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ПРЕДИСЛОВИЕ 

В соответствии с качественно новыми направлениями развития 
строительной индустрии последних лет в программу подготовки спе- 
циалистов с высшим образованием в области промышленного и 
гражданского строительства внесен ряд существенных изменений. 
Соответственно значительно пересмотрено по сравнению с предыду- 
щими изданиями содержание настоящего учебника. 

В методическом отношении учебник построен на основе много- 
летнего опыта преподавания данной дисциплины в Московском ин- 
женерно-строительном институте им. В. В. Куйбышева. В учебном 
процессе курс железобетонных конструкций компонуется с изучением 
каменных конструкций и в целом реализуется в виде циклов проблем- 
ных лекций, практических занятий с применением вычислительной 
техники и графопостроителей, лабораторных работ по испытанию об- 
разцов простых балок и колонн, а также двух самостоятельно выпол- 
няемых курсовых проектов (первый проект — здание с элементарны- 
ми конструкциями, второй проект — здание с более сложными кон- 
струкциями). В учебник включены примеры разработки этих 
проектов: железобетонных конструкций перекрытия каркасного зда- 
ния рамно-связевой системы и железобетонных конструкций одно- 
этажного производственного корпуса с крановыми нагрузками. 
В связи с этим в учебнике отсутствуют отдельные примеры расчета 
и конструирования железобетонных элементов. Целесообразность 
такой подачи материала подтверждена практикой. 

Для лучшего усвоения материала в конце глав приведены конт- 
рольные вопросы. Формулировки этих контрольных вопросов реко- 
мендуются к использованию также в билетах для зачетов и экза- 
менов. 

Нумерация и расположение приложений в учебнике установлены 
в порядке их применения в курсовом и дипломном проектировании. 

Основные буквенные обозначения в учебнике приводятся. Встре- 
чающиеся одинаковые буквенные обозначения для разных величин 
в каждом отдельном случае поясняются. 

В содержание учебника внесены изменения в соответствии со 
СНиП* 2.03.01—84 «Бетонные и железобетонные конструкции». 
В учебнике использована Международная система единиц (СИ) 
и приняты стандартизированные условные обозначения и индексация 
нагрузок, физико-механических величин, характеристик материалов, 
геометрических размеров и статических характеристик сечений желе- 
зобетонных элементов. 

Предполагается, что студенты, приступающие к изучению курса 
железобетонных конструкций, уже усвоили принципы объемно-плани- 
ровочных решений зданий и сооружений, изучили курсы «Части 
зданий», «Строительные материалы» (включая бетоноведение), «Со- 
противление материалов» и «Строительная механика». 

Главы 3...6, 9, 12, 14 и 16 написаны проф. В. Н. Байковым; главы 
1, 2, 7, 8, 10, 11, 13, 15, 17 и подглава 18.1 — проф. Э. Е. Сигаловым; 
Введение и приложения — В. Н. Байковым и Э. Е. Сигаловым сов- 
местно. Авторы выражают благодарность канд. техн, наук А. К. Фро- 
лову за подготовку материала подглавы 18.2,



ВВЕДЕНИЕ 

Сущность железобетона. Бетон, как показывают испытания, хо- 
рошо сопротивляется сжатию и значительно хуже растяжению, по- 
этому включение стальной арматуры в растянутую зону элементов 
существенно повышает их несущую способность. Например, прочность 
железобетонной балки по сравнению с бетонной (неармированной) 
балкой возрастает в 15...20 раз. Сталь имеет высокое сопротивление 
не только растяжению, но и сжатию и включение ее в бетон в виде 
арМатуры сжатого элемента заметно повышает его несущую способ- 
НОСТЬ. 

Совместное сопротивление бетона и стальной арматуры внешним 
пагрузкам обусловливается выгодным сочетанием физико-механичес- 
ких свойств этих материалов, а именно: 

при твердении бетона между ним и стальной арматурой возника- 
ют значительные силы сцепления, вследствие чего в железобетонных 
элементах оба материала деформируются под нагрузкой совместно; 

плотный бетон (с достаточным содержанием цемента) защищает 
заключенную в нем стальную арматуру от коррозии, а также предох- 
раняет ее от непосредственного действия огня; 

сталь и бетон обладают близкими по значению коэффициентами 
линейного расширения, поэтому при изменениях температуры в пре- 
делах до 100 °С в обоих материалах возникают несущественные на- 
чальные напряжения; скольжения арматуры в бетоне не наблюдается, 

Железобетону присуще образование трещин в бетоне в растяну- 
тых зонах конструкций даже при эксплуатационных нагрузках не- 
большой интенсивности. Раскрытие этих трещин во многих случаях 
невелико и не мешает нормальной эксплуатации конструкций: Однако 
в определенных условиях (как, например, агрессивная среда, повы- 
шенная влажность, опасность коррозии высокопрочной проволочной 
арматуры малых диаметров) необходимо предотвратить образование 
таких трещин или ограничить ширину их раскрытия. Для этого до 
приложения нагрузки бетон растянутых зон подвергают предвари- 
тельному интенсивному обжатию посредством растяжения рабочей 
арматуры. Такой железобетон называют предварительно напряжен- 
НЫМ. 

Относительно высокая масса железобетона — качество в опреде- 
ленных условиях положительное, но во многих случаях нежелатель- 
нос. Для уменьшения массы конструкций применяют менее материа- 
лосмкие тонкостенные и пустотные конструкции, а также конструкции 
нз бетона на легких и пористых заполнителях. 

Области применения железобетона. Железобетонные конструкции 
являются базой современной строительной индустрии. Их применя- 
ют: в промышленном, гражданском и сельскохозяйственном строи- 
тельстве — для зданий различного назначения; в транспортном стро- 
ительстве — для метрополитенов, мостов, туннелей; в энергетическом 
строительстве — для  гидроэлектростанций, атомных реакторов; 
в гидромелиоративном строительстве — для плотин и ирригационных 
устройств; в горной промышленности — для надшахтных сооружений 
и крепления подземных выработок и т. д. Такое широкое распростра- 
нение в строительстве железобетон получил вследствие многих его 
положительных свойств: долговечности, огнестойкости, стойкости про- 
тив атмосферных воздействий, высокой сопротивляемости статичес- 

4



ким и динамическим нагрузкам, малых эксплуатационных расходов 
на содержание зданий и сооружений и др. Почти повсеместное нали- 
чие крупных и мелких заполнителей, в больших количествах идущих 
на приготовление бетона, делает железобетон доступным к примене- 
нию практически на всей территории страны. 

По способу возведения различают: железобетонные конструкции 
сборные, изготовляемые преимущественно на заводах стройиндустрии 
и затем монтируемые на строительных площадках; монолитные, пол- 
ностью возводимые на месте строительства; сборно-монолитные, в ко- 
торых рационально сочетается использование сборных железобетон- 
ных элементов заводского изготовления и монолитных частей KOHCT- 
рукций. 

В настоящее время сборные железобетонные конструкции в наи- 
большей степени отвечают требованиям индустриализации строитель- 
ства, хотя следует отметить, что и монолитный бетон с каждым го- 
дом получает все большее признание. 

Краткие исторические сведения о развитии железобетона. 
Период возникновения железобетона. Возникновение 
и развитие строительных конструкций, в том числе железобетонных, 
неразрывно связано с условиями материальной жизни общества, раз- 
BHTHEM производительных сил. Появление железобетона совпадает 
с периодом ускоренного роста промышленности, торговли и транс- 
порта во второй половине XIX в., когда возникла потребность в стро- 
итёльстве большого числа фабрик, заводов, мостов, портов и других 
сооружений. Технические возможности производства железобетона 
к тому времени уже имелись — цементная промышленность и черная 
металлургия были достаточно развиты. Период возникнове- 
ния железобетона (1850—1885 гг.) характеризуется появле- 
нйем первых конструкций из армированного бетона во Франции 
Ламбо, 1850 г.; Куанье, 1854 г.; Монье, 1867—1880 гг.), Англии 

(Уилкинсон, 1854 r.), США (Гиатт, 1855—1877 гг.). В период освое- 
Ния (1885—1917 гг.) железобетон находил применение в отдельных 
случаях в экономически достаточно развитых странах — Англии, 
Франции, США, Германии, России. Железобетон использовали в пере- 
крытиях производственных зданий, подземных трубах, колодцах, 
стенах, резервуарах, мостах, путепроводах, эстакадах, фортификаци- 
онных и других сооружениях. 

Создание первых теоретических основ расчета железобетона 
и принципов его конструирования оказалось возможным благодаря 
работам исследователей и инженеров Консидера, Генебика (Фран- 
ция), Кенена, Мерша (Германия) и др. К концу XIX в. в общих чер- 
Тах сложилась теория расчета железобетона по допускаемым напря- 
жениям, основанная на принципах сопротивления упругих материалов 
воздействию. 

В России научная и практическая база железобетонных конст- 
рукций развивалась под влиянием зарубежного опыта и отечествен- 
ной практики. В последней большое значение имели показательные 
испытания серии конструкций (плит, резервуаров, сводов, труб и др.), 
проведенные Н. А. Белелюбским; предложения по совершенствованию 
конструктивных форм железобетона — Н. Н. Абрамова по спираль- 
ному армированию колонн в виде «бетона в обойме», В. П. Некрасова 
по косвенному армированию сжатых элементов, А. Э. Страуса по 
производству набивных бетонных и железобетонных свай, А. Ф. Ло- 
лейта по конструированию и расчету безбалочных перекрытий 
(1909 г.), Н. И. Молотилова по сборным железобетоиным плоским 
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‘(сплошным и продольно-пустотным) плитам для перекрытий, а также 
оригинальные работы И. С. Подольского, Г. I. Передерия, С. И. Дру- 
жинина, Г. Г. Кривошеина и многих других. 

Первый период широкого применения желе- 
зобетона в СССР (1918—1945 гг.). 

В конце 20-х годов были созданы проектные организации союз* 
ного значения, которые разрабатывали проекты крупных промыш- 
ленных предприятий, а также научно-исследовательские институты 
и лаборатории по строительству, занимающиеся исследованиями 
в области бетона и железобетона; ГИС, затем ЦНИПС, позже 
НИИЖБ и ЦНИИСК, ЦНИИС МПС и др. 
„ В этот период железобетон применяли преимущественно в про- 
мышленном и гидротехническом строительстве. Его использовали для 
создания монолитных неразрезных балочных перекрытий, многопро- 
летных и многоярусных рам, арок и других подобных конструкций 
при строительстве цехов ряда заводов (Краматорский машинострои- 
тельный, Днепросталь, Запорожсталь, Магнитогорский, Ижевский), 
крупнейших по тому времени гидростанций (Волховстрой, Днепро- 
строй, Свирьстрой), сложных ‘инженерных сооружений (элеваторов, 
силосов и др.). В 1928 г. появились первые сборные железобетонные 
конструкции, примененные в Москве на строительстве заводов «Фре- 
sep», «Шарикоподшипник», «Калибр», «Электропривод», «Прибор», 
а также на заводах Урала и Украины, Нижнесвирской ГЭС. Начали 
применять тонкостенные пространственные монолитные конструкций 
покрытий: купола (планетарий в Москве, 1929 г.; театры в Новоси- 
бирске, 1934 г. и в Москве, 1939 г.), складки, цилиндрические обо- 
лочки (Днепропетровский алюминиевый комбинат), шатры. . 

Освоение новых конструктивных решений сопровождалось ии“ 
тенсивной разработкой теории расчета многопролетных балок и рам 
(И. М. Рабинович, Б. H. Жемочкин и др.), оболочек (В. 3. Власов, 
А. А. Гвоздев, П. Л. Пастернак и др.), плит, пластинок и иных си- 
стем. 

Опыт строительства из сборного железобетона был обобщен 
в 1933 г. во Временной инструкции по сборным железобетонным кон- 
струкциям, разработанной в бывш. ЦНИПСе, с учетом принципов 
индустриализации строительства, стандартизации конструктивных 
элементов промышленных зданий на базе установленных стандартных 
пролетов (12, 15, 18, 21, 24, 27. 30 м) при едином продольном шаге 
несущих конструкций (6 м). Первые достижения в области сборного 
железобетона освещены в работах С. С. Давыдова, A. П. Васильева, 
К. В. Сахновского, В. А. Бушкова. 

С развитием строительства все очевидней становились недостат“ 
ки расчета железобетона. как сочетания двух линейно деформируе- 
мых материалов по их условным допускаемым напряжениям. В кон- 
це 1931 г. А. Ф. Лолейт выдвинул принципы новой теории расчета 
железобетона NO разрушающим усилиям, основанной на положении, 
что при изгибе железобетонной балки вследствие развития пласти- 
ческих деформаций в арматуре и бетоне в стадии разрушения Ha- 
пряжения достигают предельных значений, что и определяет разру- 
шающий момент. В лаборатории железобетонных конструкций бывш, 
ЦНИПСа под руководством А. A. Гвоздева были проведены обшир- 
ныс эксперименты и теоретические исследования, позволившие на 
основс принципов А. Ф. Лолейта создать новую теорию расчета 
и армирования железобетонных конструкций. Расчет по несущей 
способности был распространен на внецентренно сжатые элементы 
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(М. С. Боришанский) и конструкции с жесткой арматурой (A. IT. Ba- 
сильев). Эта теория легла в 1938 г. в основу новых норм и TeXHH- 
ческих условий (НиТУ-38), согласно которым в СССР впервые на 
несколько десятилетий раньше, чем в других странах, был введен 
расчет железобетонных элементов по стадии разрушения. 

В развитии теории и практики железобетона в нашей стране 
большую роль сыграли исследования, проведенные советскими уче- 
ными A. А. Гвоздевым, В. И. Мурашевым, II. Л. Пастернаком, 
В. В. Михайловым, О. Я. Бергом, Я. В. Столяровым и др. Их соб- 
ственные исследования и работы возглавляемых ими коллективов 
решили много сложных проблем. 

Идея создания более совершенного, предварительно напряжен- 
ного железобетона, высказанная еще в конце прошлого столетия, 
приобрела в 30-х годах практическое значение благодаря работам 
Фрейсине (Франция), Хойера (Германия) и др. Возникновение пред- 
варительно напряженного железобетона в нашей стране относится 
к 1930 г., когда В. В. Михайлов начал проводить широкие экспери- 
ментальные исследования. Вскоре вопросами теории расчета и кон- 
струирования предварительно напряженных конструкций стали за- 
Ниматься многие совстские ученые (С. А. Дмитриев, А. П. Коровкин 
й др.). 

Начиная с 1940 г. В. И. Мурашев создает теорию трещино- 
стойкости и жесткости железобетона, опережая на несколько деся- 
тилетий зарубежных исследователей. Расчет и конструирование под- 
земных сооружений (первая очередь Московского . метрополитена) 
обогащаются иовыми идеями, заложенными в трудах с С. Давы- 
дова и других ученых. 

