikiki F αω+=δ  
 

где α – некоторый постоянный для данной балки коэффициент: 

( ).16 2
0

4
0

μ−
π

=α
EI

cE  

Напомним, что EI  – жесткость балки, а 0E  и 0μ  – модуль де-
формации и коэффициент Пуассона для грунта. В случае постоянного 
сечения балки const=α . Когда найдены все неизвестные, интенсив-
ность реакции основания определяется делением X на c. При построе-
нии эпюры осадок сначала находятся осадки от каждой силы, а затем 
результаты складываются. 

Осадка в месте условной заделки 
 

( )
.1

0

2
00

0 cE
yY
π

μ−
=  
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Рис. 2.39. Перемещение балки основания  
в точке K от силы, приложенной в точке J (а),  

схемы к определению прогиба балки (б) 
 
Выбор расчетных схем. Число неизвестных можно значительно 

сократить, если принять симметричную систему нагружения (рис. 2.40). 
 

 
 

Рис. 2.40. Приведение несимметричной нагрузки (а) 
к симметричной (б) и обратно симметричной (в) 

а) 

б)а) в) 

б)  
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Рис. 2.41. Основная система (а) и расчетная схема  
для симметричной нагрузки (б) 

 
Жесткий стержень и заделку следует разместить в середине балки 

(рис. 2.41) и принять нечетное число участков. 
Нагрузку разбивают на симметричную и обратно симметричную. 

Основная система также будет симметричной. Силы X с одной сторо-
ны будут попарно равны силам с другой. Угла поворота в заделке  
не будет. Осадка 0y  неизвестна. 

Для принятого примера уравнения имеют вид: 
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При вычислении перемещений осадок учитывают силы справа и 
слева, а прогибов – только с одной стороны. Для обратно симметрич-
ного направления силы, расположенные на одинаковом расстоянии 
слева и справа от заделки, попарно взаимно равны, но противополож-
но направлены (рис. 2.42). Сила 0X  и осадка исчезают, но появляется 
угол поворота. 

 
Рис. 2.42. Основная система при расчете балки  

на действие симметричной нагрузки 

а) б)



103 

Уравнения равновесия составляют из условия, что сумма момен-
тов относительно сечения, где введена заделка, равна нулю: 
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Расчет прямоугольных плит. Плиту условно разбивают на рав-
новеликие квадраты или прямоугольники. В их серединах помещены 
опорные стержни (рис. 2.43). 

При выборе основной системы разрезают стержни и вместо них 
прикладывают неизвестные силы. Заделку целесообразно поместить в 
центре, используя симметрию системы.  

Уравнения составляют обычным порядком. Перемещения зависят 
от осадки основания и прогиба плиты. Осадки основания определяют-
ся по таблице, заменяя квадраты или прямоугольники равновеликими 
кругами. 

Значительные затруднения возникают при определении прогибов 
плиты. Общего решения в замкнутой форме для плиты, имеющей за-
делку в какой-либо точке, не существует.  

Предложен приближенный прием расчета, заключающийся в за-
мене плиты рядом перекрывающихся балок. Крутящие моменты  
в плите при этом не учитывают. 

В целях упрощения заменяют плиту балками, идущими в попе-
речном и в продольном направлениях (рис. 2.44). 

Метод Б. Н. Жемочкина использован в работах [5, 13, 14, 45]. 
 

 
 

Рис. 2.43. Схема размещения опорных стержней и заделки 
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Рис. 2.44. Схема замены плиты на пересекающиеся балки 

 
Связь между балками будет только в местах пересечения их осей, 

обе системы балок имеют свои опорные стержни; в середине каждого 
квадрата (или прямоугольника) будет два опорных стержня (рис. 2.45). 

Заделка расположена в серединах балок в точках 1, 4, 5, 6. За не-
известные приняты силы X и осадки точек 1, 4, 5, 6 в середине квадра-
тов на рис. 2.44. 

Число неизвестных всегда достаточно велико. В данном примере 
будет шесть неизвестных сил, приложенных к системе продольных 
балок (обозначим их 621 ...,,, XXX ), и шесть, приложенных к системе 
поперечных балок (обозначим их VIIII XXX ...,,, ), кроме того, четыре 
неизвестные осадки. При обратно симметричной нагрузке вместо оса-
док неизвестными будут углы поворота. 

Для примера, уравнение, выражающее условие, что суммарное 
перемещение по направлению силы 2X  (т.е. по направлению усилия  
в стержне, помещенном в точке 2 и соединенном с продольной балкой 
1 – 3), равно нулю: 

 

+δ+δ+δ+δ+δ+δ+δ IIXXXXXXX 2266255244233222211  
               .0122222 =+δ+δ+δ+δ+δ+ yXXXXX VIVIVVIVIVIIIIIIIIII  
 

Если внешняя нагрузка приложена к балке 1 – 3, то в уравнение 
войдет еще p2Δ . Нагрузку можно с одинаковым правом прилагать как 
к той, так и другой системе балок. 

 

 
 

Рис. 2.45. Схема расположения балок и опорных стержней 
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Перемещения 2322 ,δδ  зависят от деформации основания и от про-
гиба продольной балки 1 – 3. Все же остальные перемещения зависят 
только от деформации основания, так как прочие силы X в балке 1 – 3 
непосредственно не приложены. При определении деформаций осно-
вания нужно учитывать единичные силы, действующие на основание 
во всех четвертях плиты. 

Решение С. В. Босакова. Рассматривается плита постоянной же-
сткости на упругом основании. Задача сводится к решению дифферен-
циального уравнения изгиба:  
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где ),( yxω – осадка плиты; D – цилиндрическая жесткость плиты; 
),( yxq – распределенная внешняя нагрузка; ),( yxp – реактивные дав-

ления в контактной зоне плиты при однородных граничных условиях 
на свободных краях плиты для изгибающих моментов и приведенных 
поперечных сил.  

В основу решения положен способ Б. Н. Жемочкина. Поверхность 
плиты, контактирующую с упругим основанием, разбивают на участки 
подходящей формы. В центре каждого участка ставится абсолютно 
жесткая связь, через которую осуществляется контакт плиты с упру-
гим основанием. Считают, что усилие в каждой связи вызывает равно-
мерную эпюру реактивных давлений в пределах каждого участка на 
упругом основании. Образованная многократно статически неопреде-
лимая система рассчитывается смешанным методом строительной ме-
ханики. За неизвестные принимаются усилия в связях, линейное и  
угловое перемещения, введенные в месте защемления. 

Система уравнений способа Б. Н. Жемочкина для решения по-
ставленной задачи имеет вид: 
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где n – число участков на плите; ikδ  – взаимное перемещение концов 
разрезанной связи с номером i от действия единичных усилий, прило-
женных к разрезанной связи с номером k; ipΔ  – прогиб центра участка 

с номером i  для плиты с защемленной нормалью от действия внешней 
нагрузки; kX  – усилие в связи с номером k; 000 ,, uyx ϕϕ  – углы пово-

рота введенного на плите защемления относительно осей координат 
Ox, Oy и его линейное перемещение; pypxMM  – моменты равнодейст-
вующей внешней нагрузки Q относительно осей координат.  

Величина ikδ  зависит от усадок упругого основания и прогибов 
рассчитываемой плиты с защемленной нормалью и определяется фор-
мулой 

),(1

0

2
0

ikikik F
bE

βω+
π

ν−
=δ  

где ikF  – безразмерная функция для определения осадки центра участ-
ка на поверхности упругого основания с номером i от действия еди-
ничной силы, равномерно распределенной по участку с номером k  
поверхности упругого основания; ikω  – прогиб центра участка с номе-
ром i плиты с защемленной нормалью от действия единичной силы, 
приложенной к центру участка с номером k той же плиты; β  – показа-
тель гибкости; b – некоторый характерный размер плиты; 00 , νE  – мо-
дуль деформации и коэффициент Пуассона упругого основания.  

Значительные затруднения вызывает определение прогибов пли-
ты с защемленной нормалью от действия единичной сосредоточенной 
силы ikω . Применен метод Ритца для определения искомых прогибов. 
В качестве координатных функций принято решение для бесконечной 
плиты с защемленной нормалью и только те частные решения Клебша, 
которые удовлетворяют геометрическим граничным условиям в за-
щемлении: 
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где ),(0 yxW  – функция прогибов бесконечной плиты с защемленной 
нормалью от действия единичной сосредоточенной силы, приложенной к 
точке плиты с защемленной нормалью с координатами ikik BA ,;,ηξ  – 
неопределенные коэффициенты при координатных функциях, зависящие 
от положения единичной силы на плите, размеров и жесткости плиты. 

Каждое из частных решений Клебша удовлетворяет бигармониче-
скому уравнению, т.е. уравнению равновесия для изгибаемой плиты  
с защемленной нормалью при действии на нее сосредоточенной силы. 
Можно показать, что выбранная система координатных функций по-
зволяет описать прогибы плиты с защемленной нормалью с любой 
степенью точности. Так как геометрические граничные условия в за-
щемлении находятся соответствующим подбором координатных 
функций Клебша, то остается выполнить статические граничные усло-
вия на краях плиты из требования минимума функционала полной 
энергии плиты и действующей на нее силы. Функционал полной энер-
гии с защемленной нормалью и действующей на нее сосредоточенной 
единичной силы вычисляют по формуле 
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где pν  – коэффициент Пуассона материала плиты; Ω  – площадь плиты; 
D – ее жесткость. 

Дифференцируя квадратичный функционал по каждому из неиз-
вестных коэффициентов ikA , ikB , получаем систему линейных алгеб-
раических уравнений: 
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из решения которых находят искомые коэффициенты. После этого 
определяют прогибы плиты с защемленной нормалью и коэффициенты 
канонических уравнений. Это позволяет решить систему и найти уси-
лия в связях. Осадки точек плиты определяют по формуле 

∑
=π

−
=

n

k
kiki XF

bE
vW

10

2
0 .1  

После этого численным дифференцированием осадок по методу 
конечных разностей находят усилия в плите. При этом используют 
законтурные узлы, значения осадок в которых определяют из статиче-
ских граничных условий по краям плиты на упругом основании для 
изгибающих моментов и поперечных сил. 

Расчет фундаментных конструкций методом М. И. Горбунова-
Посадова. Дифференциальное уравнение изгиба балки имеет вид 
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где р(х) – реактивное давление; q(x) – внешняя активная распределенная 
нагрузка; E1I – жесткость балки; х – абсциссы точки нейтральной оси. 

Безразмерный показатель жесткости балки определяют по формуле  
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где Е1,ν1 – модуль упругости и коэффициент Пуассона материала  
балки; b′, l, h, I – ширина, полудлина, высота и момент инерции  
полосы соответственно . 

Давление балки на грунт р(х, у) связано с осадками грунта под 
балкой зависимостью, полученной из формулы Буссинеска 
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где х, у – координаты смещающейся точки поверхности основания; 
yx,  – координаты элемента реактивных давлений; а, b – полудлина и 

полуширина подошвы балки. 
Решение выполняют исходя из дифференциального уравнения из-

гиба балки, выражения для осадок ω (х, у), тождества прогибов балок и 
осадки грунта 
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Горбунов-Посадов М. И. в качестве исходного уравнения для ре-
активных давлений принял [8] двойной степенной ряд с неизвестными 
коэффициентами. Для случая симметричной нагрузки относительно 
осей X и Y этот ряд имеет вид 
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выражение для осадки можно получить в виде двойного степенного ряда  
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Коэффициенты этого ряда А2i, 2k являются линейными функциями 
коэффициентов а2i, 2k.  

Распределение давления от балки в поперечном направлении бу-
дет иметь тот же вид, что и распределение по Садовскому под беско-
нечно жесткой полосой.  

Под балками подразумевают конструкции при отношении полу-
длины a к полуширине b, а/b = α ≥ 7 (рис. 2.46). 

Балку считают жесткой при t ≤ 0,5. Кроме того, если a/b < 20, то 
балку считают жесткой при 0,5 ≤ t ≤ 1.  

Упругая характеристика балки определяется по формуле 
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Балку принимают за длинную, если при: 
β < 0,15……………. λ > 1; 
β ≤ 0,3……………... λ > 2; 
β ≤ 0,5……………... λ > 3,5, 

 

где β = b/L = b′/2L; λ = α/L. 
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Рис. 2.46. Схема обозначения при расчете балок  
на упругом полупространстве 
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Для расчета жестких балок служат таблицы безразмерных вели-
чин, определяющих реактивное давление р, поперечные силы Q, изги-
бающие моменты М и осадку Y. Балка может быть нагружена распре-
деленной (прерывной или непрерывной) нагрузкой q(x), сосредоточен-
ными силами Р, изгибающими моментами Mi . 

При действии силы Р0 определяют 
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Безразмерные величины ),(tg,,,, αϕ=ϕ xYMQp . 
При действии момента М0 определяют 
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Верхний знак относится к кривой половине балки, нижний к ле-
вой. Величина Х обозначает приведенное к полудлине балки а  
расстояние до рассчитываемого сечения от середины балки (х = х′/а,  
где x′ – действительное расстояние). 

В случае действия любой нагрузки действительную нагрузку за-
меняют эквивалентной, состоящей из совокупности силы Р0 и момента 
М0, приложенных в середине балки. Под эквивалентной подразумева-
ют нагрузку, вызывающую идентичные реактивные давления, а также 
осадку балки. Тогда реактивные давления могут быть определены по 
формуле 

)/()/( 2
010 abmpabPpp ′±′= ; 

н
0

100)( bQ
a

mQPQxQ −+±= ; 

0н PpQ xb −=∑ , 

где ∑ xp  – суммарная величина нагрузки, т.е. часть площади эпюры q(х) 
и часть сил Pi, приложенных на участке от левого конца балки до рас-
считываемого сечения.  
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Рис. 2.47. Эпюра контактных давлений,  
поперечных сил и изгибающих моментов 

 
Эпюру изгибающих моментов определяют по формуле 
 

.н0100 bMmMaPMM +±=  
 

Величину нbM  для правой половины балки определяют по формуле  
 

∑ ∑ −+= ,00н maPmMM xxmxb  
 

где ∑ xM  – сумма моментов относительно рассчитываемого сечения Х 
от той части распределенной нагрузки q и от тех сил Pi , которые при-
ложены левее сечения.  

Для левой половины балки 
 

∑ ∑+= .н xxb mMM  
 

Пример очертания эпюр при действии сосредоточенных сил пока-
зан на рис. 2.47. 

Расчет балок и плит по методу В. И. Соломина. Зависимость 
перемещения ω(х, у) поверхности линейно-упругого основания от вер-
тикальной нагрузки р(ξ, η) представляют в интегральной форме 

 

∫ ηξηξηξ=ω
A

ddyxKpyx ),,,(),(),( , 

где K(х, у, ξ, η) – ядро интегрального уравнения, которое определяется 
как перемещения поверхности основания с координатами х, у от дей-
ствия вертикальной сосредоточенной силы, равной единице, прило-
женной к поверхности основания в точке с координатами ξ, η. 
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Рис. 2.48. К расчету единичных осадок 

 
В расчетах фундаментных конструкций численными методами 

плоскости контакта А конструкции и основания представляют в виде 
отдельных участков Ai (i = 1, 2, …, n) (рис. 2.48). Реактивные давления Pi 
в пределах каждого из них принимают постоянными. 

В этом случае интегральная зависимость может быть представле-
на в виде 
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или в матричной форме 
{ω} = [S] {P}, 

 

где {ω} – вектор перемещений, каждый элемент которого ωi – есть 
осредненное в пределах i-го участка перемещения поверхности осно-
вания; [S] – матрица единичных осадок; {P} – вектор реактивных дав-
лений.  

Элемент Sij матрицы [S] есть средняя осадка i-го участка поверх-
ности основания от давления единичной интенсивности, действующе-
го в пределах j-го участка поверхности основания. Обращая матрицу 
[S], можно определить вектор реактивного давления: 

 

{P} = [C]{ω}, 
 

где [C] = [S]–1 – матрица единичных реакций основания.  
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Элемент Cij матрицы [C] есть среднее реактивное давление на 
участке i, вызванное перемещением участка j поверхности основания 
на единицу.  

Из теоремы о взаимности работ  
 

.; jjiiijjjiiij ACACASAS ==  
 

Выделяют две стадии деформирования балок: без трещин (М < Mcre) 
и с трещинами (М = Мcre) (рис. 2.27, в). Так как x = M/B, жесткость со-
ответственно вычисляют по уравнениям в сжатой и растянутой зонах: 

 

;85,0 20 bredb IEBB ϕ==  

( )[ ])()5,01( 0
3
0 bbbbsss EhAEhB νξψ+ψξ−= , 

 

где φb2 – коэффициент, учитывающий влияние длительной ползучести 
(СНиП 2.03.01–84). 

Жесткость B представляет собой тангенс угла наклона секущей 
ОА к оси кривизны: 

 
В предельной стадии B = Mu /æu, если æ ≥ æ3. 
Расчет балки сводится к совместному решению уравнений: 

æ BM /= ; 
qpdxMd −=22 / ; 

22 / dxdx ω−= , 
 

где р – интенсивность реактивных давлений; q – интенсивность внеш-
ней нагрузки; ω – вертикальное перемещение; x – координатная ось, 
совпадающая с осью балки; B – жесткость при изгибе. 
 

smmss hEB ψξ−ξ−μ= /)1)(5,01(3
0 , 

 

где μs = As /(bh0) – коэффициент армирования;  
 

( ) ξξξ α+α+α−=ξ 25,05,0m ; 

)/( sss νψαμ=αξ ; bs EE /=α ; 
 

ψs – коэффициент, учитывающий работу бетона растянутой зоны и 
представляющий собой отношение средних деформаций растянутой 
арматуры на участке с трещинами к деформациям арматуры в сечении 

æ .tg BM ==β
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с трещиной; ν – коэффициент, учитывающий пластические деформа-
ции бетона и представляющий собой отношение упругих деформаций 
бетона к полной деформации. 

Если трещины отсутствуют, т.е. B = B0, то задача сводится  
к решению линейного уравнения  
 

pqdxdB −=ω )/( 44
0 , 

 

при этом перемещения ω, внутренние силовые факторы q, реактивные 
давления p и другие параметры НДС пропорциональны внешней  
нагрузки. 

Для балок с трещинами уравнения æ = M/B – нелинейны. В этом 
случае 
 

pqdxdxdxBddxddxdBdxdB −=ω+ω+ω )/()/()/)(/(2)/( 22225344 . 
 

Жесткость здесь является функцией не только координаты x, но и 
неявной функции кривизны. 

Совершенствование метода расчета балок на упругом основа-
нии. В [22] приведен метод расчета длинных балок, нагруженных  
сосредоточенными моментами. Автором вычислены безразмерные 
моменты и поперечные силы для длинной балки. В основу положены 
таблицы М. И. Горбунова-Посадова для балок, нагруженных сосредо-
точенной силой. 

Сосредоточенный момент m = PdΔ при dΔ → 0 (рис. 2.49).  
Расчетные формулы имеют вид: 
 

( ) ( ) ( ) p
p

mp
p

m
p

m Q
d
Md

Mp
d
Qd

Q
d
pd

p −=
ξ

−=ξ−=
ξ

=ξ
ξ

−=ξ ;; , 

 

где р – индексы для сосредоточенных сил; m – сосредоточенный мо-
мент; p  – безразмерные величины реактивных давлений; Q  – то же 
поперечных сил; M  – то же изгибающих моментов. 
 

 
 

Рис. 2.49. К расчету бесконечно длинной балки 
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Получены решения и для полубесконечных балок, в том числе 
для упругого слоя. 

Рассмотрим случай, когда жесткость балки и основания симмет-
ричны относительно середины балки. Нагрузку предполагается разло-
жить на симметричную и кососимметричную, а задачу решать мето-
дом сил. При этом число неизвестных на два меньше, чем при решении 
смешанным методом Б. Н. Жемочкина. Автор предлагает в пределах 
каждого участка принимать не прямоугольную, как у Б. Н. Жемочкина, 
а трапецеидальную эпюру реактивных давлений. 

Шматков С. Б. и Крейлис В. предложили [92] для расчетов плит  
с трещинами использовать расчетную модель, в которой основания 
деформируются линейно, а плита – нелинейно. Нелинейные деформа-
ции грунта могут не учитываться при pm ≤ R. 

Заключение сделано на основе полевых испытаний трех круглых 
фундаментных железобетонных плит диаметром 1,6 м, толщиной 12, 
15 и 13 см. Арматура класса А-600 с шагом 100 мм. Нагрузку прикла-
дывали через площадку диаметром 16 см. Измеряли реактивные дав-
ления, деформации арматуры, вертикальные перемещения отдельных 
точек плиты. Для описания нелинейного поведения железобетона ис-
пользовали теорию Н. И. Карпенко [33 – 35]. 

Шашкин А. Г. предлагает вязко-упругопластическую модель рас-
чета деформаций основания, сложенных пылевато-глинистыми грун-
тами. Такая модель отвечает основным представлениям физико-
химической механики. 

Предлагают раздельное описание деформаций уплотнения в зави-
симости от объемных напряжений и деформаций формоизменения  
в зависимости от девиатора напряжений. Обе составляющие деформа-
ций рассматриваются в развитии во времени. Общая вертикальная  
деформация складывается из упругой и пластической составляющих. 

Лушников В. В. предлагает определять деформационные характе-
ристики элювиальных грунтов по результатам измерений деформаций 
зданий. Исследовано взаимное влияние фундаментов. 

Рассмотрены проблемы расчета балок и плит на упругом основа-
нии. Обоснована необходимость научно-технического сопровождения 
возведения объекта на стадии проекта. В проектное решение заклады-
вают некоторый риск, например, понижая коэффициенты надежности 
и, наоборот, повышая их по условиям работы. 

Карпенко Н. И. и Карпенко С. Н. разработали [94] общую мето-
дику расчета железобетонных плит на продавливание. Рассмотрены 
случаи, когда действует продавливающая сила и моменты в одном или 
двух направлениях. Расчет по прочности производят по условию, 
представляющему некоторую модификацию условия Кулона–Мора. 
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Вопросы нелинейного расчета плит и балок изложены в [3, 10, 14, 
16, 17, 26, 32, 38, 39, 50 – 52, 90]. 

Учет совместной работы надземной и подземной частей зда-
ний. Расчет несущей системы здания производили методом конечных 
элементов в пространственной постановке с использованием про-
странственного комплекса «Ind+2006» и входящей в него программы 
«Micro 2006» (Т. А. Мухамедиев, А. С. Махю, Б.Ж.Б., 2007. № 6. С. 2–3). 

Исследовано влияние способа моделирования основания на уси-
лия несущих конструкций. Рассмотрим две расчетные схемы основа-
ния: в виде массива под всем зданием и за его пределом и в виде упру-
гого основания Пастернака с учетом работы законтурных элементов 
основания. Толщину массива грунта под зданием принимаем по ре-
зультатам оценки сжимаемой толщи на основании расчетных моделей 
линейно-деформируемого полупространства и линейно-деформируе-
мого слоя. Рассмотрен вариант и абсолютно-жесткого основания. При-
няты объемные конечные элементы массива грунта. Величину коэф-
фициента постели основания как упругой модели Пастернака опреде-
ляли с использованием данных по мониторингу осадки здания. 

Показано, что учет податливости основания приводит к появле-
нию значительных усилий в отдельных несущих конструкциях.  
Наибольшие осадки и усилия получены при учете массива с большей 
глубиной сжимаемой толщи, определенной по модели линейно-
деформируемого полупространства. Неравномерное деформирование 
фундаментной плиты вызывает появление значительных изгибающих 
моментов в узлах сопряжения колонн с фундаментной плитой. 

Методы упругих решений. К ним относят метод переменных 
параметров упругости, метод дополнительных нагрузок и метод до-
полнительных деформаций. 

Метод переменных параметров упругости. На каждом этапе 
последовательных приближений рассчитывают линейно-упругую бал-
ку, жесткость элементов которой различна и вычисляется по результа-
там предыдущего приближения. На каждом этапе решают уравнения 

 

,)/()/(

)/()/(2)/(
22)1(22

)(33)1(44)1(

qpdxddxBd

dxddxdBdxdB
KKK

KKK

=+ω+

+ω+ω
−

−−

 

 

где K – номер приближения. 
Из решения этого уравнения находят перемещения, а затем кри-

визны во всех точках XK. Изгибающие момента M(K) определяют по 
известной из предыдущего приближения жесткости: 

 

β(K – 1) = tgβ(K – 1). 
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Функцию жесткости для последующего приближения находят  
по моментам )()( tg K

M
K β=β  и по кривизне æ )()( tg K

x
K

x β=  (рис. 2.51). 
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Рис. 2.50. Зависимости кривизны элемента балки (а) и  
жесткости от момента (б); зависимость жесткости от кривизны (в)  
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Рис. 2.51. Определение жесткости  
по моменту )()( tgββ KK
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Рис. 2.52. Определение дополнительных моментов (а);  
дополнительных кривизн (б)  
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Рис. 2.53. Способы расстановки разностных узлов: 
а – Δ = r(n – 1); б – Δ = l/n 

 
Метод дополнительных нагрузок. Изгибающие моменты пред-

ставим в виде разности (рис. 2.52, а) 
 

,0 ∗−= MMM  
где 0

0 BM = æ; ∗M  – дополнительный изгибающий момент.  
Дифференциальное уравнение изгиба получит следующий вид: 

 

,)/()/( )1(2*2)()(44
0

−−=+ω KKK dxMdqpdxdB  
 

в первом приближении принимаем 0=∗M , а в (K + 1)-м  
 

(M*)(K) = [B0 – B(æ(K))]æ(K), 
где æ(K) = –(d2ω/dx2)(K). 

а) б) 

а) 

б) 
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Метод дополнительных деформаций. Кривизны представляют  
в виде суммы (рис. 2.52, б) 

æ = æ0 + æ∗, 
 

где æ0 = M/B0; æ* – дополнительная кривизна.  
Дифференциальное уравнение изгиба  
 

)1(2*2
0

)()(24
0 )/()/( −−=+ω Kkk dxxdBqpdxdB . 

 

В первом приближении æ* = 0, в (k + 1)-м 
 

(æ*)k = M(k)[1/B(M(k)) – 1/B0]. 
 

Построение разностных схем. Метод конечных разностей. 
Балку разбивают на равные участки (рис. 2.53, а). Для каждого узла i 
(1 ≤ i ≤ n) 

.;)1( nlnl =Δ−δ−=Δ−α  
 

Обозначим: осадка ωi , жесткость балки Bi , внешняя нагрузка qi , 
реактивное давление pi , изгибающий момент Mi и др. 

Производные выразим через центральные разности: 
 

)2/()()/( 11 Δ−= −+ ii yyidxdy ; 
2

11
22 /)2()/( Δ+−= −+ ii yyiyidxyd ; 

)2/()22()/( 3
2112

33 Δ+−= −−++ iiii yyyyidxyd ; 
4

2112
44 /)44()/( Δ−+−= −−++ iiii yyyyidxyd . 

 

Если эти уравнения подставить в дифференциальное уравнение 
изгиба балки по методу начальных параметров упругости, то после 
преобразования получим разностное уравнение, справедливое для всех 
узлов, отстоящих от концов балок не менее чем на два шага сетки  
(3 ≤ i ≤ n – 2) 
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где R = φ(B, Δ) (см. [38]); Rij – реакция в узле i единичного узла j  
(рис. 2.54). Так, 
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Для балок переменой жесткости нарушается симметрия матрицы 
коэффициентов при неизвестных 

 

)(, jiRR ijji ≠≠ . 
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Рис. 2.54. Схема, поясняющая физический смысл коэффициента Rij  
 

При расчете балок с постоянной или слабо меняющейся жестко-
стью по длине балки получают достаточно точные решения. Для балок 
с трещинами жесткость в узлах может сильно различаться и знаки  
реакций могут быть противоположны фактическим. 

Нелинейная задача может решаться методом дополнительных на-
грузок и перемещений. 

Приведем другой вариант решения нелинейной задачи методом 
конечных разностей с использованием положений метода переменных 
параметров упругости. 

Для произвольного узла i 
 

( ) iiiii qpMMM −=Δ+− +−
2

11 /2 . 
 

Если концы балки не загружены, то M1 = Mn = 0, т.е. 
 

( ) ( ) ( ) 02// 0211 =Δ−== MMdxdMQ ; 
( ) ( ) ( ) 02// 11 =Δ−== −+ nnnn MMdxdMQ . 

Тогда  
( ) 22

2
32 /2 qpMM −′=Δ+− ; 

( ) 11
2

12 /2 −−−− −=Δ− nnnn qpMM ; 

11
2

2 /2 qpM −=Δ ; 

qpM nn −=Δ−
2

1 /2 . 
 

Изгибающий момент через перемещения можно записать в виде 
 

( ) 2
11 /2 Δω+ω−ω−= +− iiiii BM . 

 

С учетом вышеприведенных зависимостей уравнения для реше-
ний нелинейной задачи методом переменных параметров упругости 
имеют вид: 

)1(
2,

−
−

k
iiR )1(

1,
)(
2

−
−− +ω k

ii
k

i R ×+ω −
−

)1(
,

)(
1

k
ii

k
i R  

)1(
1,

)( −
++ω× k

ii
k

i R )1(
2,

)(
1

−
++ +ω k

ii
k

i R Δ=Δ+ω + i
k

i
k

i qp )()(
2 , 

где K – номер приближения. 
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Вариационно-разностный метод. Этот способ получения разно-
стных уравнений основан на принципе минимума полной потенциаль-
ной энергии системы (принципа Лагранжа).  

Полная потенциальная энергия системы «фундаментная конст-
рукция – основание» представлена в виде суммы 

 

UVVП g ++= , 

V – потенциальная энергия деформации конструкции; gV  – работа ре-

акций основания; U – работа внешних сил. 
При решении методом переменных параметров на каждой интен-

ции систему считают линейно-упругой 
 

( )∫ ∑
−

=
+− Δω+ω−ω==

l n

j
jjjjBdxMV

0

1

2

32
11æ /25,05,0 ; 

∫ ∑
=

Δω=ω=
l n

j
jjjg pdxpV

0 1
5,05,0 ; 

∫ ∑
=

Δω−=ω−=
l n

j
jjjqdxqU

0 1
, 

где Δj = Δ   при   2 ≤ j ≤ n – 1; Δj = 0,5Δ   при   j = 1; j = n.  
 

Минимизируя полную потенциальную энергию по перемещениям 
узлов сетки, получим систему из n линейных алгебраических уравнений 

 

∂Π/∂ωi = ∂V/∂ωi + ∂Vg /∂ωi + ∂U/∂ωi = 0,   i = 1, 2, …, n.  
 

Реактивное давление в узле j и потенциальную энергию представ-
ляют следующим образом:  

∑
=ξ

ξξω=
n

jj Cp
1

; 

∑ ∑
= =ξ

ξξωωΔ=
n

j

n

jjjg CV
1 1

5,0 ; 

⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
ωΔ+ωΔ=ω∂∂ ∑ ∑

= =

n

j

n

j
jijjjijiig CCV

1 1
5,0/ . 

 

Из теоремы о взаимности реакций следует равенство 
 

jijiij CС Δ=Δ . 
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Тогда  

∑
=

=Δ=ωΔ=ω
n

j
iijijiig nipCddV

1
...,,2,1, . 

 

При решении нелинейных задач методами дополнительных на-
грузок или дополнительных деформаций потенциальную энергию оп-
ределяют по формулам: 

∫ ∫−=
l l

dxMdxMV
0 0

*0 ææ5,0 ; 

∫ ∫ ∗−=
l l

dxBdxBV
0 0

0
2

0 æææ5,0 , 

где дополнительные моменты M* или дополнительные кривизны æ* 
считают известными из предыдущего приближения. 

Матричное представление методов упругих решений. Систему 
уравнений метода переменных параметров упругости представляют  
в виде 

[ ]{ } { }ϕ=ω− )()1( kkK , 
 

где {ω(k)} – вектор неизвестных перемещений; {φ} – вектор, компоненты 
которого характеризуют внешние воздействия; [K(k – 1)] = [R(k – 1)] + [H] – 
матрица жесткости системы «фундаментная конструкция-основание», 
являющаяся суммой матриц жесткости конструкции [R(k – 1)] и основа-
ния [H]; 

iijij CH Δ= , 

ijC  – компоненты матрицы единичных реакций; 

iiq Δ=ϕ . 
При решении задачи методом дополнительных нагрузок система 

имеет вид 
{ } { })1*()(0 }]{[ −ϕ+ϕ=ω kkK , 

 

где [K0] = [l0] + [H] – матрица линейно-упругой системы «фундамент-
ная конструкция–основание» {φ*(k – 1)} – вектор, компоненты которого  
 

( ) Δ−−+Δ=ϕ −
+

−
−

−− /2 )1*(
1

)1*(
1

)1*()1*( k
i

k
i

k
ii

k MMMq . 
 