Второй период широкого применения железо- 
бетона в СССР. Он начался после Великой Отечественной вой- 
ны (1945 г.) и продолжается в настоящее время. | 

Железобетон стал основой не только промышленного и гидро- 
технического строительства, но и жилищного, теплоэнергетического, 
транспортного, дорожного, сельскохозяйственного. Применение сбор- 
ного железобетона совершило переворот в строительной технике. 
Были разработаны заводская технология изготовления железобетон- 
Ных конструкций, технология механизированного индустриального 
возведения сборных конструкций; создан парк новых механизирован- 
ных средств монтажа. Значительный прогресс был достигнут и в об- 
ласти расчета статически неопределимых железобетонных конструк- 
ций по методу предельного равновесия (работы А. А. Гвоздева, 
С. М. Крылова и др.). Исследования по теории ползучести бетона, 
предпринятые И. И. Улицким, М. Х. Арутюняном и др., позже су- 
щественно были развиты работами А. А. Гвоздева, II. И. Васильева, 

. В. Александровского и др. 
В 50-х годах разрабатывается теория расчета и конструирования 

жаростойких железобетонных конструкций при действии высоких 
температур (В. И. Мурашев, А. Ф. Милованов и др.). В этот период 
конструктивные формы претерпели большие изменения в связи с пе- 
реходом на полносборное строительство и с освоением производства 
предварительно напряженных конструкций. Появились новые конст- 
рукции железобетонных многоэтажных каркасных и панельных зда- 
ний из сборных элементов заводского изготовления, разработана 
теория их расчета. Организовано проектирование типовых конструк- 
ций, создана номенклатура сборных типовых железобетонных изде- 
лий массового производства и применения,



Дальнейшим развитием в области теории железобетона стал 
созданный в СССР и применяемый с 1955 г. единый метод расчета 
конструкций по предельным состояниям, который был положен в OC- 
нову норм проектирования бетонных и железобетонных конструк- 
инй — СНиП П.8.1—62. Нормы явились обобщением результатов ис- 
следований (кроме отмеченных выше): К. В. Михайлова u Н. М. Му- 
лина — по новым видам арматуры, С. А. Дмитриева и др. — по 
расчету железобетонных элементов, А. II. Васильева, Г. И. Берди- 
"свского, А. С. Залесова, Н. И. Карпенко, Г. К. Хайдукова, Ю. П. Гу- 
щи и др.—по конструктивным решениям; С. А. Миронова, В. М. Моск- 
вина — по технологии бетона, а также исследований многих других 
ученых. 
„ Этот период характеризуется широким участием вузов в разра- 
ботке (и внедрении) новых типов конструкций и многих вопросов 
тсории железобетона: Московского инженерно-строительного инсти- 
тута (В. Н. Байков — совместная работа сборных конструкций 
в плоских и пространственных системах; II. Ф. Дроздов и Э. Е. Си- 
галов — теория расчета конструкций зданий большой этажности; 
К. К. Антонов — экономика железобетонных конструкций на стадии 
их проектирования; И. А. Трифонов — пространственная работа про- 
летных строений конструкций эстакадно-мостового типа; Н. Н. По- 
пов — железобетонные конструкции. при импульсных динамических 
воздействиях; H. Н. Складнев — оптимизация железобетонных конст- 
рукций); Московского института инженеров транспорта (С. С. Да- 
выдов — полимербетоны и конструкции с их применением). Всесогоз- 
ного заочного политехнического института (А. М. Овечкин — пре- 
дельное состояние куполов); Всесоюзного заочного строительного 
института (В. М. Бондаренко — инженерные методы нелинейной тео-. 
рии железобетона); Московского автодорожного института (Г. И. П9- 
пов — особенности сопротивления конструкций с применением специ- 
альных бетонов); Ленинградского инженерно-строительного институ- 
та (Н. Я. Панарин — задачи ползучести бетона, А. П. Павлов — 
напряженные состояния некоторых пространственных покрытий, 
Г. H. Шоршнев — железобетонные специальные конструкции с повы- 
шенным содержанием арматуры); Полтавского инженерно-строитель- 
ного института (М. С. Торяник — сопротивление железобетонных 
стержневых элементов при косом изгибе и внецентренном сжатии); 
Челябинского политехнического института (А. А. Оатул — сцепление 
арматуры с бетоном); Вильнюсского политехнического института 
(А. П. Кудзис — свойства центрифугированных железобетонных эле- 
ментов); Ростовского инженерно-строительного и Ереванского поли- 
технического институтов (Р. Л. Маилян, В. В. Пинаджян — железо- 
бетонные конструкции на легких природных заполнителях) и др. 

Нормы проектирования бетонных и железобетонных конструкций 
подвергались коренной переработке в 1971—1975 гг. с учетом накоп- 
ленной практики проектирования и научных исследований. В 1983 г, 
в них внесены новые изменения, а обозначения приняты в соответ- 
CTBHH со стандартами СЭВ, (СНиП 2.03.01—84, в 1989 г, в него 
дополнительно внесены уточнения и дополнения),



Часть 1. СОПРОТИВЛЕНИЕ 
ЖЕЛЕЗОБЕТОНА И ЭЛЕМЕНТЫ 

ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ КОНСТРУКЦИЙ 

ГЛАВА 1. ОСНОВНЫЕ ФИЗИКО-МЕХАНИЧЕСКИЕ 

СВОЙСТВА БЕТОНА, СТАЛЬНОЙ 
АРМАТУРЫ И ЖЕЛЕЗОБЕТОНА 

1.1. Бетов 

1.1.1. Общие сведения 

Бетон для железобетонных конструкций должен об- 
ладать вполне определенными, наперед заданными физи- 
ко-механпическими свойствами: необходимой прочностью, 
хорошим сцеплением с арматурой, достаточной непрони- 
цаемостью для защиты арматуры от коррозии. Кроме 
того, в зависимости от назначения железобетонной кон- 
струкции и условий ее эксплуатации могут быть предъ- 
явлены еще и специальные требования: морозостойкость 
при многократном замораживании и оттаивании (напри- 
мер, в панелях наружных стен зданий, открытых соору- 
жепниях и др.), жаростойкость при длительном воздейст- 
вии высоких температур, коррозионная стойкость при 
агрессивном воздействии среды и др. 

Чтобы получить бетон, обладающий заданной проч- 
постью и удовлетворяющий ‘перечисленным выше спе- 
цнальным требованиям, подбирают по количественному 
соотношению пеобходимые составляющие материалы: 
цементы различного вида, крупные и мелкие заполните- 
ли, добавки различного вида, обеспечивающие удобоук- 
ладываемость смеси или морозостойкость, и т. п. 

Бетоны подразделяют по ряду признаков: 
структуре — бетоны плотной структуры, у которых 

пространство между зернами заполнителя полностью за- 
NATO затвердевшим вяжущим; крупнопористые малопес- 
чаные и беспесчаные; поризованные, т. е. с заполнителями 
и искусственной пористостью затвердевшего вяжущего; 
ячеистые с искусственно созданными замкнутыми по- 
рами; 

плотности — более 2500 кг/мз (особо тяжелые); бо- 
лее 2200 и до 2500 кг/мз (тяжелые); более 1800 и до 
2200 кг/мз (мелкозернистые); более 800’ и до 2000 кг/мз 
(легкие);



виду заполнителей — на плотных заполнителях; по- 
ристых специальных, удовлетворяющих требованиям 
биологической защиты, жаростойкости и др.; 

зерновому составу — крупнозернистые с крупными 
и мелкими заполнителями; мелкозернистые с мелкими 
заполнителями; 

условиям твердения — бетон естественного тверде- 
ния, подвергнутый тепловлажностной обработке при ат- 
мосферном давлении; подвергнутый автоклавной обра- 
боже при высоком давлении. 

Согласно СНиП 2.03.01—84* для изготовления бетон- 
ных и железобетонных конструкций предусмотрены сле- 
дующие виды бетонов: 

тяжелый средней плотности свыше 2200 до 2500 кг/мз 
(на плотных заполнителях); 

мелкозернистый средней плотности свыше 1800 кг/мз 
(на мелких заполнителях); 

легкий плотной и поризованной структуры (на пори- 
стых заполнителях); | 

ячеистый автоклавного и неавтоклавного твердения; 
специальный — напрягающий. 
В качестве плотных заполнителей для тяжелых бето- 

нов применяют щебень из дробленых горных пород (пес- 
чаника, гранита, диабаза и др.) и природный кварцевый 
песок. Пористые заполнители могут быть естественными 
(перлит, пемза, ракушечник и др.) или искусственными 
(керамзит, шлак и т. п.). В зависимости от вида пори- 
стых заполнителей различают керамзитобетон, шлако- 
бетон, перлитобетон ит. д. 

1.1.2. Структура бетона и ее влияние 
на прочность и деформативность 

Структура бетона оказывает большое влияние на 
прочность и деформативность бетона. Чтобы уяснить этот 
вопрос, рассмотрим схему физико-химического процесса 
образования бетона. При затворении водой смеси из за- 
полнителей и цемента начинается химическая реакция 
соединения минералов цемента с водой, в результате 
которой образуется гель — студнеобразная пористая 
масса со взвешенными в воде, еще не вступившими в хи- 
мическую реакцию, частицами цемента и незначительны- 
ми соединениями в виде кристаллов. В процессе переме- 
шивания бетонной смеси гель обволакивает отдельные 
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зерна заполнителей, постепенно твердеет, а кристаллы 
с течением времени соединяются в кристаллические сро- 
стки. Твердеющий гель превращается в цементный ка- 
мень, скрепляющий зерна крупных и мелких заполните- 
лей в монолитный твердый бетон. 

Существенно важным фактором, влияющим на струк- 
туру и прочность бетона, является количество воды, при- 
меняемое для приготовления бетонной смеси, оценивае- 
мое водоцементным отношением W/C — отношением 
взвешенного количества воды к количеству цемента в еди- 
нице объема бетонной смеси. Для химического соедине- 
ния воды с цементом необходимо, чтобы W/C~0,2. Од- 
нако по технологическим соображениям — для достиже- 
ния достаточной подвижности и удобоукладываемости 
бетонной смеси — количество воды берут с некоторым 
избытком. Так, подвижные бетонные смеси, заполняющие 
форму под влиянием текучести, имеют Я/С=0,5...0,6, 
а жесткие бетонные смеси, заполняющие форму под 
влиянием механической виброобработки, имеют W/C= 
=0,3...0,4. 

Избыточная, химически несвязанная вода частью всту- 
пает впоследствии в химическое соединение с менее ак- 
тивными частицами цемента, а частью заполняет много- 
численные поры и капилляры в цементном камне и по- 
лостях между зернами крупного заполнителя, а затем, 
постепенно испаряясь, освобождает их. По данным ис- 
следований поры занимают около трети объема цемент- 
пого камия; с уменьшением водоцементного отношения 
пористость цементного камня уменьшается и прочность 
бетона увеличивается. Поэтому в заводском производстве 
железобетонных изделий применяют преимущественно 
жесткие бетонные смеси с возможно меньшим значением 
W/C, которые к тому же требуют меньшего расхода це- 
мента и меньших сроков выдержки изделий в формах. 

Таким образом, структура бетона оказывается весьма 
неоднородной: она образуется в виде пространственной 
решетки из цементного камня, заполненной зернами пе- 
ска и щебнем различной крупности и формы, пронизан- 
ной большим числом микропор и капилляров, которые 
содержат химически несвязанную воду, водяные пары 
и воздух. Физически бетон представляет собой капил- 
лярно-пористый материал, в котором нарушена сплош- 
ность массы и присутствуют все три фазы — твердая, 
жидкая и газообразная. Цементный камень также обла- 
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дает неоднородной структурой и состоит из упругого 
кристаллического сростка и наполняющей ‘его вязкой 
массы — геля. 

Длительные процессы, происходящие в бетоне, — из- 
менение водного баланса, уменьшение объема твердею- 
щего геля, рост упругих кристаллических сростков — 
наделяют бетон упругопластическими свойствами. Эти 
свойства проявляются в характере деформирования бе- 
тона под нагрузкой, во взаимодействии с температурно- 
виажностным режимом окружающей среды. 

Исследования показали, что имеющиеся известные 
теории прочности к бетону неприменимы. Зависимость 
между составом, структурой бетона, его прочностью 
и деформативностью представляет собой задачу, кото- 
рую исследователи решают применительно к каждому 
виду бетона в зависимости от его признаков (см. выше). 
Суждения о прочности и деформативности бетона осно- 
ваны на большом числе экспериментов, выполненных 
в лабораторных и натурных условиях. 

Вопросы подбора состава бетона излагаются в курсе 
«Строительные материалы». 

1.1.3. Усадка бетона и начальные напряжения 

Бетон обладает свойством уменьшаться в объеме при 
твердении в обычной воздушной среде (усадка бетона) 
и увеличиваться в объеме при твердении в воде (набу- 
хание бетона). Как показывают опыты, усадка бетона 
зависит от ряда причин: 

количества и вида цемента — чем больше цемента на 
единицу объема бетона, тем больше усадка; при этом 
высокоактивные и глиноземистые цементы дают боль- 
шую усадку; бетоны, приготовленные на специальном 
цементе (расширяющемся или безусадочном), усадки не 
дают; 

количества воды — чем больше W/C, тем больше 
усадка; 

крупности заполнителей — при мелкозернистых пе- 
сках и пористом щебне усадка больше. Чем выше способ- 
ность заполнителей сопротивляться деформированию, т. е. 
чем выше их модуль упругости, тем усадка меньше. При 
разной крупности зерен заполнителей и меньшем объеме 
пустот меньше и усадка; 
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присутствия различных гидравлических добавок 
и ускорителей твердения (например, хлористый каль- 
ций) — они, как правило, увеличивают усадку. 

Обычно усадка бетона происходит наиболее интенсив- 
но в начальный период твердения и в течение первого 
года, в дальнейшем она постепенно затухает. Чем мень- 
ше влажность окружающей среды, тем больше усадоч- 
ные деформации и выше скорость их роста. Усадка бе- 
тона под нагрузкой при длительном сжатии ускоряется, 
а при длительном растяжении, наоборот, замедляется. 

Усадка бетона связана с физико-химическими процес- 
сами твердения и уменьшением объема цементного геля, 
потерей избыточной воды в результате испарения во 
внешнюю среду и гидратации с еще непрореагировав- 
шими частицами цемента. Ilo мере твердения цементного 
геля, уменьшения его объема и образования кристалли- 
ческих сростков усадка бетона затухает. Капиллярные 
явления в цементном камне, вызванные избыточной во- 
дой, также влияют на усадку бетона — поверхностные 
натяжения менисков вызывают давление на стенки ка- 
пилляров, из-за чего происходят объемные деформации. 

Усадке бетона в период твердения препятствуют за- 
полнители, которые становятся внутренними связями, 
вызывающими в цементном камне начальные растягива- 
ющие напряжения. Ilo мере твердения геля образующие- 
ся в нем кристаллические сростки становятся такого же 
рода связями. Неравномерное высыхание бетона приво- 
дит к неравиомерной его усадке, что, в свою очередь, 
ведет к возникновению начальных усадочных напряже- 
Hun. Открытые, быстрее высыхающие поверхностные 
слои бетона, испытывают растяжение, в то время как 
внутренние, более влажные зоны, препятствующие усадке 
поверхностных слоев, оказываются сжатыми. В бетоне 
появляются усадочные трещины. 

Начальные напряжения, возникающие под влиянием 
усадки бетона, не фигурируют непосредственно в рас- 
чете прочности железобетонных конструкций; их учиты- 
вают расчетными коэффициентами, охватывающими со- 
вокупность характеристик прочности. Уменьшить начадр- 
ные усадочные напряжения в бетоне можно конструк- 
тивными мерами — армированием элементов и устрой- 
ством усадочных швов в конструкциях, а также техно- 
логическими мерами — подбором состава, увлажнением 
среды при тепловой обработке твердеющего бетона, 
увлажнением поверхности бетона. 
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Рис. 1.1. Схема напряженного Рис. 1.2. К определению сжи- 
состояния бетонного образца мающих напряжений в бетоне 

при сжатии на границе макроразрушений 
а — концентрация самоуравнове- R° по результатам ультра- 
шенных напряжений вокруг микро- Я 
пор и полостей; б — трещины раз- звуковых измерени 
рыва бетона в поперечном направ- 
лении при осевом сжатии призмы 

1.1.4. Прочность бетона 

Основы прочности. Так как бетон представляет собой 
неоднородный материал, внешняя нагрузка создает в нем 
сложное напряженное состояние. В бетонном образце, 
подвергнутом сжатию, напряжения концентрируются на 
более жестких частицах, обладающих большим модулем 
упругости, вследствие чего по плоскостям соединения, 
этих частиц возникают усилия, стремящиеся нарушить 
их связь. В то же время происходит концентрация на- 
пряжений в местах, ослабленных порами и пустотами. Из 
теории упругости известно, что вокруг отверстий в ма- 
териале, подвергнутом сжатию, наблюдается концентра- 
ция самоуравновешенных растягивающих и сжимающих 
напряжений, действующих по площадкам, параллельным 
сжимающей силе (рис. 1.1, а). Поскольку в бетоне много 
пор и пустот, растягивающие напряжения у одного от- 
верстия или поры накладываются на соседние. В резуль- 
тате в бетонном образце, подвергнутом осевому сжатию, 
кроме продольных сжимающих напряжений возникают 
и поперечные растягивающие напряжения (вторичное 
поле напряжений). 

Разрушение сжимаемого образца, как показывают 
опыты, возникает вследствие разрыва бетона в попереч- 
ном направлении. Сначала по всему объему возникают 
микроскопические трещины отрыва, которые с ростом на- 
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грузки соединяются, образуя видимые трещины, парал- 
лельные (или с небольшим наклоном)‘ направлению дей- 
ствия сжимающих сил (рис. 1.1, 6). Затем трещины рас- 
крываются, что сопровождается кажущимся увеличением 
объема, и, наконец, наступает разрушение бетона. Гра: 
ница образования таких структурных микроразрушений 
под действием нагрузки можно определить по результа- 
там ультразвуковых измерений. Скорость распростране- 
ния ультразвуковых колебаний о, направленных поперек 
линий действия сжимающих напряжений, уменьшается 
с развитием микротрещин в бетоне. Началу уменьшения 
скорости ультразвука соответствует сжимающее напря“ 
жение в бетоне К’, (сопротивление сжатию), при ко- 
тором начинается образование микротрещин (рис. 1.2). 
По значению напряжения Ro судят о прочностных и де- 
формативных свойствах бетона. 

Структура бетона, обусловленная неоднородностью 
состава и различием способов приготовления, приводит 
к тому, что при испытании образцов, изготовленных из 
одной и той же бетонной смеси, получают неодинаковые 
показатели прочности. Прочность бетона зависит от ряда 
факторов, основными из которых являются: 

технологические факторы; возраст и условия тверде- 
ния; форма и размеры образца; вид напряженного со- 
стояния и длительность воздействия. 

Бетон имеет разное временное сопротивление при сжа- 
тни, растяжении и срезе. 

Прочность бетона на осевое сжатие. Кубиковая 
прочность. При осевом сжатии кубы разрушаются 
вследствие разрыва бетона в поперечном направлении 
(рис. 1.3, а). Наклон трещин разрыва обусловлен сила- 
ми трения, которые развиваются на контактных поверх- 
ностях — между подушками пресса и гранями куба. Си- 
лы трения, направленные внутрь, препятствуют свобод- 
ным поперечным деформациям куба и создают эффект 
обоймы. Удерживающее влияние сил трения по мере уда- 
ления от торцевых граней куба уменьшается, поэтому 
после разрушения куб приобретает форму четырех yce- 
ченных пирамид, сомкнутых малыми основаниями. Если 
при осевом сжатии куба устранить влияние сил трения 
смазкой контактных поверхностей, поперечные деформа- 
ции проявляются свободно, трещины разрыва становятся 
вертикальными, параллельными действию сжимающей 
силы, а временное сопротивление уменьшается примерно 
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Рис. 4.3. Характер разруше- Рис. 1.4. График зависимости при- 
ния бетонных кубов зменной прочности бетона от от- 

а— при трении по опорным ношения размеров испытываемого 
плоскостям; б — при отсутствии образца 
трения; 1— силы трения; 2— 

трещины; 3 — смазка 

Рис. 1.5. Напряженное состояние 
бетона сжатой зоны при изгибе 

Pe | J железобетонной балки 

АДА 

вдвое (рис. 1.3,6). Согласно стандарту кубы испытыва- 
ют без смазки контактных поверхностей. 

Опытами установлено, что прочность бетона одного 
и того же состава зависит от размера куба: если времен- 
ное сопротивление сжатию бетона для базового куба 
с ребром 150 мм равно R, то для куба с ребром 200 мм 
оно уменьшается приблизительно до 0,93 Ю,'а для куба 
с ребром 100 мм — увеличивается до 1,1 Ю. Это объясня- 
ется изменением эффекта обоймы с изменением размеров 
куба и расстояния между его торцами. 
_Призменная прочность. Поскольку железобе- 

тонные конструкции по форме отличаются от кубов, в рас- 
четах их прочности не может быть непосредственно ис- 
пользована кубиковая прочность бетона. Основной харак- 
теристикой прочности бетона сжатых элементов является. 
призменная прочность А» — временное сопротивление осе- 
вому сжатию бетонных призм. Опыты на бетонных приз- 
мах со стороной основания а и высотой A показали, что 
призменная прочность бетона меньше кубиковой и она 
уменьшается с увеличением отношения h/a (рис. 1.4). 

Влияние сил трения на торцах призмы уменьшается 
с увеличением ее высоты и при отношении h/a=4 значе- 
ние R, становится почти стабильным и равным примерно 
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0,75 Ю. Влияние гибкости бетонного образца при этом 
не сказывается; оно ощутимо лишь при h/aSs. 

В качестве характеристики прочности бетона сжатой 
зоны изгибаемых элементов (рис. 1.5) также принимают 
Ry; при этом вместо действительной криволинейной эпю- 
ры напряжений бетона сжатой зоны в предельном со- 
стоянии принимают условную прямоугольную эпюру на- 
пряжения. 

Прочность бетона на осевое растяжение. Она зависит 
от прочности цементного камня на растяжение и сцепле- 
ния его с зернами заполнителями. Согласно опытным 
данным, прочность бетона на растяжение в 10...20 раз 
меньше, чем при сжатии, причем относительная прочность 
на растяжение уменьшается с увеличением класса бето- 
на. Повышение прочности бетона на растяжение может 
быть достигнуто увеличением расхода цемента, уменьше- 
нием W/C, применением щебня с шероховатой поверх- 
НОСТЬЮ. 

Временное сопротивление бетона осевому растяжению 
(МПа) можно определить по эмпирической формуле 

в 
R,, =0,233 VR (1.1) 

Вследствие неоднородности структуры бетона эта фор- 
мула не всегда дает правильные значения Ry. Более 
точно значение Ю» определяют испытаниями: на раз- 
рыв — образцов в виде восьмерки, на раскалывание — 
образцов в виде цилиндров, на изгиб — бетонных балок 
(рис. 1.6). По разрушающему моменту бетонной балки 
определяют 

Rot = M/yW = 3,5M/bh?, 

где W=bh?/6 — момент сопротивления прямоугольного сечения; Y= 
= 1,7 — множитель, учитывающий криволинейный характер эпюры 
напряжений в бетоне растянутой зоны сечения вследствие развития 
неупругих деформаций. 

Прочность бетона на срез и скалывание. В чистом ви- 
де срез представляет собой разделение элемента на две 

части по сечению, к которому приложены перерезываю- 

щие силы. При этом существенное сопротивление срезу 

оказывают зерна крупных заполнителей, работающие, 
как шпонки, в плоскости среза. При срезе распределение 
напряжений по площади сечения считается равномерным. 

Временное сопротивление бетона на срез можно опреде- 
лить по эмпирической зависимости Ю.„=2Юь,. В железо- 
бетонных конструкциях чистый срез встречается редко; 
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Рис. 1.7. Кривые распределения 
прочности 

1 — теоретическая; 2 — опытная 

Рис. 1.6. Схемы испытания об- 
разцов для определения проч- 
ности бетона при осевом рас- 

тяжении 

а — на разрыв; б— на раскалыва- 
ние; в — на изгиб 

обычно он сопровождается действием продольных сил. 
Сопротивление бетона скалыванию возникает при из- 

гибе железобетонных балок до появления в них наклон- 
ных трещин. Скалывающие напряжения по высоте се- 
чения изменяются по квадратной параболе. Временное 
сопротивление скалыванию при изгибе, согласно опыт- 
ным данным, в 1,5...2 раза больше Юь.. 

Классы и марки бетона. В зависимости от назначе- 
ния железобетонных конструкций и условий эксплуата- 
ции устанавливают показатели качества бетона, основ- 
ными из которых являются: 

класс по прочности на осевое сжатие В; указывают 
в проекте во всех случаях как основную характеристику; 

класс по прочности на осевое растяжение B;; назна- 
чают в тех случаях, когда эта характеристика имеет гла- 
венствующее значение и контролируется на производстве; 

марка по морозостойкости Ё; назначают для конст- 
рукций, подвергающихся в увлажненном состоянии дей- 
ствию попеременных замораживания и оттаивания (от- 
крытые конструкции, ограждающие конструкции ит. п.); 

марка по водонепроницаемости ; назначают для 
конструкций, к которым предъявляются требования огра- 
ниченной проницаемости (резервуары и т. п.); 

марка по средней плотности 0; назначают для KOHCT- 
рукций, к которым кроме требований прочности предъяв- 
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ляются требования теплоизоляции, и контролируют на 
производстве. 

Заданные класс и марку бетона получают соответст- 
вующим подбором состава бетонной смеси с последую- 
щим испытанием контрольных образцов. 

Классом бетона по прочности на осевое сжатие В 
(МПа) называется временное сопротивление сжатию 6e- 
тонных кубов с размером ребра 150 мм, испытанных в со- 
ответствии со стандартом через 28 сут хранения при TeM- 
пературе 20-2 °С с учетом статистической изменчивости 
прочности. 

Чтобы оценить изменчивость прочности и обеспечить 
ее гарантированное для заданного класса бетона значе- 
ние, прибегают к методам теории вероятностей, пользу- 
ясь кривой распределения (рис. 1.7). Среднее значение 
временного сопротивления бетона сжатию, установленное 
при испытании партии стандартных кубов 

Rm = (ty Ry + tte Ro +’... пь Rp) /п, 

где M1, По... Пь — число случаев, в которых было установлено вре- 
менное сопротивление соответственно Ri, Ro,s.., Ray п=т-п24 „+ 
+n, — общее число испытаний в партии. 

Среднее квадратичное отклонение прочности бетона 
в партии, характеризующее изменчивость прочности 
(стандарт), 

Aj +n, о --...-- ny, А 
Sm = ’ 

n— | 

rac Ai=Ri—Rm; А2=А2—Ют; ...3 An=Ra—Rm — отклонения, 

Коэффициент вариации прочности бетона в партин 

Ут = Sm/Rm- (1.2) 

Значение У» на заводах железобетонных изделий из- 
меняется в определенных пределах. Чем совершеннее 
производство и технология приготовления бетонной сме- 
CH, тем меньше значение У» и тем экономичнее произ- 
BOACTBO. Опытные исследования, проведенные на заводах 
в стране, показали, что для тяжелых, мелкозернистых 
и легких бетонов коэффициент вариации прочности бе- 
тона при сжатии У„==0,135, который и принят в нормах 
на проектирование. На оси абсцисс кривой распределе- 
ния (См. рис. 1.7) наименьшее контролируемое значе- 
ние — временное сопротивление В — расположено на 
расстоянии ¥Sm влево от значения Юж, т.е. 
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B= Rm—ySm или В = Rm (1 — Ум) (1.3) 
где X% — число, показатель надежности. 

Исходя из значения Хх’ оценивают обеспеченность 
гарантированных значений прочности бетона не менее В. 
В нормах на проектирование установлена обеспеченность 
(доверительная вероятность) 0,95. Например, из 100 ис- 
пытанных кубов не менее 95 должны обладать прочно- 
стью не менее ВБ. В теории вероятностей показано, что 
этр имеет место при значении у=1,64. Таким образом 
гарантированная прочность заданного нормами класса 
бетона 

В = Rm (1—1,64.0,135) = 0,78Rm- 

Заводом-изготовителем при заданном по проекту клас- 
се бетона В в зависимости от уровня технологии произ- 
водства и фактического значения Из2в°да устанавливают 
требуемое значение Юм 

R= В/(1— 1,64узавода). 

Сроки твердения бетона устанавливают так, чтобы 
требуемая прочность бетона была достигнута к моменту 
загружения конструкции проектной нагрузкой. Для мо- 
нолитных конструкций на обычном портландцементе этот 
срок, как правило, принимается 28 сут. Для элементов 
сборных конструкций заводского изготовления отпускная 
прочность бетона может быть ниже его класса; она уста- 
навливается по стандартам и техническим условиям в за- 
висимости от условий транспортирования, монтажа, сро- 
ков загружения конструкции и др. 

Классы и марка бетона для железобетонных конст- 
рукций: 

а) Классы по прочности на сжатие: 
для тяжелых бетонов — 87,5; B10; В12,5; B15; B20; 

B25; B30; B35; B40; B45; B50; B55; В60; 
для мелкозернистых бетонов групп: 
А — (на песке с модулем крупности 2,1 и более) — те 

же в диапазоне от В7,5 до В40; 
Б — (на песке с модулем крупности 2 и менее) — те 

же в диапазоне от B7,5 до B30; 
В — (подвергнутого автоклавной обработке) — те же 

в диапазоне от B15 до BGO; 
для легких бетонов при марках по средней плотности: 
D800, D900 — B3,5; В5; B7,5; 
01000, 21100 — B3,5; B5; B7,5; B10; B12,5; 
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D1200, D1300 — B3,5; В5; B7,5; B10; B12,5; B15; 
D1400, D1500 — B3,5; В5; B7,5; B10; B12,5; B15...B30; 
01600, 21700 — В5; B7,5; B10; B12,5; В15...ВЗ5; 
01800, D1900 — B10; B12,5; B15...B40; 

D2000 — B20...B40. 
6) Классы бетона по прочности на осевое растяже- 

nue: B,0,8; Bz1,2; ВИ,б; В:2; В:2,4; B:2,8; В:3,2. Они ха- 
рактеризуют прочность бетона на осевое растяжение 
(МПа) по нормам с учетом статической изменчивости 
прочности: 

В; = Rotm (1 — 1,64УКьт). (1.4) 

При растяжении принято И»: и==0,165. 
в) Марки бетона по морозостойкости. 
Они характеризуются числом выдерживаемых бето- 

ном циклов попеременных замораживания и оттаивания 
в насыщепном водой состоянии. При снижении прочности 
не более чем на 15 $: тяжелый и мелкозернистый бето- 
ны — 250, F75, F100, F150, F200, F300, F400, F500; лег- 
кий бетон — F25, F35, F50, F75, F100, F150, F200, F300, 
F400, F500; ячеистый и поризированный бетоны — 215, 
Е25, F35, F50, F75, F100. 

г) Марки бетона no водонепроницаемости: №2; W4; 
№6; №8; 10; №12. Они характеризуются предельным 
давлением воды (кг/см?), при котором еще не наблю- 
дается ее просачивание через испытываемый образец. 

д) Марки бетона по средней плотности (Kr/M?): тя- 
желый бетон от 02200 до 02500: легкий бетон от D800 
до 02000; поризованный бетон oT D800 до 01400; гра- 
дация 100 для всех марок. 

Оптимальные класс и марку бетона выбирают на ос- 
новании технико-экономических соображений в зависимо- 
сти от типа железобетонной конструкции, ее напряжен- 
ного состояния, способа изготовления, условий эксплуа- 
тации и др. Рекомендуется принимать класс бетона для 
железобетонных сжатых стержневых элементов — не 
ниже B15; для конструкций, испытывающих значитель- 
ные сжимающие усилия (колонн, арок и т. п.) — 
В20...В30; для предварительно напряженных конструк- 
ций в зависимости от вида напрягаемой арматуры — 
B20—B40; для изгибаемых элементов без предваритель- 
ного напряжения (плит, балок) — В15. Для железобе- 
тонных конструкций нельзя применять: тяжелый и мел- 
козернистый бетоны класса по прочности на сжатие ни- 
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же 7,5; легкий бетон класса по прочности на сжатие ни- 
же 3,5. 

Легкие бетоны на пористых заполнителях и цемент- 
ном вяжущем при одинаковых классах и марках по мо- 
розостойкости.и водонепроницаемости применяют в сбор- 
ных и монолитных железобетонных конструкциях на- 
равне с тяжелыми бетонами. Во многих случаях они 
весьма эффективны, так как приводят к снижению мас- 

„сы конструкций. 
Влияние времени и условий твердения на прочность 

бетона. Прочность бетона нарастает в течение длитель- 
ного времени, но наиболее интенсивный ее рост наблю- 
дается в начальный период твердения. Так, прочность бе- 
тона, приготовленного Ha портландцементе, интенсивно 
нарастает первые 28 сут, на пуццолановом и шлаковом 
портландцементе — первые 90 сут. Но и в последующем 
при благоприятных условиях твердения — положитель- 
ной температуре, влажной среде — прочность бетона 
может нарастать еще весьма продолжительное время, из- 
меряемое годами (рис. 1.8). Объясняется это явление 
длительным процессом образования цементного камня. 
Если бетон остается сухим, как это часто бывает при экс- 
плуатации большинства железобетонных конструкций, то 
по истечении первого года дальнейшего увеличения проч- 
ности ожидать уже нельзя. 