Для метода дополнительных деформаций 
 

[ ]{ } [ ] { })1*()(0 −ξ+ϕ=ω kkK . 
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Осесимметричная деформация фундаментных конструкций. 
Такую деформацию могут испытывать круглые и кольцевые плиты. 
При осесимметричном напряженно-деформированном состоянии  
физические уравнения имеют вид: 

 

ϕϕ+= ææ rrrr ДДM ; 

ϕϕϕϕ += ææ ДДM rr , 
 

где Mr , Mφ – радиальные и окружные изгибающие моменты; ær , æφ – 
радиальная и окружная кривизна: Дr , Дϕ , Дrφ – жесткости.  
При отсутствии трещин жесткости определяют по формулам: 

 

Дj = Д0 ,   если   ( )ϕ=≤ ,5,0 rjMM crcj ; 

( )[ ],/5,04,010 crccrcj MMMДД −−=   если   0,5 crcM  < crcj MM < ; 

( ) 2/ϕϕ +ν= ДДД rbr ; 
 

где [ ])1(12 23
0 bbhEД ν−=  – цилиндрическая жесткость; h – толщина 

элемента плиты; νb – коэффициент поперечной деформации бетона; 
Mcre – изгибающий момент, соответствующий образованию трещин: 
 

serstcre RbhM ,
2292,0= . 

 

Если crcr MM >  – образуются кольцевые трещины, если 

crcMM >ϕ  – радиальные, а при MMr >  и crcMM >ϕ  – пересекаю-
щиеся радиально-кольцевые. 

В стадии работы плиты с трещинами 0=νi  и  
 

ϕ== ,,æ rjДM jjj . 
 

Трещины образуются перпендикулярно арматуре для каждого  
из направлений r и φ. Для всех комбинаций схем трещин  

 

( ) ( ) ( )[ ]bjjbsjssijj EhaEhД νξψ+ψξ−= 0
3
0 //5,01 , 

если 

ujjcrc MMM << ; 

( )[ ]jjjjjjj EEGEhД sup,sup,inf,inf,sup,inf,inf,
3 ω+ωωω= , 

если 

crcj MM < . 
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В формулах обозначено: j – направление, для которого берутся ха-
рактеристики элемента плиты и вычисляются параметры, j принимает 
значение r или φ; asj – площадь растянутой арматуры направления j, 
приходящейся на единицу длины;  
при crcMM 5,0≤ϕ  

1sup,inf, =ω=ω jj ; 

bjj EEE == sup,inf, ; 

при                                    crcjcrc MMM <<5,0 , 

( ) crcjcrcj MMM /48,174,1inf, −−=ω ; 

( ) crcjcrcj MMM /25,0875,0sup, −+=ω ; 

( ) crcjcrcbj MMMEE /5,0inf, −+⋅= ; bj EE =,sup . 
 

Геометрическое уравнение для круглых плит принимают такими 
же, как для тонких жестких пластинок 

 

22 /æ drdr ω−= ;   ( ) drdr //1æ ω−=ϕ , 
 

где ω – вертикальное перемещение точек, срединной поверхности плиты. 
Потенциальная энергия деформации плиты выражается следую-

щим уравнением: 
 

( )

( )( ) ( )( )( ) ,112

)ææ(5,0

2222

22
ext

int

rdrdrdrДdrddrdrД

drdДdAMMV

r

r

r
rp

A
rr

p

ω+ωω+

+ωπ=+=

ϕϕ

ϕϕ ∫∫  

 

где pA  – площадь срединной поверхности плиты; rint и rext – внутрен-

ний и наружний радиусы плиты (для круглой плиты rint = 0). 
Работа реакций основания может быть вычислена по формуле 
 

∫ ω=
pA

pg dApV ,5,0  

а работа внешних сил 

∫ ω−= pdAqU , 
 

где q – интенсивность вертикальной нагрузки. 
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Принцип минимума полной потенциальной энергии запишем  
относительно перемещений узлов плиты 

 

)...,,2,1(0//// hiUVV iigii ==ω∂∂+ω∂∂+ω∂∂=ω∂Π∂ , 
или 

[ ]{ } { }fK =ω . 
 

В стадии без трещин физические уравнения принимают линей-
ными: 

( )ϕν+= ææ blMl ДM ; 
( )ϕϕ +ν= æælbМДM ; 
( )ϕξν+ξ= blNl ДN ; 
( )ϕϕ ξ+ξν= lbNДN , 

 

где lM , ϕM , lN , ϕN  – изгибающие моменты и нормальные силы в 
меридианном (l) и окружном (φ) направлениях; æl, æφ и ξl, ξφ – прира-
щение кривизны и деформации срединной поверхности; MД  и NД  – 
жесткости при изгибе и растяжении-сжатии 

)]1(12/[85,0 23
bbM hEД ν−= ; 

)1/(2 2
bbN hEД ν−ν= . 

Методика НИИСКа. Для описания свойств деформируемого ос-
нования принята модель с переменными коэффициентами жесткости 
(Б. Ж. , 1988, № 8, А. Б. Голышев и др.). Непрерывное основание заме-
няют часто расположением стержнями-связями, жесткость которых 
равна жесткости заменяемых участков грунта. 

 

,aykP iii =  
 

где Pi , ki , yi – усилие, погонная жесткость и перемещение i-й связи;  
a – расстояние между связями (рис. 2.55, а). 

В качестве критерия разрушения исчерпания несущей способно-
сти принимают разрушение хотя бы одного наиболее нагруженного 
сечения балки (достижение деформациями крайних сжатых волокон 
бетона или растянутой арматуры предельных значений) или достиже-
ние максимума силового или деформационного воздействия на кривой 
состояний (рис. 2.55, б, в)  

,0
æ

;0
æ

==
d
dq

d
dq di  

где iq , dq  – модуль силового и деформационного воздействия;  
æ – кривизна, i = 1. 
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При расчете определяют критические (соответствующие исчерпа-
нию несущей способности) значения qi при заданном деформационном 
воздействии Δ  (расчет по предельным состояниям первой группы) и 
qd при известном силовом воздействии P  (расчет по предельным  
состояниям первой группы), а также усилия и перемещения при задан-
ных силовых и несиловых воздействиях (расчет по предельным  
состояниям второй группы).  

Уравнения изгибающих моментов, перемещений точки нейтраль-
ной оси балки и углов поворота i-го сечения балки имеют вид:  

( ) qMkyjL
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где M1 – момент в заделке при i = 1; iM0  – момент в i-м сечении балки 
от действия заданного единичного вектора внешних сил; δi – вынуж-
денное перемещение i-й связи при векторе Δ ; yi – совместное переме-
щение i-й точки оси балки и i-й связи. 

Составляют систему из уравнений равновесия внешних и внут-
ренних усилий; уравнения, учитывающего усилие на концах балки; 
дополнительных уравнений совместимости перемещений балки и ос-
нования, записанных для каждой узловой (кроме i = 1) точки. Задачу 
решают методом последовательных перемещений. 

Расчет был проверен экспериментом (рис. 2.55, г – е). Опытные и 
экспериментальные кривые практически совпали. 

Предельное равновесие балок на упругом основании. (Способ 
А. П. Синицына). Система «балка–упругое основание» представляет 
собой статически неопределимую систему. Для превращения ее в гео-
метрически изменяемую необходим переход бесконечно большого 
числа связей в пластическое состояние. Теоретически этому соответ-
ствует переход всей балки и всего упругого основания в пластическое 
состояние. 

Для расчета конструкций широко используется метод предельно-
го равновесия. Задача формулируется так: для данной системы А,  
которая находится под действием нагрузки Р, найти наибольший  
параметр n, на который надо умножить силу Р, чтобы несущая способ-
ность всей системы была полностью исчерпана.  
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Рис. 2.55. Схема опирания балки (а); диаграммы состояний qi – f(δ) (б); 
qd – f(u) (в); схема испытаний (г); эпюра осадок (д); эпюра моментов (е):  

1 – в сечениях балки при P = 0,36; 2 – P = 1 
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Под пластическим шарниром понимают такой идеализированный 
шарнир, который передает момент, меньший пластического момента. 
В предельном состоянии внутренние силы должны быть в равновесии 
с внешней нагрузкой nP и ни в одном сечении моменты не должны 
превышать пластического. В результате образования пластических 
шарниров система превращается в механизм, для которого должно 
существовать кинематическое поле и работа сил nP на возможных  
перемещениях положительна. Под коэффициентом надежности пони-
мают множитель, на который надо умножить нагрузку, чтобы полу-
чить наибольшую статически допустимую нагрузку или наименьшую 
работу на возможных перемещениях. 

Пусть M(x) – момент в любом сечении в любой момент времени, 
Mе – то же, соответствующий упругой стадии работы. Остаточный мо-
мент M(x) = M(x) – Me (x). Для каждого сечения необходимо найти мак-
симальное и минимальное значения момента 

 

)()()()( 00 xMxMxMxM e ≤+≤− , 
 

где )(xM  – остаточный момент, при котором происходит разрушение; 
)(0 xM  – наибольший пластический момент. 
Обозначим через Q1, Q2, …, Qn – напряженное состояние системы, 

соответствующее усилиям деформации – q1, q2, …, qn. Работа внутрен-
них сил может быть записана как  

 

)...( 2211 nni qQqQqQCW +++= . 
 

Вместо внутренней энергии иногда целесообразно рассматривать 
функцию рассеивания 

)...( 2211 nnqQqQqQCД &&& +++= . 
Так как pe qqq 111 &&& += ; pe qqq 222 &&& += , то по закону Гука:  

...2121111 ++= QEQEq e
&&& ; 

....2221212 ++= QEQEq e
&&&  

Полная деформация ....)( 12121111 pqQEQEq &&& +++=  

Введем функцию течения Ф(Q1, Q2). Для Ф < 1 Q1 и Q2 соответст-
вуют упругой стадии; Ф = 1 – пластическому состоянию сечения;  
Ф > 1 – состояние недопустимо. Функция течения Ф(Q1, Q2) = 1 пред-
ставляет собой замкнутую кривую (рис. 2.56). 

Для точек на кривой возникают пластические течения. Кривая 
должна быть выпуклой и не иметь изломов. 
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Рис. 2.56. Геометрическая интерпретация функций течения 
 
Напряженное состояние системы будет допустимым, если: 
– система внутренних усилий Q1 и Q2 уравновешенная; 
– усилия Q1 и Q2 находятся в равновесии с внешней силой Р;  
– в пределах всей системы Ф ≤ 1. 
Кинематически допустимое распределение скоростей системы 

должно удовлетворять двум условиям: во всех точках системы скорости 
должны соответствовать принятым; должны быть положительными. 

Распределение реакций основания зависит от соотношения жест-
костей балки и основания, т.е. от параметра 

 

)1(6/ 2
0

4
0 μ−π= EIcEa . 

 

Для жестких балок а = 0, для гибких а = 1. 
Расчеты удобно выполнять в безразмерных величинах P* = P/P0, 

y* = y/y0, где Р0 и у0 – нагрузка и прогиб, соответствующие концу упру-
гой стадии работы балки. 

После образования пластического шарнира (рис. 2.57) под грузом 
начинается интенсивное нарастание реакций. Расчет выполняют с уче-
том особенности двухслойного основания. Увеличение силы в 3 раза 
вызывает увеличение интенсивности реакций в 6 раз. Прогибы  
за пределом упругости нарастают медленнее, чем реакции, и зависят 
от параметра  

3
3

0 10−⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛=

h
l

b
l

E
E

a . 
 

Для гибких балок (а > 1) появление первого пластического шарни-
ра еще не влечет за сбой нарастание прогибов. Для очень жестких балок 
(а = 0) прогиб под грузом нарастает быстрее увеличения нагрузки. Так, 
при увеличении силы в 3 раза прогиб увеличивается в 4 раза. 



130 

 
 

Рис. 2.57. Расчетная схема балки, нагруженной силой в середине пролета 
 
Уменьшение жесткости балки или увеличение модуля деформа-

ции Е могут вызвать увеличение предельной нагрузки. Упругий слой 
между балкой и полупространством оказывает влияние на распределе-
ние реакций упругого основания: происходит снижение концентрации 
реакций к краю балки; при переходе за предел упругости увеличива-
ются реакции основания и прогибы балки в середине пролета за счет 
деформирования упругого слоя. 

Возможен случай, когда балка при увеличении нагрузки сохраня-
ется в упругой стадии, а за пределом упругости переходит упругое 
основание. В этом случае (наиболее простом) эпюра распределения 
реакций под балкой будет иметь вид прямоугольника с наибольшей 
ординатой qпр , Pпр = qпр l.  

Процесс перехода эпюры реакций на упругой стадии в пластиче-
скую протекает по-разному для жестких и гибких балок (рис. 2.58). 

Для жесткой балки упругая область почти сразу переходит в пла-
стическую. Смешанная область не может иметь большого значения. 
Для гибких балок смешанная область имеет большую протяженность. 
Предельная нагрузка для этой области 

 

maxпрпр )(РP η= . 
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Рис. 2.58. Распределение реакций и моментов  
при постепенном переходе основания в пластическое состояние 
 
Вероятностный метод оценки прочности железобетонных 

плит на упругом основании (О. Н. Тоцкий, Б.Ж., 1988, № 3). Метод 
описан, разработан и опробован на аэродромах. Новый метод – для 
оценки несущей способности железобетонных покрытий на основе 
неразрушающих испытаний. 

Фактический коэффициент запаса определяют как 
 

du mmZ /= , 
 

где um  – предельный изгибающий момент; dm  – изгибающий момент 
в данной плите при действии одинаковой для всех плит покрытий на-
грузки. 

Число нагружений, плит железобетонных покрытий аэродромов 
за расчетный срок службы не превышает 105 циклов. Исходя из этого 
полагают, что несущая способность плит не зависит от числа циклов 
нагружения. 

Критерий прочности записывают в виде 
 

Nm ZZ ≥ , 
где mZ  – средний для данного покрытия фактический коэффициент 
запаса; NZ  – нормативное значение коэффициента запаса: 
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N σ

σ
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где Kd – коэффициент динамичности; σR – коэффициент разгрузки; σс – 
коэффициент условий работы; K0 – коэффициент однородности, опре-
деляющий допустимый предел отклонений предела текучести от сред-
него его значения. 

При эксплуатации накапливаются силовые разрушения. Числен-
ной мерой деструкции является отношение  
 

nnД d /= , 
 

где dn  – число плит, получивших силовые разрушения; n – общее чис-
ло плит. 

Показатель деструкции Д характеризует относительное число 
плит, для которых Z < 1. 

Полагают, что распределение плит в покрытии по прочности про-
исходит по нормальному закону. Функция распределения 
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где σ – стандарт прочности; σ0 – коэффициент вариации. 
Функция распределения F(x) определяет отношение числа плит, 

для которых Z меньше некоторого численного значения, к общему их 
числу, т.е. F(x) = Д. Аргумент функции распределения X определяют 
по таблице. Зная x, при z = 1 можно найти среднее значение коэффици-
ента запаса zm и оценить несущую способность покрытия. 

Коэффициент вариации прочности определяют по измеренным 
прогибам 
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m ; ωi – прогиб в i-й; n – число точек,  

в которых проводят испытания.  



133 

F

F(x)

Д

Z
z(x)

Zm

1
-2 2

X  
 

Рис. 2.59. Схема к определению среднего коэффициента запаса 
 
Схема оценки прочности плиты показана на рис. 2.59. 
По известной величине деструкции Д находят величину x аргу-

мента функции распределения. Определяют по испытаниям коэффи-
циент вариации σ0. Далее по графику функции z(x) устанавливают 
средний фактический коэффициент запаса Zm. 

Ленточные фундаменты с переменным поперечным сечением 
(ФППС). Эффективность их обеспечивается чередованием плит раз-
личных размеров как по ширине, так и по длине (Э. В. Нейбург). Эко-
номичность ФППС повышается при формировании узких или широ-
ких участков не из одиночных плит, а из нескольких – одинаковой ши-
рины, но разной длины. 

При действии изгибающего момента отдельные плиты выдвигают 
в сторону действия изгибающего момента (при условии pmax ≤ 1,2R) на 
большую величину, чем остальные. Расчет ФППС заключается в опре-
делении размеров плит и подборе марок по их несущей способности. 
На рисунке 2.60 приведен пример конструирования фундамента с пе-
ременным поперечным сечением. 
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Рис. 2.60. Конструкция из одной широкой плиты  
с двумя узкими разной длины (а); эпюра контактных напряжений  

от начала загружения фундамента до обжатия верхнего слоя грунта (б)  

а) 

б) 
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Расчет основания фундаментов может быть выполнен с использо-
ванием решения Буссинеска (С. М. Алейников, Э. В. Нейбург). Осадку 
точки с координатами x, y от равномерно распределенной нагрузки 
определяют по формуле 

 

∫ ∫
η−+ξ−

ηξμξ
π
ν−

=ω
F yx

ddp
E

yx
22

2

)()(

),(1),( , 

 

где ξ, η – координаты приложения сосредоточенной силы.  
Условия равновесия имеют вид: 
 

∫ ∫ ηξηξ= ddpP
F

),( ; 

∫ ∫ ηξηξμ= ddpM
F

x ),( ;   ∫ ∫ ηξηξξ= ddpM
F

y ),( . 

 

Для численного решения задачи область, занятая ленточным фун-
даментом, разбивается в продольном направлении на регулярно повто-
ряемые фрагменты, каждый из которых представляет вытянутые пря-
моугольники. В пределах каждого фрагмента давление считается рав-
номерным. Неизвестные контактные давления pi (i = 1, …, n) и осадку 
ω определяют из решения системы (n + 1) линейных алгебраических 
уравнений 
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ij
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 – вертикальные перемещения поверх-

ности упругого полупространства в точке (xi, y), совпадающей с цен-
тром тяжести i-го фрагмента, от единичной нагрузки, равномерно рас-
пределенной по Fjj-му фрагменту; Δsi – площадь i-го элемента. 

Осадка каждой точки жесткого фундамента  
 

const),( =ϖ=ω yx . 
 

Козловые сваи. Конструкции и методы расчета разработаны в 
ОИСИ под рук. проф. В. Н. Голубкова (см. например, Изв. вузов, 1982, 
№ 5). Оптимальными условиями для их применения являются грунты 
с природой плотностью ρd0 = 1,5 г/см3. Совместная работа свай с осно-
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ванием определяется следующими параметрами: объемом зоны де-
формации Va, средним внутренним реактивным сопротивлением грун-
та уплотнению при деформации Rs. m , эффективным давлением, уплот-
нением pc, структурным сопротивлением грунта уплотнению pc.y .  
Целесообразно, чтобы объем зоны деформации Va размещался в пре-
делах зоны уплотнения уплV , т.е. Va ≤ уплV  (рис. 2.61). 

Объем зоны уплотнения определяют по формуле 
 

0

к.с0
упл

ddm

d V
V

ρ−ρ
ρ

= . 
 

В числителе стоит произведение природной плотности сухого 
грунта dρ  на объем козловой сваи к.сV . Эффективную нагрузку на 
козловую сваю определяют из равенства работ внешних и внутренних 
сил, т.е. 

 

,прэ asmVRS =ρ  
 

где прS  – предельно-допустимая осадка проектируемого здания или 
сооружения; Va – объем зоны деформации в основании козловой сваи, 
определяется в зависимости от объемной осадки Vs по эксперимен-
тальной формуле Va = 17,14; Rsm = 0,714pэ ; dmρ  – средняя плотность 
сухого грунта в пределах зоны уплотнения. 
 

 
 

Рис. 2.61. Экспериментальные графики зависимости средней плотности  
сухого грунта после забивки свай от природной плотности грунта и от объема 

козловой сваи и схема совместной работы козловой сваи и основания:  
1 – граница зоны уплотнения; 2 – граница зоны деформации 
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Нормативную нагрузку на одну козловую сваю определяют по 
формуле  

,c.yэн PPP +=  

где c.ycк.c.y pFP =  – площадь одной козловой сваи. Величину c.yp  мож-

но найти в зависимости от )( к.с0Vf ddm ρ=ρ . Значение c.yp  = 0,01 МПа 

для 05,0=ρdm  увеличивается на 0,01 МПа до 5,1=ρdm  г/см3 и на  
0,005 МПа до 8,1=ρdm  г/см3. Для 85,1=ρdm  г/см3 c.yp  = 0,1 МПа. 

 
2.17. ФУНДАМЕНТЫ НА ИСКУССТВЕННО  

УЛУЧШЕННОМ ОСНОВАНИИ 
 

Искусственное улучшение оснований может осуществляться сле-
дующими методами:  

1. Конструктивными. К ним относятся:  
– устройство грунтовых подушек; 
– взятие грунта в обойму с использованием шпунтовых ограж-

дений; 
– армирование грунта (рулонными материалами, синтетическими 

сетками, матами и специальными элементами). 
2. Уплотнением грунта. Оно осуществляется: 
– статическими нагрузками; 
– динамическими нагрузками; 
– устройством грунтовых и песчаных свай; 
– искусственным водопонижением. 
3. Закреплением грунтов.  Закрепление может производиться: 
– методом пропитки (цементаций, смолизацией, силикатизацией и 

электросиликатизацией); 
– методом гидроразрыва; 
– термическим способом; 
– методом струйной технологии. 
Расчет искусственных оснований сводится к определению разме-

ров зон уплотнения (закрепления) и осадок возводимых на них фунда-
ментов. 

В распространенном случае поверхностного уплотнения слабых 
грунтов или замены их грунтовыми подушками основные этапы про-
ектирования фундаментов на искусственно улучшенном основании 
будут следующие: 

а) для выбранного метода искусственного основания задаются его 
мощностью z (толщиной слоя) и величиной расчетного сопротивления 
грунта R0 при b = 1 и d = 2 м;  
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б) для этого вида основания подбираются размеры фундамента  
(l и b) и выполняется проверка в соответствии с формулами 

 

;RANp IIII ≤=∑  

;2,1/max RIyMANp xxIIIIII ≤+= ∑∑  

.5,1//max RIxMIyMANp yyIIxxIIIIII ≤++= ∑∑∑  
 

Здесь в качестве R принимаются значения, вычисленные по фор-
мулам: 

– при d ≤ 2 м 
[ ] ;2)()(1 000010 dddbbbkRR +−+=  

 

– при d > 2 м 
[ ] ;)()(1 020010 ddkbbbkRR II −+−+= γ′  

 

в) толщина искусственного слоя z проверяется по условию ограни-
чения давления на подстилающий слой грунта по формуле (рис. 2.62) 

 

,zzgzp R<σ+σ  

где zpσ  и zgσ  – вертикальные напряжения в грунте на глубине z  
от подошвы фундамента соответственно: дополнительное от нагрузки 
на фундамент и от собственного веса грунта, кПа; Rz – расчетное со-
противление грунта пониженной прочности на глубине z, кПа.  
 

dn
z

dz

b

 
 

Рис. 2.62. Расчетная схема для проверки подстилающего слоя  
под искусственным основанием 
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;)( 0pdp nIIIIzp α=γ′−α=σ  

,∑γ=σ ziIIzg d  
 

где α – коэффициент изменения дополнительного напряжения по глу-
бине основания, учитывающий форму подошвы фундамента; pII – дав-
ление по подошве фундамента от расчетных нагрузок по второму пре-
дельному состоянию, кПа; IIγ′  – удельный вес грунта в пределах глу-
бины dn, кН/м3; p0 – дополнительное давление по подошве фундамента 
сверх давления от собственного веса грунта на глубине dn, кПа; iIIγ  – 
удельный вес грунта i-слоя в пределах глубины ddz, кН/м3; 

г) рассчитывается осадка фундамента, принимая в качестве несу-
щего слоя под подошвой грунт искусственного основания с соответст-
вующим для него модулем общей деформации Е. Осадка фундамента s 
должна быть меньше предельно допустимой, принимаемой по прил. 4 
СНиП 2.02.01–83*.  

Оценка эффективности инженерных решений. Коновалов П. А., 
Зехниев Ф. Ф., Безволев С. Г. (2003) оценивали эффективность укреп-
ления слабых водонасыщенных оснований нагружением, дренирова-
нием и армированием. Использовали две методики: 

• нелинейного расчета консолидации медленно деформируемых 
оснований при сложном нагружении, дренировании и армировании; 

• расчета несущей способности и деформативности армирован-
ного основания при заданном распределении избыточных поровых 
давлений. 

В качестве фильтрующих армоэлементов принимали песчаные 
дрены. Это позволило резко уменьшить сроки фильтрационной кон-
солидации благодаря искусственному сокращению путей фильтрации 
воды из массива. Дополнительно основание уплотняли фильтрующей 
нагрузкой. 

Вопросы эффективности конструктивных решений рассмотрены 
и в других работах, например в [42]. 



139 

Г л а в а  3 
 

КОНСТРУКЦИИ ФУНДАМЕНТОВ 
 

 
 

3.1. ПРИНЦИПЫ КОНСТРУИРОВАНИЯ 
 

Конструкцию фундамента выбирают в зависимости от инженер-
но-геологических и гидрогеологических условий площадки, конструк-
тивной схемы здания или сооружения, величины и характера дейст-
вующих нагрузок, возможностей строительных организаций. Наиболее 
экономическое решение может быть получено из сравнения конку-
рентноспособных вариантов по стоимости, трудозатратам и расходу 
материалов. 

Сравниваемые фундаменты рассчитывают по деформациям грун-
тов основания, по прочности и трещиностойкости материала фунда-
ментов. В отдельных случаях необходим расчет оснований по несущей 
способности на основное, дополнительное или особое сочетание на-
грузок. 

Расчет производят из условия 
 

nuc FF γγ≤ / , 
 

где F – расчетная нагрузка на основание; γс – коэффициент условий 
работы (принимаемый для песков, кроме пылеватых, равным 1; для 
песков пылеватых и пылевато-глинистых грунтов в стабилизирован-
ном состоянии – 0,9; пылевато-глинистых грунтов в нестабилизиро-
ванном состоянии – 0,85; скальных слабо выветренных – 1; выветрен-
ных – 0,9; сильно выветренных – 0,8; Fu – несущей способность осно-
вания, определяемая по теории предельного напряженного состояния; 
γn – коэффициент надежности по назначению, принимаемый равным 
1,2; 1,15; 1,1 соответственно для зданий и сооружений 1, 2 и 3 классов. 

Расчет по несущей способности производят в следующих случаях: 
на основание передаются значительные горизонтальные нагрузки; фун-
дамент или сооружение, расположенные на бровке откоса или вблизи 
крутопадающего слоя грунта; основание сложено водонасыщенными 
пылевато-глинистыми и заторфованными грунтами; основание сложено 
скальными грунтами; фундамент работает на выдергивание. 

На наш взгляд, расчет по прочности грунтов основания следует 
производить также при действии многократно повторных и импульсных 
нагрузок, при насыщении грунтов техническими маслами и растворами. 
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Рис. 3.1. Увеличение устойчивости фундамента на сдвиг:  
а – наклон подошвы; б – устройство зуба 

 
В отдельных случаях рассматривают несколько форм нарушения 

устойчивости. Так, при проектировании подпорной стены проверяют 
на сдвиг по поверхности оснований и сдвиг совместно с частью осно-
вания.  

Взвешивающее действие грунтовой водой существенно снижает 
устойчивость сооружений. 

Повысить устойчивость фундамента при действии наклонной  
силы можно наклоном подошвы или устройством зуба (рис. 3.1). 

Наклонная поверхность сдвига 1 – 3 на рис. 3.1, б проходит внут-
ри грунта. 

Для несвязных грунтов по схеме (а) 
 

)(arctg rcϕγ−ρ=θ , 
 

где γс = 0,8 – коэффициент условий работы; φr – угол внутреннего  
трения.  

Для связных грунтов по схеме (б) коэффициент устойчивости 
 

θ−β
θ+ϕ+θ−β

=η
tgtg

)cos(tg)1tgtg( 2
IcI NblcI , 

 

где сI – расчетное сопротивление сдвигу, кПа; lc – длина участка  
сдвига, м. 

Коэффициент устойчивости на сдвиг по линиям (схемы (a), (б)) 
 

IIII TblcN /)tg( 1+ϕ=η , 
 

где IN , IT , Iϕ , Ic – расчетные величины нормальной и сдвигающей-
ся, угла внутреннего трения и удельного сцепления грунта. 
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Расчет по деформациям выполняют из условий 
 

uss ≤ ;   uss ≤ ;    uLL ss )/(/ Δ≤Δ ;    uii ≤ ;    uuu ≤ , 
 

где ∑∑
=

ϕ
=

ϕ=
n

i
i

n

i
ii AAss

11
, s, i, u – устанавливаемые расчетом осадки, 

крены, горизонтальные перемещения; us , us , ui , uu  – то же, предель-
ные значения; Δs /L – относительная неравномерность осадок. 

Относительная неравномерность осадок характеризуется переко-
сом, относительная – прогибом или выгибом, поперечным или про-
дольным креном. 

Для получения оптимального решения необходимо: 
− выбрать наиболее эффективные (мало материалоемкие) под-

земные конструкции;  
− из совместного расчета надземной и подземной частей здания 

определить усилия на фундаменты; 
− из сравнения конкурентноспособных вариантов фундаментов 

выбрать наиболее экономичные по стоимости, трудозатратам, расходу 
материалов и технических возможностей строительных организаций; 

− выполнить подробный расчет выбранного варианта фундамен-
тов по 1 и 2 группам предельных характеристик грунта в пределах де-
формированной зоны, силовых, температурных или других нагрузок; 
реологических процессов в материалах; 

− разработать при необходимости, водозащитные и конструк-
тивные мероприятия по предохранению основания от неблагоприят-
ных воздействий, а в отдельных случаях и по восстановлению проект-
ных положений конструкций после неравномерных деформаций; 

− запланировать в отдельных случаях программу по испытанию 
фундаментных конструкций и по наблюдению за деформацией зданий 
и сооружений. 

 
3.2. КОНСТРУКЦИИ ФУНДАМЕНТОВ 

 

По конструктивному решению фундаменты подразделяют на три 
группы: мелкого заложения, глубокого заложения и свайные. 

Фундаменты мелкого заложения. Их возводят в открытых 
траншеях или котлованах. К таким фундаментам относятся отдельные 
(ступенчатые или дисковые) (рис. 3.2), ленточные (под стены или ряды 
колонн), сплошные (плитные). 
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Рис. 3.2. Фундаменты со стаканной (а); без стаканной частей (б)  
 
Глубину заложения фундаментов назначают исходя из геологиче-

ских и гидрогеологических условий, глубины промерзания, назначе-
ния здания, наличия подвалов и подземных коммуникаций, глубины 
заложения фундаментов соседних зданий, величины и характера дей-
ствующих нагрузок. Минимальная глубина заложения составляет  
500 мм от уровня планировки или пола. 

Усилия в фундаментах рекомендуют определять расчетом из  
условия совместной работы фундаментной конструкции и основания. 
В отдельных случаях следует учитывать неоднородность грунтов  
основания, неупругие деформации грунта и бетона. 

а) 

б) 
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Отдельные фундаменты устраивают из монолита и сборного же-
лезобетона, под сборные или монолитные железобетонные колонны, 
под пяти рам, под металлические колонны, со стаканной или без ста-
канной верхней частью, с низкой или высокой стаканной (под колон-
ной) частью, со ступенчатой, пирамидальной или ребристой фунда-
ментной плитой (рис. 3.3). 

Ступенчатые фундаменты имеют одну степень при hφ ≤ 450 мм, 
две ступени – при hφ = 500…900 мм и три ступени – при hφ > 900 мм. 
Высоту ступеней принимают кратными 50 мм, размеры в плане – крат-
ными 100 мм. Верх фундаментов назначают на уровне верха фунда-
ментной балки, на 50 мм ниже полов, а при наличии сборных железобе-
тонных или стальных колонн – на 150 мм ниже отметки чистого пола. 

Сборные отдельные фундаменты изготавливают из тяжелых бе-
тонных классов В15…В25. Их устанавливают на песчано-гравийную 
уплотненную подготовку толщиной 100 мм. Толщину защитного слоя 
бетона для рабочей арматуры принимают 35 мм при наличии бетонной 
подготовки и 70 мм при ее отсутствии. Размеры фундаментов являют-
ся кратными 200 мм. 

Сборные колонны заделывают в специальные гнезда (стаканы) 
фундаментов. Глубину заделки принимают в 1 – 1,6 раза больше раз-
мера поперечного сечения колонн. Зазоры между колонной и стенками 
стакана должна быть не менее 50 мм внизу, поверху – 75 мм. Глубина 
стакана должны быть на 50 мм внизу, а дольше длины заделки колон-
ны. Толщина плиты под гнездом должна быть не менее 200 мм. 

Глубину заделки колонн dc из условий анкеровки продольной  
арматуры диаметром d принимаем не менее 30d при бетоне класса В15 
и менее; не менее 25d при бетоне класса В25 и более. 

Кроме того, должны соблюдаться следующие конструктивные 
требования:  

 

;2при
5

и 0 c
c

cc hl
h

thd ≤≥≥    ,2при
3

и4,1 0 c
c

cc hl
h

thd ≤≥≥  
 

где hc – высота поперечного сечения внецентренно сжатой колонны;  
t – толщина стенки стакана.  

Ленточные фундаменты под сплошные стены выполняются в ос-
новном из сборных железобетонных блоков-подушек и бетонных стено-
вых блоков. Блоки-подушки могут быть сплошные, ребристые и пусто-
телые. Их изготовляют из бетона класса В15 и по низу армируют сеткой. 
Длина блока-подушки составляет 2380 и 1180 мм, ширину принимают 
кратной 200 мм. Блоки укладываются вплотную и с зазором (прерыви-
стые фундаменты), позволяющим создать арочный эффект. 
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Ленточные фундаменты под колонны изготовляют из монолитно-
го железобетона в виде перекрестных лент или в виде ленты под ряды 
колонн. Ширину ребра принимают исходя из размеров сечения ко-
лонн. Ширину подошвы bf и высоту полки hf определяют из расчета 
соответственно по деформациям и на продавливание. 