Нарастание прочности бетона на портландцементе при 
положительной температуре твердения (15°С) и влаж- 
ной среде может быть выражено эмпирической зависи- 
MOCTbIO 

Ri = Rig t/lg 28 =0,7R 15; 

где А: — временное сопротивление сжатию бетонного куба в возра- 
сте # суток; Ю — то же, в возрасте 28 сут. 

Эта формула дает результат достаточно близкий 
к экспериментальным данным при #7 сут. 

Процесс твердения бетона значительно ускоряется 
при повышении температуры и влажности среды. С этой 
целью железобетонные изделия на заводах подвергают 
тепловой обработке при температуре до 90 °С и влажно- 
сти до 100 % или же специальной автоклавной обработке 
при высоком давлении пара и температуре до 170 °С. Эти 
способы позволяют за сутки получить бетон, прочность 
которого составляет около 70 % проектной. Твердение 
бетона при отрицательной температуре резко замедля- 
ется или прекращается. 

22



Рис. 1.8. Нарастание прочности К, МИХ 
бетона во времени 407 
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Прочность бетона при длительном действии нагрузки. 
Согласно опытным данным при длительном действии на- 
грузки под влиянием развивающихся значительных не- 
упругих деформаций и структурных изменений бетон 
разрушается при напряжениях, меньших, чем временное 
сопротивление осевому сжатию Ry. Предел длительного 
сопротивления бетона осевому сжатию по опытным дан- 
ным может составлять К ==0,9 К, и меньше. Если при 
эксплуатации конструкции в благоприятных для нара- 
стания прочности бетона условиях уровень напряжений 
05/Кы постепенно уменьшается, отрицательное влияние 
фактора длительного загружения может и не прояв- 
ЛЯТЬСЯ. 

Прочность бетона при многократно повторяемых на- 
грузках. При действии многократно повторяемых нагру- 
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30K (повторяемость несколько миллионов. циклов) вре- 
менное сопротивление бетона сжатию под влиянием раз- 
вития структурных микротрещин уменьшается. Предел 
прочности бетона при многократно повторяемых нагруз- 
ках или предел выносливости бетона R,, согласно опыт- 
ным данным зависят от числа циклов нагрузки — раз- 
грузки и отношения попеременно возникающих мини- 
мальных и максимальных напряжений или асимметрии 
цикла р = Omin/Omax (рис. 1.9, а). С увеличением числа 
циклов и снижается АЮ,/Юь; напряжение на горизонталь- 
ном участке кривой при И—00 называют абсолютным пре- 
делом выносливости. Практический предел выносливости 
R, (на ограниченной базе п=2.106) зависит от характе- 
ристики цикла о почти линейно, его наименьшее значе- 
ние ^,=0,5 Ry (рис. 1.9,6). 

Наименьшее значение предела выносливости, как по- 
казывают исследования, связано с началом образования 
структурных микротрещин как Ю,—Юс . Такая связь 
позволяет находить предел выносливости по первичному 
нагружению образца, определяя границы образования 
структурных микротрещин ультразвуковой ‘аппаратурой. 

Значение R, необходимо для расчета на выносливость 
железобетонных конструкций, испытывающих динамиче- 
ские нагрузки, — подкрановых балок, перекрытий неко- 
торых промышленных зданий ит. п. 

Динамическая прочность бетона. При динамической 
нагрузке большой интенсивности, но малой продолжи- 
тельности, развивающейся вследствие ударных и взрыв- 
ных воздействий, имеет место увеличенное временное 
сопротивление бетона — динамическая прочность. Это 
явление объясняют энергопоглощающей способностью 
бетона, работающего в течение короткого промежутка 
нагружения динамической нагрузкой только упруго. Чем 
меньше время т нагружения бетонного образца заданной 
динамической нагрузкой (или, что то же самое, чем боль- 
ше скорость роста напряжений), тем больше коэффици- 
ент динамической прочности бетона Ра. Этот коэффици- 
ент равен отношению динамического временного сопро- 
тивления сжатию Rg к призменной прочности Ю (рис. 
1.9, в). 

1.1.5. Деформативность бетона 

Виды деформаций. В бетоне различают деформации 
двух основных видов: объемные, развивающиеся во всех 
направлениях под влиянием усадки, изменения темпера- 
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Рис. 1.10. Диаграмма зависимости между напряжениями и деформа- 
циями в бетоне при сжатии и при растяжении 

| — область упругих деформаций; [Г— область пластических деформаций; 
| — загрузка; 2 — разгрузка; =2„р— предельная сжимаемость; & ubt — предель- 

ная растяжимость; Epmay — максимальная сжимаемость на нисходящей вет- 

ви диаграммы 

туры и влажности: силовые, развивающиеся главным об- 
разом вдоль направления действия сил. Силовым про- 
дольным деформациям соответствуют некоторые попе- 
речные деформации; начальный коэффициент поперечной 
деформации бетона у=0,2 (коэффициент Пуассона). 

Бетону свойственно нелинейное деформирование. На- 
чиная с малых напряжений, в нем, помимо упругих де- 
формаций, развиваются неупругие остаточные или пла- 
стические деформации. Поэтому силовые деформации 
в зависимости от характера приложения нагрузки и дли- 
тельности ее действия подразделяют на три вида: при 
однократном загружении кратковременной нагрузкой, 
длительном действии нагрузки; многократно повторяю- 
щемся действии нагрузки. 

Объемные деформации. По данным опытов для тя- 
желых бетонов деформации, вызванные усадкой &;х1== 
=3-10-+ и более, для бетонов на пористых заполнителях 
851==4,5.10—. Деформация бетона при набухании мень- 
ше, чем при усадке. 

Деформации бетона, возникающие под влиянием из- 
менения температуры, характеризуются коэффициентом 
линейной температурной деформации бетона aor. При 
изменении температуры среды от —50 °С до --50 °С для 
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тяжелого, мелкозернистого бетонов и бетона на пористых 
заполнителях с кварцевым песком ©! =1.10-5°С-!; для 
легких бетонов на мелких пористых заполнителях в: = 
= 0,7.10-5°С-1. Этот коэффициент зависит от вида це- 
мента, заполнителей влажностного состояния бетона и 
может изменяться в пределах +30 $. 

Деформации при однократном загружении кратковре- 
менной нагрузкой. При однократном загружении бетон- 
ной вризмы кратковременно приложенной нагрузкой де- 
формации бетона 

Ep = 8е- Epi, (1.5) 
т. е. она складывается из упругой деформации ве и не- 
упругой пластической деформации ep, (рис. 1.10). Не- 
большая доля неупругих деформаций в течение некоторо- 
го периода времени после разгрузки восстанавливается 
(около 10 $). Эта доля называется деформацией упруго- 
го последствия &ер. Если испытываемый образец загру- 
жать по этапам и замерять деформации на каждой сту- 
пени дважды (сразу после приложения нагрузки и через 
некоторое время после выдержки под нагрузкой), то по- 
лучим ступенчатую линию, изображенную на рис. 1.11, а. 
Деформации, измеренные после приложения нагрузки, — 
упругие и связаны с напряжениями линейным законом. 
Деформации, развивающиеся за время выдержки под на- 
грузкой, — неупругие; они увеличиваются с ростом на- 
пряжений и на диаграмме имеют вид горизонтальных 
площадок. При достаточно большом числе ступеней за- 
гружения зависимость между напряжениями и деформа- 
циями может быть изображена плавной кривой. Также 
и при разгрузке, если на каждой ступени замерять де- 
формации дважды (после снятия нагрузки и через неко- 
торое время после выдержки под нагрузкой), то можно 
получить ступенчатую линию, которую при достаточно 
большом числе ступеней разгрузки можно заменить плав- 
ной кривой, но только уже вогнутой (см. рис. 1.10). 

Таким образом, упругие деформации бетона соответ- 
ствуют лишь мгновенной скорости загружения образца, 
в то время как неупругие деформации развиваются во 
времени. С увеличением скорости загружения V при од- 
HOM и том же напряжении о, неупругие деформации 
уменьшаются (рис. 1.11, 6). 

При растяжении бетонного образца также возникает 
деформация 

Cot = fet + ща» (1.6) 
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Рис. 1.11. Диаграмма o,—e, в 
сжатом бетоне при различ- 
ных—числе этапов загружения 
(a), скорости загружения (6), 
длительности загружения (8); 
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складывающаяся из упругой ee: и пластической Epit де- 
формаций. 

Деформации при длительном действии нагрузки. 
При сжатии бетонной призмы в режиме пропорциональ- 
ного развития во времени продольных деформаций об- 
наруживается постепенное снижение сопротивления бето- 
на, так называемая ниспадающая ветвь диаграммы на- 
пряжения — деформации (см. рис. 1.10). Такой участок 
повышенного деформирования бетона реально наблюда- 
ется в конструкциях при определенных условиях нагру- 
жения, например, при сжатии бетона у внешней грани 
сжатой зоны изгибаемых элементов (см. гл. II). При 
длительном действии нагрузки неупругие деформации 
бетона с течением времени увеличиваются. Наибольшая 
интенсивность нарастания неупругих деформаций наблю- 
дается первые 3...4 мес. и может продолжаться несколь- 
ко лет. На диаграмме (рис. 1.11, в) участок 0—1 харак- 
теризует деформации, возникающие при загружении (его 
кривизна зависит от скорости загружения); участок 1—2 
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характеризует нарастание неупругих деформаций при 
постоянном значении напряжений. 

Свойства бетона, характеризующиеся нарастанием не- 
упругих деформаций с течением времени при постоянных 
напряжениях, называют ползучестью бетона. Деформа- 
ции ползучести могут в 3...4 раза превышать упругие 
деформации. При длительном действии постоянной на- 
грузки, если деформации ползучести нарастают свободно, 
напряжения в бетоне остаются постоянными. Когда же 
связи в бетоне (например, стальная арматура) ограни- 
чивают свободное развитие ползучести (стесненная пол- 
зучесть), то напряжения в бетоне уменьшаются. Свой- 
ство бетона, характеризующееся уменьшением с течени- 
ем времени напряжений при постоянной начальной 
деформации =°, называют релаксацией напряжений. 
Ползучесть и релаксация имеют общую природу и ока- 
зывают существенное влияние на работу железобетонных 
конструкций под нагрузкой. 

Природа ползучести бетона объясняется его структу- 
рой, длительным процессом кристаллизации и уменьше- 
нием количества геля при твердении цементного камня. 
Под нагрузкой происходит перераспределение напряже- 
ний с испытывающей вязкое течение гелевой структурной 
составляющей на кристаллический сросток и зерна за- 
полнителей. Одновременно развитию деформаций ползу- 
чести способствуют капиллярные явления, связанные 
с перемещением в микропорах и капиллярах избыточной 
воды под нагрузкой. С течением времени процесс пере- 
распределения напряжений затухает и деформирование 
прекращается. 

Ползучесть разделяют на линейную, при которой 3a- 
висимость между напряжениями и деформациями при- 
близительно линейная, и нелинейную, которая начинает- 
ся при напряжениях Юс„с, превышающих границу образо- 
вания структурных микротрещин. Такое разделение 
ползучести условно, так как в некоторых опытах наблю- 
дается нелинейная зависимость оь H &ь даже при относи- 
тельно малых напряжениях. Учет нелинейной ползучести 
имеет существенное значение в практических расчетах 
предварительно напряженных изгибаемых, внецентренно 
сжатых и некоторых других элементов. 

Опыты с бетонными призмами показывают, что неза- 
BHCHMO OT того, с какой скоростью загружения о было 
получено напряжение о: (рис. 1.12, а), конечные дефор- 
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Рис. 1.12. Деформации ползучести бетона в зависимости OT скорости 
начального загружения (а) и времени выдержки под нагрузкой # 

и напряжением о» (6) 

Рис. 1.13. Диаграмма зависимости между напряжениями и деформа- 
циями в бетоне при многократном повторном загружении бетонного 

образца 
1 — первичная кривая; 2 — конечная кривая 

мации ползучести, соответствующие этому напряжению, 
будут одинаковыми. С ростом напряжений ползучесть 
бетона увеличивается; зависимость деформации — время 
при напряжениях 01<052< оз показана на рис. 1.12, 6. 
Загруженный в раннем возрасте бетон обладает боль- 
шей ползучестью, чем старый бетон. Ползучесть бетона 
в сухой среде значительно больше, чем во влажной. Тех- 
нологические факторы также влияют на ползучесть бе- 
тона: с увеличением W/C и количества цемента на еди- 
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ницу объема бетонной смеси ползучесть возрастает; с по- 
вышением прочности зерен заполнителей, повышением 
прочности бетона, его класса она уменьшается. Бетоны 
на пористых заполнителях обладают несколько большей 
ползучестью, чем тяжелые бетоны. 

Ползучесть и усадка бетона развиваются совместно. 
Поэтому полная деформация бетона представляет собой, 
сумму деформаций: упругой ге, деформацией ползучести 
Ep! И усадки #1. Однако в то время как усадка носит ха- 
рактер объемной деформации, ползучесть развивается 
главным образом в направлении действия усилия. 

Деформация бетона при многократно повторяющемся 
действии нагрузки. Многократное повторение циклов за- 
грузки — разгрузки бетонной призмы приводит к посте- 
пенному накапливанию неупругих деформаций. После 
достаточно большого числа циклов эти неупругие дефор- 
мации, соответствующие данному уровню напряжений, 
постепенно выбираются, ползучесть достигает своего пре- 
дельного значения, бетон начинает работать упруго. На 
рис. 1.13 показано, как с каждым последующим циклом 
неупругие деформации накапливаются, а кривая зави- 
CHMOCTH Oo—E£&s, Постепенно выпрямляясь, становится 
прямой, характеризующей упругую работу. Такой харак- 
тер деформирования наблюдается лишь при напряжени- 
AX, не превышающих предел выносливости оь=<А,. При 
больших напряжениях после некоторого числа циклов 
неупругие деформации начинают неограниченно расти, 
что приводит к разрушению образца, при ‘этом кривизна 
линии зависимости с,—вь меняет знак, а угол наклона 
к оси абсцисс последовательно уменьшается. 

При вибрационных нагрузках с большим числом по- 
вторений в минуту (200...600) наблюдается ускоренное 
развитие ползучести бетона, называемое виброползу- 
честью или динамической ползучестью. 

Предельные деформации бетона перед разрушением. 
Это предельная сжимаемость Exp и предельная растяжи- 
MOCTb Exot, которые зависят от прочности бетона, его 
класса, состава, длительности приложения нагрузки (см. 
рис. 1.10). С увеличением класса бетона предельные де- 
формации уменьшаются, но с ростом длительности при- 
ложения нагрузки они увеличиваются. В опытах при осе- 
вом сжатии призм наблюдается предельная сжимаемость 
бетона &иь== (0,8...3) 10-3, в среднем ее принимают рав- 
НОЙ &иь==2.10-3. В сжатой зоне изгибаемых элементов 

30



наблюдается большая, чем у сжатых призм, предельная 
сжимаемость, зависящая от формы поперечного сечения 
И относительной высоты сжатой зоны: нь == (2,7...4,5) 10-3. 
При уменьшении ширины поперечного сечения книзу 
и в тавровых сечениях гиь уменьшается, а при. уменьше- 
нии относительной высоты сжатой зоны — увеличивается. 
Она зависит также от насыщения сечения продольной 
арматурой. 

Если при достижении значения &иь бетонную призму 
последовательно разгружать, на диаграмме O,—E€p появ- 
ляется нисходящий участок кривой, а предельная сжи- 
маемость достигает значения Eomax (Cm. рис. 1.10). 

Предельная растяжимость бетона в 10...20 раз мень- 
ше предельной сжимаемости, в среднем ёиь!==1,5. 10-4. 
Для бетонов на пористых заполнителях это значение не- 
сколько больше. Предельная растяжимость бетона су- 
щественно влияет на сопротивление образованию трещин 
в растянутых зонах железобетонных конструкций. 

1.1.6. Модуль деформаций и мера 
ползучести бетона 

Начальный модуль упругости бетона при сжатии Ey 
соответствует лишь упругим деформациям, возникающим 
при мгновенном загружении. Геометрически он определя- 
ется как тангенс угла наклона прямой упругих деформа- 
ций (рис. 1.14): 

E, =ptga, (1.7) 

где р — масштабно размерный коэффицинт, МПа. 

Модуль полных деформаций бетона при сжатии Еь 
соответствует полным деформациям (включая ползу- 
честь) и является величиной переменной; геометрически 
он определяется как тангенс угла наклона касательной 
к кривой о,—ь в точке с заданным напряжением 

о “ржа, 1.8 5 — Че, ptga (1.8) 

Для расчета железобетонных конструкций пользуются 
средним модулем или модулем упругопластичности бето- 
на, представляющим собой тангенс угла наклона секу- 
щей в точке на кривой о,ь—ь с заданным напряжением 

E,=ptga,, (1.9) 
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ния модуля деформакии бето- 
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Рис. 1.15. Диаграммы сь—еь при различной длительности загруже- 
ния бетона 

Поскольку угол а! меняется в зависимости от напряже- 
ний и времени, модуль упругопластичности является так- 
же переменной величиной, меньшей, чем начальный мо- 
дуль упругости. 

Зависимость между начальным модулем упругости 
бетона и модулем упругопластичности можно установить, 
если выразить одно и то же напряжение в бетоне ось че- 
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рез упругие деформации ee и полные деформации зь 

0, — e, Е, = 8, Ep: 

Отсюда 

Еь = VE,» (1.10) 

где у=8е/ё, — коэффициент упругопластических деформаций бетона. 

По данным опытов коэффициент Vv изменяется от 1 (при 
упругой работе) до 0,15. С увеличением уровня напря- 
жений в бетоне оь/Юь и длительности действия нагрузки 
1 коэффициент у уменьшается. Значение v(t) может быть 
определено по специальным опытным данным или по 
средним опытным диаграммам оь—вь (рис. 1.15). 

При изгибе железобетонных элементов для бетона 
сжатой зоны (по данным опытов) Е, может быть на 

15...20 % больше, чем при осевом сжатии. 
При растяжении элементов модуль упругопластично- 

сти бетона 

Ем =, Е,, (1.11) 
re У:=8е:/еь; — коэффициент упругопластических деформаций бе- 
тона при растяжении. 

Если растягивающее напряжение в бетоне приближа- 
ется к значению временного сопротивления осевому рас- 
тяжению оь:—Юь,, то среднее опытное значение v;=0,5. 

Предельная растяжимость бетона в зависимости от 
временного сопротивления растяжению 

и, = Rot! Hoe = 2В/Е,. (1.12) 

Начальный модуль упругости бетона при сжатии 
и растяжении Еь может быть определен из специальных 
испытаний призм при низком уровне напряжений: 
6o/Roe<0,2. Существуют различные эмпирические фор- 
мулы, в которых устанавливается зависимость между на- 
чальным модулем упругости и классом бетона. Так для 
тяжелого бетона естественного твердения 

Еь = 43 000 B/(21 +B). (1.13) 

Значение Ey, при тепловой обработке бетона снижает- 
ся на 10 %, при автоклавной — на 25 $. Бетоны на по- 
ристых заполнителях как более деформативные обла- 
дают в 1,5...2 раза меньшим значением начального моду- 
ля упругости. Существуют эмпирические формулы, 
основанные на зависимости между начальным модулем 
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упругости, средней плотностью и кубиковой прочностью 
бетона. Так, например, отношение начальных модулей 
упругости легкого бетона на пористых заполнителях 
и тяжелого бетона можно определять по эмпирической 
формуле 

k= (1/13, (1.14) 
здесь уг, Y — соответственно средняя плотность бетона на пористых 
заполнителях и тяжелого бетона при одном и том же классе, 

* Модуль сдвига бетона 

G, = Еь/[? (1 )]. (1.15) 

При коэффициенте поперечных деформаций у==0,2 
он равен примерно 0,42. 

| Мера ползучести бетона Сь принимается для опреде- 
ления деформации ползучести в зависимости от сжимаю- 
щих напряжений в бетоне 

Epi = Cy Op. (1.16) 

Из выражения (1.16) 

Cy = гри 6ь = 2рИ?е Ep 
ИЛИ 

или Cy = ФЁь, (1.17) 

где ф — характеристика ползучести бетона ф=ёр1/ее= (1—9) /у. 

Мера ползучести бетона зависит от его класса, уровня 
напряжений и является переменной во времени. 

Для аналитического выражения линейной ползучести 
бетона приняты математические модели и разработаны 
различные теории ползучести, наибольшее признание из 
которых получили теория наследственности и теория 
старения. Тем не менее пользоваться полученными по 
этой теории уравнениями для практических расчетов же- 
лезобетонных конструкций с учетом длительных процес- 
сов затруднительно, особенно при сложном напряженном 
состоянии (внецентренном сжатии, изгибе предваритель- 
но напряженных элементов и др.) и высоких уровнях 
напряжений. Поэтому на практике прибегают к различ- 
ным приемам расчета, основанным на использовании 
ЭВМ и применении дискретных моделей с большим чис- 
лом стерженьков-элементов, работающих на осевое сжа- 
тие или осевое растяжение в каждый момент времени 
линейно, в которых на каждой ступени загрузки прини- 
мается своя зависимость о5—еь по средним опытным 
диаграммам. 
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1.1.7. Особенности физико-механических 
свойств некоторых видов бетона 

Плотный силикатный бетон. Это бесцементный бетон 
автоклавного твердения, получаемый на основе извест- 
кового вяжущего (известково-песчаного, известково- 
шлакового и т. п.). Он относится к группе тяжелых бе- 
тонов, где заполнителями служат кварцевые пески; обла- 
дает хорошим сцеплением с арматурой и защищает ее 
от коррозии. 

°— Начальный модуль упругости в сравнении с равно- 
прочным цементным бетоном в 1,5...2 раза меньше. Об- 
ладает меньшей ползучестью. Применяется для изготов- 
ления сборных железобетонных элементов зданий. В не- 
благоприятных условиях эксплуатации (усиленное 
воздействие атмосферных осадков, большие динамические 
нагрузки ит. п.) применение ограничено. 

Кислотостойкий бетон. Это бетон, стойкий в условиях 
агрессивной среды (водной, содержащей кислоты, и па- 
ровоздушной, содержащей пары кислот). В зависимости 
от степени концентрации кислот в качестве вяжущих при- 
меняют пуццолановый портландцемент, шлаковый порт- 
ландцемент, жидкое стекло. Применяется для конструк- 
ций подземных сооружений, покрытий некоторых цехов 
химической промышленности, цветной металлургии ит. п. 

Полимербетон. В качестве вяжущего в полимербетоне 
применяют полимерные материалы (различные эмуль- 
сии, смолы и т. п.), существенно повышающие его проч- 
ность на сжатие и растяжение, улучшающие сцепление 
с арматурой, значительно повышающие стойкость в аг- 
рессивных средах. Несущие конструкции на основе ар- 
мополимербетона получают. применение в объектах хи- 
мической, электрометаллургической, пищевой и других 
отраслях промышленности. Бетон, приготовленный на 
цементном вяжущем, а затем в конструкциях, подверг- 
нутый последующей пропитке полимерными материалами 
по специально разработанной технологии — бетонопо- 
лимер, также приобретает существенно улучшенные 
физико-механические свойства, в том числе малую ползу- 
честь. Он находит применение при изготовлении на- 
порных труб, дорожных плит, колонн, ригелей и др. 
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1.2. Арматура 

1.2.1. Назначение и виды арматуры 

Арматуру в железобетонных конструкциях устанавли- 
вают преимущественно для восприятия растягивающих 
усилий и усиления бетона сжатых зон конструкций. Не- 
обходимое количество арматуры определяют расчетом 
элементов конструкций на нагрузки и воздействия. 

Арматура, устанавливаемая по расчету, называется 
рабочей; устанавливаемая по конструктивным и техно- 
логическим соображениям — монтажной. Монтажная 
арматура обеспечивает проектное положение рабочей 
арматуры в конструкции и более равномерно распреде- 
ляет усилия между отдельными стержнями рабочей ар- 
матуры. Кроме того, монтажная арматура может воспри- 
нимать обычно не учитываемые расчетом усилия от усад- 
ки бетона, изменения температуры конструкции и т. п. 

Рабочую и монтажную арматуру объединяют в арма- 
турные изделия — сварные и вязаные сетки и каркасы, 
которые размещают в железобетонных элементах в CO- 
ответствии с характером их работы под нагрузкой (рис. 
1.16). 

Арматуру классифицируют по четырем признакам. 
В зависимости от технологии изготовления различа- 

ют стержневую и проволочную арматуру. Под стержне- 
вой в данной классификации подразумевают арматуру 
любого диаметра в пределах 4==6...40 MM, причем неза- 
BHCHMO от того, как она поставляется промышленно- 
стью — в прутках (4->12 мм, длиной до 13 м) или в MOT- 
ках (бунтах) (4=—< 10 мм, массой до 1300 кг). 

В зависимости от способа последующего упрочнения 
горячекатаная арматура может быть термически упроч- 
ненной, т. е. подвергнутой термической обработке, или 
упрочненной в холодном состоянии — вытяжкой, воло- 
чением. 

По форме поверхности арматура бывает периодиче- 
ского профиля и гладкой. Выступы в виде ребер на по- 
верхности стержневой арматуры периодического профи- 
ля, рифы или вмятины на поверхности проволочной ар- 
матуры значительно улучшают сцепление с бетоном (рис. 
1.17). | 

По способу применения при армировании железобе- 
тонных элементов различают напрягаемую арматуру, т. е. 
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Рис. 1.16. Арматура железобетонных элементов 
а-— сетка; 6 — плоские каркасы; в — пространственный каркас; 1 — плита; 2— 

балка; 3 — колонна 
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Рис. 1.17. Арматура периодического профиля 
а — стержневая класса А-П; б—то же, А-ПГ; в — улучшенный профиль А-[У, 

-И; г — холоднодеформированная 

подвергаемую предварительному натяжению, и ненапря- 
Гаемую. 

1.2.2. Механические свойства 
арматурных сталей 

Характеристики прочности и деформаций арматурных 
сталей устанавливают по диаграмме о;—=;, получаемой 
из испытания образцов на растяжение. Горячекатаная 
арматурная сталь, имеющая на диаграмме площадку 
текучести, обладает значительным удлинением после 
разрыва — до 25 $ (мягкая сталь) (рис. 1.18, а). Напря- 
жение, при котором деформации развиваются без за- 

37



a й Рис. 1.18. Диаграммы 

с, | Ds A say a при растяже- 

O,— — — | ли 
ви------ > ==. бра: | а —с площадкой текуче- 

| i _ { | сти (мягкая сталь); 6— 
7. ao | Se if i с условным пределом тв- 

} / | кучестц 
ву [^ | | { 

| fo | lf 
Е. | i} | 

ef ры Е | — 
' $000 02 о) Cys Cs 

+ |425 
% 2 

метного увеличения нагрузки, называется физическим 
пределом текучести арматурной стали oy, напряжение 
в начале образования шейки, предшествующее разрыву, 
носит название временного сопротивления арматурной 
стали Oy. 

Повышение прочности горячекатаной арматурной ста- 
ли и уменьшение удлинения при разрыве достигают вве- 
дением в ее состав углерода и различных легнрующих 
добавок: марганца, кремния, хрома и др. Содержание 
углерода свыше 0,3...0,5 % снижает пластичность и ухуд- 
шает свариваемость стали. Марганец повышает проч- 
ность стали без существенного снижения ее пластично- 
сти. Кремний, повышая прочность стали, ухудшает ее 
свариваемость. Содержание (каждой) легирующих до- 
бавок обычно составляет 0,6...2 % 

Существенного повышения прочности горячекатаной 
арматурной стали достигают термическим упрочнением 
или холодным деформированием. При термическом 
упрочнении осуществляются закаливание арматурной 
стали (нагревом до 800...900 °С и быстрым охлаждени- 
ем), затем частичный отпуск (нагревом до 300...400 °С 
и постепенным охлаждением). 

Высоколегированные и термически упрочненные арма- 
турные стали переходят в пластическую стадию посте- 
пенно, что характеризуется отсутствием ярко выраженной 
площадки текучести на кривой (рис. 1.18,6). Для этих 
сталей устанавливают условный предел текучести — на- 
пряжение 00,2, при котором остаточные деформации со- 
ставляют 0,2 $, а также условный предел упругости — 
напряжение 0902, при котором остаточные деформации 
равны 0,02%; и предел упругости ое =0,80%,2. Пластиче- 
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ские деформации арматурных сталей при напряжениях, 
превышающих нредел упругости в диапазоне о; = (0,8... 
1,3) 90°», могут быть определены по эмпирической зави- 
CHMOCTH 

23р1 = 9,25 (0;/6% 2 — 0,8). (1.18) 

Сущность упрочнения арматурной стали холодным 
деформированием состоит в следующем. При искусствен- 
ной вытяжке в холодном состоянии до напряжения, пре- 
вышающего предел текучести (0»>о,), под влиянием 
структурных изменений кристаллической решетки (на- 
клепа) арматурная сталь упрочняется. При повторной 
вытяжке, поскольку пластические деформации уже вы- 
браны, напряжение о», становится новым искусственно 
поднятым пределом текучести (см. рис. 1.18, a). 

Вытяжка в холодном состоянии позволяет получать 
высокую прочность стержней большого диаметра. Мно- 
гократное же волочение (через несколько последователь- 
но уменьшающихся в диаметре отверстий) в холодном 
состоянии позволяет получать высокопрочную проволоку. 
При этом временное сопротивление значительно увеличи- 
вается, а удлинения при разрыве становятся малыми — 
4...6 $. Чтобы получить структуру стали проволоки, He- 
обходимую для такого холодного волочения, выполняют 
патентирование — предварительную термообработку — 
нагрёв до температуры порядка 800°С с последующим 
специальным охлаждением. По такой технологии изго- 
товляют высокопрочную проволоку классов В-П, Вр-П. 

Пластические свойства арматурных сталей имеют 
большое значение для работы железобетонных конструк- 
ций под нагрузкой, механизации арматурных работ, удоб- 
ства натяжения напрягаемой арматуры и др. Арматурная 
сталь обладает достаточной пластичностью, которая ха- 
рактеризуется относительным удлинением при испытании 
на разрыв образцов длиной, равной пяти диаметрам 
стержня (или 100 мм), а также оценивается испытанием 
их на изгиб в холодном состоянии вокруг оправки тол- 
щиной, равной 3... диаметров стержня. Понижение пла- 
стических свойств арматурной стали может стать причи- 
ной хрупкого (внезапного) разрыва арматуры в конст- 
рукциях под нагрузкой, хрупкого излома напрягаемой 
арматуры в местах резкого перегиба или при закрепле- 
нии в захватках и т. п. 

Полное относительное удлинение после разрыва 6 (%) 
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устанавливается по изменению первоначальной длины 
образца, включающей длину шейки разрыва, а относи- 
тельное равномерное удлинение после разрыва 6» ($) — 
по изменению длины образца на участке, не включающем 
длину шейки разрыва. Минимально допустимое относи- 
тельное удлинение и требования при испытании на холод- 
ный загиб установлены стандартами и техническими ус- 
JIOBHAMH. 