Столбчатые фундаменты с угловыми вырезами. Это квадрат-
ные и прямоугольные в плане элементы, в углах которых предусмот-
рены вырезы (рис. 3.4). Благодаря арочному эффекту между смежными 
сторонами фундаментов в зоне вырезов грунт в этих местах участвует 
в работе и расчете оснований, выполняют по внешним габаритам фун-
дамента (Б.Ж., 1989, № 11). 

Экономия бетона (на 5…8%) достигается благодаря наличию  
угловых вырезов, а стали (на 10…75%) – уменьшению изгибающего 
момента по грани опорной конструкции на 10…12% из-за смещения 
центра тяжести эпюры контактных давлений в сторону расчетного 
сечения, обрыва арматуры по длине фундамента и отсутствия армату-
ры в зоне вырезов. 

Распределение контактных напряжений в грунте, как и в традици-
онных фундаментах, имеет седловидную форму при расчетных нагруз-
ках и параболическую – при разрушающих. Напряжения в арматуре по 
ширине фундамента распределяются более плавно. Согласно п. 2.41. 
СНиП 2.02.01–83 для фундаментных плит с угловыми вырезами расчет-
ное сопротивление грунта основания допускается увеличить на 15%. 
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Рис. 3.4. К расчету отдельных центрально нагруженных фундаментов:  

1 – пирамида продавливания 
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Разработаны тринадцать серий фундаментов с габаритами в плане 
1,8…5,4 м с модулем 3Н (0,3 м) под расчетные сопротивления 
0,15…0,50 МПа. Глубина вырезов фундаментов не превышает 1/6 сто-
роны нижней ступени. Фундаменты выполняют из бетона класса В15 и 
армированы двумя взаимно перпендикулярными сварными сетками из 
арматуры класса А400. Расчет по трещиностойкости выполняют при 
соотношениях действующих усилий от кратковременного и длитель-
ного действия нагрузки Msh.n /Mser – 0,1; 0,2 и 0,3.  

В О.Ф. и М.Г, 1985, № 2 приведены результаты экспериментальных 
исследований влияния форм железобетонного ленточного фундамента  
с вырезами на характер распределения нормальных контактных напря-
жений по подошве. Опыты проводили на поверхности виброуплотнен-
ного песка средней крупности с характеристиками: ρ = 1,67 г/см3;  
ω = 0,035; с = 2 кПа; φ = 34°. 

Переменными параметрами являлись: относительные размеры 
поверхности контакта (рис. 3.5, б – г), процент армирования μ крити-
ческого сечения «m–m» (рис. 3.5, д). Очертания эпюры σ у жесткого 
фундамента существенно зависят от его формы и внешней нагрузки. 
Приращение нагрузки воспринимается основанием под центральной 
частью фундамента, в которой реактивный отпор грунта растет. Эпюра 
принимает криволинейное очертание с максимальным значением по 
продольной оси симметрии фундамента. Под консольным выступом 
возникает уплотненное ядро в виде клина, а между выступами – боко-
вые зоны предельного состояния. 

За условную стабилизацию напряжений (например, cdef) принято 
σ0, при котором приращение ординат эпюры в его центре тяжести 
практически прекращается. 

Расчет фундамента состоит из двух частей: расчет основания  
(определяют форму, размеры подошвы) и тела фундамента (высоту, 
размеры его ступеней и сечение арматуры). 

Определение размеров подошвы фундамента производят при до-
пущении, что давление на грунт по подошве фундамента распределя-
ется по линейному закону (рис. 3.4). При центральном нагружении 
распределение давления зависит от свойств грунта и жесткости фун-
дамента. Как показали исследования, принятое допущение упрощает 
расчет и не приводит к существенным ошибкам. 

Нагрузкой, создающей давление на грунт, является продольная  
сила Ncol, передаваемая колонной, и собственный вес фундамента, 
включая вес грунта на его ступенях Nfun. Площадь подошвы А должна 
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быть подобрана так, чтобы среднее давление превышало расчетное 
давление на грунт R. 

 

(Ncol + Nfun)/A < R. 
 

Продольные усилия принимаем с коэффициентом надежности  
по нагрузке yf = 1, расчет основания производится по деформациям. 
Обозначаем глубину заложения фундамента H и принимаем средний 
удельный вес материала фундамента и грунта на его ступенях  
ym = 20кН/м3, и получаем  

 

(Ncol + AHym)/A < R. 
Откуда 

A > Ncol /(R – ymH). 
 

После расчета основания переходим к расчету прочности фунда-
мента. Высоту фундамента определяем из условия его прочности на 
продавливание. Продавливание происходит по поверхности пирамиды. 
Боковые стороны начинаются у колонны и наклонены под 45° к верти-
кали (рис. 3.4, а). В качестве расчетной продавливающей силы F  
принемают силу Ncol за вычетом отпора грунта p, распределенного  
по площади нижнего основания пирамиды продавливания. При квад-
ратной колонне со стороной hcol площадь нижнего основания будет 
(hcol + 2h0)2, тогда  

F = Ncol – p(hcol + 2h0)2, 
 

где Ncol – расчетное продольное усилие; p – отпор грунта от расчетного 
продольного усилия без учета веса фундамента и грунта на его ступенях. 

Условие прочности на продавливание имеет вид  
 

um = [4hcol + 4(hcol + 2h0)]/2 = 4(hcol + h0), 
 

где um – среднее арифметическое между периметрами верхнего и ниж-
него оснований пирамиды продавливания. 

Высота центрально нагруженного фундамента с квадратной  
подошвой может быть вычислена по приближенной формуле  

 

,
2
1

2
colcol

0 pR
Nh

h
bt +

+−  

 

тогда полная высота фундамента будет h = h0 + а (рис. 3.4, б). 
Причинами разрушения фундамента под сборные колонны могут 

также быть продавливание дна стакана и раскалывание фундамента 
(рис. 3.4, в). Проверку фундамента на раскалывание делают из условия  
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Ncol < 2μγ1A1Rb, 
 

где μ – коэффициент трения бетона по бетону, μ = 0,75; γ1 – коэффици-
ент условия работы фундамента в грунте, γ1 = 1,3; А1 – площадь верти-
кального сечения фундамента в плоскости, за вычетом площади стакана. 

Поскольку фундамент не имеет поперечной арматуры, высота 
нижней ступени должна быть также проверена на прочность по на-
клонному сечению по условию восприятия поперечной силы бетоном: 

 

.5,1)1( 2
0 chRbcpQ bt<−=  

 

Армирование фундамента по подошве определяется расчетом по 
сечениям I–I, II–II; значения изгибающих моментов в этих сечениях 
как для консольных балок: 

 

MI–I = 0,125p(a – hcol)2b; 
MII–II = 0,125p(a – a1)2b. 

 

Требуемую площадь арматуры, воспринимающую растягиваю-
щие напряжения при изгибе в сечении I–I на всю ширину фундамента, 
определяют из условия MI–I = RsAs,1z1, приняв z1 ≈ 0,9h0: 

 

As1 = MI–I/(0,9h0Rs). 
 

Аналогично для сечения II–II 
 

As2 = MII–II/(0,9h01Rs). 
 

Из двух значений As1 и As2 выбирают большее, по которому и про-
изводят подбор диаметра и числа стержней. При ширине подошвы фун-
дамента более 3 м в целях экономии стали половину стержней можно не 
доводить до конца на 1/10 длины в каждую сторону.  

Отдельные внецентренно нагруженные фундаменты. Внецен-
тренно нагруженными являются фундаменты при е0 > еа, где еа – слу-
чайный эксцентриситет. 

При действии значительных моментов и поперечных сил внецен-
тренно нагруженные фундаменты целесообразно устраивать с подош-
вой прямоугольной формы, вытянутой вдоль плоскости действия мо-
мента. Соотношения сторон фундамента принимают в пределах 
0,6…0,9. Возможные эпюры давления на грунт представлены на  
рис. 3.5, б – г. В ряде случаев принимают трапецеидальную эпюру на-
пряжений при прямоугольной форме подошвы. 
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Рис. 3.5. Внецентренно нагруженный фундамент: 
а – схема приложений нагрузок; б – г – эпюра давления на грунт,  

соответственно, трапецеидальная, треугольная без отрыва от подошвы  
(e = hr /6), треугольная с отрывом подошвы от грунта (hr /6 < e0 ≤ hr /6);  

д – армирование оголовника 
 
Ординаты эпюр определяются по формулам сложного сопротив-

ления: 
при e = (Mr, n /Nr, n) ≤ hr /6 
 

σmax, min = Nr, n (1 ± 6e/hr)hr br; 
 

при e = (Mr, n /Nr, n) > hr /6 
 

σmax = 2Nr, n /3br (0,5hr – e); 
Mr, n = Mn + Qn Hr ;    Nr, n = Nn + H0 hr br γm , 

 

где Mn , Nn , Qn – нормативные значения соответственно изгибающего 
момента, нормальной и поперечной сил на уровне верха фундамента; 
Mr, n и Nr, n – нормативные значения соответственно изгибающего мо-
мента и нормальной силы на уровне подошвы фундамента. 

Нормативные значения усилий определяют при γf = 1.  

а) д) 

б) 

в) 

г) 
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В практике проектирования определение усилий производится 
при действии расчетных нагрузок, т.е. с учетом γf > 1. В этом случае 
нормативные значения усилий для расчета основания можно получить 
по результатам статического расчета, разделив их на определенный 
коэффициент надежности по нагрузкам γf.  

В зависимости от типа здания и характера нагрузок значения это-
го коэффициента принимаются равными: 

для одноэтажных производственных зданий: бескрановых – 1,15; 
оборудованных кранами – 1,15…1,18; 

для многоэтажных производственных зданий при полезных  
нагрузках на перекрытия, определенных с γf ≤ 1,2 – 1,5; γf > 1,2 – 
1,16…1,25; 

для многоэтажных зданий административно-бытового назначе-
ния: если в нагрузку не входит вес стен – 1,18; если в нагрузку входит 
вес стен – 1,15. 

При проектировании внецентренно нагруженных фундаментов и 
окончательном определении размеров ее подошвы должны соблюдать-
ся условия: 

σmax ≤ 1,2R;   σm = Nr, n /(hr br) ≤ R. 
 

Характер эпюры напряжений под подошвой зависит от назначе-
ния зданий и характера действующих нагрузок. В многоэтажных зда-
ниях, одноэтажных производственных зданиях с кранами грузоподъ-
емностью Q ≥ 75 т  σmin ≥ Δ0,25 σmax (рис. 3.5, б); при кранах с Q < 75 т 
принимают эпюру по рис. 3.5, в; в бескрановых зданиях при расчете на 
дополнительные сочетания нагрузок – по рис. 3.5, г.  

Прочность тела внецентренно нагруженного фундамента рассчи-
тывают по аналогии с расчетом центрально нагруженных фундамен-
тов, но в оголовнике (рис. 3.5, д) рассчитывают продольную и попе-
речную арматуры. За расчетное принимают сечение I–I на уровне дна 
стакана. Усилия в этом сечении определяют по формулам 

 

MI = Mc + Qc hg l + Gw ew;   NI = Nc + Gw ,  
 

где Mc , Nc , Qc – расчетные значения усилий в колонне на уровне верха 
стакана; MI , NI – усилия в сечении I–I; Gw – расчетное значение  
веса части стены, передающейся на фундамент; ew – эксцентриситет 
силы Gw относительно оси фундамента. 

Площадь сечения продольной арматуры в стенках стакана опре-
деляют расчетом, приведя коробчатое сечение к тавровому. 
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При  
e0 = MI /NI ≤ hc /6 

 

поперечную арматуру стакана ставят по конструктивным соображени-
ям; в противном случае – по расчету на действие момента относитель-
но точек А и В (рис. 3.5, д): 
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При эксцентриситете внешних сил 2II0 chNMe ≤=  использу-
ют первое уравнение, в котором  

 

( )[ ];2/2/8,0 cccwglccA hNheGhQMM −−++=  
 

при hc /6 < e0 < hc /2 – второе, где  
 

.7,0 0eNhQMM cglccB −+=  
 

Если стакан заглублен в плитную часть, то вся арматура, подсчи-
танная, размещенная в пределах стенок стакана. 

Подколонник монолитных железобетонных фундаментов при не-
обходимости (значительных высотах и больших горизонтальных си-
лах) рассчитывают на действие усилий по низу подколонника.  

Щелевые фундаменты. Щель в грунте прорезают с помощью 
бурового механизма, навешанного на базовый трактор. Щель заполня-
ется бетоном или забивают в нее клинообразный фундаментный блок. 
Возможен вариант вытрамбовывания клинообразной щели и после-
дующим бетонированием. Конструкция щелевого фундамента включа-
ет вертикальные стенки и объединяющую сверху плиту (рис. 3.6, 3.7). 

Несущая способность щелевого фундамента зависит, в первую 
очередь, от расстояния между стенками (рис. 3.8, 3.9). 

При небольшом расстоянии между ними несущая способность 
фундамента будет минимальной вследствие взаимного влияния стенок 
одна на другую (рис. 3.8). С увеличением расстояния несущая способ-
ность возрастает до максимального значения, а затем снижается  
(рис. 3.9). Щелевые фундаменты могут успешно применяться при дей-
ствии вертикальных и горизонтальных нагрузок (рис. 3.10). 

Применение щелевых фундаментов, по сравнению с другими фун-
даментами, позволяет снизить объемы земляных работ до 5 – 10 раз, 
расход арматуры и бетона до 1,2–1,5 раз, трудоемкость работ и сроки 
их выполнения до 1,5–2 раз. 
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Рис. 3.6. Основные виды конструкций столбчатых  
щелевых фундаментов по форме в плане: 

а, а′ – прямоугольные; б – крестообразные; в – двутавровые;  
г – тавровые или Т-образные; д – уголковые или Г-образые; 

1 – закладная деталь для опирания и крепления металлической колонны;  
2 – стакан для заделки железобетонной колонны 

 
В зависимости от глубины заложения, конструкции, технологии 

устройства и других факторов щелевые фундаменты подразделяются 
на отдельные виды. 

По глубине заложения различают фундаменты: 
– мелкого заложения шириной 0,1…0,6 м и глубиной от 1 до 3 м, 

реже до 5 м; 
– глубокие, устраиваемые в щелях шириной 0,4…1,0 м на глубину  

до 20…25 м и более. 

а) 

а′) 

б) 

д) 

в) г) 
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По виду конструкций щелевые фундаменты выполняются столб-
чатыми, ленточными и реже многощелевыми в сочетании с плитами.  

Столбчатые щелевые фундаменты применяются как отдельно 
стоящими под колонны каркасных зданий и сооружений, так и с фунда-
ментными блоками. Они имеют в плане форму (см. рис. 3.6): 

а) прямоугольника (рис. 3.6, а) с длинной стороной обычно в на-
правлении действия момента М, горизонтальной силы Н или опирания 
фундаментных балок; 

а′) прямоугольника (рис. 3.6, а) с уширенной в верхней средней 
частью под стакан для заделки сборной железобетонной колонны; 

б) креста (рис. 3.6, б), применяемые главным образом под колон-
ны каркасных зданий с моментами М и горизонтальными силами Н, 
действующими в 2-х направлениях или для зданий с несущими стена-
ми в местах их пересечения; 

в) тавра (двутавра) с одной срезанной полкой, или Т-образные, 
чаще всего применяемые в зданиях с несущими стенами в местах при-
мыкания поперечной стены и продольной, либо продольной к попе-
речной, а также в каркасных зданиях (например, из 3-х шарнирных 
рам), в которых моменты М и горизонтальные нагрузки Н от них близ-
ки или превышают вертикальные нагрузки N; 

г) двутавра (Н-образные), наиболее целесообразные под 2- и  
4-ветвевые колонны как отдельно стоящих сооружений (например, 
опоры мачт, столбов ЛЭП и др.), так и иногда каркасных зданий; 

д) уголка (Г-образные), чаще всего применяемые в углах зданий  
с несущими стенами. 

Интересна конструкция пространственного блока с щелевидными 
стенками (рис. 3.7). 

 

1

2

3

4
 

 
Рис. 3.7. Щелевой пространственный фундамент:  

1 – стакан; 2 – подколонник; 3 – плитная часть; 4 – вертикальные стенки 
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В практике часто применяют двухщелевые фундаменты (рис. 3.8). 
Эффективные решения достигаются при оптимальном расстоянии ме-
жду стенками (рис. 3.8, 3.9) 
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               а)                                       б)                                           в) 
 

Рис. 3.8. Схемы взаимодействия щелевых фундаментов: 
а, б – напряженные зоны пересекаются; в – не пересекаются  

и отсутствует взаимное влияние стенок;  
а – ширина щелевого фундамента и несущая способность минимальны 
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Рис. 3.9. Зависимость несущей способности двухщелевого фундамента  
от расстояния между стенками:  

а – расстояние между стенками; б – толщина стенок 
 
Характер работы щелевых фундаментов на совместное действие 

вертикальной и горизонтальной силы такой же, как и для буронабив-
ных свай (рис. 3.10). Однако за счет выбора формы может быть дос-
тигнут существенный эффект. 

Ленточные фундаменты под несущие стены. Их устанавливают 
преимущественно сборными, состоящими из блоков-подушек и фун-
даментных блоков. Блоки-подушки могут быть постоянной и перемен-
ной толщины, сплошными, ребристыми и пустотными. Укладывают их 
вплотную или с зазорами. Фундаментные блоки обычно имеют прямо-
угольную форму. 
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Рис. 3.10. Результаты испытаний щелевых фундаментов (опыты УПИ):  
а – на нормальную сжимающую нагрузку; б – на горизонтальную нагрузку 

 
Рассчитывают только блоки – подушки, выступы которых рабо-

тают как консоли, загруженные реактивным давлением грунта. Давле-
ние от массы подушки и грунта на ней не учитывают. Требуемую ши-
рину подушки определяют по формуле 

а) 

б) 
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Bf = N/(R0l),  
 

где l – длина участка, на котором производят расчет; N – расчетное 
значение нормальной оси.  

Если полученная величина bf оказывается меньше соответствую-
щей ширины подушки из каталога, то их укладывают с раздвижкой 
(3.11, в): 

a = l(b – bf) /bf,  
 

где а – расстояние между блоками; l, b – соответственно длина и  
ширина блока по каталогу. 
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Рис. 3.11. Ленточный фундаменты под сплошные стены: 
а – с подушками сплошного сечения; б – с ребристыми подушками;  
в – с раздвинутыми подушками; г – с подушками постоянной высоты;  

1 – фундаментные блоки; 2 – ребристые подушки; 3 – сплошные подушки 

а) 

в) 

б) 

г) 



157 

d е h

с f mm

R=150мм 12А400

q

на
гр
уз
оч
на
я 
пл
ощ

ад
ка

о

А

(1-Д)А/2 (1-Д)А/2

lа
(l-
а)

/2
(l-
а)

/2

 
 

4

0
1

2
3

2

3

3

2

1

16

12

8

в

в=1000мм500 500

 
 

Рис. 3.12. Фрагмент ленточного фундамента (а); эпюра контактных  
напряжений (б); для фундамента сплошного жесткого и конечной  
жесткости, с вырезами жесткого ⊙ и конечной жесткости ○ при uF : 

1 – 0,1; 2 – 0,22; 3 – 0,32 

а) 

б) 
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По изгибающему моменту в месте сопряжения подушек и фунда-
ментного блока 

,5,0 2
cnrm lM σ=  

 

подбирают сечение продольной арматуры как для изгибаемого эле-
мента прямоугольной формы; cnl  – вылет консоли, подушки; rmσ  – 

отпор грунта. 
Высоту подушки H принимают не менее 200 мм, но так, чтобы не 

требовалась установка расчетной поперечной арматуры при действии 
поперечной силы 

.llQ cnrmσ=  
 

Армируют подушки сварными сетками со стержневой рифленой 
арматурой. При вылете консоли подушки c > 750 мм половину рабо-
чей арматуры рекомендуется обрывать на расстоянии а = 0,5lcn – 20d  
от конца консоли подушки ленты. 

Сборные составные и сборно-монолитные фундаменты. Конст-
рукции их разработаны в ЦНИИ промзданий (рис. 3.13; 3.14) примени-
тельно к объектам с большими нагрузками. Экспериментально исследова-
лись особенности взаимодействия между отдельными элементами и спо-
собы повышения удельной несущей способности. 

Отметки подошв фундаментов принимают равными –1,65; –1,95; 
–2,55 и –3,15. Размеры определены для интервала изменения расчет-
ных давлений на грунт. 

Фундамент состоит из двух фундаментных плит, уложенных с за-
зором 600 мм, и подколонника, имеющего стакан для заделки колонн. 
Расчетное давление на грунт определяют как под подошвой сплошного 
фундамента, т.е. с учетом влияния распределительной способностью 
грунта основания и арочного эффекта. 

Подколонник устанавливают в пазы фундаментных плит с тща-
тельной заделкой швов. Ширина фундамента не превышает 3 м,  
а масса 13 т. Фундаменты изготавливаются из бетона класса В25. 

Другим видом фундамента, также разработанным в ЦНИИпром-
зданий, является фундамент с монолитной железобетонной подошвой 
и сборно-монолитным подколонником (рис. 3.14). Глубина заложения 
подошвы фундаментов, например на объектах черной металлургии, 
достигает 15 м. Это связано с наличием подземного хозяйства. Разме-
ры подколонников стальных колонн часто равны следующим 1,2×2,4; 
1,2×3; 1,5×3; 1,5×3,6 м. 
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Рис. 3.13. Сборный  
составной фундамент: 

1 – подколонник; 2 – плита 

 

Рис. 3.14. Сборно-монолитный  
столбчатый фундамент: 

1 – сборный башмак; 2 – монолитная часть;  
3 – вырез 

 
Плоские плиты устанавливают по рабочим сторонам фундамента 

и включают в себя рабочую арматуру подколонника. По нерабочим 
зонам устанавливают щитовую деревянную или деревометаллическую 
опалубку. 

Фундаменты с пустотообразователями. Для образования замк-
нутых пустот применяются картонные вкладыши-пустообразователи 
(рис. 3.15, 3.16). Разработана технология получения труб диаметром 
50…500 мм из отходов производства толерубероидных заводов.  
В плитной части рекомендуют применять пустотообразователи в виде 
шарового сегмента или конуса. 
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Рис. 3.15. Сборно-монолитный  
фундамент: 

1 – железобетонная плита;  
2 – металлические тяжи 

 
 

Рис. 3.16. Схема фундамента  
с пустотообразователями:  
1 – плита; 2 – подколонник;  

3 – стакан 
 

Фундаменты с пустотелым подколонником. Конструкция их 
(рис. 3.17) напоминает фундаменты-оболочки. Однако здесь подко-
лонник имеет постоянное по высоте сечение. 

Столбчатые фундаменты под стены. Их применяют в беспод-
вальных или этажных зданиях при небольших нагрузках (рис. 3.18). 

Буронабивные сваи. В грунте пробуривают скважину, устанав-
ливают арматурный каркас и укладывают бетонную смесь. Бетон при-
нимают классов В15…В20, арматуру – А300, A400. Сваи изготавлива-
ют длиной до 50 м, арматуру применяют диаметром от 14 до 25 мм, 
число продольных стержней от 6 до 16.  

Сваи без уширения изготавливают диаметрами 400, 500, 600, 800, 
1000 и 1200 мм. 

Отношение диаметра поперечного сечения ствола к диаметру 
уширения составляет: 500/1200; 500/1400; 600/1600; 800/1800. В мос-
тостроении изготавливаются сваи с диаметром уширения до 3,5 м  
и более. 

3

2
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Рис. 3.17. Фундамент с пустотелым подколонником: 
1 – плитная часть; 2 – подколонник; 3 – стакан 

 

1

4

5

6

2

3

 
 

Рис. 3.18. Схема столбчатого фундамента под стены здания: 
1 – стена; 2 – фундаментная балка; 3 – столб; 4 – панель; 

5 – фундамент; 6 – подготовка 
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Предельная длина арматурных классов для свай диаметром 500… 
600 мм составляет 14 м, диаметром 1000…1200 мм – 10 м (рис. 3.19). 

В отдельных случаях эффективны короткие буронабивные фун-
даменты (рис. 3.20, 3.21). 
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Рис. 3.19. Буронабивные сваи с равномерно распределенным (а – в)  
и сосредоточенным несимметричным (г – е) армированием:  

а, г – с каркасом по всей длине сваи; б, д – с оборванным каркасом;  
в, е – с частично оборванным каркасом 
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Рис. 3.20. Опирание железобетонных колонн: 
1 – закладные детали в шейке фундамента; 2 – закладные детали колонны;  
3 – анкерные стержни (выпуски); 4 – арматура колонны; 5 – армированный 

стакан в уширенной шейке фундамента; 6 – колонна 
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Рис. 3.21. Опирание подстенных балок: 
1 – бетонная шейка фундамента; 2 – подстенная балка; 3 – железобетонная 

колонна подвала; 4 – сборный бетонный столбик 
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Рис. 3.22. Технологическая схема изготовления  
буроинъекционных свай с промывкой скважин  

бентонитовым раствором:  
I – бурение скважин шарошечным долотом; II – установка арматурного каркаса; 

III – установка инъекционной трубы и заполнение скважины раствором;  
IV – установка тампона и опрессовка скважины с забоя; IVа – опрессовка 

скважины с устья (1 – буровой став; 2 – армокаркас; 3 – инъекционная труба;  
4 – усиливаемый фундамент; 5 – устьевой лоток; 6 – тампон с сальником;  

7 – усиливаемая фундаментная часть сваи; 8 – готовая свая) 

 
Буроинъекционные сваи. Рекомендации по проектированию и 

устройству таких свай разработаны в НИИ оснований и подземных 
сооружений в 1984 г. (рис. 3.22). 

Сборно-монолитные фундаменты с предварительным напря-
жением арматуры. Такие фундаменты под каркасы рамных конструк-
ций жилых зданий рассмотрены в О.Ф. и М.Г., 1987, № 2. Фундаменты 
собираются из железобетонных опорных крестообразных блоков  
с отверстиями для пропуска предварительно-напряженной арматуры и 
расположенных между ними железобетонных корытообразных и пря-
моугольных элементов, распределяющих давление. 
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Монтаж осуществляется следующим образом. На дно котлована 
насыпают слой песка толщиной 10 см и на него укладывают в проект-
ное положение крестообразные блоки, между которыми устанавлива-
ют корытообразные панели и доборные элементы. В панели крестооб-
разных элементов протаскивают пучки высокопрочной проволоки или 
пряди. Швы между кресто- и корытообразными элементами заполняют 
раствором. После твердения раствора натягивают арматуру. Каналы 
инъектируют цементным раствором. 

Характер распределения усилий в рамно-связевых системах по-
зволяет рассматривать фундамент как жесткое целое. Напряжение на 
грунт определяют по обычным формулам сопротивления материалов. 

Фундаменты под распорные конструкции. Размеры сборных 
фундаментов приведены в табл. 3.1 (рис. 3.23).  

Рамные фундаменты. Некоторые сведения об этих фундаментах 
приведены в [46]. Преимуществом их является высокая удельная  
несущая способность. Фундаменты состоят из стоек и плиты (горизон-
тальной и наклонной) (рис. 3.24). 

Фундамент на промежуточной подготовке. Метод возведения 
таких фундаментов состоит в следующем: на выравненной поверхно-
сти грунта основания по оси фундамента устраивают жесткую подго-
товку в виде слоя щебня или бетона. 

 
Таблица 3.1 

 
Типоразмер 
фундамента 

Марка  
фундамента 

Размеры, мм Объем 
бетона, м3

Масса 
стали, кгl hf b 

1 Ф15.15.12 1500 1200 1500 0,81 39,61 
2 Ф21.09.12 2100 1200 900 0,77 37,03 
3 Ф21.12.12 2100 1200 1200 0,89 41,56 
4 Ф15.15.18 1500 1800 1500 1,07 42,50 
5 Ф21.09.18 2100 1800 900 1,00 39,92 
6 Ф21.12.18 2100 1800 1200 1,12 44,45 
7 Ф21.09.21 2100 2100 900 1,08 41,37 
8 Ф21.12.21 2100 2100 1200 1,19 49,90 
9 Ф21.09.24 2100 2400 900 1,08 42,84 

10 Ф21.12.24 2100 2400 1200 1,20 47,37 
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Рис. 3.23. Схема отдельного фундамента под распорные конструкции 
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Рис. 3.24. Схема монолитных (а); сборных (б); рамных (в) фундаментов 
 
Затем подготовку задавливают на всю толщину. В результате  

этого под центром появляется область повышенной плотности, оказы-
вающая влияние на распределение контактных давлений. Ординаты 
эпюры давлений возрастают под центром штампа и уменьшаются  
в краевых зонах. Вследствие этого происходит уменьшение изги-
бающих моментов, действующих в расчетном сечении фундамента 
(рис. 3.25). 
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Рис. 3.25. Зависимость относительного изгибающего момента Мр /М  
в расчетном сечении фундамента от ширины жесткой части  

промежуточной подготовки (О. В. Быцутенко, 1985; Е. А. Сорочан, 1986): 
Мр – момент для фундамента на промежуточной подготовке;  
М – момент для фундамента на естественном основании 

 
Как видно, наибольшее уменьшение изгибающего момента отме-

чается при использовании промежуточной подготовки с шириной ее 
жесткой части, находящейся в пределах от 0,3bp до 0,6bp. Уменьшение 
осадки тем больше, чем больше ширина жесткой части промежуточ-
ной подготовки (рис. 3.26). 

 

 
 

Рис. 3.26. Зависимость осадки штампа s от ширины жесткой части  
промежуточной подготовки bp при глубине зоны уплотнения hp = 0,86b 
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Увеличение глубины зоны уплотнения hp приводит к уменьше-
нию осадки штампа. Градиент этого уменьшения тем больше, чем 
больше ширина жесткой части промежуточной подготовки. 

Прерывистые фундаменты. К ним относят фундаменты, рабо-
тающие совместно с основанием как под подошвой, так и в промежут-
ке между блоками подушками. По конструктивному устройству пре-
рывистые фундаменты разделяют на частично и полностью прерыви-
стые. В первых имеются промежутки только между блоками-
подушками, во вторых, кроме того, между фундаментными стеновыми 
блоками. К классу прерывистых относят и столбовые фундаменты, 
если расстояние между ними такое, что они влияют на работу друг 
друга (Е. А. Сорочан, 1959; В. Ф. Разоренов, 1980). 

По конструктивным особенностям прерывистые фундаменты 
подразделяют на прерывистые, решетчатые, прерывисто-кольцевые, 
полые прерывисто-квадратные, прерывисто-комбинированные, преры-
висто-комбинированные с оболочками в виде круговых конусов,  
прерывисто-шпальные, прерывистые в вытрамбованных котлованах. 
Прерывисто-шпальные фундаменты показаны на рис. 3.28. 

Рассматриваемые фундаменты целесообразно применять в непро-
садочных несейсмических районах. Армированные обвязочные пояса 
устраивают по верху прерывистых фундаментах стен на отметке ниже 
планировочной. При строительстве на слабых равномерно сжимаемых 
основаниях кроме устройства армированных обвязочных поясов необ-
ходимо устройство армированных швов по верху фундаментных  
блоков-подушек. 

Для обоснования теории расчета прерывистых фундаментов  
в стадии предельного равновесия грунта использованы основные по-
ложения метода М. М. Протодъяконова о напряженно-деформирован-
ном состоянии грунта под горными выработками. Полагают, что также 
как и над горными выработками в промежутках между блоками-
подушками прерывистых фундаментов возникают несущие грунтовые 
своды (арочный эффект) (рис. 3.27 – 3.29). 

Грунтовой свод над горными выработками обращен выпуклостью 
вверх, а над прерывными фундаментами – выпуклостью вниз. Предель-
ное сопротивление сдвигу над горными выработками, под непрерывны-
ми и прерывистыми фундаментами считают примерно одинаковым. 

К основным показателям совместной работы прерывистых фун-
даментов с основаниями относят расчетные и предельные деформации 
давления грунтов-оснований, расчетные границы сжимаемой толщи 
оснований, предельные объемлющие траектории скольжения частиц 
грунта-основания, расчетные и прерывистые промежутки (расстояния) 
между блокам-подушками прерывистых фундаментов. 
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Рис. 3.27. Очертание сводов в песке, образующихся после обрушения пес-
ка при удалении плашек из дна лотка (опыты М. М. Протодъяконова) 

 
Расчетные промежутки между блоками-подушкам определяют 

приближенными способами. По СНиП 2.02.01–83 эти промежутки оп-
ределяют исходя из 30%-ного повышения расчетного сопротивления 
грунта основания.  