Свариваемость арматурных сталей характеризуется 
надежностью соединения, отсутствием трещин и других 
пороков металла в швах и прилегающих зонах. Сваривае- 
мость имеет существенно важное значение для механи- 
зированного изготовления сварных сеток и каркасов, вы- 
полнения стыков стержневой арматуры, анкеров, раз- 
личных закладных деталей и т. п. Хорошо свариваются 
горячекатаные малоуглеродистые и низколегированные 
арматурные стали. Нельзя сваривать арматурные стали, 
упрочненные термической обработкой или вытяжкой, так 
как при сварке утрачивается эффект упрочнения — про- 
исходят отпуск и потеря закалки термически упрочнен- 
ных сталей, отжиг и потеря наклепа проволоки, упроч- 
ненной вытяжкой. 

Хладноломкостью, или склонностью к хрупкому раз- 
рушению под напряжением при отрицательных темпера- 
турах (ниже минус 30°C), обладают горячекатаные ар- 
матурные стали периодического профиля некоторых ви- 
дов — из полуспокойной мартеновской и конвертерной 
стали и др. Арматурные стали из высокопрочной прово- 
локи и термически упрочненные обладают более низким 
порогом хладноломкости. 

Реологические свойства арматурной стали характе- 
ризуются ползучестью и релаксацией. Ползучесть нара- 
стает с повышением напряжений и ростом температуры: 
Релаксация (уменьшение напряжений) наблюдается в ар- 
матурных стержнях при неизменной длине — отсутствии 
деформаций. Релаксация зависит от механических 
свойств и химического состава арматурной стали, техно- 
логии изготовления и условий применения и др. Значи- 
тельной релаксацией обладает упрочненная вытяжкой 
проволока, термически упрочненная арматура, а также 
высоколегированная стержневая арматура. Релаксация 
горячекатаных низколегированных арматурных сталей 
незначительна. Как показывают опыты, наиболее интен- 
сивно релаксация развивается в течение первых часов, 
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однако она может продолжаться длительное время. Pe- 
лаксация арматурной стали оказывает большое влияние 
на работу предварительно напряженных конструкций, так 
как приводит к частичной потере искусственно созданно- 
го предварительного напряжения. 

Усталостное разрушение арматурной стали наблюда- 
ется при действии многократно повторяющейся нагрузки, 
оно носит характер хрупкого разрушения. Предел вынос- 
ливости арматурной стали в железобетонных конструк- 
циях зависит от числа повторений нагрузки п, характе- 
ристики цикла о=опип/бтах Качества сцепления и нали- 
чия трещин в бетоне растянутой зоны и др. С увеличени- 
ем числа циклов предел выносливости уменьшается. Тер- 
мически упрочненные арматурные стали имеют понижен- 
ный предел выносливости. 

Динамическая прочность арматурной стали наблюда- 
ется при нагрузках большой интенсивности, действующих 
на сооружение за весьма короткий промежуток времени. 
В условиях высокой скорости деформирования арматур- 
ные стали работают упруго при напряжениях, превыша- 
ющих физический предел текучести, при этом происходит 
запаздывание пластических деформаций. Превышение 
динамического предела текучести над пределом текуче- 
сти при статическом нагружении связано с временем 
запаздывания. В меньшей степени динамическое упрочне- 
ние проявляется на условном пределе текучести о%,2 ста- 
лей легированных и термически упрочненных (не имею- 
щих явно выраженной площадки текучести) и практиче- 
ски совсем не отражается на пределе прочности oy, всех 
видов арматурных сталей, в том числе высокопрочной 
проволоки и изделий из нее. 

Изменение структуры металла и снижение прочности 
арматурных сталей происходит при высокотемператур- 
ном нагреве. Так, при нагреве до 400 °С предел текуче- 
сти горячекатаной арматуры класса A-III уменьшается 
на 30 %, классов А-П и A-I — на 40 %, модуль упругости 
уменьшается на 15 $. Заметное проявление ползучести 
арматуры в конструкциях под нагрузкой наблюдается 
при температуре свыше 350 °С. При нагреве происходят 
отжиг и потеря наклепа арматуры, упрочненной холод- 
ным деформированием, поэтому временное сопротивле- 
ние у высокопрочной арматурной проволоки снижается 
интенсивнее, чем у горячекатаной арматуры. После на- 
грева и последующего охлаждения прочность горячека- 
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таной арматурной стали восстанавливается полностью, 
а прочность высокопрочной арматурной проволоки — 
лишь частично. 

1.2.3. Классификация арматуры 

Стержневая горячекатаная арматура в зависимости 
от ее основных механических характеристик подразделя- 
ется на шесть классов с условным обозначением: А-[, 
A-II, А-ПТ, A-IV, A-V, А-У (табл. 1.1). Термическому 
упрочнению подвергают стержневую арматуру четырех 
классов; упрочнение в ее обозначении отмечается до- 
полнительным индексом «т»: Ат-ПТ, At-IV, Ат-У, At-VI. 
Дополнительной буквой С указывается на возможность 
стыкования сваркой, буквой К — на повышенную кор- 
розионную стойкость. Подвергнутая вытяжке в холодном 
состоянии стержневая арматура класса A-III, отмечается 
дополнительным индексом В. В 

Каждому классу арматуры соответствуют определен- 
ные марки арматурной стали с одинаковыми механиче- 
скими характеристиками, но различным химическим со- 
ставом. В обозначении марки стали отражается содержа- 
ние углерода и легирующих добавок. Например, в марке 
25Г2С первая цифра обозначает содержание углерода 
в сотых .долях процента (0,25 %), буква Г — что сталь 
легирована марганцем, цифра 2 — что его содержание 
может достигать 2 %, буква С — наличие в стали крем- 
ния (силиция). Присутствие других химических элемен- 
тов, например в марках 20ХГ2Ц, 23Х2Г2Т, обозначается 
буквами: Х — хром, Т — титан, Ц — цирконий. 

Стержневая арматура всех классов имеет периодиче- 
ский профиль за исключением круглой (гладкой) арма- 
туры класса А-1. 

Физический предел текучести с,=230...400 МПа име-. 
ет арматура классов A-I, А-И, А-П, условный предел 
текучести 00,›==600...1000 МПа — высоколегированная 
арматура классов A-IV, A-V, А-УГ и термически упроч- 
ненная арматура. 

Относительное удлинение после разрыва зависит от 
класса арматуры. Значительным удлинением обладает 
арматура классов А-П, А-ИТ (6 =14...19 %), сравнитель- 
но небольшим удлинением — арматура классов A-IV, 
AN. 3% и термически упрочненная всех классов (б= 
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1.1. Классификация и механические характеристики арматуры 

Наименование и класо Марка 5 oe я 32 ae 5 < 
арматуры стали 2%: | aac] ЗЕЕ | 285s 

ages |222 | esse |685 

Стержневая  горяче- 
катаная: 

`круглая класса A-I | Cr3, BCr3 | 6...40 230 380 25 

периодического 
профиля классов: 

А-П ВСт5 10...40 
1огт 10...32 } 300 500 19 
18Г2С 40...80 

А-П 25Г2С 6...40 
35ГС 6...40 | 400 600 14 
32Г2Р 6...22 

A-IV 20ХГ2Ц, 10...22 
80C 10...18 | ` 600 900 8 

А-У 23X2Fr2T [10...22 | 800 | 1050 7 

A-VI 20X2F2CP | 10...22 | 1000 | 1200 6 

Стержневая — терми- 
чески упрочненвая 
классов: 

Ат-ШС БСя5СП | 10...38 | 400} 600 — 
AT-IVC 25Г2С 10...28 ; 600 900 8 

Ат-У 20ГС 10...22 | 800 | 1050 7 
At-VI 20rc 10...22 | 1000 | 1200 6 

Обыкновенная арма- — 3...5 — 1550..525|] — 
турная проволока | 
периодического про- 
филя класса Вр-1 

Высокопрочная ар- 
матурная проволока: 

гладкая класса — 3...8 — 1900... |4...6 
В-П 1400 

периодического — 3...8 — | 1800... 14...6 
профиля класса 1300 
Вр-П 

Арматурные канаты: 

класса К-7 — 6...15 | — | 1850... — 
1650 

класса K-19 — 14 — 1800 — 
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Модуль упругости стержневой арматуры E, с ростом 
ее прочности несколько уменьшается и составляет: 2,1 Ж 
Хх 10° МПа для арматуры классов A-I, А-П; 2-105 МПа — 
для арматуры классов A-III; 1,9.105 МПа — для арма- 
туры классов A-IV, A-V, A-VI. 

Арматурную проволоку диаметром 3...8 мм подразде- 
ляют на два класса: Bp-1 — обыкновенная арматурная 
проволока (холоднотянутая, низкоуглеродистая), пред- 
назначенная главным образом для изготовления свар- 
ных сёток; В-П, Вр-П — высокопрочная арматурная 
проволока (многократно волоченная, углеродистая), 
применяемая в качестве напрягаемой арматуры предва- 
рительно напряженных элементов. Периодический про- 
филь обозначается дополнительным индексом «р»: Bp-l, 
Вр-П. 

Основная механическая характеристика проволочной 
арматуры — ее временное сопротивление Oy, которое BO3- 
растает с уменьшением диаметра проволоки. Для обык- 
новенной арматурной проволоки o, = 550 МПа, для 
высокопрочной проволоки о. = 1300...1900 МПа. Относи- 
тельное удлинение после разрыва сравнительно невысо- 
кое — 0—4...6 %. Разрыв высокопрочной проволоки но- 
сит характер хрупкого разрушения. Модуль упругости 
арматурной проволоки классов B-II, Вр-П равен 2Ж 
х 10° МПа; класса Bp-I — 1,7.10° МПа; арматурных 
канатов — 1,8. 105 МПа. 

Сортамент арматуры (см. табл. 1.1 и прил. 6) состав- 
лен по номинальным диаметрам, что соответствует для 
стержневой арматуры периодического профиля диамет- 
рам равновеликих по площади поперечного сечения 
круглых гладких стержней, для обыкновенной и высо- 
копрочной арматурной проволоки периодического про- 
филя — диаметру проволоки до профилирования. 

1.2.4. Применение арматуры в конструкциях 

В качестве ненапрягаемой арматуры 
применяют имеющие сравнительно высокие показа- 
телй ‘прочности стрежневую арматуру класса Ат-П, 
A-III, арматурную проволоку класса Bp-l. Возможно 
применение арматуры класса А-П, если прочность арма- 
туры класса A-III He полностью используется в. конст- 
рукции из-за чрезмерных деформаций или раскрытия 
трещин. Арматуру класса А- можно применять в каче- 
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стве монтажной, а также для хомутов вязаных KapKa- 
сов, поперечных стержней сварных каркасов. 

В качестве напрягаемой рекомендуется применять 
стержневую термически упрочненную арматуру, классов 
At-VI, At-V, AtIVC, горячекатаную арматуру классов 
A-VI, А-У и A-IV; для элементов длиной свыше 12 м це- 
лесообразно использовать арматурные канаты и высо- 
копрочную проволоку, допускается применять стержни 
классов A-IV, А-У. 

В конструкциях, предназначенных для эксплуатации 
при отрицательных температурах ниже —30°С (на от- 
крытом воздухе и в неотапливаемых помещениях), не 
применяют арматурные стали, подверженные хладно- 
ломкости: класса А-П марки ВСт5пс2 и класса A-IV 
марки 80С. 

При выборе арматурной стали для применения в 
конструкциях учитывают ее свариваемость. Хорошо сва- 
риваются контактной сваркой горячекатаная арматура 
классов от A-I до A-VI, Ат-ШС, Ат-УС и обыкновенйая 
арматурная проволока в сетках. Нельзя сваривать Тер- 
мически упрочненную арматуру классов At-V, Ат-У[ ни 
высокопрочную проволоку, так как сварка приводит к 
утрате эффекта упрочнения. 

1.2.5. Арматурные сварные изделия 

Сварные сетки изготовляют по стандарту из обыкно- 
венной арматурной проволоки диаметром 3...5 мм и ар- 
матуры класса А-П диаметром 6...10 мм. Сетки бывают 
рулонные и плоские (рис. 1.19). В рулонных сетках на- 
ибольший диаметр продольных стержней — 7 мм. Рабо- 
чей арматурой служат продольные или поперечные 
стержни сетки, распределительной (монтажной) — сет- 
ки, расположенные перпендикулярно рабочим. В каче- 
стве рабочей арматуры можно также использовать од- 
новременно стержни сеток обоих направлений. Ширина 
сетки ограничена размером 3800 мм, длина — массой 
рулона 900...1300 кг, причем длину сетки принимают по 
проекту, но не более 9000 мм. Основные параметры се- 
ток в условных обозначениях (рис. 1.19, прил. 7): 
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Рис. 1.19. Сварные a 
сетки 

а — рулонная; 6 — py- 
лонная после развертки, 

8 — плоская 

mule || у сти. 

= | 

ES 

< 

—- 

Hn > 
Q 2 =25 pug) / Oy) |С,= 29. 

где р — диаметр продольных стержней, о — шаг продольных стерж- 
ней; 4 — диаметр поперечных стержней; и — шаг поперечных стерж- 
ней; А — ширина сетки; [, — длина сетки; Ci, Co— длина свободных 
концов продольных стержней; А — длина свободных концов попе- 
речных стержней (если с1=6., приводится только значение Cy, если 
Cij=Ca—Rk, Также приводится только значение сл, при с1=с.=А=95 
значение Cy опускается). 

В сетках возможно чередование шага основного Vv 

или и и доборного VY; или и, (обозначается в сортаменте 
знаком умножения Х). | 

Плоские сварные каркасы (их называют также сет- 
ками) изготовляют из одного или двух продольных pa- 
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Рис. 1.20. Арматурные каркасы 
а — плоские; 6 — проетранстаенный, образованный из плоских даркасов; в — 
то же, образованный из плоских каркасов с применением с MUTENOH OLX 
стержней; 1— продольные и поперечные стержни плоских каркасов; 2— do- 
полнительные продольные стержни; 3 — соединительные стержни аространст- 

венного каркаса 

бочих стержней и привариваемых к ним поперечных 
стержней (рис. 1.20, а). Концевые выпуски продольных 
и поперечных стержней каркаса должны быть не менее 
0,54:-Е42 или 0,54›-- 4, и не менее 20 мм. Пространствен- 
ные каркасы конструируют из плоских каркасов (рис. 
1.20, 6), в ряде случаев применяя соединительные стерж- 
ни (рис. 1.20, в). P 
Качество точечной электросварки каркасов зависит 

от соотношения диаметров свариваемых поперечных и 
продольных стержней, которое должно быть не менее 
'/3...1/4. Наименьшее расстояние между осями сваривае- 
мых стержней также зависит от диаметров стержней, 
Данные для проектирования каркасов по условиям тех- 
нологии сварки приведены в прил. 9. 
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Рис. 1.21. Арматур- 
ные канаты 

Показаны сечения 3-, 7- 
и 19-проволочного ка- 

натов 

Рис. 1.22. Арматурные пучки 
а — однорядные; 6 — многорядные; в— с применением 7-проволочных кана- 
тов; 1— анкер; 2 — коротыш; 3-— канат; 4— распределительная звездочка; 

показаны сечения 14-, 18- и 24-проволочных пучков 

Ра 

1.2.6. Арматурные проволочные изделия 

Напрягаемую арматуру предварительно напряженных 
конструкций изготовляют из отдельных стержней или 
проволок, объединяемых в арматурные изделия — кана- 
ты и пучки. 

Арматурный канат — наиболее эффективная напря- 
гаемая арматура; он состоит из группы проволок, сви- 
тых так, чтобы было исключено их раскручивание (рис. 
1.21). Вокруг центральной прямолинейной проволоки по 
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спирали в одном или в нескольких концентрических сло- 
ях располагают проволоки одного диаметра. В процессе 
изготовления каната проволоки деформируются и плот- 
но прилегают друг к другу. Периодический профиль ар- 
матурных канатов обеспечивает их надежное сцепление 
с бетоном, а большая длина делает возможным их при- 
менение в длинномерных конструкциях без стыков. Ар- 
матурные канаты класса к-п изготовляют из большого 
числа тонких проволок диаметром 1...3 мм. Применяют 
их в качестве напрягаемой арматуры для крупных со: 
оружений. Так как они обладают повышенной деформа- 
тивностью, их подвергают предварительной обтяжке, 
чтобы уменьшить неупругие деформации. 