Особенности совместной работы прерывистых фундаментов ис-
следованы Е. А. Сорочаном на основе теории упругости. Были по-
строены графики зависимости приведенных осадок W, равных отно-
шению расчетных осадок прерывистых фундаментов Sпр к расчетным 
осадкам фундаментов со сплошными подошвами s, от расстояний  
между блоками прерывистых фундаментов с при ширине фундамента 
b = 1,5; 2,0 и 2,5 м (рис. 3.28, а). Отношения площадей блоков-
подушек прерывистых фундаментов Fпр к площадям фундаментов  
со сплошными подошвами FА от расстояния между блоками-
подушками имеют вид плавных кривых (рис. 3.28, б). С увеличением c 
отношение Fпр /F уменьшается. 

Зоны пластических деформаций оснований под прерывистыми 
фундаментами меньше, чем под непрерывными. Пределы пропорцио-
нальной зависимости осадок от давлений под прерывистыми фунда-
ментами в 1,5 раза больше, чем под непрерывными (рис. 3.28, в, г). 
Реактивные давления в блоках-подушках прерывистых фундаментов 
распределяются равномернее, чем в направлении, перпендикулярном 
оси ленточного прерывистого фундамента (рис. 3.28, е, ж). Попереч-
ные силы и изгибающие моменты в блоке-подушке прерывистого 
фундамента меньше, чем в блоке-подушке непрерывного фундамента. 
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Рис. 3.28. Зависимость приведенной осадки, отношения площадей (а)  
от расстояния между подушками (б); осадки от давления (в);  
типы опытных моделей (г); эпюры контактных давлений (д);  

поперечных сил (е); изгибающих моментов (ж):  
b (м) 1 – 1,5; 2 – 2; 3 – 2,5; с (см): 4 – 0; 5 – 6; 6 – 15; 7 – 30;  

αsl: 1 – 1; 2 – 3; 3 – ∞ (лента) 
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Рис. 3.29. Расчетная схема предельного напряженно-деформированного 
состояния грунта основания из условия образования арочного эффекта:  

а – разрез 1–1; б – план; в – разрез 2–2; г – диаметрическая схема 

 
От действия уплотненного давления в промежутках между фун-

даментами блоками-подушками в грунтах образуются разгружающие 
грунтовые своды (явления арочного эффекта). 

Методы расчета прерывистых фундаментов, разработанных  
с учетом арочного эффекта. Предложены три новых метода расчета. 
Первый метод (рис. 3.29, а) основан на принципе вписания внутри  

а) 

б)      в) 

г) 
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упругого ядра несущего грунтового свода; второй метод (рис. 3.29, б, в) – 
на использовании боковых граней упругого ядра и части боковых пре-
дельно-напряженных зон в качестве элементов несущего грунтового 
свода; третий – на допущении, что полусводы несущего грунтового 
свода рассматривают как криволинейные. 

 
 

 
 
 

Рис. 3.30. Прерывисто-кольцевые фундаменты:  
а – полнотелые; б – с промежутками между блоками-подушками;  

1 – блок-подушка (плита); 2 – стеновой блок; 3 – железобетонный пояс;  
4 – надфундаментная часть здания 

а) б) 

в) 
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Рис. 3.31. Прерывистые фундаменты под колонны:  
а – стаканного типа с блоками-подушками; б – диаметрическая схема;  

1 – блок-подушка; 2 – стаканная часть 
 
Конструкции прерывистых фундаментов показана на рис. 3.30  

и 3.31. 
Сваи. Современное строительство зданий и сооружений в слож-

ных инженерно-геологических, гидрогеологических и построечных 
условиях осуществляется с помощью 500 различных видов свай, 
имеющих сваю, зачастую достаточно узкую область применения. 

а) 

б) 
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Сваи классифицируются: по материалу (железобетонные, бетон-
ные, керамзитобетонные, деревянные, стальные), по конструкции 
(цельные и составные квадратные, круглые, прямоугольные и много-
угольные, с уширением и без него, с острием и без острия, призмати-
ческие, пирамидальные, пустотелые и сплошного сечения, винтовые, 
сваи-колонны), по виду армирования (с напрягаемой и ненапрягаемой 
арматурой, с поперечным армированием ствола и без него), по способу 
изготовления (сборные, монолитные, забивные, вдавливаемые, завин-
чиваемые, буроопускные, буронабивные, набивные в пробивных сква-
жинах и др.), по характеру работы в грунте (сваи-стойки и висячие). 

Составные сваи изготавливают из звеньев со стыками: стаканным, 
коробчатым, сварным, болтовым, клеевым. Номенклатура составных 
свай дана в [26]. 

Безростверковые свайные фундаменты каркасных зданий приме-
няют при расчетных вертикальных нагрузках до 1000 кН. Под каждую 
колонну устанавливают по одной свае. Сопряжения набивной сваи  
с колонной выполняют с помощью кольцевой насадки, сварного стыка, 
стакана. Сваю-оболочку и круглую сваю соединяют с колонной бес-
стаканным способом, с помощью кольцевой насадки, устройством мо-
нолитного стакана, с помощью раструба. 

Для устройства свайных оснований наиболее часто применяются 
забивные и набивные сваи. Деревянные сваи изготавливаются из пря-
мых бревен хвойных пород диаметром 180…340 мм. Тело деревянных 
свай может быть цельным, срощенным или в виде сборного пакета.  
С целью проходки плотных грунтов острие деревянных свай защища-
ется стальным башмаком, а для защиты верха свай от раскалывания 
применяются стальное кольцо или бугель. Стыки бревен, срощенных 
по длине и в пакетах-сваях, устраиваются впритык, располагаются  
вразбежку и усиливаются металлическими накладками или патрубками.  

Сваи заводского изготовления погружают в грунт забивкой  
дизель-молотами (штанговыми или трубчатыми), вибропогружением, 
вдавливанием. 

В грунтах с верхним слабым слоем могут быть эффективны сваи  
с местным утолщением ствола (рис. 3.32). 

Фундаменты устоев мостов. На них действуют наклонные стати-
ческие и динамические нагрузки. Конструктивные схемы фундаментов 
для мостов, приведенные в работе Д. М. Шапиро, показаны на рис. 3.33. 
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Рис. 3.32. Сваи с местным уширением ствола 
 
 
Расчет их часто выполняют методом круглоцилиндрических по-

верхностей скольжения (рис. 3.34). 
Фундаменты опор линий электропередачи. Примерные конст-

руктивные решения показаны на рис. 3.35 и 3.36. 
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Рис. 3.33. Типовые уступы мостов:  

а – серия 3.503.1-79; б – серия 3.503-23; в – серия 3.503-28;  
1 – сваи сеч. 35×35 см (В = 1,5 м); 2 – полые сваи d = 60 см (В = 1,7…2,0 м);  

3 – сваи сеч. 35×35 см (В = 1,5…2,2 м); 4 – сваи сеч. 35×35 см (В = 1,05…1,45 м); 
5 – стойки сеч. 35×35 см (В = 2,1…2,5 м); 6 – стойки сеч. 40×60 см (В = 2,5 м);  

7 – стойки 50×80 см (шаг 4,0 м) 

а) 

б) 

в) 
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Рис. 3.35. Промежуточные одностоечная и портальная (а – в);  

опоры воздушных линий электропередачи высокого напряжения (г):  
1 – стойка; 2 – траверса; 3 – гирлянда для изоляторов;  

4 – стойка грозозащитного троса; 5 – провод; 6 – оттяжка;  
7 – фундамент; 8 – трос; 9 – брус и ригель 

а)  в) б) 

г) 
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Рис. 3.36. Возможные варианты конструкции  
железобетонных фундаментов опор ВЛ (НИИСК) 

 
Для усилений оснований зданий и сооружений часто применяют 

корневидные сваи (рис. 3.37). 
 

3.3. АРМИРОВАНИЕ ФУНДАМЕНТОВ 
 

Ленточные фундаменты. Ленты армируют сварными или вяза-
ными каркасами (рис. 3.38, а). При ширине ребра b ≤ 400 мм применя-
ется не менее двух плоских сварных каркасов, при b = 400…800 мм – 
не менее трех, при b > 800 мм – не менее четырех. Xомуты должны 
быть замкнутыми диаметром не менее 8 мм с шагом не более 15 мм. 
Целесообразно применять сварные сетки с рабочей арматурой в двух 
направлениях. При больших вылетах полок (более 750 мм) половина 
стержней рабочей арматуры может не доводиться до наружнего края 
на расстояние ls = 0,5х, l1 – 20 d (l1 – длина консольного выступа). 

Отдельные фундаменты. Общую высоту фундаментов принимают 
такой, чтобы не требовалось армирования хомутами и отгибами. Давле-
ние от колонн передается в пределах призмы с углами наклона 45°.  
Фундаменты армируют сварными или вязаными сетки и только по  
подошве (рис. 3.39, 3,40). 

При размерах сторон более 3 м в целях экономии арматуры  
разрешается половину стержней не доводить до конца на 1/10 длины 
(рис. 3.39, б). 

а) б) 

в) г) 
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Рис. 3.37. Усиление основания корневидными сваями 
 
 

Стаканную часть фундамента армируют горизонтальными сетка-
ми. Первую устанавливают на расстоянии 50 мм ниже верха грани, и 
затем три сетки – с шагом 100 мм. Ниже сетки размещают через  
200 мм. Под дном стакана часто устанавливают по две сетки через 50 и 
100 мм. Стакан армируют конструктивно при е0 < hc /6. 
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а) 
 

 
 

б) 
 

 
 
в) 
 

Рис. 3.38. Схема армирования ленточных фундаментов: 
а – сборных отдельных под сборные колонны;  

б – монолитных фундаментов под монолитные колонны;  
в – сборные в стакане части фундаментной плиты 
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Рис. 3.39. Армирование отдельных фундаментов с низкой стаканной частью: 
а, б – армирование стакана; в – армирование подколонника 

 
Стыки арматурных каркасов монолитных фундаментов и колонн 

устраивают выше уровня пола внахлестку без сварки или со сваркой. 
При малых эксцентриситетах арматуру соединяют с выпусками из 
фундаментов в одном месте, при больших – не менее, чем в двух уров-
нях с каждой стороны колонны. 

В случае залегания несущего слоя грунта на большой глубине при-
меняют фундаменты с удлиненными подколенниками (см. рис. 3.40). 

Диаметр стержней принимают не менее 10 мм при длине сеток  
до 3 м. При большей длине диаметр стержней сеток должен быть  
не менее 12 мм. Шаг рабочих стержней составляет 100...200 мм. 

а) б) 

в) 
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Рис. 3.40. Армирование отдельных фундаментов  
с удлиненным подколонником:  

а, б, д, е, ж, з – прямоугольного поперечного сечения;  
в, г – в виде восьмерки; при Hф ≤ 7,2 м – (а, б) и  

Нф > 7,2 м (д – з) – узлы сопряжения арматуры  
монолитных фундаментов и колонн 

а) б) 

в) г) 
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Рис. 3.40. Окончание 
 
 

д) е) 

ж) з) 
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Ниже приведены схемы армирования сплошных фундаментов из 
[17]. Такие фундаменты устраивают при значительных нагрузках 
верхнего строения или при слабых грунтах. Повышение жесткости 
достигают устройством коробчатых и ребристых плит (рис. 3.41, а). 
Плоскую плиту применяют при небольших расстояниях между колон-
нами и продольных силах в колоннах не более 10 MH. Монолитные 
колонны опирают на фундаментную плиту через уширение по типу 
капителей (рис. 3.41, б), а сборные защемляют – в стаканной части 
фундаментной плиты (рис. 3.41, в). 

Схемы армирования свай показаны на рис.3.42. 
 

 
 
 

Рис. 3.41. Конструкции сплошных ребристых (а) и плоских плитных (б, в) 
фундаментов; эпюры изгибающих моментов (г, д):  

1 – нелинейный расчет с учетом жесткости верхнего строения;  
2 – то же, без учета жесткости верхнего строения;  

3 – линейный расчет с учетом жесткости верхнего строения;  
4 – то же, без учета жесткости верхнего строения 

а) 

б) в)

г) д)
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Рис. 3.42. Примеры армирования свай 
 
Фундаменты возводят из бетона класса не ниже В15. Армируют 

вертикальными и горизонтальными сварными сетками. Рабочую арма-
туру принимают из стержней диаметром не менее 14 мм класса А400. 
Минимальный процент армирования 0,1%. Расстояние между осями 
стержней должно быть не менее 300 мм. Учет жесткости верхнего 
строения приводит к более экономному решению (рис. 3.43, г, д). 

Забивные железобетонные сваи. Применяют сваи цельного 
квадратного сечения (ГОСТ 19604.1–79); то же, с поперечным армиро-
ванием ствола напрягаемой арматурой (ГОСТ 14804.2–79); то же,  
без поперечного армирования ствола (ГОСТ 19604.4–76); составные 
квадратного сплошного сечения с поперечным армированием ствола 
(серия 1.011.1–10); цельные квадратного сечения с круглой полостью 
(ГОСТ 198.04.3–80); цельные полые круглые сваи и сваи-оболочки 
(ГОСТ 19804.5–83); составные новые круглые сваи и сваи-оболочки 
(ГОСТ 19804.6–63); сваи-колонны квадратного сечения (серия 1.821–1); 
то же, двухконсольные (серия 1.821.1–7). 

На рисунке 3.43 приведены схемы армирования свай, заимство-
ванные из [17]. 
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Рис. 3.43. Конструкции забивных (а – е) и набивных (ж – и) свай:  
1 – продольная ненапрягаемая арматуpa; 2 – то же, напрягаемая;  

3 – поперечная арматура; 4 – сетки; 5 – фибробетон; 6 – фундаментная балка;  
7 – железобетонное кольцо; 8 – уширение; 9 – бетон 

а) б) в) г) д)

е) ж) з) и) 
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Керамзитобетонные сваи. Исследованиями в НИИЖБе (Б.Ж., 
1988, № 3) установлено, что при использовании керамзитобетона сни-
жаются напряжения, возникающие при забивке; увеличивается про-
должительность удара; ускоряется погружение; обеспечивается высо-
кая стойкость к действию повторных нагрузок. 

Состав смесей для приготовления бетона приведен в табл. 3.2. 
 

Таблица 3.2 
 

Материал 
Расход на 1 м3 сваи  

из керамзитобетона класса 
B15 B20 B25 

Цемент марки 400, кг 280 335 340 
Керамзит, σр = 4 МПа, ρ = 500 кг\м3 900 900 900 
Песок кварцевый, кг 580 500 505 
Вода, л 215 216 220 
Плотность керамзитобетона ρ, кг\м3 1370 1390 1410 
Термообработка выполняется по режиму 3 + 3 + 8 + 3 ч. 

 
Схема армирования приведена на рис. 3.44. 
 

                 
 

Рис. 3.44. Конструкции керамзитобетонных свай:  
а – не напряженных с поперечным армированием ствола;  

б – преднапряженных с центральным армированием (Б.Ж., 1988, № 3) 

а) б) 
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Пирамидальные сваи. В практике применяют забивные, набив-
ные сваи и сваи в вытрамбованных котлованах, с малыми и большими 
углами коничности. 

Короткие пирамидальные сваи устраивают длиной до 4 м и раз-
мером поперечного сечения в голове 600×600, 700×700 и 800×800 мм. 
Их целесообразно применять в рыхлых песках, маловлажных тугопла-
стичных глинистых грунтах, лессовых грунтах I типа по просадочно-
сти мощностью до 5 м. Изготавливают сваи ненапрягаемыми с попе-
речным армированием (рис. 3.45) и с напрягаемым продольным 
стержнем без поперечного армирования ствола. 

 

 
 

 
 

Рис. 3.45. Схема армирования пирамидальной сваи 
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Железобетонные сваи-оболочки. Оболочки из унифицирован-
ных секций, длиной от 6 до 12 м, наружним диаметром 100, 120, 160, 
200 и 300 см. Толщина стенок 12 см, длина секций кратна 1 м. Секции 
оболочек изготавливают из обычного и предварительно напряженного 
железобетона. Для их изготовления применяют бетон классов 
В30...В60. Сваи-оболочки погружают в грунт с открытым нижним 
концом мощными вибропогружателями. 

При погружении в трудно проходимые грунты применяют обо-
лочки с утолщенными стенками. Толщина стенок усиленных оболочек 
диаметром 1,6 м равна 16 см, диаметром 2 м – 18 см, диаметром 3 м – 
20 см. Усиленные оболочки армированы двойной арматурой, распола-
гаемой вдоль внутренней и наружной поверхностей стенок. Нижние 
секции оболочек снабжают стальными ножами. 

Тонкостенные оболочки заполняют бетоном полностью  
(рис. 3.46, а), оставляя внизу уплотненное песчаное ядро. 

 

 
 

              а)                           б)                              в)                   г)                       д) 
 

Рис. 3.46. Конструктивные решения фундаментов из свай-оболочек:  
а – с полным заполнением внутреннего пространства бетоном;  

б – то же, с частичным; в – то же, с устройством гнезда под стойку;  
г – с устройством уширения в нижней части; д – с опиранием  

на прочный грунт (B. С. Кириллов);  
1 – свая-оболочка; 2 – бетонное заполнение; 3 – бетонная пробка;  

4 – кольцевой слой бетона; 5 – арматурный каркас;  
6 – уширенная пята; 7 – буровая скважина в скальной породе 
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В оболочках с утолщенными стенками внизу располагают бетон-
ную пробку (рис. 3.46, б). Высоту пробки принимают не менее трех 
диаметром оболочки и не менее 3 м. 

При необходимости стенки оболочки утолщают, укладывая из-
нутри кольцевой слой бетона (рис. 3.46, в). В глинистых грунтах сред-
ней прочности погружение оболочек осложняется. Для повышения 
несущей способности оболочки уширяют (рис. 3.46, г). 

В скальные породы оболочки забуривают (рис. 3.46, д). 
Схема армирования сборных железобетонных оболочек показаны 

на рис. 3.47. 
Ростверки. Для жилых домов с несущими стенами проектируют 

ленточные свайные фундаменты с монолитными, сборными роствер-
ками и безростверковые. 

В последнем случае сваи забивают до проектного отказа, срубают 
верх до требуемой отметки, устанавливают сборный железобетонный 
оголовок квадратной или круглой в плане формы, устанавливают инвен-
тарную опалубку и заполняют пустотную часть оголовка бетоном класса 
В30. Оголовки изготавливают высотой 500 мм, шириной (диаметром) 
800 мм (рис. 3.48, а). В [3, 8, 18, 27, 56, 59 и др.] приведены типовые 
схемы свайных кустов из забивных свай для одноэтажных промышлен-
ных зданий. Сваи применяют сечением 300×300, 350×350 и 400×400 мм. 
В первой схеме используют 4 сваи, в тринадцатой – 16. 

Типовые схемы свайных кустов из забивных свай для многоэтажных 
промышленных зданий также приведены в [3, 18, 24, 27, 42, 59, 81, 85].  

В первой схеме предусматриваются 2 сваи, в восьмой – 9. 
Для каркасных зданий наиболее часто применимы монолитные 

железобетонные ростверки под сборные железобетонные (рис. 3.48, б, в) 
или стальные колонны. Возможно применение и сборных ростверков. 
Номенклатуры их приведены в [3, 27, 42, 58, 85 и др.]. Размеры рост-
верков в плане изменяются от 1500×1500 мм (РС1) до 2700×2700 мм 
(РС20). Обрез ростверков назначают на отметке –0,15. 

Минимальной высоту назначают по условиям заделки колонны в 
ростверк и толщины дна стакана. 

Буронабивные сваи. В [26] отмечено, что в зависимости от ин-
женерно-геологических условий строительной площадки, особенно-
стей проектируемого здания или сооружения, характера внешних на-
грузок буронабивные сваи армируют на полную длину, часть длины 
или только в верхней части для связи с ростверком (рис. 3.49 и 3.50). 
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Рис. 3.47. Армирование сборных железобетонных оболочек:  
а, в – с открытыми концами; б – с коническим наконечником;  

диаметром 500 мм (а) и 1600 мм (б)  

а) б) 

в) 
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Рис. 3.48. Схемы армирования сборного оголовка (а), монолитного под 
сборные железобетонные колонны (б), (в),  

схемы к расчету арматуры (а), (в) (В. С. Кириллов) 

а) 

б) 
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Рис. 3.49. Буровая свая ЦНИИС:  
1 – плита фундамента; 2 – песок;  

3 – патрубок; 4 – продольная  
арматура; 5 – спираль

Рис. 3.50. Арматурный каркас  
буровой сваи:  

1 – продольная арматура; 2 – спираль 
3 – кольца; 4 – планки; 5 – подкладки

 
Арматурные каркасы изготавливаются звеньями длиной по 6…12 м. 

Стык звеньев осуществляется с помощью сварки продольных стреж-
ней нижнего каркаса с кольцами жесткости, расположенными в ниж-
ней части вышерасположенного звена.  

Конструкции безростверковых свайных фундаментов приведены 
на рис. 3.51. 

Сваи таврового сечения. Чертежи разработаны ЦНИИЭП сель-
строем при участии НИИЖБа и НИИОСПа им. Н. У. Герсеванова. 
Сваи предназначены под типовые конструкции железобетонных рам 
пролетами 12, 18 и 21 м с шагом 6 м. Рекомендуется применять в пес-
чаных грунтах средней плотности и глинистых с показателем конси-
стенции от 0,2 до 0,6. Сваи изготавливают из бетона класса В25, заар-
мированы. стержнями класса А400. Длина свай составляет 3, 4, 5 и 6 м, 
высота сечения 500 и 800 мм (рис. 3.52 – 3.54). 
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Рис. 3.51. Безростверковые фундаменты:  
а – забивных оголовков и свай; б – из буронабивной сваи  
с верхним уширением; 1 – забивная свая; 2 – оголовок;  
3 – цокольные панели; 4 – арматурный каркас оголовка;  

5 – бетон омоноличивания; 6 – буронабивная свая; 
7 – арматура верхнего уширения сваи 

 
На рисунке 3.55 приведена конструкция и схема армирования мо-

нолитного железобетонного фундамента под металлические колонны. 
Под фундамент необходимо устроить бетонную подготовку толщиной 
100 мм. Фундамент изготавливают из бетона класса B20, армируют 
сетками из стержней А300 и А400. 

Расчетные нагрузки на консоль от сваи от рам составляют для 
CBT 30-5 (длина 3 м, высота сечения 0,5 м) Fv = 14,8 кН, Fн = 7,8 кН; 
для СВТ 40-5 – Fv = 184 кН, Fн = 99 кН; СВТ 40-8 и СВТ 50-5 –  
Fv = 22,3 кН, Fн = 159 кН; СВТ 50-5 и СВТ 40-8 – Fv = 250 кН,  
Fн = 180 кН; СВТ 50-8 и СВТ 60-5 – Fv = 277кН, Fн = 200 кН; СВТ 60-5 и 
СВТ 50-8 – Fv = 289 кН, Fн = 230 кН; СВТ 60-8 – Fv = 390 кН, Fн = 251 кН. 

а) б) 
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Рис. 3.52. Схема армирования сваи СВТ-8 
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Обозначение Марка L, мм B, мм Масса, т 
18-77.1-20000 СВТ40-8 4000 1400 2,68 
18-77.1-20000 – 01 СВТ50-8 5000 1500 3,15 
18-77.1-20000 – 02 СВТ60-8 6000 1500 3,63 

 
Рис. 3.53. Схема армирования сваи СВТ 50-8 
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Рис. 3.54. Схема армирования оголовка 
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Рис. 3.55. Отдельный фундамент под металлическую колонну 
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Фундаменты из набивных свай в пробитых скважинах.  
Экспериментальные исследования и опыт строительства показывают, 
что эффективными являются фундаменты из набивных свай в проби-
тых скважинах. Особенности их взаимодействия с грунтом основания, 
также как и фундаментов в вытрамбованных котлованах и из забивных 
блоков, характеризуются тем, что: 

− скважины под сваи выполняются путем пробивки их снаря-
дом; вокруг скважин и под ними образуются уплотненные зоны грун-
тов с повышенными прочностными и деформационными характери-
стиками; 

− в результате втрамбовывания в дно скважины жесткого грун-
тового материала или сухой бетонной смеси образуется уширенное 
основание диаметром dc, превышающим диаметр скважины d до 
1,5…2,0 раз, и высотой до (1,5…3,0)d;  

− передача нагрузки происходит от свай сначала на более проч-
ный, уплотненный, а затем менее прочный грунт природного сложения 
при одновременном увеличении площади их взаимодействия. 

Для пробивки скважин и формирования уширенных оснований 
используется навесное оборудование на грузоподъемные механизмы 
или буровые станки ударно-канатного бурения, копры для изготовле-
ния набивных и погружения забивных свай (рис. 3.56).  

Технология устройства набивных свай в пробитых скважинах 
включает в себя следующие основные этапы: 

− пробивку скважины на заданную глубину путем свободного 
сбрасывания трамбовки массой 3…6 т, с высотой 3…8 м; 

− устройство уширенного основания путем отсыпки в пробитую 
скважину отдельными порциями жесткого грунтового материла  
с втрамбовыванием его тем же пробивным снарядом в дно скважины 
до «отказа»; 

− установка арматурного каркаса и заполнение скважины литым 
бетоном с уплотнением его под собственным весом или глубинным 
вибратором. 

Пробивка скважин сваи выполняется: 
− без обсадки в суглинках и глинах природной влажностью ω, 

близкой к оптимальной ω0, и степенью влажности Sr < 0,65, а при низ-
кой влажности после предварительного их до увлажнения до ω0; 

− с обсадкой скважин инвентарными трубами, нижний конец 
которых закрыт пробивным снарядом или бетонной пробкой с после-
дующей пробивкой пробки в дно скважины при подвешенной обсадке 
трубы;  

− в предварительно пробуренных лидерных скважинах в грун-
товом массиве, характеризующемся залеганием особенно в верхней 
зоне плотных грунтов. 
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                    а)                             б)                              в)                               г) 
 
 

Рис. 3.56.Технологическая схема устройства  
набивных свай в пробитых скважинах:  

а – пробивка скважины; б – формирование уширения;  
в – установка арматурного каркаса; г – заполнение скважины  

бетоном; 1 – упорная стойка; 2 – направляющая;  
3 – пробивной снаряд; 4 – пробитая скважина;  

5 – уплотненная зона грунта; 6 – уширение из жесткого  
грунтового материала; 7 – арматурный каркас;  

8 – бетонная смесь 
 
По виду материала, заполняющего пробитую скважину, сваи вы-

полняются из: 
− литого (пластичного) бетона с уплотнением его под собствен-

ным весом или глубинным вибратором; 
− жесткого бетона, укладываемого отдельными слоями с уплот-

нением каждого слоя пробивным снарядом, в результате чего диаметр 
свай и уплотненной зоны вокруг нее увеличивается в 1,1–1,2 раза; 

− жесткого грунтового материала с послойным уплотнением его 
тем же снарядом. 
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Такие фундаменты целесообразно применять в хорошо уплот-
няющихся глинистых, а иногда песчаных грунтах с высокими коэффи-
циентами пористости, низкими прочностными и деформационными 
характеристиками, влажностью, близкой к оптимальной. 

Несущую способность висячей набивной сваи в пробитой сква-
жине по основным характеристикам грунтов на вертикальную нагруз-
ку следует рассчитывать по формуле  

 

,dRdfdRd FFFF ′++=  
 

где dRF  – несущая способность сваи нижним концом, определяемая  
в зависимости от ее вида; dfF  – то же, по ее боковой поверхности,  

вычисляемая по аналогии с забивными сваями; dRF ′  – то же, по ого-
ловку, определяемая по методике расчетов фундаментов в вытрамбо-
ванных котлованах. 

Несущая способность сваи по результатам статического зондиро-
вания вычисляется по формуле  

 

,uRufuRu FFFF ′++=  
 

где uRF  – частное предельное сопротивление сваи под нижним ее кон-
цом, принимаемое с учетом вида свай как наименьшее из значений 

1,uRF  при влажности уплотненного грунта со сваей или уширенным 

основанием; 2,uRF  – то же, водонасыщенного грунта природного сло-

жения, залегающего ниже уплотненной зоны; ufF  – то же, в точке зон-

дирования по ее боковой поверхности, определяемое для грунта при-
родной влажности; uRF ′  – то же, под острием. 

Область применения фундаментов из таких свай по грунтовым 
условиям и конструкциям зданий и сооружений весьма широкая, близ-
кая к фундаментам из забивных свай. 

Расчет многопролетного свайного фундамента. Рассматри-
ваемую конструкцию мысленно расчленяем на несколько частей  
(рис. 3.57). Условимся, что наземная часть свай АА1 погружена в сла-
бый грунт и их модули деформаций 

 

.0)(0 1
→AAE  
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Рис. 3.57. Модель фундамента (а);  
расчетная схема (б) 

  
Условимся так же, что модули деформаций грунта E0 (AA1) на 

участках AA1 и АА2 … постоянны, но по величине отличаются друг от 
друга. 

.0
1
→α AA  

 

Рассмотрим сваю (балку) АА3, у которой верхний конец (головка) 
жестко заделан в ростверке (фундаменте). По заданным грунтовым и 
конструктивным условиям сваю AA3 мысленно расчленяем на три час-
ти АА и А1А2 и А2А3 с постоянными моментами инерции каждая и по-
стоянными модулями деформаций грунта на тех же уровнях. 

Из условий равенства реактивных давлений грунта и перемеще-
ний в местах расчленения получено: 
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Решаем совместно эти уравнения относительно YA1, YA2, МA1  
и MA2: 
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В этих формулах: 
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Из условий заделки сваи в ростверк получено 
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Подставляем значение МA из уравнений в формулу: 
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Зная величины MA1, MA2, YA1 и YA2, можно определить Aδ . При оп-
ределении Aδ для удобства начало координат берем в точке А3. Оси z 
направляем вверх, а оси y – вправо. Из уравнения для определения  
упругой линии балки (для рассматриваемого случая) получаем 
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Зная величины 1AM , 2AM , 1AY , 2AY , можно определить напря-
жения σA1, σA2 по формуле  
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Расчет многопролетной шпунтовой стены. Расчленяя подзем-
ную часть шпунтовой стены на глубине в местах изменения моментов 
инерции на n отдельных частей балок, получаем n балок конечной 
длины и постоянного поперечного сечения. 

В результате приложенных к шпунтовой стене на поверхности 
грунта горизонтальной силы Р0 и изгибающего момента М0 (рис. 3.58) 
каждая отсеченная подземная часть балки находится под действием 
реактивного давления грунта. Первая отсеченная часть находится под 
действием сил и момента Р0 – М0, Y1 и M2; вторая – под действием Y1, 
Y2, … М1 и М2, …; n – под действием Yn, Yn + 1, Mn, Mn + 1. Для общности 
расчета предполагается, что нижний конец шпунтовой стены погружен 
в плотный грунт и поэтому не может повернуться и переместиться. 
Здесь Y1, Y2, …, Yn + 1; М1, М2…, Mn + 1 – неизвестные усилия; для опре-
деления их использованы следующие системы уравнений. 

Первая система уравнений, полученная из условий равенства ре-
активных давлений грунта на шпунтовую стену (балку) в местах мыс-
ленного ее расчленения:  
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Рис. 3.58. Заданная схема (а); расчетная схема (б) 
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Вторая система уравнений, полученная из равенства угловых  
перемещений шпунтовой стенки в местах ее расчленения: 
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Уравнения, полученные из условия заделки верхнего конца 
шпунтовой стены (балки) и из равенства нулю реактивного давления 
грунта в том же месте: 
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Уравнения, полученные из условия заделки в грунт нижнего кон-
ца шпунтовой стены и из равенства нулю реактивного давления грунта 
в том же месте: 
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3.4. ПРОСТРАНСТВЕННЫЕ КОНСТРУКЦИИ ФУНДАМЕНТОВ 

 

К пространственным конструкциям фундаментов относятся фун-
даменты с применением различного типа оболочек, мембран, структур, 
в том числе в сочетании с плоскими платами. Они обладают рядом 
преимуществ по сравнению с традиционными типами фундаментов с 
плоской подошвой (ленточными, столбчатыми, плитными прямо-
угольными, круглыми и кольцевыми), например меньшей материало-
емкостью [37, 84, 85]:  

− оболочки, мембраны и структуры наилучшим образом рабо-
тают при действии распределенной нагрузки – активного давления 
грунта; 
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− грунт, контактирующий с тонкостенными оболочками, струк-
турами или мембранами, сообщает им дополнительную надежность, 
поэтому отпадает проблема обеспечения устойчивости конструкций; 

− пространственные конструкции хорошо воспринимают попе-
речные силы, вследствие чего не требуется увеличения толщины кон-
струкций у опор; 

− изменением оболочек можно повлиять на форму эпюр актив-
ного давления грунта, выполнять оболочку равнопрочной во всех  
сечениях.  

Наряду с плитными используются железобетонные фундаменты  
с криволинейной верхней поверхностью, а также оболочки. Однако 
затруднения с расчетом таких конструкций и технологией выполнения 
ограничивают их применение в строительстве.  

Форма пространственного фундамента зависит от конструктивно-
го решения сооружения, вида вышерасположенных конструкций, фи-
зико-механических характеристик грунтов, типа материала фундамен-
та, внешних нагрузок, глубины заложения подошвы, типа стыка с опи-
рающими конструкциями. В общем случае пространственный фунда-
мент, как и традиционный, должен воспринимать внешнюю нагрузку и 
передавать ее на менее прочное основание с учетом ограничений по 
деформациям, давлению на грунт и устойчивости основания.  

Фундаменты в форме железобетонных оболочек. В отдельно 
стоящих фундаментах колонн применяют оболочки конические, шат-
ровые, гипары; под стены – цилиндрические, складчатые, эллиптиче-
ские параболоиды; под высокие (точечные) сооружения башенного 
типа, в том числе круглые в плане – сферические, конические. Форма 
фундамента обычно соответствует форме опирающейся конструкции: 
для круглых объектов (здания, башни, силосы и др.) – оболочки вра-
щения; прямоугольных (здания различного назначения и конструктив-
ной формы) – прямоугольные или квадратные, многоволновые обо-
лочки; для анкеров – конические. 

Процесс деформирования фундаментов оболочек можно разде-
лить на три стадии. При нагружении происходит непрерывное пере-
распределение нормальных q и касательных τ усилий на контакте обо-
лочки и грунта, и усилие в оболочке, повышающее разрушающую на-
грузку. Пластические шарниры формируются задолго до разрушения 
оболочки. Для фундаментов с оболочками вращения характерной 
формой разрушения является меридионально-кольцевая. Разрушения 
по наклонным сечениям, как правило, не наблюдаются. Большое зна-
чение имеют силы распоры для внутренней части круглых и кольце-
вых плит с оболочками. Горизонтальные усилия на контуре для ряда 
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оболочек (осесимметричные, многопролетные фундаменты в форме 
цилиндрических оболочек и др.) достигают больших значений, и их 
необходимо воспринимать с помощью конструктивных мероприятий, 
например, использованием преднапряженной арматуры для круглых  
в плане оболочек и пр. 

Столбчатые фундаменты-оболочки с плитами являются пере-
ходными от обычных столбчатых с плоской подошвой к фундаментам-
оболочкам. Сохраняя традиционные способы производства работ по 
устройству фундаментов, они в то же время позволяют снизить мате-
риалоемкость, уменьшить объем бетона, сократить приведенные за-
траты на 20…30%. В состав таких фундаментов входят два элемента: 
расширяющаяся книзу оболочка, в верхней части которой может быть 
стакан для колонны (при стыке с колонной), и закладные детали для 
опирания стальной колонны на плиту. Существует несколько вариан-
тов фундаментов под колонны (рис. 3.59). 

Испытания железобетонных образцов (рис. 3.60) позволили вы-
явить механизмы разрушения и НДС, что дало возможность разрабо-
тать методы расчета, проектирования и строительства таких фунда-
ментов. 

 

 
 

Рис. 3.59. Столбчатые фундаменты-оболочки с плитой:  
а – коническая оболочка с квадратной плитой;  

б – то же, со сквозным стаканом, с центральной опорой;  
в – с плитой «шпального» сечения;  

г – оболочка со стаканным стыком с плитой 

а) б) 

в) г) 
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Рис. 3.60. Эпюра контактных давлений и напряжений  
в столбчатых фундаментах-оболочках:  
а – конической; б – пирамидальной формах 

 
Установлено, что фундаменты с коническими оболочками и круг-

лыми плитами разрушаются по меридионально-кольцевой схеме,  
а с пирамидальными (шатровыми) оболочками – с образованием орто-
гональных трещин в оболочке и плите. Эпюра контактных давлений 
грунта обычно связана с конкретной формой деформирования плиты. 

Столбчатые фундаменты-оболочки эффективны по расходу  
материалов, опираются нижней поверхностью на грунт (рис. 3.61). 
Они отличаются повышенной трудоемкостью при строительстве (под-
готовка основания, применение забивных конических оболочек и др.). 

Испытания (рис. 3.62, 3.63) позволили выявить особенности НДС 
и создать методы расчета. 

Установлено перераспределение контактных давлений, выявлены 
две схемы разрушения гипара (по ортогональным или диагональным 
трещинам). 

Для осесимметричных конических оболочек, в том числе с коль-
цевыми плитами, основными схемами разрушения являются меридио-
нально-кольцевая с симметричными трещинами при центральной на-
грузке и такая же с несимметричными меридиональными трещинами 
при внецентренной нагрузке. 

а) б) 
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Рис. 3.61. Типы столбчатых фундаментов-оболочек:  
а – гипар; б – мембранная с арматурой, напрягаемой по контуру;  

в, г – конические оболочки 
 

           
 

  
 

Рис. 3.62. Схема разрушения плиты (а) эпюры контактных давлений (б) 

а) б)

   в) г) 
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Рис. 3.63. Результаты испытаний конических фундаментов-оболочек,  
в том числе с плитами:  

а – схема разрушения конической оболочки при симметричной (слева);  
б – то же, несимметричной (справа) нагрузке;  
в – эпюры напряжений на контакте с грунтом 

 
Многоволновые фундаменты-оболочки (рис. 3.64) широко 

применялись в разных странах при возведении обычных четырех-
пятиэтажных жилых и высотных зданий. Были проведены испытания 
многоволновых фундаментов-оболочек, показавшие, что они разру-
шаются подобно оболочкам в покрытиях. На основе исследований  
были запроектированы и построены фундаменты опор BЛ на глубоких 
болотах. 

 

 
 

Рис. 3.64. Многоволновые фундаменты-оболочки жилых домов –  
сборные фундаменты – складки на вечномерзлых грунтах 

а) б) в) 
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Рис. 3.65. Мембранные фундаменты:  
а – под колонны; б – стены; в – для трубы;  

1 – колонна, стена; 2 – мембрана; 3 – кольцо; 4 – оболочка; 5 – башня 
 
Фундаменты с применением гибких мембран. В мембранных 

фундаментах используют криволинейные поверхности, характерные 
для пространственных конструкций, выпуклостью вверх в направле-
нии действия реактивного отпора грунта (рис. 3.65). 

В результате гибкости мембран, неравномерной эпюры контакт-
ных давлений и трения по грунту их форма несколько отступает от 
идеальной. Так, «цилиндрическая» мембрана в качестве криволиней-
ной образующей имеет кривую, близкую по форме к эллипсу. В состав 
фундамента входят мембрана, контурные элементы, распорки, опор-
ные блоки.  

Фундаменты в виде структур состоят из отдельных стержней 
или плит, расположенных в направлениях, наибольших сжимающих 
напряжений. Они используются в качестве промежуточных элементов 
между колоннами, стенами здания и фундаментными плитами или 
распределенные в объеме грунта, являются элементами, армирующи-
ми грунт (рис. 3.66).  

Структуры как часть фундамента, передающие внешнюю нагруз-
ку от колонн или стен на плиту, позволяют уменьшить пролеты плиты, 
снизить расход бетона и арматуры, повысить жесткость всей системы. 

а) б)

в)
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                                   а)                                                             б) 
 

 
 
в) 
 

 
 
г) 
 

Рис. 3.66. Фундаменты-структуры:  
а – в – из свай; г – переходные структуры от колонн к плите;  

1 – колонна (свая); 2, 3 – отростки, наклонные части;  
4 – уширения; 5 – плита 

 
 

3.5. ПЛИТНЫЕ ФУНДАМЕНТЫ 
 

Приведем некоторые данные из книги А. Н. Тетиора [44, 45], 
представляющие интерес как для проектирования, так и для исследо-
вания. Типы фундаментов показаны на рис. 3.67. 



216 

 
 

Рис. 3.67. Типы сплошных фундаментов:  
а – сплошная ребристая плита с ребрами вверх или вниз;  

б – безбалочная плита с капителями;  
в – коробчатый фундамент; 1 – ребро; 2 – стена 

 
Чаще всего применяют следующие конструкции (рис. 3.68): 
– сплошная ребристая плита с параллельными или перекрестными 

ребрами выше или ниже плиты (вместо ребер можно использовать 
сборные блоки стен подвала, каменную кладку или сборные панели 
стен подвала); 

– безбалочная плита с капителями под колоннами (капители мо-
гут иметь пирамидальную или криволинейную форму); 

– коробчатый фундамент в виде ребристой плиты с ребрами на 
высоту этажа и перекрытием над ними. 

Проведены обширные экспериментальные исследования, выявле-
ны следующие закономерности поведения плит: напряженно-
деформированное состояние характеризуется изгибом в стадии I и  
постепенным переходом к внецентренному сжатию в стадиях Ia, II, IIa 
(В. М. Бондаренко). В стадии I плиты испытывают действие изгибающе-
го момента одного знака, как это и следует из упругого расчета (плиты 
прогибаются вниз к грунту). Затем, после образования трещин у опор, 
кривизна изменяется в противоположном направлении (рис. 3.69). 

а) б)
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Рис. 3.68. Армирование фундаментов и эффективные типы  
сплошных фундаментов:  

а, б – ребристые и коробчатые фундаменты с параллельными  
и перекрестными ребрами; в – безбалочные фундаменты;  

г – напряженно-армированная плита; д – складчатая и цилиндрическая  
оболочка; 1 – плита; 2 – стена; 3 – капитель; 4 – складка; 5 – напрягаемая  

арматура; 6 – обычная арматура; 7 – цилиндрическая оболочка 

а) б)

в) 
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Рис. 3.68. Окончание 
 

Деформации бетона сжатой зоны в балочных и опертых по конто-
ру плитах не достигли предельных значений, деформации арматуры 
приблизились к предельным.  

Проведены замеры контактных давлений для балочной плиты, ко-
торая сначала работала в условиях ограничения горизонтальных пере-
мещений, что обусловливалось установкой цилиндрических шарниров 
между домкратами и ребрами плиты и исключением влияния обоймы 
(рис. 3.70).  

Первоначальная эпюра контактных давлений трансформировалась 
в эпюру, более благоприятную для конструкции, поскольку наблюда-
ется большее перераспределения давления. Явления распора для фун-
даментных плит имеют более сложный характер, чем для надфунда-
ментных конструкций. 

г) 

 д) 
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                                  а)                                                                 б) 
 

 
 

                     в)                                          г)                                         д) 
 

Рис. 3.69. Результаты испытаний:  
а, б – балочные и безбалочные плиты;  
в – д – замеры прогибов f и кривизны 1/p 
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Рис. 3.70. Схемы трещинообразования (а, б)  
и эпюры контактных давлений (в, г):  

1, 2 – соответственно верхние и нижние трещины 
 
Кривизна плит увеличивается в меньшей степени, чем это следует 

из расчета на изгиб. По мере раскрытия трещин она должна расти при 
изгибе, в действительности же рост кривизны постепенно замедляется 
(см. рис. 3.69). 

Состояние внецентренного сжатия поддерживается увеличиваю-
щимся распором, который реализуется за счет ограничения горизон-
тальных перемещений опорных частей плит трением их о грунт, а так-
же жесткими надфундаментными конструкциями. В зависимости от 
толщины плит возможен постепенный переход от изгиба к внецен-
тренному сжатию с большим эксцентриситетом, а затем – с малым 
эксцентриситетом. Меньшее снижение жесткости приводит к меньше-
му перераспределению контактных давлений. 

а) б)

в) г)
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а) 
 

 
 
б) 

 

 
 
в) 
 

Рис. 3.71. Схемы трещинообразования и разрушения:  
а, б – балочные плиты разной толщины при шарнирном опирании  

домкратов на ребра; в – балочные плиты разной толщины при исключении 
горизонтальных перемещений (максимальная реализация распора) 

 
Установлены следующие особенности разрушения плит по на-

клонным сечениям (рис. 3.71): 
1) разрушение с прохождением наклонной трещины в сжатую зо-

ну у опоры возможно в результате двух видов исчерпания прочности: 
разрушения по наклонному сечению (в этом случае напряжения  
в рабочей арматуре не достигают предела текучести) и разрушения  
в результате дробления сжатой зоны бетона в нормальном сечении  
(в этом случае наступает текучесть арматуры); 

2) при подходе к грани опоры наклонная трещина обычно разде-
ляется на несколько трещин, что свидетельствует о дроблении бетона 
по наклонному сечению; 
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3) действие распора оказывает существенное влияние на схему 
разрушения; 

4) при разрушении по наклонному сечению критическая наклон-
ная трещина является последней трещиной в растянутой зоне; 

5) для балочных плит установлено стремление к разрушению по 
схеме конверта, которое для надфундаментных конструкций подобно-
го типа не наблюдалось; 

6) выявлено достаточно устойчивое отклонение трещины в растя-
нутой зоне по грани опоры от нормального сечения по грани опоры; 

7) обрыв части стержней рабочей арматуры в пролете может при-
вести к разрушению по наклонному сечению, которое начинается  
в месте обрыва. 

Траектории трещин не соответствовали форме принимаемой  
пирамиды продавливания (рис. 3.72). Продавливание наблюдается,  
в первую очередь, в крайних пролетах, где силы распора минимальны 
и высота сжатой зоны мала. Наиболее важные закономерности необ-
ходимо учитывать в расчете и при конструировании плитных фунда-
ментов: 

1) переход от работы с однозначной эпюрой изгибающих момен-
тов в начальной условно-упругой стадии к двузначной эпюре после 
образования и раскрытия трещин. Этот результат свидетельствует  
о возможности применения упругих моделей в расчетах балок и плит, 
дающих в результате однозначную эпюру изгибающих моментов: эти 
расчеты позволяют определить распределение напряжений в условно-
упругой начальной стадии работы фундаментов; после этого напря-
женно-деформированное состояние фундамента принципиально изме-
няется; 

2) непрерывное перераспределение нормальных напряжений на 
контакте фундамента и грунта при росте внешней нагрузки, ведущее  
к некоторому росту прочности фундамента; 

3) реализация растущих усилий распора вследствие ограничения 
расширения площади контакта, жесткости надфундаментных конст-
рукций, действия сил трения на контакте. 

Использован кинематический способ расчета в виде решения 
уравнения равенства работ внешних и внутренних сил на возможных 
перемещениях (рис. 3.73). Разрушающая интенсивность контактных 
давлений р определяется из равенства работ внешней нагрузки V и 
внутренних сил (в арматуре) Т на бесконечно малых перемещениях:  

 

;TV =     ∫= ;pydFV     ∑ ϕ= ,plplMT  
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где y – скорость возможных перемещений точек плиты; plM  – предель-
ный изгибающий момент на длине каждого пластического шарнира; 

plϕ  – скорость взаимного поворота звеньев в каждом линейном пласти-
ческом шарнире. 

Характер трещинообразования исследован также Ю. Н. Мурзенко, 
С. И. Политов, А. А. Цесарский (1980). 
 

 
 

 
 

Рис. 3.72. Результаты испытаний (вид трещинообразования  
и разрушения снизу и в разрезе) при продавливании:  

а – г – различные типы; 1 – контур колонны;  
2 – контур теоретической пирамиды продавливания 

а) б)

в) г)
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Рис. 3.73. Расчетные схемы плит  
с использованием метода предельного равновесия:  

а – балочных; б, в – опертых по контуру; 1 – пластические шарниры;  
lc – расчет балочной плиты; lc1, lc2 – расчетные пролеты в двух направлениях 

плиты, опертой по контуру; As, A′s – соответственно нижняя и верхняя  
рабочая арматура балочной плиты, опертой по контуру;  

M1, M2, M ′1, M ′2 – соответственно пролетные и надопорные  
моменты в плите; φpl – угол взаимного поворота звеньев в шарнире  

в) 

а) б) 
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Силы распора Н, действующие в плоскости плиты, возникают 
вследствие ограничения или недопущения горизонтальных перемеще-
ний опорных участков плит, криволинейности нейтральной оси, резко 
различающейся прочности и деформативности бетона на сжатие и рас-
тяжение (рис. 3.74). 

 

 
 

 
 

 
 

 
 

Рис. 3.74. Схема действия сил распора в балочной плите:  
а, б – переход от стадии условно упругой работы к стадии раскрытия трещин; 
в – формирование внутренней сжатой конструкции; г, д – схемы усилий  
при действии распора; 1 – изостаты; 2 – растянутая зона при условно- 

упругой работе; 3 – внутренняя сжатая конструкция; 4, 5 – соответственно 
верхние и нижние трещины; H – силы распора; σy, τxy – соответственно  
нормальные и касательные напряжения в бетоне; x – высота сжатой зоны 

а) 

б) 

в) 

г) 
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Складчатые оболочки рассчитывают как многопролетные плиты, 
вырезая условную полосу шириной 1 м, пролетами l1, l2 (рис. 3.75). 

Конструкция преднапряженных фундаментов показан на  
рис. 3.76. 

 

 
 

 
 

 
 

Рис. 3.75. Расчетные схемы многоволновых фундаментов-оболочек:  
а, в – цилиндрические; б, г – складчатые; f – стрела подъема; lc – расчетный 

пролет; t – толщина оболочки; Nx, М, Mx – соответственно эпюры сжимающих 
усилий и моментов в оболочке; р – контактное давление грунта 

а) 

б) 

в) г)
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Рис. 3.76. Преднапряженные фундаменты:  
a, б – продольные разрезы балочной и коробчатой плит; в – расчетная схема 
прочности нормального сечения; г – узел анкеровки напрягаемой арматуры;  

1 – колонны; 2 – ребра; 3 – стены подвала; 4 – плита;  
5 – напрягаемая арматура; 6 – стальные стойки для монтажа гибких  

пустотообразователей; 7 – анкер; 8 – арматурные сетки 
 
Плитно-свайный фундамент (ПСФ) – это группа висячих свай  

с низким плитным ростверком, обеспечивающая передачу части на-
грузки на грунт непосредственно через подошву ростверка. ПСФ стали 
популярны после успешного возведения на них несколько высотных 
зданий во Франкфурте (Германия). 

По сравнению с обычными плитными фундаментов ПСФ имеет не-
значительную осадку и меньшую вероятность появления крена. Он эко-
номичнее чисто свайного фундамента с передачей всей нагрузки на 
сваи. ПСФ имеет перспективы широкого применения при строительстве 
башенных зданий, больших резервуаров и других подобных объектов.  

в) 

б) 

а) 

г) 
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СП 50-102–2003 рекомендуют при проектировании ПСФ прини-
мать длину свай не менее половины ширины плитного ростверка и 
передавать на них 85% нагрузки, а непосредственно на грунт через 
ростверк всего 15%. В ряде случаев данное ограничение технически и 
экономически неоправданно.  

Ниже описан опыт применения ПСФ на коротких сваях с 44%  
долей в передаче нагрузки от массы сооружения, взведенного в Санкт-
Петербурге. Это 16-этажный монолитно-кирпичный жилой дом высо-
той 54 м с подвалом и техническим этажом.  

 

 
 

Рис. 3.77. План ребристого плитного ростверка  
и свайного поля (а); разрез А–А (б) 

б) 

а)  
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Проектирование фундаментов на слабых грунтах предусматрива-
ет расчет на прочность, устойчивость, деформаций грунтов и конст-
рукций как многопараметрической задачи, которая удовлетворительно 
решается методом конечных элементов, реализуемых современными 
программными комплексами. 

Принимаем во внимание известный факт, что большим осадкам 
сопутствует и большая их неравномерность, предельно допустимую 
осадку Su определяют по формуле 

 

Su = 2Biu , 
 

где iu – предельный крен; B – размер плиты в плане.  
Для определения осадки ПСФ авторы предлагают формулу  

 

Snc = (1 – α) Sn + αSc, 
 

которая предполагает линейное возрастание осадки ПСФ от мини-
мальной Sc до максимальной величины Sn при уменьшении коэффици-
ента α от 1,0 (чисто свайного фундамента) до 0 (чисто плитный фун-
дамент). 

Расчет грунтового основания и железобетонных конструкций ПСФ 
выполняли с использованием программного комплекса «PLAXIS 7.2».  
В программе была реализована упругопластическая модель грунта.  

Надземная часть здания была возведена за 250 суток наблюдений, 
когда осадка нарастала со скоростью 12…15 мм/мес. После заверше-
ния строительства осадка продолжала увеличиваться при постоянной 
нагрузке с меньшей скоростью и практически затухла на 641 сутки, 
достигнув средней величины 131 мм. На 762 сутки наблюдений сред-
няя осадка составила 132 мм.  

Шпальные фундаменты. Согласно модели линейно-деформиро-
ванного полупространства осадка фундамента пропорциональна его 
ширине (Д. Е. Польшин, Ю. А. Дыховичный, 1975):  

s = pb (1 – μ2) /E, 
 

где s – осадка; b – ширина фундамента. 
Обширные эксперименты были проведены под руководством 

В. М. Голубкова (ОНСИ). Также в статье Ю. Ф. Тугаенко, 
С. Н. Кущика (ОФМГ, 1986 г. № 2) описаны результаты опытов  
по исследованию деформаций просадочных грунтов основания нена-
рушенной структуры (рис. 3.78). С целью ликвидации просадочных 
свойств лессовых грунтов проводилось не прерывное замачивание осно-
вания, начатое за 15 суток до загрузки фундамента. Степень влажности 
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грунта колебалось в пределах 0,75…0,78. Нагрузку передавали чугун-
ными гирями массой 2 т. Ступени нагрузки составляла 0,04…0,60 МПа.  
Условная стабилизация деформаций принята равной приращению 
осадки 0,1 мм в сутки. Контактные давления на подошве шпальных 
элементов размером 0,14×0,15 м измеряли электротензометрическими 
датчиками. Послойное перемещение грунта измеряли магнитными 
марками. Шпальные фундаменты объединялись в блоки по пять эле-
ментов (см. рис. 3.78). 

Глубина сжимаемой толщи и осадка при прочих равных условиях 
больше у более широких фундаментов. У шпальных фундаментов раз-
ной ширины, объединенных в один блок, осадка равна. Следовательно, 
у узких осадка больше, а у широких меньше, чем при раздельной  
передаче равных давлений. Таким образом, узкие фундаменты «раз-
гружают» широкие. По их подошве давление больше, чем по подошве 
широких фундаментов. Так, при равном измеренном давлении в опытах 
№ 1 и 2 относительная деформация в основании узких фундаментов  
в 1,38 раза меньше, чем при широком, среднем и в основании фунда-
ментов в условиях взаимного влияния. У круглых фундаментов отно-
сительная деформация в 1,5–2,4 раза больше, чем у ленточных. При 
равной осадке относительная деформация в основании узких элемен-
тов в 1,7–2,25 раза превышает ее значения для фундаментов, работаю-
щих в условиях взаимного влияния. 

Выполненные исследования позволили разработать и применить 
на практике фундамент из сборных шпально-балочных элементов под 
опоры промышленного здания. Наличие моментных нагрузок обусло-
вило разработку фундамента по схеме опыта № 1. При такой компо-
новке элементов пониженные давления от вертикальной нагрузки  
в крайних элементах увеличиваются при действии момента. Разрабо-
танный фундамент прошел успешные натурные испытания на строй-
площадке на действие вертикальной и моментной нагрузок. 

 
3.6. КОНИЧЕСКИЕ ФУНДАМЕНТЫ-ОБОЛОЧКИ 

 

Конические фундаменты под колонны промышленных и граждан-
ских зданий начали внедрять на Среднем Урале с 1970 г. В 1960 году 
Уралпромстройниипроект разработал альбом рабочих чертежей по 
фундаментам, оголовкам, состоящим из тонкостенного конического 
подколенника (табл. 3.5) и сборной круглой или прямоугольной плиты 
(рис. 3.79, табл. 3.3 и 3.4) [15]. 
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Рис. 3.78. Эпюры послойных перемещений по осям элементов фундамента:  
а – в опыте № 1 в сечениях I, IV, V, VI и под незагруженной площадью  
сечения II при средних расчетных давлениях, МПа: 1 – 0,156; 2 – 0,194;  

3 – 0,251; 4 – 0,289; б – в опыте № 2 в сечениях I, II, III при среднем  
расчетном давлении, МПа: 1 – 0,151; 2 – 0,188; 3 – 0,244; 4 – 0,281 

б) 

а)  
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Рис. 3.79. Расчетная схема фундамента-оболочки 
 
В последние годы этот прогрессивный тип фундаментов нашел 

широкое применение при строительстве промышленных зданий в ряде 
городов страны. 

Автор участвовал во внедрении фундаментов-оболочек при 
строительстве Курского кожевенного завода. 

 
Таблица 3.3 

 

Схема плиты Марка
плиты Диаметр, м

Плотность
бетона, 
МПа 

Объем 
бетона, м3

Масса
стали, кг

П 1-1 
П 1-2 
П 1-3 
П 2-1 
П 2-2 
П 2-3 
П 3-1 
П 3-2 
П 3-3 
П 4 

3,2 
3,2 
3,2 
3,0 
3,0 
3,0 
2,7 
2,7 
2,7 
2,1 

30 
25 
20 
25 
25 
20 
25 
20 
20 
20 

2,11 
2,11 
1,82 
1,86 
1,88 
1,88 
1,53 
1,53 
1,53 
1,30 

179 
162 
146 
182 
122 
114 
85 
74 
74 
62 
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Таблица 3.4 
 

Схема плиты Марка
плиты 

Размеры, м Плотность
бетона, 
МПа 

Объем 
бетона, м3

Масса
стали, кга b 

П 5-1    
П 5-2   
П 5-1   
П 5-1   
П 5-1    
П 5-1  

3,0 
3,0 
3,0 
2,4 
2,4 
2,4  

3,0 
3,0 
3,0 
3,6 
3,6 
3,6 

25 
25 
20 
30 
25 
20 

2,46 
2,46 
2,46 
4,06 
4,06 
4,06 

297 
194 
123 
107 
161 
124 

 

Таблица 3.5 
 

Схема плиты 
Марка 

подколон-
ника 

Плотность 
бетона, 
МПа 

Размеры, м Объем
бетона,
м3 Н a/b/h/b 

 

СК 1-1-1  
СК 1-2-1  
1СК 1-2-1  
1СК 1-2-2  
СК 1-1-2  
СК 1-2-2  
1СК 1-1-2  
1СК 1-2-2 

20 
25 
20 
25 
20 
25 
20 

 
 
 
1,44 

 
0,55 
 
0,55 
0,65 
0,45 

1,6 

СК 2-1-1  
СК 2-2-1  
1СК 2-1-1  
1СК 2-2-1 

20 
25 
20 
25 

1,84 0,55 
0,55 
0,8 
0 
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Предельное состояние конических оболочек. Прочность кони-
ческих фундаментов оценивают приближенно на основе метода пре-
дельного равновесия. Линии излома (пластические шарниры) опреде-
ляют по результатам экспериментов. Трещины расчленяют конструк-
цию на жесткие диски, соединенные арматурой. При вращении дисков 
фундамент переходит в состояние предельного равновесия. 

В расчете принимают следующие допущения: диски считают  
абсолютно жесткими, возможные перемещения дисков малы по срав-
нению с их размерами, что позволяет использовать при расчете на де-
формированную расчетную схему; упругие деформации принимают 
малыми по сравнению с пластическими; работой поперечных сил  
и крутящих моментов в местах излома пренебрегают. Из условия  
равенства виртуальных работ внешних и внутренних сил (см. рис. 3.79, 
3.80) определяют предельную нагрузку, при которой фундамент еще 
не разрушается. 

Предельную нагрузку можно получить статическим методом пре-
дельного равновесия, устанавливающим нижнюю границу несущей 
способности фундамента-оболочки, или кинематическим методом 
предельного равновесия, дающим верхнюю границу несущей способ-
ности. 

Определение нижней границы несущей способности. Пусть на 
конический фундамент действует осевая вертикальная сила и распре-
деленная по поверхности оболочек нагрузка, изменяющаяся по линей-
ному закону. 

Запишем уравнения равновесия конической оболочки, используя 
систему двух линейных дифференциальных уравнений 1-го порядка: 
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усилия и моменты; q, qu – компоненты распределенной нагрузки;  
F – осевая сила; с – постоянная, зависящая от граничных условий.  
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Граничные условия для нижнего края конической оболочки при-
нимают следующими: 

– при шарнирной опоре Nscosf – Qs sin f = 0,   Ms = 0; 
– при шарнирно-подвижной опоре Ms = 0, второе условие произ-

вольное; 
– при шарнирно-подвижной опоре Qs = 0, Ms = 0; 
– защемленная опора – оба условия произвольные. 
Условия на контуре показаны в табл. 3.6 
 

Таблица 3.6  
 

Тип Схема края оболочки  
и воздействия на него 

Граничные  
условия 

1 

Защемление 
 

∗== ss VVV ;0 ; 

0; == ∗
zxx UUU  

2 

Шарнир 
 

0; == ∗ VMM ss ; 

0; == ∗
zxx UUU  

3 

Подвижный шарнир 
 

∗∗ == ssss MMQQ ; ; 
U = 0; V = 0 

4 
∗∗ == xxss NNMM ; ; 

V = 0; Uz = 0 
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Продолжение табл. 3.6 
 

Тип Схема края оболочки  
и воздействия на него 

Граничные  
условия 

5 

Свободный край 
 

∗∗ == ssss NNQQ ; ; 

∗∗
== ss MMSS ;  

6 

 

∗=− zss NfQfN cossin ; 
∗=− xss NfQfN sincos ; 

∗∗ == ss MMss ;  

Qs – поперечная сила, кН/м; Ns – нормальная сила, кН/м; S – сдвиговая 
сила, кН/м; Мs – меридиональный момент, кН⋅м/м; Nx – горизонтальная 
сила, кН/м; Nz – вертикальная сила, кН/м; w – смещение по нормали; 
u – смещение по меридиану; V – смещение по окружности; Vs – угол поворо-
та меридиана; Ux – смещение по горизонтали; Uz – смещение по вертикали. 

 
На верхний жесткий диск оболочки могут действовать нагрузки, 

представленные на рис. 3.80. 
 

 
 

Рис. 3.80. Схема сил,  
действующих на оболочку 
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Фундамент оперт на грунт. Исходными данными для проекти-
рования являются: нагрузки (F, M, Q); размеры оболочки (радиус ос-
нования R, радиус жесткой части rb, высота Н, толщина стенки обо-
лочки при S = Sb и S = Sн), характеристики бетона (Rb, Eb, Vb) и основа-
ния (коэффициент постели kw). 

 

 
 

 
 

 
 

Рис. 3.81. Определение напряжений  
в арматуре и бетоне на площадке косой трещины:  

а – схема усилий и эпюра напряжений в сечении, нормальном  
к продольной оси изгибаемого железобетонного элемента; б – схема моментов 

нормальных сил, приложенных к граням треугольной призмы АBCА;  
в – схема усилий, действующих на площадке косой трещины 

а) 

б)  

в)  
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Рис. 3.82. Расчетная схема фундамента:  
а – оболочки при опирании на грунт; б – на плиту 

а) 

б) 
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Определяют меридиональные Ns , Ms и кольцевые N0 , M0 усилия и 
изгибающие моменты, нормальные перемещения и др. Схема фунда-
мента-оболочки показана на рис. 3.81. 

Запишем уравнения изгиба физически нелиненой конической обо-
лочки, лежащей на упругом основании (рис. 3.82, а). Система разре-
шающих уравнений в усилиях и смещениях содержит шесть уравнений 
с переменными коэффициентами: три уравнения равновесия, два урав-
нения состояния и уравнение, связывающее прогиб с углом поворота: 
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;00210021 MCMCNBNB
ds
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ssss +++=  
 

;sY
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,021021 MaMaNaNa
ds
d

msmnsn ++−=ν  
 

где ;112211111 nns bCaCBB ++= ∗  ;1122111202 nn bCaCBB ++= ∗  += 1111 ms aCC  

;212 mbC+  ;21221102 mm bCaCC +=  ∗∗
jkjkjkk BBCC ,,,1  (j, k = 1.2) –  

жесткостные коэффициенты, определяемые на основе зависимостей 
технической теории железобетона; N0, M0 – кольцевые усилия и  
моменты; Ns , M s – меридиональные усилия и моменты; аn1, аn2, аm1, 
аm2, bn1, bn2, bm2 – уравнения переменных жесткостей, включающие  
переменные параметры упругости аjk:  
 

;
)21(2)1(
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00
232211 EVEV

EVEV
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j

j

−++
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)21( VE j ν−+  jjj eE σ=  – секущий модуль, определяемый по диа-

грамме jσ  – je ; jσ  – интенсивность напряжений; je  – интенсив-
ность деформаций для материала оболочек при соответствующей  
нагрузке; V – переменный модуль поперечной деформации; E 0,V 0 – 
модуль упругости и коэффициент Пуассона на начальном участке кри-
вой деформирования материала. 

 
3.7. СОВЕРШЕНСТВОВАНИЕ СПОСОБОВ РАСЧЕТА  

ОТДЕЛЬНЫХ ФУНДАМЕНТОВ 
 

Методика разработана под руководством А. Н. Тетиора (Б.Ж., 
1989, № 3). Выделяют следующие схемы разрушения фундаментов по 
наклонному сечению (продавливание), по нормальному сечению и 
вследствие среза сжатой зоны бетона у колонн. За расчетный прини-
мают первый случай. Разрушение считают результатом образования 
наклонной трещины и дробления бетона сжатой зоны под нормальной 
трещиной по грани колонны в наклонном направлении. 

Эксперименты (рис. 3.83) (Б.Ж., 1969, № 3) показали, что процесс 
трещинообразования начинался с возникновения нормальных трещин 
в сечении по коротким граням колонны, а у внецентренно нагружен-
ных – по грани колонны со стороны эксцентриситета внешней силы. 
Нормальные трещины появляются при (0,2...0,4)σu. В растянутой  
арматуре (е = 0) напряжения приближались к пределу текучести сна-
чала в нормальных сечениях по коротким граням колонны. С ростом 
нагрузки отмечался быстрый рост напряжений в арматуре в наклонных 
сечениях. В случае больших эксцентриситетов напряжения достигали 
предела текучести только по наиболее нагруженной короткой грани. 