`Арматурные пучки состоят из параллельно располо- 
женных высокопрочных проволок (рис. 1.22) Проволоки 
(14, 1Зи 24 шт.) располагают по окружности с 3a30pa- 
ми, обеспечивающими проникание цементного раствора 
внутрь пучка, и обматывают мягкой проволокой. В более 
мощных арматурных пучках вместо отдельных проволок 
применяют параллельно расположенные канаты. В мно- 
горядных пучках число отдельных проволок диаметром 
4...5 мм достигает 100 шт. Арматурные пучки промышлен- 
ностью не поставляются; их изготовляют на строитель- 
ных площадках или на предприятиях строительной ин- 
дустрии. 

1.2.7. Соединение арматуры 

Сварные стыки арматуры. Основным видом соедине- 
ния арматурных стержней является сварное соединение 
встык, которое в заводских условиях и на монтаже вы- 
полняется различными способами. 

В заводских условиях для соединения стерж- 
невой арматуры классов от А-Г до A-VI, Ат-Ш, At-IVC 
(например, для соединения заготовок арматурных стерж- 
ней, приварки коротышей большого диаметра и т.п.) 
применяют контактную сварку (рис. 1.23, а). При этом 
отношение диаметров. соединяемых стержней ‘4/4. —0,85. 
а наименьший диаметр стержня 4, =10. Допускается при 
использовании специальной технологии сварки отноше- 
ние 41/4. =0,5. 

На монтаже для соединения стержневой армату- 
ры классов A-I, А-П, А-Ш, Ат-Ш (например, для сое- 
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Рис. 1.23. Сварные стыковые со- 
р | }мм=а<024 единения арматуры 

1264 а — контактная сварка встык; 6 — ду- 
говая ванная сварка в инвентарной 
форме; в — дуговая сварка с пайлад- 
ками с четырьмя фланговыми швами’ 
г— то же с двумя фланговыми шва“ 
ми: д— размеры сварного шва’ е- 

ВА 1 Зета Beal 

| ЗА Li 2c SRI R ZAR 

| сварное соединение втавр стержней с 
louusasa пластинков; ж— сварное соединение 

внахлестку стержня с пластинкой 

динения выпусков арматуры сборных железобетонных 
элементов) применяют дуговую ванную сварку в инвен- 
тарных формах (рис. 1.23, 6). Если диаметр соединяемых 
стержней d<20 MM, то применяют дуговую сварку стерж- 
ней с накладками, выполняя четыре фланговых шва [= 
=4d (рис. 1.28, в) или два шва с одной стороны удли- 
ненной накладки (рис. 1,23,г). При этом должны быть 
соблюдены следующие требования к размерам сварного 
шва: 4 мм <й==0,254; 10 мм < =0,54 (рис. 1.23, д). 

Соединение стержней втавр с пластиной толщиной 
б=0,754 (из листовой или полосовой стали) выполняют 
автоматической дуговой сваркой под флюсом (риг. 
1,23, е). Соединение внахлестку арматурных стержней 
4==8...40 м с пластиной или с плоскими элементами про- 
ката выполняют дуговой сваркой фланговыми швами 
(рис. 1.23, ж). 

Стыки арматуры внахлестку без сварки. Стержневую 
арматуру классов A-I, А-П, А-НЕ допускается соединять 
внахлестку без сварки с перепуском концов стержней на 
20...50 диаметров в тех местах железобетонных элемен- 
тов, где прочность арматуры используется не полностыю. 
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Рис. 1.24. Стыки сварных сеток в направлении рабочей арматуры 
а — при гладких стержнях, когда поперечная арматура расположена в одной 
плоскости; 6, в —то же, когда поперечные стержни расположены в разных плоскостях; г— при стержнях периодического профиля, когда в пределах 
стыка поперечные стержни отсутствуют в одном стыкуемом изделии; д— то же, когда в пределах стыка поперечные стержни отсутствуют в двух стыкуе- 
ных изделиях; и — шаг поперечных стержней; ta Элина перепуска сеток; 

d,, 4; — соответственно диамегры рабочей u поперечной арматуры 

a Рис. 1.25. Стыки свар-. 7 50...00 
ных сеток в направлении / rt a 
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Однако такой вид соединения стержневой арматуры 
вследствие излишнего расхода стали и несовершенства 
конструкции стыка применять не рекомендуется. 

Внахлестку можно выполнять стыки сварных сеток в 
направлении рабочей арматуры (рис. 1.24). Рабочие 
стержни соединяемых сеток располагают в разных плос- 
костях или в одной плоскости. В каждой из соединяемых 
в растянутой зоне сеток на длине нахлестки должно 
быть расположено не менее двух попоречных стержней, 
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приваренных ко всем продольным стержням сетки. Если 
рабочей арматурой сеток являются стержни периодиче- 
ского профиля, то одна из соединяемых сеток или обе 
сетки в пределах стыка могут быть без приваренных по- 
перечных стержней. Необходимую длину перепуска (на- 
хлестки) сеток для создания необходимой заделки уста- 
навливают по формуле (1.20), приведенной далее. Стыки 
сварных сеток в нерабочем направлении (когда соеди- 
няется распределительная арматура) также выполняют 
внахлестку (рис. 1.25). Длину перепуска принимают pab- 
ной 50 мм при диаметре распределительной арматуры 
до 4 мми равной 100 мм при диаметре распределительной 
арматуры более 4 мм. Эти же стыки при диаметре рабо- 
чей арматуры 16 мм и более осуществляют укладкой 
дополнительных стыковых сеток с перепуском распреде- 
лительной арматуры в каждую сторону на 15 диаметров, 
но не менее 100 мм. 

тыки плоских сварных каркасов внахлестку допус- 
каются при одностороннем расположении продольных 
стержней и выполняются в направлении рабочей арма- 
туры; при этом на длине стыка устанавливают дополни- 
тельные хомуты или поперечные стержни с шагом не бо- 
лее 5 диаметров продольной арматуры. Стыки плоских 
каркасов, как и сеток, в конструкциях следует распола- 
гать вразбежку. ` 

1.2.8. Неметаллическая арматура 

В целях экономии металла проводятся исследования 
по созданию неметаллической, в частности стеклоплас- 
тиковой арматуры конструкций. Стеклопластиковую 
арматуру получают из тонких стекловолокон, объединя- 
емых в арматурный стержень с помощью связующих 
пластиков из синтетических смол. Такие арматурные 
стержни обладают хорошим сцеплением с бетоном, вы- 
сокой прочностью на разрыв (до 1800 МПа), но имеют 
низкий модуль упругости (45000 МПа). Высокая проч- 
ность и низкий модуль упругости предопределяют цёле- 
сообразность применения стеклопластиковой арматуры 
для предварительно напряженных конструкций. К недо- 
статкам стеклопластиковой арматуры относятся склон- 
ность K разрушению от щелочных реакций и старение, 
характеризуемое снижением прочности во времени. 
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1.3. Железобетон 

1.3.1. Особенности заводского производства 

Общие сведения. Проектируя железобетонные эле- 
менты, предусматривают возможность высокопроизводи- 
тельного труда при их изготовлении на специальных за- 
водах и удобного монтажа на строительных площадках 
путем выбора оптимальных габаритов, экономичных 
форм сечения, рациональных способов армирования. 
Конструктивное решение элементов и технология завод- 
ского изготовления находятся в тесной взаимосвязи. 
Элементы, конструкция которых допускает их массовое 
изготовление на заводе или полигоне с использованием 
высокопроизводительных машин и механизмов без тру- 
доемких ручных операций, являются технологичными. 
Производство сборных железобетонных элементов ведут 
по нескольким технологическим схемам. 

Конвейерная технология. Элементы изготовляют в 
формах, установленных на вагонетках и перемещаемых 
по рельсам конвейера от одного агрегата к другому. По 
мере продвижения вагонетки последовательно выполня- 
ют необходимые технологические операции: установку 
арматурных каркасов, натяжение арматуры предвари- 
тельно напряженных элементов, установку вкладышей- 
пустотообразователей для элементов с пустотами, уклад- 
ку бетонной смеси и ее уплотнение, извлечение вклады- 
шей, термовлажностную обработку изделия для ускоре- 
ния твердения бетона. Все формы-вагонетки перемеща- 
ются в установленном принудительном ритме. Высоко- 
производительную конвейерную технологию применяют 
на крупных заводах при массовом выпуске элементов 
относительно малой массы. 

Поточно-агрегатная технология. Технологические опе- 
рации выполняют в соответствующих цехах завода. При 
этом агрегаты, выполняющие необходимые технологиче- 
ские операции, неподвижны, а форма с изделием переме- 
щается от одного агрегата к другому кранами. Техноло- 
гический ритм перемещения форм заранее не установлен 
и не является принудительным. 

Стендовая технология. Ее особенность состоит в том, 
что изделия в процессе изготовления и тепловой обра- 
ботки остаются неподвижными, а агрегаты, выполняю- 
щие технологические операции, перемещаются вдоль 
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форм. Такие стенды оборудованы передвижными крана- 
ми, подвижными бетоноукладчиками, а также вибрато- 
рами для уплотнения бетонной смеси. Элементы изготов- 
ляют в гладких или профилированных формах (матрицах 
или кассетах). По стендовой технологии изготовля- 
ют крупноразмерные и предварительно напряженные 
элементы промышленных зданий (фермы, балки покры- 
тий, подкрановые балки, колонны и др.). 

Ири изготовлении плит перекрытий и панелей стен 
гражданских зданий широко применяется кассетный спо- 
соб, являющийся разновидностью стендовой технологии. 
Элементы изготовляют на неподвижном стенде в пакете 
вертикальных металлических кассет, вмещающем одно- 
временно несколько панелей. Сборка и разборка кассет 
механизированы. Арматурные каркасы размером на па- 
нель устанавливают в отсеках кассеты,.а затем уклады- 
вают подвижную бетонную смесь, подаваемую пневмати- 
ческим транспортом по трубам. Формование изделий 
в вертикальном положении дает ровную и гладкую по- 
верхность плит и панелей. 

Вибропрокатная технология. Плиты перекрытий и 
панели стен формуют на непрерывно движущейся ленте, 
гладкая или рифленая поверхность которой образует 
форму изделия. После укладки арматурного каркаса 
бетонную смесь, поданную на ленту, вибрируют и уп- 
лотняют с помощью расположенных сверху валков. По- 
следовательно прокатываемые изделия, укрытые сверху 
и подогреваемые снизу, за время перемещения по ленте 
(в течение нескольких часов) набирают необходимую 
прочность и после охлаждения на стеллажах транспор- 
тируются на склад готовой продукции. Технологические 
операции подчинены единому ритму — скорости движе- 
ния формующей ленты. 

Изготовить весь комплект сборных изделий, необхо- 
димых для возведения здания, по одной технологической 
схеме нельзя. Поэтому на заводах сборных железобетон- 
ных изделий одновременно используют несколько техно- 
логических схем. Разработка новых прогрессивных кон- 
струкций в ряде случаев вызывает необходимость совер- 
шенствования технологической схемы или создания 
новой технологии, что, в свою очередь, может потребо- 
вать определенного приспособления конструкции к тех- 
нологическим требованиям. 
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1.3.2. Средняя плотность железобетона 

Средняя плотность тяжелого железобетона при 
укладке бетонной смеси с вибрированием должна соста- 
вить 2500 кг/мз, при укладке бетонной смеси без вибри- 
рования — 2400 кг/мз. При значительном содержании 
арматуры (свыше 3 %) плотность железобетона опреде- 
ляют как сумму масс бетона и арматуры в 1 м? объема 
конструкции. Среднюю плотность легкого железобетона 
определяют так же. 

1.3.3. Предварительно напряженный 
железобетон и способы создания 
предварительного напряжения 

Предварительно напряженными называют такие же- 
лезобетонные конструкции, в которых в процессе изго- 
товления искусственно создают значительные ‘сжимаю- 
щие напряжения в бетоне натяжением высокопрочной 
арматуры. Начальные сжимающие напряжения создают 
в тех зонах бетона, которые впоследствии под воздейст- 
вием нагрузок испытывают растяжение. При этом повы- 
игается трещиностойкость конструкции и создаются 
условия для применения высокопрочной арматуры, что 
приводит к экономии металла и снижению стоимости 
конструкции. 

Удельная стоимость арматуры \, характеризуемая 
отношением ее цены Ц (руб/т) к расчетному сопротивле- 
нию А; (МПа), снижается с увеличением прочности 
арматуры (рис. 1.26). Поэтому высокопрочная арматура 
значительно выгоднее обычной. Однако применять высо- 
копрочную арматуру в конструкциях без предваритель- 
ного напряжения нельзя, так как при высоких растяги- 
вающих напряжениях в арматуре и соответствующих 
деформациях удлинения в растянутых зонах бетона по- 
являются трещины значительного раскрытия, лишающие 
конструкцию необходимых эксплуатационных качеств. 

Суть использования предварительно напряженного 
железобетона в конструкциях — экономический эффект, 
достигаемой применением высокопрочной арматуры; вы- 
сокая трещиностойкость и как следствие повышенная 
жесткость, лучшее сопротивление динамическим нагруз- 
кам, коррозионная стойкость, долговечность. 

В предварительно напряженной балке под нагрузкой 
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Рис. 1.26. Зависимость удель- Рис. 1.27. Диаграмма 
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ли от ее прочности ] — предварительно —напря- 
“ женная балка II - балка A-11...A-1V — классы сталей без предварительного на- 

а пряжения 

3 Г 2 5 Рис. 1.28. Способы co3- 
дания предварительного 

К = VA Lap. напряжения бетона 
2 

6 

а — натяжение арматуры Ha 
упоры (принципиальная 
схема); б—готовый элемент; 
в — натяжение арматуры на 
упоры при непрерывном ар- 
мировании; ‘г — натяжение 
арматуры на бетон (прин- 
ципиальная схема); @— 20- 
товый элемент; 1 — форма; 
2 — арматура; 3— ynop; 4— 
домкрат; 5— затвер евший 
бетон; 6 — поддон; 7 — шты* 
ри поддона; 8— трубки; 9— 
зажим: 10 — кавал; 1 — an- 
Kep; 12 -— заинъецированный 

канал 

(рис. 1.27, а) бетон испытывает растягивающие напря- 
жения только после погашения начальных сжимающих 
напряжений. При этом сила Perc, вызывающая образова- 
ние трещин или ограниченное по ширине их раскрытие, 
превышает нагрузку, действующую при эксплуатации 
Fser. С увеличением нагрузки на балку до предельного 
разрушающего значения Ё, напряжения в арматуре 
и бетоне достигают предельных значений. В аналогичной 
балке без предварительного напряжения (рис. 1.27, 6) 
нагрузка Ferce<Fser, НО разрушающая нагрузка Fy, для 
обеих балок близка по значению, поскольку предельные 
напряжения в арматуре и бетоне этих балок одинаковы. 
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Таким образом, железобетонные предварительно Ha- 
пряженные элементы работают под нагрузкой без тре- 
щин или с ограниченным по ширине их раскрытием 
F ser<Pere<Fy, а конструкции без предварительного на- 
пряжения — при наличии трещин (Forc<Fser< Fu) и при 
больших значениях прогибов (рис. 1.27, в). В этом раз- 
личие конструкций предварительно напряженных и без 
предварительного напряжения с вытекающими отсюда 
особенностями их расчета, конструирования и изготов- 
ления. 

В производстве предварительно напряженных эле- 
ментов возможны два способа создания предварительно- 
го напряжения: натяжение арматуры на упор и натяже- 
ние ее на бетон. При натяжении на упоры арматуру 
заводят в форму до бетонирования элемента, один конец 
ее закрепляют в упоре, другой — натягивают домкратом 
или другим приспособлением до заданного контролируе- 
мого напряжения (рис. 1.28, а). После приобретения бе- 
тоном необходимой кубиковой прочности перед обжати- 
ем Кь› арматуру отпускают с упоров. Арматура при 
восстановлении упругих деформаций в условиях сцепле- 
ния с бетоном обжимает окружающий бетон (рис. 
1.28, 6). При так называемом непрерывном армировании 
форму укладывают на поддон, снабженный штырями, 
арматурную проволоку специальной навивочной маши- 
ной с заданным усилием навивают на трубки, надетые 
на штыри поддона, и конец ее закрепляют плашечным 
зажимом (рис. 1.28, в). После того как бетон наберет 
необходимую прочность, изделие с трубками снимают со 
штырей поддона, при этом арматура обжимает бетон. 