Высота сжатой зоны бетона в нормальных сечениях по граням 
колонны превышала рассчитанную по СНиПу в 1,5–2 раза. Полагают, 
что это вызвано дополнительными сжимающими усилиями от сил трения 
по подошве фундамента и кольцевого распора вокруг колонны, образую-
щегося из-за пространственного изгиба плиты фундамента. Главные сжи-
мающие напряжения в бетоне в зоне хрупкого разрушения в 2–2,5 раза 
превышали прочность на сжатие. Эпюра главных сжимающих напряже-
ний в бетоне сжатой зоны по наклонному сечению – в стадии разрушения 
близка к равномерной, и высота сжатой зоны в 1,5–2 раза больше расчет-
ной. При росте эксцентриситета наблюдался переход от разрушения  
по наклонному сечению к изгибному разрушению. 

Расчет заключается в определении прочности участка бетона над 
нормальной трещиной в сечении по короткой грани колонны в направ-
лении трещины. 
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Рис. 3.83. Эпюры напряжений в бетоне (а) и арматуре (б),  
схема нагружения и расстановки приборов (в):  

1 – эпюры напряжений в арматуре при 30% разрушающей нагрузке;  
2 – то же, при 60%; 3 – то же, при 90%; 4 – датчики для измерений  

напряжений в бетоне; 5 – то же, в арматуре; σу – напряжения  
в сжатой зоне бетона нормального сечения по грани колонны;  

σа – напряжения в сжатой зоне бетона у грани колонны в направлении  
наклонной трещины; σs – напряжение в арматуре 

а) 

б) 

в) 
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Величину продавливающей силы определяют по формулам для 
квадратных и прямоугольных фундаментов при центральной нагрузке: 

 

;3,7 22
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ARbb

P
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=  

,
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6,3
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ssc
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=  

 

для прямоугольных в плане фундаментов при внецентренной нагрузке  
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Здесь chc ,  – размеры сечения колонны; а, b – длинная и короткая  
стороны фундамента; sR  – расчетное сопротивление арматуры; sA  – 
площадь поперечного сечения арматуры. 

Способ расчета внецентренно нагруженных фундаментов.  
Как известно [28], при расчете оснований должны удовлетворяться 
условиям: р ≤ R, рmax ≤ 1,2R, .1,5max RPc ≤  Можно записать два условия 
(рис. 3.84, а): 
 

;
2

10
R

R
n RA

N
a Ψ

ρ+
==  

,
2

10
R

R
m WA

Ma Ψ
ρ−

==  
 

где na  – относительная вертикальная сила, действующая в уровне по-
дошвы фундамента (степень обжатия грунта основания вертикальной 
силой 0N  по площади, равной площади подошвы фундамента); ma  – 
относительный момент, действующий в уровне подошвы фундамента 
(степень обжатия грунта основания моментом сил 0M  по грани по-
дошвы фундамента); ΨR = Pmax /R; ρR = Pmin /Pmax; ± am = ΨR – an . 

Значению ΨR = 1,2 соответствует область, ограниченная прямыми 
GF, FH (рис. 3.84, б). При аn = 1 имеет место центральное загружение 
(линия ВD). Углы наклона прямых к оси an равны β = 63°24″. 
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Минимальная площадь подошвы внецентренно нагруженного 
фундамента будет в том случае, когда конец вектора, соответствующе-
го равнодействующим внешних сил, будет находиться на границе об-
ласти относительной прочности основания. Так, при ρR и ΨR = 1,2 

;

)1(3
5)1(3

5
min

⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
ρ+

−ρ+
=

R
R

FdR

NA  

,
1
1

R

R
peka

ρ−
ρ+
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где pk  = Aa /W – коэффициент формы подошвы (табл. 3.7). 
 

 
 

Рис. 3.84. Схема к расчету внецентренно нагруженных фундаментов:  
а – векторная диаграмма; б – действующие нагрузки 

б) а) 
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Таблица 3.7 
 

Форма 
подошвы 
фунда-
мента  
Коэффи- 
циент 
формы 

6 12 2)21(1
6
б−+

8 2)21(1
8
б−+

 

При нагружении по схеме ba
rr

+  вектора находятся в пределах  
области относительной прочности, а по схеме ab

rv
+  – отрыв подошвы 

недопустим. 
 

3.8. ПРОТИВООПОЛЗНЕВЫЕ КОНСТРУКЦИИ 
 

Оползни и оползневые процессы. Строительство в потенциально 
оползневых и оползневых районах требует особого внимания и специ-
альных конструктивных решений. В практике встречаются три воз-
можных варианта пересечения оползней: возле подошвы (языковой 
части) оползня; его средней и верхних частях. 

Различают следующие типы оползней: скольжения, выдавлива-
ния, вязкопластического течения, глубинного вытекания и сложные. 

Оползни скольжения подразделяют на подтипы: оползни среза, 
среза с поворотом, среза со скольжением, соскальзывания (по контакту 
с наклонным или горизонтальным основаниями); оползни выдавливания – 
на оползни сдвига и выпора, скола при просадке; оползни вязкопла-
стического течения – на оползни вязкопластического смещения, 
оползни-потоки (глетчеровидной или грушевидной форм); динамиче-
ского разжижения, выветривания и выщелачивания, оплывы, сплавы; 
оползни глубинного вытекания – на оползни гидродинамического вы-
носа, сульфозионно-фильтрационные, проседания. 

Нарушение устойчивости склонов происходит в виде локальных 
или глобальных разрушений. 

По времени формирования различают современные и древние 
оползни. Активизация древних («ископаемых») оползней практически 
невозможна. Встречаются и «погребенные» оползни, покрытые более 
поздними отложениями. 

По степени стабильности оползни подразделяют на действующие 
(активные), потенциальные (приостановившиеся) и стабилизировавшиеся. 

В оползнях выделяют: тело оползня, поверхность скольжения, 
вершину, уступы, трещины, подошву, вал выпучивания. 
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Выбор расчетной схемы. В процессе разработки расчетной схе-
мы целесообразно в каждом разрезе выделить инженерно-геологи-
ческие элементы, которые являются определяющими для устойчиво-
сти склона. Далее используют те из них, которые в наибольшей степе-
ни отвечают зафиксированному или прогнозируемому механизму 
оползня при самом неблагоприятном сочетании силовых факторов и 
физико-механических свойств. Намечают зоны, в которых превали-
рующую роль могут играть реологические процессы. Определяют по-
верхности или зоны смещения поле скоростей деформации. 

Расчетную схему выполняют в виде графической части и поясни-
тельного текста. На чертеже кроме инженерно-геологических разрезов 
и схем элементов показывают прогнозируемые максимальные уровни 
подземных вод и их напоры, фактические и наиболее вероятные по-
верхности смещения, по которым предполагается проведение расче-
тов, положение поверхностей смещения в зонах отрыва и выпора. 

Пояснительная записка содержит обоснование для назначения 
расчетной схемы, рекомендуемый метод расчета, расчетные значения 
физико-механических свойств грунтов. 

Расчет оползневого давления. В статических методах расчета 
оползневое давление определяют как алгебраическую или геометриче-
скую сумму сил, действующих на вертикальные блоки, с учетом коэф-
фициента устойчивости. 

Расчетное оползневое давление на каждый блок ( опjE ) определя-
ют по формуле 

,оп ∑∑ −= jjj ATKE  

где K – требуемый коэффициент устойчивости; ∑ jT  – сдвигающие 

силы в j-м блоке; ∑ jA  – удерживающие силы в j-м блоке. 
В любом вертикальном сечении оползневое давление определяют 

как «накопленную величину», считая, что на каждый последующий 
блок (считая сверху вниз) действует сумма активных сдвигающих сил 
от предыдущих блоков (рис. 3.85). 

Тогда  

∑ +
+ +=

1
0 оп)1(опрасч.
j

jjj EEE  

или                        ∑ +
+ −+=

1
0 троп)1(опрасч. ),(j

jjjj ATKEE  
 

где трK  – коэффициент трения; ∑ +1
0
j

jE – накопленная величина 

оползневого давления (j + 1) блоков; опjE – давление j-го блока. 
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Рис. 3.85. Схема к определению оползневого давления 

 
При наличии фильтрационного давления расчетную оползневую 

нагрузку определяют следующим способом:  
 
 

[ ],tgcosтроп ∑ ∑ −α−α= iwiibiami lcfPPKE  
 
 

где ibP  – вес грунтовой толщи между кривой депрессии и поверхно-
стью скольжения. 

Ползучесть откосов. При расчете по второй группе предельных 
состояний определяется отсутствие ползучести или ограничение  
деформаций ползучести допустимы пределами.  

Отсутствие ползучести определяется условием 
 

,1lim ≥ττ=czK  
 

где τlim – порог ползучести грунта; τ – расчетные касательные напря-
жения; 

,tglim cCfp +=τ  
 
где Сс – жесткое сцепление, часть общего сцепления, обусловлено  
необратимыми структурами связями (Н. Н. Маслов). 
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Противооползневые удерживающие конструкции. К ним отно-
сят: массивные подпорные стены (монолитные железобетонные, бе-
тонные, каменные, сборные из отдельных железобетонных блоков); 
гибкие подпорные стены (ряжевые из сборок бетонных или железобе-
тонных элементов, из металлических элементов); комбинированные 
подпорные стены (монолитные железобетонные на свайном ростверке 
уголкового типа и по типу «стена в грунте с анкерами»); облицовоч-
ные подпорные стены (монолитные из бетонных смесей; из материа-
лов пневмонабрызга); сборные из решетчатых блоков или отдельных 
сборных элементов; анкерные (в виде отдельных железобетонных плит 
с многопрядевой арматурой или стержневой, временные или постоян-
ные); анкерные крепления комбинированного типа (монолитные или 
сборные балки с анкерами; заанкеренные или монолитные подпорные 
стены, заанкеренные из буронабивных свай; армогрунтовые сооруже-
ния с металлической арматурой, арматурой из бетонных элементов; 
откосы, армированные синтетическими сплошными или сетчатыми 
материалами (Л. К. Гинзбург, 1978; В. Б. Швец, Л. К. Гинзбург, 2001). 

Свайные противооползневые конструкции. Проектирование 
включает: оценку эффективности и целесообразности применения 
свайной конструкции (рис. 3.86); выбор места расположения, расчет 
свайной конструкции, конструирование, рекомендации и требования  
к технологии. Расчет выполняют по прочности и деформативности 
грунта откоса, по несущей способности свайных фундаментов и  
устойчивости всей противооползневой конструкции.  

Несущая способность единичного свайного элемента (по мате-
риалу) вычисляют с учетом момента внутренних сил расчетного сече-
ния сваи 

,sin)(sin
3
2

sin
)(sin

3
2

2

33
вн

ksscsskrb

k
sscsskb

i

arRRAarARK

a
rRRAarRKM

⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡ ++

π
≤

≤⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡

π
++≤

 

 

где k – коэффициент, равный 0,95; ka  – угол, равный половине цен-
трального угла при вершине кругового сектора, ограничивающего 
сжатую зону бетона (определяется по графику); r – радиус сваи; bR – 
расчетное сопротивление бетона сжатию; sA – площадь поперечного 
сечения арматуры; scs RR , – расчетное сопротивление стали растяже-

нию и сжатию; 2rAs π=  – площадь сечения элемента. 
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Рис. 3.86. Удерживающие противооползневые сооружения  
из буронабивных свай с арочным заполнением между ними: 

1 – объединяющий ростверк; 2 – буронабивные сваи; 
3 – железобетонный ростверк; 4 – грунтобетонные сваи 

 
Конструкции для укрепления поверхности откосов. В практи-

ке кроме биологических и лесоагромелиоративных укреплений приме-
няют следующие конструкции: решетчатые из сборных элементов, 
монолитных полос, набрызг материалов, синтетических сплошных или 
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сетчатых материалов, защитные слои из непучинистых и непросадоч-
ных грунтов, наличие наброска, каменная кладка, мощение камнем, 
габионные конструкции, асфальтобетонные плиты и гибкие покрытия, 
монолитные покрытия из бетонных смесей, асфальтобетона, грунтов  
с вяжущими, композиции из бетонных, железобетонных элементов. 

Расчет конструкций из армогрунта по методу Кулона (рис. 3.87). 
Силы, действующие на клин АВС, равны 

 

Q = 0,5 γR H2 ctg θ; 

,
24

tg5,0)0(tgctg5,0 222 ⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ϕ

−
π

γ=ϕ−θγ= HHT RR  

 

где Т – сила натяжения в полосах (лентах) в точках, лежащих в плос-
кости АС; γR – удельный вес армированного грунта; ϕ – угол внутрен-
него трения; θ = 45° + 0,5ϕ. 

Любой слой полос, считая сверху, испытывает растяжение 
 

,)(
)1()1(

2 22 HiKHK
nn
i

nn
iT RaRai Δγ≈γ

+
=

+
=  

где n – общее число слоев с армирующими полосами; ΔН – расстояние 
между слоями. 

Каждая растягивающая сила в арматуре меньше сопротивления 
слоя полос (прочность элементов арматуры на растяжения), т.е. 

 

.)( т iRTi <  
 

 
 

Рис. 3.87. Равновесие грунтового клина,  
ограниченного потенциального плоскостями обрушения 
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В методе Ренкина рассматривают i-й слой грунта, заключенный 
между (i – 1)-м и i-м слоями армирования в предположении, что глав-
ные направления тензора напряжений вертикальные. Напряжения в i-м 
слое полос уравновешиваются давлением, развивающимся в нижеле-
жащей прослойке грунта. 

Усилия растяжения в i-м слое армирования 
 

.)(
2
1)( 2

RaRai HKHqKT γΔ+Δγ+=  
 

Конструкции для регулирования поверхностного и подземно-
го стока. К таким конструкциям относят: водоотводные сооружения 
(канавы водоотводные, нагорные, осушительные; лотки водоотвод-
ные), лотки водосбросные, галереи и штольни, дренажные конструк-
ции, траншейный закрытый дренаж, вертикальный дренаж гравита-
ционного типа, дренажные колодцы, горизонтальный (лучевой) дре-
наж, поверхностный откосный дренаж, комбинированные дренажи 
(дренажные галереи с вертикальным дренажом; дренажные своды  
с галереями; дренажные ребра с горизонтальным дренажом и т.п.). 

Комбинированные фундаменты. Такие фундаменты могут быть 
эффективны при проектировании зданий и сооружений рамной конст-
рукции [42] (рис. 3.88). 

 

 
 

Рис. 3.88. Примеры конструирования фундаментов  
для зданий с распором:  

а – из двух призматических свай; б, в – из одной и двух пирамидальных свай  

а) б) в) 
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Рис. 3.88. Окончание:  
г – из фундаментов мелкого заложения с наклонной подошвой;  

д – из пирамидальной и призматической свай 
  
  

г) д)  
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Г л а в а  4 
 

СОВМЕСТНАЯ РАБОТА ОСНОВАНИЙ,  
ФУНДАМЕНТА И ЗДАНИЯ 

 

 
 

4.1. ВЛИЯНИЕФУНДАМЕНТОВ ДРУГ НА ДРУГА 
 

Вокруг каждого фундамента и здания или сооружения возникает 
поле напряжений, вызывающее перемещения грунта. По результатам 
замеров в Санкт-Петербурге осадочная воронка у тяжелых зданий дос-
тигает в радиусе 100 м и более. Из практики строительства элеваторов 
известны случаи наклона зданий друг к другу. Иногда они соприкаса-
лись в верхней части и растрескивались. 

Особого внимания требуют вопросы учета влияния тяжелых  
сооружений на рядом строящиеся более легкие, например магазины  
у многоэтажных жилых зданий. Рекомендуется обратиться к [23, 24, 
44, 57, 59, 64, 80 – 82, 88, 89]. 

Учет влияния нового ленточного фундамента на существую-
щий ленточный фундамент. Расчет ведут по методике, изложенной  
в [80 – 82, 94, 95]. Пусть вблизи существующего ленточного фунда-
мента 1 возводится новый фундамент 2. Существующий фундамент 
шириной а1 нагружен суммарной вертикальной силой N1 и суммарным 
внешним моментом М1 (риc. 4.1). Основание принято однородным. 
Грунт под существующим фундаментом уплотнен и имеет интеграль-
ный параметр С1 и S. Новый фундамент имеет параметры а2, N2, M2. 
Основание однородное неуплотненное. 

Расчет переменных коэффициентов жесткости основания, осно-
вания существующего фундамента (с индексом «с») с учетом вновь 
возводимого (с индексом «н») ведут в следующем порядке:  

– составляется расчетная схема; 
− определяются интегральные характеристики основания суще-

ствующего фундамента без учета и с учетом упрочнения основания; 
− определяются сдвиговые силы взаимодействия на границе на-

груженного участка, переменные коэффициенты жесткости основания, 
средняя осадка с учетом упрочнения основания; 

− определяются интегральные параметры основания нового 
фундамента, сдвиговые силы на границах фундамента, средний коэф-
фициент жесткости основания и средняя осадка фундамента, а также 
осадки поверхности; 



253 

 
 

                              а)                                                               б) 
 

Рис. 4.1. Схема расположения существующего  
и нового ленточного фундаментов (а), сечение по 1–1 (б):  

1 – новый фундамент; 2 – существующий фундамент  
со своими интегральными параметрами C1 и S 

 
− определяются переменные коэффициенты жесткости основа-

ния существующего фундамента с учетом влияния вновь возводимого, 
используя переменные коэффициенты жесткости существующего 
фундамента. 

Каждый из рассматриваемых фундаментов рассчитывают как 
одиночный. Основание расчленяют на прямоугольные участки еди-
ничной ширины. Между участками основания вводят неизвестные 
сдвиговые силы взаимодействия Хс для расчета существующего фун-
дамента и Хн – нового влияющего. 

Расчет осадки одиночного существующего ленточного фундамен-
та выполняют по СНиП 2.02.01–83* прил. 2. 

Определяют дополнительное давление на глубине Z 
 

σzp = α(p – σzg0);  
 

σzg0 = γd;  
 

нижняя граница сжимаемой толщи, расположенная на глубине z, для 
которой  
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σzp = 0,2 σzg;  
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Параметр Сс1 сопротивления основания сжатию без учета эффекта 
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где i – количество слоев грунта, вошедшее в Hр (С1) с; hi – толщина i-го 
слоя грунта; νi – коэффициент Пуассона j-го слоя грунта; E0i – модуль 
деформации j-го слоя грунта; Ki – коэффициенты, определяемые по 
СНиП 2.02.01–83*. 

Параметр распределительной способности основания вычисляют 
по формуле 

Sс = 0,177 Hp(S) – 0,0111.  
Интегральный параметр сопротивления основания сжатию с уче-

том эффекта уплотнения 
[ ];)()(1 1р

2
прсупрупр1 сСHVEC −=  

,прс321упр EmE gρρρ=  
где ρ1 – коэффициент повышения модуля деформации основания, учи-
тывающий уплотнение грунтового ядра; ρ2 – коэффициент повышения 
модуля деформации, учитывающий длительное воздействие нагрузки 
на основание; ρ3 – коэффициент повышения модуля деформации, учи-
тывающий восстановление сдвиговых связей в пластических зонах; 

gm  – коэффициент, учитывающий перераспределение пластических 
деформаций при работе фундамента на искривленном основании. 

Интегральный параметр сопротивления основания сжатию можно 
записать в виде .1321упр1 CmC gρρρ=  
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Рис. 4.2. Расчетная схема для существующего ленточного фундамента 
 
Участок 4, нагруженный фундаментом, рассматривают как от-

дельно стоящий (рис. 4.2). При этом параметры основания принимают 
для уплотненного основания. Сдвиговые силы взаимодействия в мес-
тах расчленения основания определяют из уравнений 
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Средний коэффициент жесткости нагруженного участка основа-
ния определяют из выражения 

 

[ ].)( 2111упр1вс cc XXNNCK −−=  
 

Средняя осадка существующего фундамента с использованием 
среднего коэффициента жесткости будет равна 

 

[ ] [ ].срв.11срв.срс cc
KaNKFNS cc ==  

 

Переменные коэффициенты жесткости нагруженного участка ос-
нования вычисляют по формуле 
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где α = S–1; a1 – длина нагруженного участка основания. 
Участок разделяют на n частей длиной a1/n. Каждому участку 

разбития приписывают постоянный коэффициент, равный среднему 
арифметическому значению, найденных на краях участка: 
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Средняя осадка фундамента с использованием переменных коэф-
фициентов жесткости 

 

.( 1
1

1
1ср ⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛== ∑∑ i bi b iic

K
n
aN

n
aKNs  

 

Расчет осадки нового ленточного фундамента и его влияния 
на существующий. Осадку фундамента нового здания вычисляют так 
же, как и существующего, но без учета упрочнения основания. При 
этом применяют скорректированный модуль деформации основания 

 

,
нпр4 EmE gk ρ=  

где ρ4 – коэффициент повышения модуля, учитывающий относитель-
ное уменьшение зон пластических деформаций с возрастанием площа-
ди фундамента; 

 

)10/(1 н4 π+=ρ b , если ;м10н ≤b  
1

4 /11 −π+=ρ ,      если .м10н >b  
 

По величине модуля Ен определяют интегральный параметр C1н и 
среднюю осадку 

нсрS . Осадка окружающей поверхности под сущест-
вующим фундаментом определяется из уравнения 

 

,)( н
н

/)(
ср

sxc
B esxs +−=  

 

где x – расстояние от ближайшей к новому фундаменту кромки суще-
ствующего фундамента до рассматриваемой точки. 

Осадки определяют в тех же точках a1/n, что и переменные коэф-
фициенты жесткости существующего фундамента. 

Определение коэффициентов жесткости существующего фун-
дамента с учетом влияния вновь возводимого. Коэффициент жест-
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кости существующего фундамента с учетом влияния определяют по 
формуле 

[ ]{ },)(1)( ср11 упрн cc
SCxsCKxK BBB +=  

 

где 
cBK  коэффициент жесткости существующего фундамента; 

c
Sср  – 

средняя осадка фундамента; )(xKB  – осадки влияний под фундамен-
том. 

Если существующий фундамент давно возведен и осадки под ним 
стабилизировались, то 

cc BB KK ср= , в противном случае 
 

.)(xKK
cc BB =  

 

Расчет осадок и крена существующего фундамента с учетом 
вновь возводимого сооружения. Величины cуммарного реактивного 
отпора каждого участка основания под фундаментом (при Sф = 1) равно 

 

,/)(5,0 11
naKKR

ii Bbi −
+=  

 

где Ri – приложено в геометрическом центре i-го участка. 
Координаты центра жесткости основания фундамента определяют 

по формуле 
.

11 ц.т ∑∑ ==
=

n
i i

n
i ikx RxRa

i
 

 

Начало координат принято у левого края фундамента. 
Эксцентриситет равнодействующих внешних вертикальных на-

грузок относительно центра жесткости основания рассматриваемого 
фундамента 

,
1

0
kxx

aae Nx −=  
 

где 
xNa

1
 – координата приложения равнодействующей внешних вер-

тикальных нагрузок. Момент эксцентриситета равнодействующей 
внешних вертикальных нагрузок относительно центра жесткости ос-
нования 

.0
11 xN eNM =  

Суммарный момент внешних сил относительно центра жесткости 
неоднородного основания  

.1
0

1
MeMM xNx ±=  

Реактивный момент основания при единичном вертикальном  
перемещении крайней кромки фундамента вследствие его поворота 
относительно центра жесткости основания определяют из выражения 
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.
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Средняя осадка фундамента с учетом влияния и крен фундамента 
относительного центра тяжести жесткости основания будут равны: 

 

;
11срв. ∑ =

=
n
i iRNS  

.)1()5,0(tg 0
1 =ϕΔ+=ϕ kxxxx MeaM  

 

Крен фундамента без учета влияния соседнего сооружения,  
так же как и с учетом влияния, определяют с использованием коэффи-
циента жесткости одиночного существующего фундамента 

 

,)(12tg 1
3
1срв. baKM xx =ϕ  

.)(12tg 3
11срв. baKM yy =ϕ  

 

Затем определяют дополнительный крен фундамента, вызванный 
влиянием соседнего сооружения, как разность кренов без учета влия-
ния соседнего фундамента и с учетом этого влияния. Дополнительную 
осадку вычисляют как разность осадки с учетом и без учета влияния 
нового сооружения. 

Если у торца существуют ленты, возводится ленточный фунда-
мент, то расчет зоны влияния производят по плоской полосе (рис. 4.3). 

 

 
 

Рис. 4.3. Новый ленточный фундамент примыкает к торцу  
существующего ленточного фундамента (случай 1):  

1 – новый ленточный фундамент; 2 – существующий ленточный фундамент;  
3 – расчетная граница влияния нового фундамента 1 на существующий 2 



259 

Если новый ленточный фундамент подходит к ленте торцом, то 
зону влияния рассчитывают так же, как и в случае влияния прямо-
угольного фундамента на ленту. 

Определение расчетного давления на упрочненное основание 
при взаимном влиянии существующего и новых фундаментов зда-
ний и сооружений. Расчет существующего фундамента выполняют  
с учетом упрочненной зоны основания методом интегральных элемен-
тов основания. Величина расчетного давления на основание 

 

.,min 0
правупр.

прав

левупр.

лев
упр R

X
X

X
XR

⎪⎭

⎪
⎬
⎫

⎪⎩

⎪
⎨
⎧

=  

 

В тех случаях, когда выполняют реконструкцию здания или  
сооружения и нагрузки на фундаменты возрастают, а влияние новых 
соседних зданий или сооружений отсутствует, производят проверку  
по среднему давлению р над подошвой фундамента, равному ΣN/Af. 
Если в результате проверки р меньше Rупр, уширения фундамента не 
требуется. В противном случае (р > Rупр) необходимо усиление фун-
дамента или упрочнение основания. 

В случаях когда на существующие фундаменты оказывают влия-
ние фундаменты нового сооружения, следует учесть соответствующее 
дополнительное влияние на Xупр деформаций основания, вызванных 
осадками поверхности вокруг нового фундамента. 

На рисунке 4.4 схематично показаны существующий Ф1 и  
новый Ф2 фундаменты и осадки от последнего. Осадки влияния Ф2  
на Ф1 не вызывает в грунте сдвиговые силы Х1В, Х2В, направленные 
вниз, т.е. в сторону, противоположную силе X, возникающей в этой 
зоне от Ф1. 

 

Sф
2

a2 U a1

N2 N11 2

Xв2 Xв1

0 1

 
 

Рис. 4.4. Осадки влияния нового фундамента Ф2 на существующий Ф1 
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Поэтому проверку Rупр с учетом влияния Ф2 по этой кромке  
производить не следует. Осадка влияния Ф2 на основание у правой 
кромки 2 вызывает сдвиговую силу 

B
X 2  меньшей величины. Поэтому  

за расчетную следует принимать кромку 2, более удаленную от 
влияющего фундамента Ф2. 

Сдвиговая сила 
B

X 2  определяется по формуле  

,11
/)]([

2 2 cB
SCbeSX saux +−−

Φ=  

где 
c

C1  – интегральный параметр сопротивления сжатию расчетного 

слоя Hp природного (неупрочненного) основания; b1 – ширина фунда-
мента Ф1. 

 
4.2. РАСЧЕТ ЗДАНИЯ С ОСНОВАНИЕМ II ТИПА  

ПО ПРОСАДОЧНОСТИ 
 

Методика изложена в [М. П. Коханенко и др., 1990]. При замачива-
нии грунта происходят неравномерные вертикальные и горизонтальные 
перемещения поверхности основания. Это вызывает дополнительные 
воздействия на здания в виде смещений и изменения жесткости основа-
ния. Проявляются, как правило, в период эксплуатации. Это вызывает 
перераспределение контактных напряжений по подошве фундаментов. 
Возможные виды эпюр отпора представлены на рис. 4.5. В качестве рас-
четной модели основания может быть принята модель переменного ко-
эффициента жесткости, учитывающая неоднородность оснований, рас-
пределительные свойства грунтов, развитие деформаций во времени. 
Закон изменения коэффициента жесткости часто задают кусочно-
линейной функцией. 

Расчетные модели зданий принимают в виде балок, плит, системы 
перекрытий балок, балок-стенок, оболочек, пластинчато-стержневых 
систем. Для расчета используют значения обобщенных изгибающих 
моментов М и поперечных сил Q. Расчетные усилия определяют для 
случая «прогиба» и «выгиба» здания. При этой конструкции здания 
рассчитывают на изгибающие моменты обоих знаков и на наиболь-
шую величину поперечной силы. Максимальные усилия в конструкци-
ях возникают при просадке основания под зданием, составляющей 
0,15...0,25 Ssl.g (просадки от собственного веса) (рис. 4.6).  

Горизонтальные перемещения грунта, возникающие при просад-
ках от собственного веса, вызывают дополнительные растягивающие и 
сжимающие усилия в фундаментно-подвальной части. 



261 

 
 

а) 
 

 
 

б) 
 

 
 

в) 
 

 
 
г) 

 
 
 

Рис. 4.5. Эпюры отпора основания при расчете зданий на просадочных 
грунтах II типа при расположении центра просадочной воронки:  
а, в – при расчете в упругой стадии; в, г – расчет с учетом пластических 
свойств грунта; а, в – расчетные случаи при сохранении контакта здания  
с основанием: б, в – при наличии зон отрыва; 1 – под центры здания,  

при r < l; 2 – то же, при r > l; 3 – под торцом здания; l – полудлина здания;  
r – радиус просадочной воронки; hm – максимальная осадка поверхности:  

p, pm, p1, р2 – полный отпор основания; pr – предельное давление  
на основание; lк – длина консоли (зоны отрыва);  

lп – длина участков проявления пластических свойств грунта 
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Рис. 4.6. График изменения обобщенных усилий (поперечных сил)  
в здании при замыкании деформационных швов в зависимости  

от развития просадочной воронки:  
1 – упругий расчет; 2 – расчет с упругой пластической деформацией 
 
В качестве расчетной схемы здания принимается жесткая балка 

на упругом основании, характеризующимся вертикальным С и гори-
зонтальным Сед коэффициентами жесткости с заданными параметрами 
деформирования поверхности (рис. 4.7). Изменение вертикальных и 
горизонтальных перемещений поверхности в пределах просадочной 
воронки допускается принимать по линейному закону. 

 

 
 

 
 

Рис. 4.7. Расчетная схема к определению контактных  
касательных нагрузок: 

а – расположение здания (отсека) относительно просадочной воронки;  
б – эпюра вертикальных и горизонтальных деформаций поверхности грунта;  

в – эпюра реактивных касательных напряжений;  
г – эпюра нормальных напряжений 

а) 

б) 
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Рис. 4.8. Расчетная схема отсека при замыкании деформационных швов:  
а – схема нагрузки от здания; б – эпюра отпора основания 

 
Определение обобщенных усилий в зданиях при замыкании де-

формационных швов производится как для бесконечно жестких штам-
пов на основании переменной жесткости (рис. 4.8). 

Расчетные усилия, действующие на коробку здания: 
 

⎪
⎭

⎪
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где maxM , maxQ  – максимальный изгибающий момент и поперечная 
сила, действующие на балку в соответствии с эпюрой отпора основа-
ния; maxT  – максимальная величина контактных усилий, определенных 
в соответствии с расчетной схемой из условия 

 

,
1∑ =
n

ii GlhT  
 

здесь ii hT ,  – контактные усилия в i-й связи и расстояния от связи до 
подошвы фундамента; n1, n2 – коэффициенты, учитывающие соответ-
ственно постановку распорок в уровне фундаментов и величину  
наклона блок-секций до момента замыкания деформационного шва, 
определяемые по графикам. 

а) 

б) 
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4.3. СОВМЕСТНЫЙ РАСЧЕТ ОСНОВАНИЯ И СООРУЖЕНИЯ 
 
Исследование системы основание–фундамент – верхнее строе-

ние методами математического моделирования на ЭВМ. Основание 
представляют различными контактными моделями: 

– упругое изотропное полупространство;  
– упругий слой конечной толщины; 
– упругое полупространство с модулем деформации, изменяю-

щимся на глубине по закону nczEE )1(0 += ; 
– модель Фусса–Винклера (коэффициента постели); комбиниро-

ванные модели. 
Расчеты (О.Ф. и М.Г., 1987, № 3 и 1990, № 6) показали, что уси-

лия в фундаментных плитах и контактные напряжения по их подошве 
(рис. 4.9), определенные с учетом жесткости верхнего строения, прак-
тически не зависят от вида принятой контактной модели основания  
(за исключением модели Фусса–Винклера) и ее расчетных параметров. 

Нагрузки и воздействия на гидротехнические сооружения 
(СНиП2.06.04–82*). Основными являются нагрузки от: стоячих, разби-
вающихся и прибойных волн, стоячих или движущихся ледяных по-
лей, температурного расширения льда, примерзшего к сооружению 
ледяного покрова при изменении уровня воды, взвешивания от давле-
ния волны. 

Пример действия линейных нагрузок от стоячих волн приведен  
на рис. 4.10. Силы от разбившихся волн на вертикальную преграду 
включают инерционный и скоростной компоненты. 

Расчет здания совместно с основанием при сложном нагружении. 
Клепиков С. под сложным нагружением системы «конструкция-
основание» подразумевает (О.Ф. и М.Г., 1983, № 5) такое нагружение, 
когда в процессе приложения ряда независимых нагрузок или возрас-
тания одного вида нагрузки давление на какие-либо участки поверхно-
сти основания хотя бы однократно увеличивается, а затем уменьшает-
ся. Нагружение считается простым, если давление на все участки по-
верхности основания возрастает пропорционально одному параметру. 

При расчете на сложное нагружение последние разделяют  
на ряд r простых – 1, 2, 3 и т.д. располагаемых в строгой очередности 
их приложения. Сначала производят расчет на нагрузку 1. С учетом 
полученных данных выполняют расчет на совместное действие нагру-
зок 1 и 2, и это называют расчетом на нагрузку 2. Далее делают расчет 
на нагрузку 3, как сумму нагрузок 1, 2, 3 и т.д. 
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Рис. 4.9. Результаты расчета фундаментной плиты  
при ее совместной работе с сооружением конечной жесткости: 

а – расчетная схема; б – эпюра контактных давлений; в – графики осадок;  
г – эпюры изгибающих моментов; д – эпюры поперечных сил 

 

а) 

б) 

в) 

г) 

д) 
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Рис. 4.10. Эпюра давления стоячих волн на вертикальную стенку  
со стороны открытой акватории:  

1 – расчет уровень воды; 2 – давление при гребне волны (сплошные линии);  
3 – давление при ложбине волны (пунктирные линии) 

 
Расчет на нагрузки 1, 2, 3, ... производят методом последователь-

ных приближений. На каждом шаге приближений решают линейно-
упругую контактную задачу каким-либо численным методом. По ре-
зультатам каждого шага корректируют коэффициенты жесткости ос-
нования в отдельных точках. 

Так, в примере (С. Н. Клепиков, О.Ф. и М.Г., 1983, № 5) в качест-
ве нагрузки 1 принята равномерно распределенная интенсивность q:  
2′ – грунтовый уступ высотой f (просадка основания), 2 – суммарное 
действие q и f. 

Расчетную схему здания принимают в виде балки абсолютной и 
конечной жесткости. Основание считают неравномерно (иногда сту-
пенчато) оседающим. Решение линейно-упругих контактных задач по 
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методу C. H. Клепикова выполняют мысленным делением здания на 
ряд участков. Для каждого участка определяют осадку )(

1
h
iυ  и коэффи-

циент жесткости основания )(
1

h
iK  по формулам: 

 

;)(
1 pR

pSh
i −
=υ  

,)(
1

)(
1 S

RK h
i

h
i +υ
=  

 

где i – номер нагружения; h (1…h–n…n) – номер (шаг) инерции;  
i – точки контакта (номера расчетных участков); 

 

;)1/( −υ= iiii pRS  
 

здесь iυ  – осадка основания при расчетном давлении ip , равном 
среднему давлению по подошве фундамента (например, p  = 20 кН/м,  
υ  = 4 см); iR  – предельное давление на основание (рис. 4.11).  

Коэффициент жесткости основания при нагрузке 
 

,tg
ii

i
ii S

RK
+υ

=α=  

при разгрузке 
( ).tg iiiii pC υ′′−υ′′=β=  

 

Для первого шага первого нагружения принимают  
 

υi = 0; 
.)1(

1 iii SRK =  
 

 
 

Рис. 4.11. Расчетная диаграмма деформирования 
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При этом находят осадки )1(
1iυ , реактивные давления основания 

)1(
1iP , а также напряженно-деформированное состояние конструкции, 

)2(
1iK  – исходную величину для второго шага нагружения. Осадку υi 

вычисляют по гиперболической зависимости 
 

( ) .1
pR
pRp

i

iiii
i −

−υ
=υ  

 

Для последующих, после первого, шагов итерации можно запи-
сать в общем виде: 
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Итерационный процесс на первом шаге загружения заканчивается 
определением )(

1
h
iK ; )(

1
h
iυ ; )(

1
h
ip  и напряженно-реформированного  

состояния конструкции. 
Затем приступают к расчету на нагрузку 2, представляющую  

собой сумму двух простых нагрузок 1 и 2′. Для первого шага исполь-
зуют .)(
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Причинами развития неравномерных деформаций в основании 
фундаментных плит могут быть неоднородность грунтовой толщи, 
неравномерное замачивание грунтов основания, неправильный режим 
загружения, влияние предшествующих циклических нагружений и др. 
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Наиболее неблагоприятным для эксплуатации является случай, когда 
рядом расположенные силосные корпуса получают крены в противо-
положные стороны (С. В. Иконин). Когда крен и прогиб плиты достиг-
нуты соответственно значений 0,0015 и 0,0002, должен устанавливать-
ся индивидуальный порядок загрузки элеваторов. 

Выправление крена можно выполнить загрузкой корпусов по од-
носторонне направленной схеме, начиная с края, где осадка основания 
наименьшая. При этом заполнение силосов первого яруса осуществля-
ется на 2/3 длины или ширины корпуса в зависимости от направления 
крена. Эта схема нагружения может вызвать дополнительные изги-
бающие моменты в фундаментной плите и надфундаментных конст-
рукциях. 

Более рациональной является треугольная схема загружения си-
лосного сооружения с целью выправления крена: 

,)()(
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где E – модуль деформации грунта; ν – коэффициент Пуассона; 2k  и 

1k  – табличные коэффициенты; кк , yx  – координаты точки с макси-
мальной осадкой. 

Высота засыпки зерна 
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где γ – удельный вес зерна; m = 0,9 – коэффициент, учитывающий на-
личие перегородок между силосами. 

 
4.4. ЗДАНИЯ НА СЛУЧАЙНО НЕОДНОРОДНОМ ОСНОВАНИИ 

 

Пшеничкин А. П., Гарагаш Б. А. для оценки надежности и долго-
вечности сооружений использовали [19, 67, 68] статистические харак-
теристики ветровых и силовых нагрузок, температурно-влажностных 
деформаций, консолидационных процессов в грунтах, повреждений 
зданий и др. 

Нормированная корреляционная функция н
)(ξK  на случайном поле 

аппроксимировалась выражением 
 

,cos
2н

)( θξ= ξα−
ξ

z
eK  

 

где ξ – интервал опробывания; α – коэффициент затухания; θ – отно-
сительная частота случайной изменчивости (Б. А. Гарагаш, 2012). 
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Статистические модели построены путем введения в детермени-
рованные модели случайных компонент [31]. Разновидностью стати-
стической модели является модель статистического процесса, содер-
жащая случайные компоненты и описывающая их изменение в зави-
симости от некоторого случайного параметра. В качестве такого пара-
метра принимают геометрические координаты сооружения, глубину 
деформируемой толщи, время и т.д. 

Случайное поле параметра основания L(r) (модуль деформации 
Е0, коэффициент относительной сжимаемости aе, пористости и др.) 
считают стохастически однородным, если его математическое ожида-
ние постоянное, а корреляционная функция KL (r1, r2) не меняется при 
одновременном смещении точек r1, r2 в одном направлении на одну 
величину, т.е. 

)(),(;const)( 2121 rrKrrKrM LLL −==  
 

Случайное поле будет стохастически однородным, если корреля-
ционная функция ),( 21 rrKL  зависит лишь от rr =  и не зависит от 
направления. Для стохастически неоднородного поля 

 

[ ] .)()()(),(;const)( 2
212121 rLrLMrrCrrCrM LLL −=−=≠  

 

Корреляционные функции являются частным случаем структурных: 
 

[ ],)()0(2)( ξ−=ξ LLL KKC  
 

где ξ – интервал опробывания. 
Оценки нормированных корреляционных функций осадок одно-

мерных случайных полей могут быть описаны квазигармоническими 
функциями вида  

,cos)()(н θξξρ=ξsK  
 

где )(ξρ  – медленно изменяющаяся функция по сравнению с θξcos ;  
θ – параметр периодичности случайной функции. 

Для дифференцируемых функций )exp()( 22ξα−=ξρ , недиффе-
ренцируемых – ,)exp()( llξα−=ξρ  где α – коэффициент затухания свя-
зи между ординатами случайной функции. 

Корреляционная функция для двухмерного случайного поля 
 

.,),(),( 2121
н)(н 21 dwdwwwSeK s
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Возможная поверхность деформирования принята в виде адди-
тивной случайной функции 

 

.),(~),(),( xzSxzSzxS +=  
 

Центрированная (самоуравновешенная) нагрузка, вызывающая 
изгиб конструкции, определяется по формуле 

 

[ ]{ }.),(),(~),(ˆ),( 0 xzyxzSxzSCzxq −+=  
 

где ),(ˆ xzS  – центрированное относительно уровня S0 математическое 
ожидание осадки основания от действия уплотняющих давлений при 
условии абсолютной гибкости конструкции; ),(~ xzS  – случайная по-
верхность деформирования основания, центрированная относительно 
уровня S0, определяемая также без учета жесткости конструкции;  
C0 = q/s – коэффициент пропорциональности линейно-деформируемой 
среды; S0 – средняя осадка основания, полученная из условия равнове-
сия конструкции, как штампа под действием внешней нагрузки и реак-
ции грунта; ),( xzy  – искомое перемещение системы «сооружение–
основание» относительно центрированного состояния.  

Изменение деформационных свойств грунтового основания при-
нимается в виде 

),(~),( 0 xzEEzxE +=  
 

или           ,)()()()(),( 320 zEzExfAzfAEzxE iijxjizi +++= ∑∑  

где ziA , xjA  – амплитудные параметры; )(zfi , )(xf j  – функции,  
определяемые по результатам полевых опытов. 

Уровни неоднородности oцениваются коэффициентами неодно-
родности i-го уровня 

00 /;/ EAKEAK xjxjzizi ==  
 

и коэффициентами вариации 
 

./;/ 022022 EAKEAK jxjxiziz ==  
 

Переменный коэффициент жесткости основания 
 

[ ],)(1)( 0 xfMCxC c±= , 
 

где 0C  – среднее значение коэффициента жесткости, C0 = q/Sф;  
Mc – коэффициент, характеризующий степень изменчивости сжимае-
мости основания; f (x) – принятый закон изменения коэффициента  
жесткости по длине здания. 
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Рис. 4.12. К расчету здания на изгиб 
 
Обобщенная расчетная модель коэффициента жесткости сильно 

сжимаемого стохастически неоднородного основания 

,),(~)()(),(
110 xzCxfAzfACzxC n

i jzj
n
i izi +±±= ∑∑ ==

 

где ),(~ xzC  – случайная компонента. 
При расчете на изгиб здания рассматривают как призматическую 

оболочку с изгибной жесткостью GA (рис. 4.12) и вертикальной сдви-
говой GA жесткостью, лежащую на податливом основании. 

Дифференциальное уравнение изгиба имеет вид 
 

.0)()()( 0IV
0 =−+ zqzq

GF
EI

zyEI u
n
u  

 

Математическое ожидание нагрузки, вызывающей изгиб, 
 

[ ],)()()( гр0 zyzyCzqu && −=  
 

где С0 – коэффициент пропорциональности; )(гр zy&  – потенциально 

возможная изгибная центрированная деформация основания; )(zy&  – 
искомое перемещение здания, определяемое от самоуравновешенного 
состояния. 

При расчете на кручение дифференциальное уравнение имеет вид 
 

,0)()()( кркр
кр

IV =−+θ zmzm
GI
EIzEI nw

w  

 

где Iw; GIw – интегральный момент инерции и крутильная жесткость 
коробки здания. Крутящий момент от неоднородной осадки основания 
вычисляют по формуле 
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;)(2)( кркр zBqzm =  

[ ];)()()( гр
нс
0кр zzBCzq θ−θ=  

,/;/)()( 0
0

000гр YAKBzfKYz z==θ  
 

где )(кр zq  – нагрузка, вызывающая кручение коробки здания от поло-

жения равновесия; )(гр zθ  – потенциально возможный угол поворота 

грунтового основания без учета жесткости здания; )(zθ  – то же, про-
являющийся вследствие конкретной жесткости сооружения; )(zf  – 
аппроксимирующая функция по материалам инженерно-геологических 
изысканий. 

На втором этапе расчета здания рассматривают как составной 
стержень на податливом основании. В качестве стержней (стрингеров), 
воспринимающих сжимающие и растягивающие напряжения, прини-
мают перемычечные участки продольных стен здания, а в качестве 
связей, препятствующих сдвиговым деформациям, – простенки. Для 
упрощения надфундаментную часть здания отделяют от фундамент-
ной (рис. 4.13), определяют приведенную жесткость верхней части и 
рассматривают систему из двух брусьев. 

Рассмотрим отдельные вопросы расчета и проектирования фун-
даментов с учетом реологических и вероятностных свойств оснований, 
изложенных в [50]. Для решения стохастических краевых задач при-
менен метод канонических представлений случайных функций. Часто 
применяют дискретные канонические и неканонические разложения 
функции прогиба. 

 

 
 

Рис. 4.13. Приведенная система «составной стержень–податливое основание», 
эквивалентная по жесткости заданной системе 
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Уравнение изгиба балки на упругом винклеровском основании  
с учетом деформаций сдвига имеет вид 

 

,)()()()(2)( 0

EJ
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′
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где w(x) – прогиб балки; b – ее ширина; GА – жесткость балки  
на сдвиг; EJ – изгибная жесткость; q0 – нормальная нагрузка; С(х) – 
коэффициент постели основания, представляющий собой случайную 
функцию координаты x; А – площадь контакта. 

 

[ ],)/2sin()/2cos()()(
100 ∑∞

=
π+π+=+=

k kk lxKBlxKACxCCxC  
 

где С = const – математическое ожидание; l – длина балки; Ak, Bk – цен-
трированные случайные величины. Коэффициенты Ak, Bk – определяют 
путем разложения корреляционной функции 

 

.)( 2 ξ−σ=ξ a
cc eK  

 

Применен метод малого параметра. Прогиб балки представлен в 
виде ряда 

...,)()( 10 xwwxw ε+  
 

где 0w  = const – средняя осадка; ε – малый параметр; )(1 xw  – случай-
ная функция.  

Если пренебречь деформациями сдвига, то для нулевого и перво-
го приближения имеем  

;000 qwC =  
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Для балки со свободными концами при 2/lK ±=  
 

.0,0 111 == QM  
 

Согласно методу интегральных спектральных представлений, 
случайные функции прогиба и коэффициент постели записывают  
в форме стохастического интеграла Фурье 

 

∫ ∫+=+= ,)()(;)()( 00 k
ikx

x
ikx dekWwxwdekCCxC  

 

где С0, W0 – математические ожидания; С(k), W(k) – случайные спек-
тры в пространстве волнового числа K. 
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Функция  
....)()()()( 2

2
10 +ε+ε+= xwxwxwkw  

 

Контактное давление p(x, t) выражается через оператор ползуче-
сти в следующий форме 
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где С – коэффициент постели; K (t – τ) – ядро ползучести. 
 

4.5. РАСЧЕТ РАМ НА УПРУГОМ ОСНОВАНИИ 
 

Рассмотрим решение И. А. Симвулиди [36]. Пусть многократно 
замкнутая статически неопределенная рама полностью или частично 
заглублена в упругую среду (рис. 4.14). 

 
 

 
 

Рис. 4.14. Схемы нагрузок, действующих на раму,  
и реакции между стойками рамы и основанием 
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Если в раме сделать разрез у основания стоек, то необходимо 
приложить по три неизвестных усилия 

iAY , 
iAX , 

iAM . Углы поворота 

и прогибы у ног стоек рамы и в тех же местах балки были соответст-
венно равны: 

.)()(;)()( δδ =ϕ=ϕ
iiii ApAApA yy  

 

Усилия 
iAX  незначительно влияют на углы поворота и прогиба 

нижнего ригеля и в формулу углов поворота и прогибов эти силы не 
входят. В общем виде формулы имеют вид: 
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где qi – равномерно распределенная нагрузка, приложенная непосред-
ственно на нижний ригель; Mi , Pi – сосредоточенный изгибающий мо-
мент и сила, действующая непосредственно на ригель; )(

н
iA

iϕ  – угол 

поворота нижнего ригеля в сечении Ai от qi / πE0 = 1; )(
н

iA
iy  – значение 

прогиба нижнего ригеля в сечении Ai от Mi / πE0bL2 или Mai / πЕ0bL = 1; 
)(

2
iA

iy  – прогиб нижнего ригеля в сечении Ai от Pi / πЕ0b = 1 или 
Pai / πЕ0bL = 1. 

Множители, помещенные за квадратными скобками: 
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здесь 
nAAi 1

 – погонная жесткость рассматриваемого сечения )(
н

iA
iϕ ; 

)(
н

iA
iy ; )(

2
iA

iϕ ; )(
2

iA
iy ; )(

3
iA

iϕ ; )(
3

iA
iy  – определяются по таблицам. 



277 

 
 

Рис. 4.15. Схема обозначения нагрузок 
 
При разработке метода расчета приняты следующие допущения.  
Реакцию основания на балку аппроксимировали целой алгебраи-

ческой функцией третьей степени (рис. 4.15). 
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где L – длина балки; 0a , 1a , 2a , 3a  – неизвестные параметры. 
Для расчета балки на упругом основании в большинстве случаев 

пользуются дифференциальным уравнением четвертого порядка 

,4

4

xxp
dx

ydEI ψ=+  

ψ – заданная активная нагрузка. Неизвестными являются y и pх. Для их 
определения необходимо дополнительное уравнение, устанавливающее 
связь между ними. Силы трения между балкой и грунтом не учитываются. 

Нагрузка на балку принята в виде 
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l
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i

 

где f (z) – произвольная, как угодно распределенная нагрузка; 
il3

Г′  – 

мгновенный прерыватель 1-го порядка; 
il2

Г ′′  – мгновенный перекрыва-

тель 2-го порядка; i
i

l
l
к
н

Г  – двусторонний прерыватель; ilн  – расстояние 

от левого конца балки до начала распределенной нагрузки; ilк  – рас-
стояние от левого конца балки до конца распределенной нагрузки;  

il2  – расстояние от левого конца балки до точки приложения сосредо-
точенного момента Mi; il3  – расстояние от левого конца балки до точ-
ки приложения сосредоточенной силы Pi. 
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После подстановки Px и ψx в дифференциальное уравнение получим 

.ГГ)(Г

2
8

2
4

2
2

32
к
н

3

2
3

2

2
21

04

4

ilil
l
l PMzf

Lx
L
aLx

L
aLx

L
aa

dx
ydEI

ii
i
i ∑∑∑ ′′′++

+⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ −−⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ −−⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ −−−=

 

 

Продифференцировав четыре раза имеем 

.ГГ)(Г)(Г

!4
248

!3
28

!2
22

3к

4

3
3

3

2
2

2

1
03

3

3
н

2
н

н
ДPMdzzfdzzf

Lx

L
a

Lx

L
a

Lx

L
axa

dx
ydEI

ili

x

l
l

x

l
il i

i
i

i
i

++′+−+

+
⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −

−
⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −

−
⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −

−−=

∑∫ ∑∫ ∑∑
 

 

.)(ГГ

))((Г))((Г

!5
248

!4
28

!3
22

!2

233

5

3
3

4

2
2

3

1
2

0
2

2

32

кн
кн

∑ ∑

∫∫ ∑∑

++−++

+−−−+

+
⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −

−
⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −

−
⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −

−−=

ДxДlxPM

dzzxzfdzzxzf

Lx

L
a

Lx

L
a

Lx

L
axa

dx
ydEI

iilil

x

l

x

l
ll

ii

ii
ii

 

 

.
!2!2

)(Г)(Г

!2
)()(Г

!2
)()(Г

!6
248

!5
28

!4
22

!3

12

2

3

2
3

2

22

6

3
3

5

2
2

4

1
3

0

32

кн
кн

∑ ∑

∫∫ ∑∑

+++
−

+−+

+−−−+

+
⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −

−
⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −

−
⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −

−−=

ДxДxДlxPlxM

dzzxzfdzzxzf

Lx

L
a

Lx

L
a

Lx

L
axa

dx
dyEI

i
iliil

x

l

x

l
ll

ii

ii
ii

 

 

.
!2!3!3

)(Г
!2

)(Г

!3
)()(Г

!3
)()(Г

!7
248

!6
28

!5
22

01

2

2

3

3

3
3

2
2

33

7

3
3

6

2
2

5

1
4

0

32

кн
кн

∑ ∑

∫∫ ∑∑

++++
−

+
−

+

+−−−+

+
⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −

−
⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −

−
⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ −

−−=

ДxДxДxДlxPlxM

dzzxzfdzzxzf

Lx

L
a

Lx

L
a

Lx

L
a

a
xaEIy

i
il

i
il

x

l

x

l
ll

ii

ii
ii

 



279 

Неизвестные a1, a2, a3, Д0, Д1, Д2, Д3 определяют из восьми допол-
нительных условий: 

– два условия равновесия балки ∑ ∑ == ;0,0 iMY  

– два граничных условия балки при х = 0; y″ = 0; x = Ly″ = 0; 
– равенство прогибов балки и грунта на левом конце yх = 0 = υx = 0; 
– равенство ординат обеих кривых в середине балки yх = 0,5L =  

= υх = 0,5L; 
– равенство площадей, образованных прогибами обеих линий  

деформаций Fδ = Fл; 
– равенство третьих производных обоих прогибов в середине  

балки .
5,0
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Полученные формулы справедливы для любых нагрузок на балку. 
Элеваторные сооружения на закарстованном основании. На 

поверхности сжимаемого основания возможны локальные деформации 
(провалы, воронки). В этих местах нарушается непрерывный контакт 
фундамента с основанием. Положения и размеры воронок меняются. 
Задача решена [21] как контактная в линейной постановке. Сооруже-
ние представляется в виде плоской многослойной системы. Для расче-
та принята двухслойная комбинированная модель И. Я. Штаермана – 
А. П. Синицына, представляющая собой последовательное соединение 
винклеровского слоя с переменным или постоянным коэффициентом 
жесткости и упругого полупространства, вместо полупространства 
может быть принят упругий слой ограниченной толщины. Коэффици-
ент жесткости основания в месте воронки или провала принимают 
равным нулю. При численном методе решения функцию коэффициен-
та жесткости назначают ступенчатой. Размеры зоны нарушенного кон-
такта считают малыми по сравнению с размерами фундамента. 

Сооружение обладает конечной жесткостью и расчет ведут в на-
правлении большей стороны. Пространственная работа сооружения не 
учитывается. Результаты расчета могут быть удовлетворительными 
при отношении размеров сооружения в плане не менее 2. Горизон-
тальными сечениями сооружение разбивают на слои, к которым при-
кладывают связи, исключающие их смещение как жестких тел, обла-
дающих тремя степенями свободы. Поверхности контакта между 
смежными слоями разбивают на контактные участки произвольной 
длины. Обивку на участки и слои производят с учетом конструктив-
ных особенностей сооружения (рис. 4.16). 
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Между смежными слоями на каждом участке предполагаются 
дискретные недеформируемые или упругие связи, воспринимающие 
равнодействующие усилия неизвестных напряжений. В систему уси-
лий входят нормальные и касательные силы, моменты, прижженные  
в дискретных точках.  

Дискретные связи представляют условными стержнями, как это 
принято в методе Б. Н. Жемочкина. Упругие связи (колонны) между 
нижними слоями обладают жесткостью на растяжение-сжатие и изгиб. 
Упругие связи, заменяющие верхний винклеровский слой двухслойно-
го основания, обладают жесткостью в двух взаимно перпендикуляр-
ных направлениях. 

Механическая модель слоя представляет собой стержень, обла-
дающий изгибной и сдвиговой жесткостью, а также жесткостью на 
растяжение-сжатие, контактные поверхности которого покрыты слоем 
пружин, работающих в вертикальном и горизонтальном направлениях 
(рис. 4.17). 

Расчет ведут смешанным методом строительной механики. На 
конце каждого из выделенных слоев помещают связи в виде заделки. 
Разрезают все вертикальные и горизонтальные условные стержни ме-
жду слоями, а также между нижним слоем и основанием. Действие 
перерезанных стержней заменяют действием неизвестных сил; верти-
кальных и горизонтальных. Неизвестными также являются смещения 
в местах установления заделок (по три неизвестных в заделке каждого 
слоя: вертикальное, горизонтальное и угловое перемещения)  
(рис. 4.18). 

 
 

 
 
 

Рис. 4.17. Механическая модель слоя,  
учитывающая местные перемещения под нагрузкой:  

1 – i-й слой; 2, 3, 4 – (k – 1)-й, k-й и (k + 1)-й участки разбиения;  
5 – слой пружин, работающих на местные перемещения 
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Рис. 4.18. Фрагмент основной системы:  
1 – 1-й слой; 2 – 2-й j-й разрез между слоями; 3 – (i + 1)-й слой;  

4 – нижний слой; 5 – разрез между нижним слоем и основанием 14;  
6, 7 – неизвестные силы x1j; x2j; 8, 9 – неизвестные силы s1j; s2j;  

10, 11 – неизвестные силы x1М; x2М; 12, 13 – неизвестные силы s1М; s2М;  
14 – упругое основание 

 
Для i-го слоя на j-й контактной поверхности (j-го разреза) зави-

симость вектора контактной поверхности (j-го разреза) зависимость 
вектора обобщенных перемещений от контактных усилий на контактах 
j, (j – i) и нагрузки принимают в виде 
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где i – номер слоя; j – номер участка между слоями; k – номер участка 
разбиения контактной поверхности; N – число участков разбиения 
контактной поверхности; uk, vk – соответственно нормальные и каса-
тельные перемещения центров k-го участка; { }i

jw  – вектор обобщен-
ных перемещений точек i-й контактной поверхности j-го слоя от кон-
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тактных усилий; { }i
jqw  – то же, внешней нагрузки, приложенной к i-му 

слою; [ ]ijjф  – матрица перемещений j-й контактной поверхности от 
единичных сил, приложенных к i-му слою, действующих на j-й кон-
тактной поверхности; [ ]i jj 1,ф −  то же, от сил, действующих на (j – 1)-й 

контактной поверхности; { } jr  – вектор неизвестных, действующих  

на j-й контактной поверхности; { } 1−jr  – то же, на (j – 1)-й контактной  

поверхности; {wj}i – вектор перемещений i-го слоя как жесткого тела; 
iu0 ; iv0 ; i

0ϕ  – компоненты векторы { }iw0  соответственно в направле-

нии нормальном к оси слоя, вдоль нее и угловое; [ ]ijz  – матрица коор-
динат точек (центров участков), где определяются перемещения. 

Элементы матрицы [ ]ф  вычисляют по формуле Максвелла–Мора 

для стержневых систем. При вычислении матриц [ ]ijjф  и [ ] 1ф +i
jj  к эле-

ментам главной диагонали добавляются коэффициенты жесткости 
пружин. Из условия неразрывности перемещений на j-м контакте  
с учетом наличия упругих связей между i-м и (i + 1)-м слоями форми-
руется система линейных алгебраических уравнений относительно 
обобщенных контактных усилий и величин, определяющих смещение 
слоев, как жестких тел. 

Уравнения выражают условия равенства нулю взаимных переме-
щений слоев во всех точках, где между слоями предполагаются дис-
кретные связи. Для каждого j-го разреза составляют уравнения нераз-
рывности перемещений. К ним добавляют уравнения равновесия для  
i-го слоя, выражающие условия равенства нулю реакций в связях. 

Полная система уравнений имеет вид 
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где [ ]ijT  – матрица коэффициентов при неизвестных в уравнениях рав-

новесия для j-й контактной поверхности i-го слоя, имеющая вид  
 

[ ] [ ];...,,, 21 n
i
j TTTT =  



284 

[ ]
⎪⎭

⎪
⎬

⎫

⎪⎩

⎪
⎨

⎧
=

2/
10
01

ik

i
jk

hl
T     (k = 1, 2, …, N); 

 

{ }iR  – вектор внешних суммарных нагрузок, действующих на i-й слой, 
имеющий вид 
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где lk – длина k-го участка разбиения контактной поверхности между 
слоями; hi – высота i-го слоя; P, Q, М – суммарные внешние нагрузки 
на слой в направлении осей y и x и момент этой нагрузки относительно 
заделки; [ ] jс  – диагональная матрица, элементы которой представля-

ют собой жесткости соответствующих упругих связей между слоями. 
Верхний индекс означает номер слоя, нижний – номер разреза 

(контактной поверхности) между слоями. При отсутствии горизон-
тальных нагрузок элемент Q в виде вектора { }iR  будет нулевым.  
В случае симметричной расчетной схемы заделку ставят в середине. 

Уравнение контакта для нижнего слоя имеет вид 
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где [ ]0ннф  – матрица перемещений точек поверхности упругого основа-
ния от единичных нормальных и касательных сил, действующих по 
контактным участкам; [ ]0с  – диагональная матрица, элементами кото-
рой являются соответствующие коэффициенты податливости верхнего 
слоя комбинированной модели основания; { }0

нqw  – вектор перемеще-

ний точек контакта, вызванных нагрузками, приложенными к основа-
нию за пределами сооружения. 

Из решения системы линейных уравнений находят значения рав-
нодействующих усилий, значения жестких смещений каждого слоя и 
перемещений поверхности основания. В зоне карстового провала пе-
ремещения поверхности не определяют. По усилиям вычисляют их 
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интенсивность, нормальные и касательные напряжения во всех гори-
зонтальных сечениях. Усилия и напряжения в вертикальных сечениях 
находят по известным формулам механики стержневых систем, при-
меняемым к каждому слою в отдельности. 

 
4.6. РАСЧЕТ ПОДЗЕМНЫХ СООРУЖЕНИЙ 

 
Современные представления о проектировании железо- и армо-

полимербетонных конструкций, взаимодействующих с нелинейно  
деформируемым основанием, изложены в [5, 29, Ф. С. Балсон (1991)]. 

Горное давление. Оно зависит от физико-механических характе-
ристик грунта, размеров, конфигурации и глубины расположения  
сооружения, методов ведения строительных работ, геологических 
процессов и других факторов. Породы воздействуют на сооружение 
как нагрузка и оказывают пассивное сопротивление. Оно бывает вер-
тикальным и со стороны подошвы. Напряжение состояния выделенно-
го кубика от воздействия вышележащей толщи равно 
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Если напряжение меньше предела длительной прочности, то воз-
никают деформации затухающей ползучести (dε/dx → 0). Если напря-
жение превышает этот предел, то проявляются деформации незату-
хающей ползучести (dε/dy → ∞). По наследственной теории ползу-
чести Больцмана–Вольтерра 
 

,)(),()(1)(
0

ττστ+σ=ε ∫ dtKtEt
t

 

 
где )(tε , )(tσ  – деформация и напряжение за время t от момента  
приложения нагрузки τ; ),( τtK  – ядро интегрального уравнения.  
По С. С. Вялову [17] 
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или                                  ,)(),( )( NettK tba τ−−τ−=τ  
где T1, T2, а, N – параметры ползучести. 
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Работнов Ю. Н. рекомендовал привести физические уравнения 
ползучести к виду, аналогичному виду уравнений при упругом дефор-
мировании: 

,;)(

;;)(

;;)(

yzyzzxyy

xyxyzyxx

zxzxxyzz

GE

GE

GE

τ=γσ+σμ−σ=ε

τ=γσ+σμ−σ=ε

τ=γσ+σμ−σ=ε

 

 

где )1( ∗−= EEE , )1( ∗−= GGG , )1( ∗μ−μ=μ  – временные операторы, 
состоящие из упругой постоянной (E, G, μ) и интегральной (E∗, G∗, μ∗) 
частей, учитывающих изменение этих параметров во времени. 

Напряженное состояние в нарушенном массиве показано на  
рис. 4.19 (Н. А. Цытович, 1963). 

Вертикальное давление, действующее в любом горизонтальном 
сечении, вычисляется по формуле 

 

,)1(
tg

)/( tgtg101
в

ϕ−ϕ− +−
ϕ

−γ
=σ knkn qee

k
aca  

 

a1 – размер (см. рис. 4.16); с – сцепление; γ0 – удельный вес грунта;  
ϕ – угол внутреннего трения; k = σг /σв; n = z/a1; σг и σв – вертикальное 
и горизонтальное давления. 

При с = q = 0 

).1(
tg

tg01
в

ϕ−−
ϕ
γ
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k
a  

Пологая n = ∞, получим  
.tg01в ϕγ=σ ka  

 

 
 

Рис. 4.19. Схема к определению давления грунта  
нарушенного массива на подземное сооружение 
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Уравнение кривой разрушающего свода по М. М. Протодъяконову 
 

[ ] .)(1 2
кр1 xfay =  

 

С учетом этого выражения  
 

,1 2

1кр
00
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1
в x

aff
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где GGcf /)tg(/кр ϕ+=στ= – коэффициент крепости. 

Очертание разрушающего свода показано на рис. 4.20. 
Размеры свода определяются по формулам: 
 

;)/1(;)/1(;/ 2
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2
1

2
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2
1кр11 aahhaxhhfah x −=′−==  

.)2/45(tg; 10в ϕ−+=γ=σ haaphx  
При 

.5;8,0 0в HHfk γ=σ<<  
 

Боковое горное давление для вертикальных выработок 
 

( ) .)2/45(tg21
1 1 ϕ−γ+γ=σ ∑ −n

iny hy  
 

Подбор стрелы подъема внутреннего очертания верхнего свода 
обделки можно произвести по табл. 4.1. 

 

 
 

Рис. 4.20. Расчетные схемы для определения вертикального горного дав-
ления по пролету сооружения прямоугольного (а) и круглого сечения (б) 

 
а) 

 
б) 
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Таблица 4.1 
 

fкp 0,3...0,5 0,6…1,0 1,5 2 3…4 5…6 8 
l0 / f0 ≤ 2,5 3,0…3,5 3,5…4,0 4,0…4,5 4,5…5,0 5,0…5,5 6 

 
Размеры сооружения зависят от прочности грунтов. В слабых 

грунтах (fкp < 1):  
l0 ≈ 15 м;   f0 = (0,50…0,25)l0;   fv = (0,2…0,1)lv;    
d0 = (0,1…0,1666)l0;   dn = 1,5l0;    
dст = (1,5…2,0)dn;   hx = (1,5…2,0)dст;   dv = 0,6d0 . 
Для средних грунтов (глинистые сланцы, слабые песчаники, из-

вестняки, мягкий конгломерат, мергели, галька, отвердевшая и плотная 
глина) (fкp = 1…4):  

l0 = 20 м;   f0 = (1/3…1/5)l0;   d0 = (1/12…1/8)l0;    
dn ≤ 1,5d0;   dст ≤ 1,5dn;   hx ≤ 1,5dст . 
Для скальных и полускальных пород  
l = 2а ≤ (fкр /γ)10;   f ≥ a/fкр ≥1/2fкр .  
При l0 = 30 м;   f0 = (1/4…1/6)l0;   d0 = (1/15…1/10)l0;    
dn ≤ 1,25d0;   dст ≤ 1,25dn;   hx ≤ 1,25dст .  
По форме поперечного сечения сборные горизонтальные подзем-

ные сооружения бывают прямоугольными, с криволинейным очерта-
нием кровли, с ломаным очертанием кровли, круглыми, трехсводча-
тыми и т.д. (рис. 4.21). 

Основы расчета армополимербетонных и железобетонных 
конструкций. В практике проектирования используют метод расчета, 
разработанный проф. С. С. Давыдовым. Для учета влияния совместной 
работы вертикального и горизонтального упругих слоев применяют 
метод конечных элементов. Уравнение метода конечных элементов 
для определения перемещений имеет вид  

 

{F} = [R]{u}, 
 

где {F} – матрица (вектор) обобщенных сил (для плоской задачи  
состоит из 2n членов, для пространственной – из 3n членов);  
{u} – матрица (вектор) обобщенных перемещений такого же порядка; 
[R] – обобщенная матрица жесткости такого же порядка. 

Сначала расчет ведут в предположении, что вся расчетная область 
работает упруго. Затем во всех точках проверяют условие пластично-
сти. В выделенных пластических зонах вводят псевдоупругие посто-
янные E, μ. Для учета упрочнения грунта в процессе пластических  
деформаций определяют диаграмму Прандля для данного грунта. При 
этом общий принцип решения задачи сохраняется. 
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Рис. 4.21. Схемы очертаний подземных сооружений однопролетной  
монолитной обделки с прямолинейными (а) и криволинейными (б)  
лотками, прямоугольной (в), (г), ломаной (д), криволинейной (e),  
круглой (ж) и трехсводчатой формами поперечного сечения (з)  

а) б)

в) г) д)

е) ж) 

з) 
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а) 
 

 
 

б) 
 

Рис. 4.22. Расчетная схема заглубленного сооружения (а)  
и нагрузок на него (б), перемещение свода от 0

1M = 1 



291 

Усилие в пяте свода (рис. 4.22) определяют по формулам строи-
тельной механики. 

Для параболического бесшарнирного свода со смещающимся и 
поворачивающимся на угол ϕ0 пятами 

 

,; 02
0
2201

0
11 ϕ+=ϕ+= AHHAMM  

 

где 0
1M , 0

2H  – момент и распор от внешней нагрузки бесшарнирного 
свода с жестко заделанными пятами; А1, А2 – момент и распор свода от 
горизонтального смещения и поворота пяты на угол ϕ0 = 1. 

Для бесшарнирного свода с жестко заделанными пятами (рис. 4.22) 
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В упругом центре  
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В расчетах с использованием МКЭ учитывается активное давле-
ние грунта на сооружение и его массивное сопротивление, совместная 
работа сооружения и обжимаемого слоя, криволинейное очертание 
границы упругого слоя, упругопластические свойства материалов.  
Алгоритм расчета «сооружение–упругий слой» приведен на рис. 4.23. 

Вероятностный расчет оснований и фундаментов каркасных 
зданий. Соответствующие рекомендации разработаны в НИИОСПе 
им. Н. П. Герсеванова в 1985 г. При переходе к вероятностным мето-
дам расчета в качестве основной нормированной величины принимают 
некоторую заданную вероятность отказа конструкции или основания. 
Каждому предельному состоянию предписывается своя допустимая 
вероятность наступления отказа. 

Уровень надежности системы (основания или фундамента) запи-
сывают в виде 

H = P [у ≥ 0] = P [(у1 – у2) ≥ 0], 
 

где Р – вероятность события, заключающегося в ненаступлении пре-
дельного состояния элемента системы. 



292 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Рис. 4.23. Блок-схема нелинейной задачи 
 

Совокупный фактор у рассматривают как случайную величину, 
имеющую нормальный закон распределения. Тогда вероятность безот-
казной работы элемента системы определяют по формуле 
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где Y  – математическое ожидание; yД  – дисперсия совокупного фак-
тора у ; Ф – интеграл вероятности Гаусса. 

В качестве предельных неравенств при расчете основания соору-
жения по второму предельному состоянию принимают следующие: 

 

р ≤ R;   ркр ≤ 1,2R;   ругл ≤ 1,5R; s ≤ su .  

 

Ввод исходной  
информации 

 

Формирование матриц  
узловых сил 

 

Формирование матриц  
жесткости отдельных  

элементов и обобщенной 
матрицы жесткости систем

 

Решение основной системы 
метода – определение  
узловых перемещений 

 

Расчет напряжений 

 

Вывод на печати 

 

Проверка условия σ ≤ σu (отвечающих  
линейно-деформированному состоянию) 

 

НЕТ 
 

ДА 
 

Уточняются в данной  
области μ′, E′, G′ 

 

КОНЕЦ 
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За уровень надежности принимают меньший из полученных по 
разным критериям. 

При расчете фундамента на продавливание в качестве критерия 
отказа принимают предельное неравенство 

 

P ≤ kRbt bcp H0,  
 

где P – продавливающая сила, равная величине продольной силы N, 
действующей на пирамиду продавливания, за вычетом нагрузок, при-
ложенных к основанию пирамиды продавливания; k = 1 – коэффици-
ент; bcp – среднее арифметическое величин периметров верхнего и 
нижнего оснований пирамиды продавливания; Rbt – расчетное сопро-
тивление бетона осевому растяжению. 

Податливость основания задают с помощью коэффициентов же-
сткости при осадке Kz , повороте Ky и сдвиге Kx:  
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где sA  – площадь подошвы фундамента; s – осадка фундамента; wz, wy, 
wx – безразмерные коэффициенты, зависящие от соотношения сторон 
фундамента. 

Коэффициенты жесткости определяют для каждого из фундамен-
тов рамы в соответствии с инженерно-геологическим разрезом по это-
му фундаменту. 

На первом этапе расчета рамы считают, что основание несжимае-
мо. По результатам расчета определяют нагрузки на фундамент и  
коэффициенты жесткости основания для каждой из опор рамы: 
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На втором этапе расчет ведут в предположении, что рамы имеют 
податливые опоры при коэффициентах жесткости основания 

1zK , 

1yK , 
1xK . По результатам расчета собирают нагрузки, проектируют и 

рассчитывают фундаменты, определяют новые значения коэффициен-
тов жесткости 
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Полученные величины сравнивают с соответствующими по пер-
вому расчету. Если |

1zK  – 
2zK | < ε; |

1yK  – 
2yK | < ε; |

1xK  – 
2xK | < ε  

(ε – заданная точность), то расчет завершают, в противном случае  
нужен третий этап счета. 

Так, для условия s ≤ su имеем:  
 

y = siu – su = 0; 
 

математическое ожидание  
iiu ssy −= ; 

дисперсию 
,siy ДД =  

 

где is  – математическое ожидание максимальной абсолютной осадки; 

siД  – ее дисперсия; 
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,...,,3,2 kt =  
 

где k – число различных слоев грунта в пределах сжимаемой толщи; 

js , jE , jh  – осадка, модуль деформации и толщина j-го слоя грунта 
соответственно; s  – полная осадка; p0 – дополнительное давление на 
грунт по подошве фундамента; EjД , hjД  – дисперсии модуля дефор-

мации и толщины j-го слоя; 
0рД  = ДN /A2 – дисперсия  дополнитель-

ного давления на грунт; ДN – дисперсия центральной силы; thjhμ  – 
корреляционный момент толщин слоев в пределах сжимаемой толщи. 

За нормативный уровень надежности при расчете по условию  
непревышения предельно допустимых деформаций принимается вели-
чина Нn = 0,85, за нормативный уровень надежности при расчете проч-
ности тела фундамента – Нn = 0,98. 

Внутренние усилия и деформации каркаса здания находят путем 
решения системы линейных алгебраических уравнений методом пере-
мещений 

R1£ + Rp = 0,  
где R1 – матрица реакций в узлах каркаса от единичных перемещений 
узлов; Rp – матрица реакций в узлах нагрузок на раму; £ – матрица 
перемещений узлов. 
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Задача рассматривается в геометрически и физически нелинейной 
постановке. Связь между фундаментом и основанием считается двусто-
ронней. В каждый узел конструкции вводят по три связи: на вертикаль-
ное перемещение, горизонтальное перемещение и поворот. Вычисляют 
значения изгибающих моментов, продольных и поперечных сил. 

Матрицу перемещений узлов определяют из состояния 
 

£ = 1
1
−− R Rp. 

 

Статические характеристики внутренних усилий в промежуточ-
ных сечениях стержней надфундаментных конструкций находят мето-
дом линеаризации соотношений метода начальных параметров по ста-
тическим характеристикам узловых реакций. 

Для расчета необходима следующая информация: количество 
участков рамы n; количество перемещений в раме; количество вариан-
тов загружения; жесткости стержней на изгиб EJi ; жесткость стержней 
на растяжение-сжатие ЕАi ; длины стержней Li ; коэффициент формы 
сечений стержней ni ; косинус угла наклона стержней к оси абсцисс 
общей системы координат αi ; размеры фундаментов (li, bi); коэффици-
енты жесткости основания под каждым из фундаментов kzb ; корректи-
рующие множители для получения коэффициентов жесткости при по-
вороте фундаментов ψyi ; дисперсии коэффициентов жесткости под 
каждым из фундаментов Дki ; дисперсии вариантов загружения. 

Расчет коллекторных тоннелей с учетом контактного взаимодей-
ствия с грунтовым массивом разработан Н. С. Булычевым, Н. Н. Фо-
тиевой, Г. В. Розенвассером (1985). 

Интересные сведения приведены в монографиях Н. Н. Фотиевой 
(1974) и Н. С. Булычева (1992). 

Теория расчета балок нашла применение и в других задачах 
строительства, например для проектирования магистральных нефте-
проводов (Л. А. Димов, Е. М. Багушевская, 2002). 

Особенности расчета и конструирования специальных инженер-
ных сооружений изложены в книге В. В. Леденева, В. Г. Однолько, 
А. В. Худякова (2007). 
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Г л а в а  5 
 

ФУНДАМЕНТЫ НА СЖИМАЕМОМ СЛОЕ  
ПЕРЕМЕННОЙ ТОЛЩИНЫ 

 

 
 

5.1. СЛУЧАИ ИЗ ПРАКТИКИ 
 

На отдельных строительных площадках встречается наклонное 
залегание геологических слоев (рис. 5.1, 5. 2). 

На границах слоев наблюдается повышенная влажность и зани-
женные прочностные и деформативные характеристики грунтов. 
Вследствие переменной толщины и разной сжимаемости слоев воз-
можны дополнительные перемещения здания или сооружения: крены, 
горизонтальные смещения, перекосы и др. В конструкциях и узлах 
сопряжения появляются значительные трещины. Известны случаи раз-
рушения зданий. Примером разрушения грунтов основания вследствие 
сдвига по наклонным подстилающим слоям являются оползни. 

Для предотвращения повреждений зданий и сооружений на осно-
ваниях со слоями разной сжимаемости необходимо: 

− более детально проводить инженерно-геологические и гидро-
геологические изыскания; 

− более выгодно расположить на отведенной территории здание 
или сооружение; 

− иметь достаточно надежный прогноз изменения характеристик 
грунтов во времени; 

− иметь надежные методы расчета оснований фундаментов,  
зданий и сооружений на участках с произвольным залеганием слоев 
грунта в пределах деформируемой толщи;  

− разработать конструктивные мероприятия по повышению же-
сткости и устойчивости здания или сооружения.  
 

 
 

Рис. 5.1. Неблагоприятные инженерно-геологические условия: 
1 – проектируемое здание; 2 – 4 – слои переменной толщины  

и разной сжимаемости 
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Рис. 5.2. Пример наклонного залегания слоев грунта 

 
5.2. РАСЧЕТ ОСАДОК И КРЕНОВ ПРЯМОУГОЛЬНЫХ  
ФУНДАМЕНТОВ НА КЛИНОВИДНОМ ОСНОВАНИИ 

 

Фундамент полностью опирается на сжимаемый грунт, т.е. 
 

tga ≤ 2H/b, 
 

где а – угол наклона малосжимаемого грунта; H – толщина сжимаемо-
го слоя грунта под центром фундамента; b – сторона прямоугольного 
фундамента, перпендикулярная ребру клина (рис. 5.3). 
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Рис. 5.3. Расчетная схема: 
а – план; б – разрез 

 
Осадка центра и крена вычисляется при следующих сочетаниях 

нагрузок: 
1) P = 1, ;000 == yx MM  

2) P = 0, ;0;1 00 == yx MM  

3) P = 0, .1;0 00 == yx MM  
Осадка центра фундамента определяется по формуле 
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где а – сторона фундамента, параллельная ребру клина; 0
yM  – момент 

относительно оси Y; opW , oyW  – коэффициенты, принимаемые по  
табл. 5.1 и 5.2. 

Крен yϕ  фундамента относительно оси Х определяется по формуле 
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а крен ϕx относительно оси Y – по формуле 
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E
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xxx ϕ
π
−

=ϕ  

где 0
yM , 0

xM  – моменты относительно осей Y и Х; ypϕ , yyϕ , xxϕ  –  
коэффициенты, определяются по табл. 5.3, 5.4. 

а) 

б) 
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Фундамент не будет иметь крена при смещении силы на величину 
 

.yyypx ffbe −=  
 

При этом осадка фундамента  
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5.3. ПРОСТРАНСТВЕННАЯ ДЕФОРМАЦИЯ ПОВЕРХНОСТИ 

УПРУГОГО СЛОЯ ПЕРЕМЕННОЙ ТОЛЩИНЫ 
 

Задача рассмотрена С. М. Алейниковым и С. В. Икониным (О.Ф. 
и М.Г., 1990, № 5). Однородный упругий континуум Д имеет форму 
пространственного клина 0 ≤ x ≤ ∞, –∞ ≤ у ≤ ∞, 0 ≤ z ≤ xtgα c централь-
ным углом при ребре 0° < α < 90°. Требуется определить осадку  
поверхности S2 

,)/(111),,,(

;),(),,,(),(

4
1

222
1

1

2

⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
+−

π
−

=ηξ

ηξηξηξ=

∑

∫ ∫

=k k

S

bKRRa
RRE

vyxw

ddpyxwyxw

&

 

 

вывод который дан В. Г. Федоровским в (О.Ф. и М.Г.,1995, № 2). Здесь 
w(x, y, ξ, η) – осадка поверхности S2 в произвольной точке N (x, y)  
от нормальной, приложенной в точке М (ξ, η), единичной сосредото-
ченной силы; 
 

;)()(;)()( 22
1

22 η−+ξ+=η−+ξ−= yxRyxR  
 

ak; b – табличные заданные коэффициенты, зависящие от a и v. 
Область F разбита n элементарных треугольных или четырех-

угольных фрагментов jFΔ  (j = 1, 2, …, n). В пределах каждого фраг-
мента введена локальная система координат l1 и l2 . Тогда 
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где Ωj – стандартный квадрат или симплекс для четырехугольного или 
треугольного фрагмента; Д (ξ, η) /Д (l1, l2) – якобиан преобразования. 

Результаты расчетов свидетельствуют о том, что у клина в отли-
чие от полупространства наблюдается несимметричный характер де-
формирования поверхности. 

Результаты отдельных расчетов приведены на рис. 5.4. 
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Рис. 5.4. Изолинии равных осадок поверхности основания под равномерно 
нагруженной площадкой при v = 0,25; L/2a = 2; p(ξ; η) = 0,1 МПа: 

а – круглой; б – квадратной (верхняя половина – для клина с углом α = 30°, 
нижняя – для полупространства); в – эпюры осадок поверхности основания  

под эллиптической площадкой с распределенной нагрузкой  
(кривые 1 – 4 соответствуют значениям угла α при ребре клина 5, 15, 30 и 60°) 

 
Вялов С. С., Бугров А. К., Цеева А. Н. (1989) исследовали напря-

женное деформированное состояние неоднородного наклонно-
слоистого напластования с чередующимися прочными и слабыми (по-
сле оттаивания) слоями, сложенными песчаниками, аргалитами и ка-
менным углем (О.Ф. и М.Г., 1989, № 2). Аргалиты и уголь подвержены 
выветриванию до глубины 30 м и более. При оттаивании они распада-
ются на мелкие плитки и обломки с уменьшением прочности до 6 раз и 
возрастанием деформативности до 4 раз. 

Для описания упругопластических деформаций принята модель 
Друккера–Прагера, основанная на представлении грунта в виде иде-
ально упругопластического тела Прандтля. Нелинейная диаграмма 
аппроксимирована двумя линейными отрезками. Грунт представляется 
сплошной средой, линейно-деформируемой в допредельном состоянии 
и переходящей в предельное в соответствии с условием Кулона–Моpa. 
Учитывают возможность разуплотнения (дилатансии) оттаянного  
полускального грунта в результате сдвиговых деформаций. 

а) б) 

в) 

1 

2 
3 

4 
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Задача решена для стабилизированного состояния оттаявшего ос-
нования. Алгоритм решения смешанной задачи основан на использо-
вании численного метода конечных элементов (рис. 5.5) и процедуры 
метода нагружения по нагрузке (для гибкого штампа) или по осадке 
(для жесткого штампа). Расчеты выполнены для разных углов падения 
α и толщины b слабого грунта и при различном расстоянии а от края 
загруженной полосы до места выхода слабого слоя на поверхность. 

 

 
 

Рис. 5.5. Геометрические размеры, сетка разбивки  
на элементы и граничные условия задачи:  

слабый слой, залегающий под углом α к горизонту,  
выделен жирными линиями 
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Наличие наклонного слабого слоя коренным образом меняет на-
пряженное и деформированное состояние оснований. Изолинии верти-
кальных смещений асимметричны и их максимум смещается в сторону 
падения слабого слоя (рис. 5.6, а), а максимальное горизонтальное 
смещение наблюдается в слабом слое вблизи от нагруженной полосы 
(рис. 5.6, б). Максимальные напряжения и деформации накапливаются 
в слабом слое (рис. 5.6, в). С ростом нагрузки концентрация напряже-
ний в слабом слое увеличивается (рис. 5.6, г). 

 

 
 

                              а)                                                                          б) 
 

 
 

                               в)                                                                          г) 
 

Рис. 5.6. Изолинии вертикальных (а, в) и горизонтальных (б) смещений 
неоднородного основания с наклонным слабым слоем;  

формирование зон предельного равновесия  
в неоднородном основании с наклонным слабым слоем  

при различных (2…5) значениях нагрузки (г) 
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Выпор происходит в зоне выхода слабого слоя на свободную по-
верхность. Наблюдается также смещение слабого вверх и вниз по па-
дению, увеличение осадок по сравнению с осадками основания  
с горизонтально залегающим слабым слоем (см. рис. 5.6, г). 

Ортотропные плиты на упругом основании переменной тол-
щины. Методика расчета изложена в [1], рис. 5.7. 

Дифференциальное уравнение изогнутой поверхности плиты, 
опирающейся на упругом слое переменной толщины: 
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где q (x, y) – интенсивность внешней нагрузки; р(x, y) – интенсивность 
реактивного давления; w (x, y) – вертикальное перемещение срединной 
плоскости плиты; 
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жесткости изгиба и кручения для главных направлений упругости; 
GEE ,,,, 2121 υυ  – модули Юнга, коэффициенты Пуассона и модуль 

сдвига для главных направлений; ;2221 υ=υ EE  h – толщина плиты. 
 

 
 

Рис. 5.7. Расчетная схема для ортотропной прямоугольной плиты  
на упругом слое переменной толщины 
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Вертикальное перемещение при отсутствии трещин  
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где А, В, С – параметры перемещения плиты как жесткого целого. 
Функция ),,,( ηξyxw  принята в виде 
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где ;)()(;)()( 22
1

22 η−+ξ+=η−+ξ−= yxRyxR  )1(2 000 VEG +=  – 
модуль сдвига грунта, где λ и ak (k = 1…4) – коэффициенты, опреде-
ляемые методом наименьших квадратов (см. [1]). 

Граничные условия для прямоугольной плиты относительно 
функции прогиба могут быть записаны в виде: 

при х = 0, x = a 
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при y = 0, у = b 
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при x = 0, y = 0; x = 0, y = b; x = a, y = 0; x = a, y = b  
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Здесь ./)2(,/)2( 132231 ДДДДДД kk +=ε+=ε   
Системы уравнений равновесия для плиты, загруженной равно-

мерно распределенной нагрузкой: 
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∫∫∫∫

∫∫∫∫

ddqddp

ddqddp

ddqddp

FS

FS

FS

 

 

где S – область контакта плиты и основания; F – область действия 
внешней распределенной нагрузки. 
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Распределение силовых факторов в плите находятся на основании 
конечно-разностной аппроксимации известных зависимостей: 
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Прогибы находятся из следующих соображений: 
 

[H]{w} = {q} – {p}; 
{w} = [B]{p}; 

[B] = ijδ ;   ∫ ∫ ηξηξ=δ
jF

iiij ddyxw ;),,(  

[V]{w} = {p}; 
{w} = [Σ]–1{q},   [Σ] = [H] + [B]–1, 

 

здесь [Н] – матрица дифференциального оператора относительно век-
тора прогибов; {w}, {q} и {p} – векторы внешней нагрузки и реактив-
ного давления; [В] – матрица влияния; [υ] = [B]–1 – матрица жесткости 
упругого основания; ijδ  – вертикальные перемещения поверхности 

упругого слоя в точке (хi , yi), совпадающей с центром тяжести  
i-го элемента от единичной нагрузки, равномерно распределенной по 
области j-го элемента. 

Вычисление элементов матрицы [B] является наиболее трудоем-
кой работой и осуществляется численно-аналитическим способом. 

Задачи о действии нагрузки на основание переменной толщины 
рассматривали: А. И. Лурье, Б. З. Брачковский (1941): О. Я. Шехтер, 
М. И. Бронштейн (1970). В. В. Реут, Л. Я. Тихоненко (1980), В. С. Сарки-
сян, В. К. Аветикян (1987), В. Г. Федоровский, И. А. Онопа (1985) и др. 
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5.4. РЕЗУЛЬТАТЫ ИСПЫТАНИЙ МОДЕЛЕЙ 
 

Опыт проводили с жестким шероховатым штампом диаметром 
125 мм на воздушно-сухом песчаном основании, послойно уплотнен-
ном до ρ = 1,56 г/cм3(рис. 5.8). 

 
 

Рис. 5.8. Схема нагружения штампа 
 
В качестве жесткого подстилающего слоя принимали металличе-

ский диск толщиной 20 см, диаметром 500 мм, с шероховатой внешней 
поверхностью. Нагрузки на штампы передавали рычагом. 

В опытах изменяли угол наклона грани клина (0, 10, 20 и 30°),  
относительную толщину сжимаемого слоя под центром штампа  
(λ = h/d = 0; 0,5; 1,0 и 1,5), относительный эксцентриситет приложения 
нагрузки (еox = еx / R = ±0; ±0,125; ±0,25; ±0,5), угол наклона нагрузки  
к вертикали (δ = 0; ±7°30′; ±15°; ±22°30′). Коэффициент трения песка о 
диск по опытам на плоский сдвиг при F = const и ступенчато возрас-
тающей до сдвига штампа горизонтальной нагрузке примерно равен 
0,5. Узел крепления рычага мог смещаться в вертикальном и горизон-
тальном направлениях. Это давало возможность устанавливать штамп 
в каждом опыте в середине лотка. Повторность опытов в отдельных 
случаях достигала четырех. 

Подробные результаты экспериментов описаны в [42]. 
Величины разрушающих нагрузок. Для вышеуказанных интер-

валов изменения параметров определена зависимость Fu = Fu (λ, α, e, δ). 
Наибольшие величины нагрузок получены с уменьшением λ и при на-
правлении силы навстречу склону (для δ = 15°) (рис. 5.9). 

Осадка штампа. Осадка возрастала с увеличением λ и α. При  
положительных эксцентриситетах осадки были больше, чем при отри-
цательных. 

Горизонтальные перемещения штампа при наклонном под-
стилающем слое. Осредненные результаты двух опытов приведены  
в табл. 5.5 и рис. 5.9, б. 
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Рис. 5.9. Влияние угла наклона нагрузки  
на несущую способность основания:  

а – направление горизонтальных перемещений  
при вертикальной внецентренной нагрузке; б – наклонной центральной 

 
Таблица 5.5 

 

F, кН 
u, мм × 10–2, при λ и δ, град 

0,5 1,0 1,5 

10 20 30 10 20 30 10 20 30 

е0 = δ = 0 
0,2 
0,4 
0,6 
0,8 
1,0 
1,2 

8 
20 
39 
50 
73 
115 

12 
38 
62 
94 

129 
150 

17 
50 
71 

110 
163 
250 

3 
14 
22 
45 
59 

100 

7 
23 
46 
68 
104 
134 

11 
33 
51 
98 
141 
223 

3 
10 
19 
34 
46 
85 

5 
17 
34 
50 
91 
133 

8 
22 
61 
59 
93 
146 

а) 

б) в) 
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Продолжение табл. 5.5 
 

F, кН 
u, мм × 10–2, при λ и δ, град 

0,5 1 1,5 

10 20 30 10 20 30 10 20 30 

е0 = 0,25; δ = 0 
0,2 
0,3 
0,4 
0,5 
0,6 

15 
28 
37 
53 
74 

20 
35 
57 
80 

105 

34 
53 
75 

105 
137 

20 
31 
43 
60 
85 

24 
42 
64 
93 
128 

39 
65 
93 
129 
186 

12 
24 
41 
62 
87 

31 
53 
78 
105 
147 

52 
80 
113 
152 
201 

е0 = 0,25; δ = 0 
0,2 
0,3 
0,4 
0,5 
0,6 
0,7 
0,8 

22 
34 
50 
67 
106 
188 
160 

22 
39 
53 
72 

100 
143 
210 

30 
50 
71 
97 

122 
100 
235 

28 
35 
49 
67 
95 

133 
138 

30 
46 
65 
84 
115 
148 
185 

39 
53 
75 
105 
130 
173 
204 

25 
35 
50 
80 
103 
135 
175 

33 
49 
72 
93 
103 
163 
202 

– 

α = е0 = 0; δ = 15° 
0,2 
0,3 
0,4 
0,5 

– 

27 
63 

115 
213 

– – 

30 
68 
126 
242 

– 

35 
75 
149 
231 

– –– 

 
Направление горизонтальных перемещений. В опытах при λ = 

0,5, δ = 10 и 20°, е0 = –0,125 штамп смещался в отрицательном направ-
лении оси X (рис. 5.8). Тогда u ≈ 0 при е00 = –0,125 + 0. Горизонтально-
го перемещения не было и при некотором положительном угле δ. При 
силе против часовой стрелки штамп смещается в отрицательном на-
правлении оси X, по часовой – в положительном. Для λ = 0,5, α = 10° и 
δ = 5°, u = 0. 

Выделим характерные случаи направления перемещения: 
1. е0 = δ = 0, е0 ≠ 0,   u1 – направлено в сторону эксцентриситета; 
2. δ = е0 = 0,   α > 0,   u2 > 0; 
3. δ = 0,   α > 0,   е0 > е00,   u3 > 0; 
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4. δ = 0,   α > 0,   е0 < е00,   u4 < 0; 
5. δ = е0 = 0,   δ ≠ 0,   u5 – направлено вдоль горизонтальной  

проекции силы; 
6. α > 0,   е0 = 0,   δ < δ0,   u6 > 0;  
7. α > 0,   е0 = 0,   δ > δ0,   u7 > 0. 
Влияние знака нагрузки на перемещения штампа. Крены и  

горизонтальные перемещения при положительных эксцентриситетах  
(i+, u+) во всех опытах больше, чем при отрицательных (i–, u–). Пере-
мещения при отрицательных углах δ во всех опытах были больше, чем 
при положительных. 

В таблице 5.6 приведены осредненные результаты опытов при 
.8,0≤F  

Таблица 5.6 
 

δ, 
град e0 

λ 

0,5 1,0 1,5 

α, град 

10 20 30 10 20 30 10 20 30 

i+ / i– 

 0,125 1,20 1,32 1,50 1,10 1,24 1,35 1,05 1,10 1,18
 0,25 1,25 1,40 2,34 1,15 1,35 1,46 1,07 1,21 1,26

u+ / u– 
 0,125 xx x x x 1,48 2,50 1,10 1,30 2,00
 0,25 1,56 1,93 4,41 1,33 1,63 3,89 1,10 1,37 2,04

S– / S+ 

15° – 1,35 2,05 3,60 1,15 1,38 1,65 1,00 1,19 1,30

22°30 – 1,05 1,30 1,44 1,00 1,10 1,18 1,10 1,00 1,15
u– / u+ 

15° – 1,72 1,19 xx 1,55 1,64 2,15 1,28 1,41 1,71

22°30 – 2,13 9,00 7,50 1,00 1,15 1,35 1,00 1,00 1,10
Примечание : хх – горизонтальные перемещения равны нулю для всего 
интервала нагружения; х – то же, до F = 0,4 кН. 
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ЗАКЛЮЧЕНИЕ 
 

 
 

Приведены современные проблемы фундаментостроения и тео-
рии сооружений; районирование территории на анализе геологиче-
ских, гидрогеологических условий. Наличие эксплуатируемых объек-
тов позволяет выделить благоприятные, условно благоприятные и  
неблагоприятные территории для строительства, обеспечить безопас-
ное и экономически эффективное освоение подземного пространства. 

В монографии показаны методы освоения подземного простран-
ства. Это касается строительства подземных сооружений и частей зда-
ний. Рассмотрены вопросы влияния строящихся зданий на сущест-
вующие окружающие, защиты котлованов и конструкций от давления 
грунтов, подземных вод, агрессивных сред. 

В процессе отрывки котлованов, устройства фундаментов, возве-
дения и эксплуатации зданий происходят изменения физико-
механических свойств грунтов и напряженного состояния массива. 
Необходимо прогнозировать эти изменения и учитывать их в расчетах.  

Механические характеристики грунтов наиболее всесторонне  
определяются в приборах трехосного сжатия. Исследованы влияние 
траектории нагружения, соотношения девиаторной и шаровой частей 
тензора напряжений, начальной плотности и влажности, граничных 
условий, длительности нагружения, уровня нагрузки, процессов  
упрочнения (глинистых грунтов) и др. Проанализированы процессы 
дилатансии, разрыхления, пластического течения, разрушения и т.п.; 
результаты трехосных испытаний и их практическая реализация. 

Рассмотрены учет реологических свойств грунтовых оснований и 
железобетона фундаментов; модели грунтовых оснований зданий  
и сооружений, от которых зависит эффективное и надежное проекти-
рование зданий и сооружений. Большое внимание уделено учету  
совместной работы основания, фундамента и здания. В связи с высот-
ным строительством и возведением зданий в сложных инженерно-
геологических условиях рассмотрено применение плитных фундамен-
тов. Продемонстрировано совершенствование методов проектирова-
ния, которое тесно связано с теоретическими разработками в области 
механики грунтов, железобетона и теории сооружений.  

В монографии приведена ссылка на требования к безопасности 
зданий и сооружений в техническом регламенте (Федеральный закон 
№ 384-Ф3) и многочисленную литературу по строительству на набу-
хающих, вечномерзлых, слабых водонасыщенных, насыпных и других 
грунтах, которую в данной книге рассмотреть не представляется воз-
можным. В то же время приведенные подходы к решению сложных 
задач фундаментостроения помогут более обоснованно, эффективно и 
надежно решать другие. 
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