Стержневую арматуру можно натягивать на упоры 
электротермическим способом. Стержни с высаженными 
головками разогревают электрическим током до 300... 
350 °С, заводят в форму и закрепляют концами в упорах 
форм..При восстановлении начальной длины в процессе 
остывания арматура натягивается на упоры. Арматуру 
можно натягивать также электротермомеханическим 
способом. 

При натяжении на бетон сначала изготовляют бетон- 
ный или слабоармированный элемент (рис. 1.28,г), 3a- 
тем при достижении бетоном прочности Аз» создают 
в нем предварительное сжимающее напряжение. Напря- 
гаемую арматуру заводят в каналы или в пазы, оставля- 
емые при бетонировании элемента, и натягивают на 
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бетон (рис. 1.28, 9). При этом способе напряжения в ар- 
матуре контролируют после окончания обжатия бетона. 
Каналы в бетоне, превышающие диаметр арматуры на 
5...15 мм, создают укладкой извлекаемых впоследствии 
пустообразователей (стальных спиралей, резиновых тру- 
бок ит. п.) или оставляемых в бетоне гофрированных 
стальных трубок и др. Сцепление арматуры с бетоном 
создается после обжатия инъецированием — нагнетани- 
ем в каналы цементного теста или раствора под давлени- 
ем через заложенные при изготовлении элемента трой- 
ники — отводы. Если напрягаемую арматуру располага- 
ют с внешней стороны элемента (кольцевая арматура 
трубопроводов, резервуаров и т. п.), то навивку ее с од- 
новременным обжатием бетона выполняют специальны- 
ми навивочными машинами. В этом случае на поверх- 
ность элемента после натяжения арматуры наносят 
торкретированием (под давлением) защитный слой бе- 
тона. 

Натяжение на упоры как более индустриальное яв- 
ляется основным способом в заводском производстве. 
Натяжение на бетон применяется главным образом для 
крупноразмерных конструкций и при соединении их на 
монтаже. 

1.3.4. Сцепление арматуры с бетоном 

В железобетонных конструкциях скольжение армату- 
ры в бетоне под нагрузкой не происходит благодаря 
сцеплению материалов. Прочность сцепления арматуры 
с бетоном оценивают сопротивлением выдергиванию 
или вдавливанию арматурных стержней, заанкерованных 
в бетоне (рис. 1.29, а). По опытным данным, прочность 
сцепления зависит от следующих факторов: зацепления 
в бетоне выступов на поверхности арматуры периодиче- 
ского профиля (рис. 1.29, 6); сил трения, развивающихся 
при контакте арматуры с бетоном под влиянием его усад- 
ки; склеивания арматуры с бетоном, возникающего бла- 
годаря клеящей способности цементного геля. Наиболь- 
шее влияние на прочность сцепления оказывает первый 
фактор: он обеспечивает около 3/4 общего сопротивления 
скольжению арматуры в бетоне; если арматура гладкая 
н круглая, сопротивление скольжению уменьшается. 
Прочность сцепления возрастает с повышением класса 
бетона, уменьшением водоцементного отношения, а так- 
же с увеличением возраста бетона. Исследования пока- 
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Рис. 1.29. Сцепление арматуры с бетоном 
а — гладкой: 6 — периодического профиля; в — зависимость напряжений сцеп- 

ления от диаметра стержня 

зали, что распределение напряжений сцепления армату- 
ры с бетоном по длине заделки стержня неравномерно; 
наибольшее напряжение сцепления тестах, Не зависит OT 
длины анкеровки стержня Ign. Среднее напряжение сцеп- 
ления определяют как частное от деления усилия в стер- 
жне N на площадь заделки. 

Те = №М/(п 4), (1.19) 

где и — периметр сечения стержня (для гладкой арматуры при сред- 
них классах бетона ил 2,5...4 МПа). 

При недостаточной заделке к концам стержней при- 
варивают коротыши или шайбы (по концам стержней из 
гладкой стали класса А-1 устраивают крюки). 

При вдавливании арматурного стержня в бетон проч- 
ность сцепления болыше, чем при его выдергивании 
вследствие сопротивления окружающего слоя бетона 
поперечному расширению сжимаемого стержня. С увели- 
чением диаметра стержня и напряжения в нем с; проч- 
ность сцепления при сжатии возрастает, а при растяже- 
нии уменьшается (рис. 1.29, в). Отсюда следует, что 
для лучшего сцепления арматуры с бетоном при кон- 
струировании железобетонных элементов диаметр растя- 
нутых стержней следует ограничивать. 

59



В РАСТЯНУТОЙ ЗОНЕ 
[4 = 04| в сжатой 30HE 

Рис. 1.30. Анкер ненапрягаемой арматуры 
а — круглых гладких стержней; 6 — стержней периодического профиля на 

свободной опоре балки 

1.3.5. Анкеровка арматуры в бетоне 

В железобетонных конструкциях закрепление концов 
арматуры в бетоне — анкеровка — достигается запуском 
арматуры за рассматриваемое сечение на длину зоны 
передачи усилий с арматуры на бетон (обусловленную 
сцеплением арматуры с бетоном), а также с помощью 
анкерных устройств. 

Ненапрягаемая арматура из гладких стержней клас- 
са А-| снабжена на концах анкерами в виде полукруг- 
лых крюков.диметром 2,5 4, а в конструкциях из бетонов 
на пористых заполнителях — диаметром 54 (рис. 1.30, а). 
Анкерами гладких стержней в сварных сетках и карка- 
сах служат стержни поперечного направления, поэтому 
их применяют без крюков на концах. Также не имеют 
крюков на концах арматурные стержни периодического 
профиля, обладающие значительно лучшим сцеплением 
с бетоном. 

Ненапрягаемую арматуру периодического профиля 
заводят за нормальное к продольной оси элемента сече- 
ние, в котором она учитывается с полным расчетным со- 
противлением, на длину зоны анкеровки 

Lan = [an (R;/Rp) + Anan] d, (1 .20) 

но не менее lgn=Aan 4, 

ГДе Wan, Adan, Aan — Коэффициенты, определенные по табл. 1.2; Ю— 
расчетное сопротивление арматуры (см. гл. 2); К, — расчетное со- 
противление бетона осевому сжатию (см. гл. 2); 4 — диаметр 
стержня. 
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1.2. К определению длины анкеровки [«„ ненапрягаемых стержней 
периодического профиля 

Допустимое 
минимальное 

Напряженное состояние арматуры © АА, А, значение 
и условия aHKepOBKH an an an ln MM 

а 9 

не менее 

Анкеровка растянутой армату- | 0,7 п 20 250 
ры в растянутом бетоне 
Анкеровка сжатой или растя- | 0,5 8 12 200 
нутой арматуры в сжатом бе- 
тоне 

Если в нормальном к продольной оси элемента сече- 
нии стержни используются с неполным расчетным сопро- 
тивлением, то при определении Ja, значение А; умножа- 
ют на коэффициент, равный отношению площади сече- 

ния арматуры, необходимой при полном использовании 
расчетного сопротивления, к площади сечения фактиче- 
ски имеющейся арматуры. 

На крайних свободных опорах изгибаемых элементов 
продольные растянутые стержни заводят для анкеровки 
за внутреннюю грань опоры на длину не менее 10 4; а ес- 
ли наклонные трещины в растянутой зоне не образуют- 
ся — то на длину не менее od (рис. 1.30, 6). 

Напрягаемую арматуру — стержни’ периодического 
профиля или арматурные канаты — при натяжении на 
упоры и достаточной прочности бетона применяют в кон- 
струкциях без специальных анкеров; при натяжении на 
бетон (арматурные пучки) или на упоры в условиях не- 
достаточного сцепления с бетоном (гладкая высокопроч- 
ная проволока) — со специальными анкерами. Длину 
зоны анкеровки напрягаемой арматуры без анкеров при- 
нимают равной длине зоны передачи напряжений с ар- 
матуры на бетон по формуле 

[р = [Op (Ogp/Rop) + Ар] 4, (1.21) 
где Wp, Ap — коэффициенты, определяемые по табл. 1.3; Юьр — переда- 
точная прочность бетона (кубиковая прочность бетона к моменту 
обжатия); Osp — предварительное напряжение в арматуре с учетом 
потерь (принимают равным большему из значений; Re или Osp). 

Для элементов из легкого бетона классов B7,5b— 
В12,5 значения Wp и Ap по табл. 1.3, увеличивают в 1,4 ра- 
за. Для стержней периодического профиля всех видов 
значение [› принимают не менее 154. При мгновенной 
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1.3. К определению длины зоны передачи напряжений /, 
напрягаемой арматуры без анкеров 

Значение коэффициента 

Вид и класс арматуры 
Op | ^р 

Стержневая периодического профиля 0,25 10 
(независимо от класса и диаметра) 
Высокопрочная проволока класса Вр-П 
диаметром, мм: 

1,4 40 
4 1,4 50 
3 1,4 60 

Арматурные канаты класса К-7 диамет- 
ром. мм 

15 1,0 25 
12 1,1 25 
9 1,25 30 
6 1,4 40 

То же, класса К-19 диаметром 14 мм 1,0 25 

передаче усилия обжатия на бетон для стержней перио- 
дического профиля диаметром до 18 мм (срезаемых 
с натяжных приспособлений упоров форм при отпуске 
натяжения) значения Wp и Ap увеличивают в 1,25 раза. 

Предварительное напряжение в арматуре считается 
изменяющимся линейно от нуля у края элемента до пол- 
ного значения в сечении, расположенном на расстоянии 
[› от края элемента (рис. 1.31). Для того чтобы бетон 
при передаче на него усилий с напрягаемой арматуры не 
раскалывался, концы элементов усиливают закладными 
деталями с анкерными стержнями, хомутами и т. п. 

Для захвата, натяжения и закрепления на упорах ка- 
натов и стержневой арматуры периодического профиля 
применяют специальные цанговые захваты; кроме того, 
для стержневой арматуры используют приваренные ко- 
ротыши или шайбы, нарезку накатом без ослабления 
сечения, высаженные головки правильной формы или 
неправильной формы со втулкой (рис. 1.32). 

Анкеры при натяжении арматуры на бетон должны 
обеспечивать надежную передачу усилий. В местах рас- 
положения анкеров у концов элементов бетон усиливают 
дополнительными хомутами, сварными сетками, спира- 
лями, а для равномерной передачи усилий с арматуры 
на бетон под анкерами размещают стальные плиты. 

Заводской гильзовый анкер арматурного пучка состо- 
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Рис. 1.31. Схема линейного изменения . 
предварительного напряжения арматуры 
на длине зоны передачи усилий на бетон an ae mal 

an Ae) | 

| bp 

Рис. 1.32. Анкеровка напрягаемой арматуры 
а — цанговый захват для канатов и стержней; 6 — коротыши 1 и шайбы 2, 
приваренные к стержням; в —гайка на нарезке накатом конца стержня; г — 
высаженная головка правильной формы; д — высаженная головка со втулкой; 
е — коротыши 1 и петли 3 для анкерной гладкой високопрочной про- 

волоки 

ит из стержня с нарезкой, заведенного внутрь пучка, 
и гильзы из мягкой стали, надетой поверх пучка (рис. 
1.38, а). При протяжке через обжимное кольцо металл 
гильзы течет и запрессовывает проволоки пучка (рис. 
1.33, 6). Закрепление этого анкера после натяжения ар- 
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Рис. 1.34. Анкер с колодкой и конической пробкой для закрепления 
однорядного арматурного пучка (натяжение на бетон домкратом 

двойного действия) 

| - коническая пробка; 2— колодка; 3 — стальная плита; 4 — патрубок; 5— 
арматурный пучок 

Рис. 1.35. Анкер стакан- 
ного типа для закрепле- 

ния мощного арматурно- 
го пучка (натяжение на 

бетон) 

1 — бетон, обеспечивающий 
м запрессовку пучка в анкере; 
м wil 7 — 2 — стальной стакан с при- 
НИ варенным дном; 3 — кониче- 
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матурного пучка на бетон домкратом преизводится гай- 
кой концевого стержня, затягиваемой до упора в торец 
элемента. | 

Анкер, в котором арматурный пучок закрепляют 
стальной конической пробкой в процессе натяжения дом- 
кратом двойного действия, создают следующим образом 
(рис. 1.34). Упором домкрата в торец элемента арматур- 
ный пучок натягивают до заданного напряжения, затем 
‘специальным поршнем, выдвигаемым из домкрата, про- 
волоки пучка заклинивают конической трубкой в сталь- 
ной колодке. 

Анкер стаканного типа применяют для закрепления 
более мощного арматурного пучка с несколькими ряда- 
ми концентрически расположенных проволок (рис. 1.35). 
Домкрат захватывает анкер и оттягивает его с упором 
на бетон; в зазор, образовавшийся между анкером и тор- 
цом элемента, вводят шайбы с прорезями, благодаря че- 
му арматурный пучок удерживается в напряженном со- 
стоянии. 

1.3.6. Защитный слой бетона 
в железобетонных элементах 

Защитный слой бетона в железобетонных элементах 
создается размещением арматуры на некотором удале- 
нии от поверхности элемента. Защитный слой бетона 
необходим для обеспечения совместной работы армату- 
ры с бетоном на всех стадиях изготовления, монтажа 
и эксплуатации конструкций; он также защищает арма- 
туру от внешних воздействий, высокой температуры, 
агрессивной среды и т. п. Толщину защитного слоя бето- 
на на основании опыта эксплуатации железобетонных 
конструкций устанавливают в зависимости от вида 
и диаметра арматуры, размера сечений элемента, вида 
и класса бетона, условий работы конструкции и т. д. 

Толщина защитного слоя бетона для продольной ар- 
матуры ненапрягаемой или с натяжением на упоры дол- 
жна быть не менее диаметра стержня или каната; в пли- 
тах и стенках толщиной до 100 мм — 10 мм: в плитах 
и стенках толщиной более 100 мм, а также в балках вы- 
сотой менее 250 мм — 15 мм; в балках высотой 250 мм 
и более — 20 м; в блоках сборных фундаментов — 30 мм. 

Толщина защитного слоя бетона у концов продольной 
напрягаемой арматуры на участке передачи усилий с ар- 
матуры на бетон должна составлять не менее двух диа- 
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метров стержня арматуры классов А-ТУ, Ат-ГУ или арма- 
турного каната и не менее трех диаметров стержня 
арматуры классов A-V, A-VI, At-V, Ат-УГ. Причем тол- 
щину защитного слоя бетона на указанном участке 
длины элемента принимают не менее 40 мм для стержне- 
вой арматуры всех классов и не менее 20 мм для арма- 
турного каната. Защитный слой бетона у концов элемен- 
та при наличии стальных опорных деталей допускается 
принимать таким же, как и для сечения в пролете. 

Толщина защитного слоя бетона для продольной на- 
прягаемой арматуры, натягиваемой на бетон и распола- 
гаемой в каналах (расстояние от поверхности конструк- 
ции до ближайшей к ней поверхности канала), должна 

быть не менее 20 мм и не менее половины диаметра ка- 
нала, а при диаметре арматурного пучка 32 мм и более 
еще и не менее этого диаметра. 

Расстояние от концов продольной ненапрягаемой ар- 
матуры до торца элементов принимают не менее 10 мм, 
а для сборных элементов большой длины (панелей дли- 
ной более 12 м, ригелей — более 9 м, колонн — более 
18 м) — не менее 15 мм. 

Минимальная толщина защитного слоя бетона для 
поперечных стержней каркасов и хомутов при высоте се- 
чения элемента менее 250 мм составляет 10 мм, при вы- 
соте сечения. элемента 250 мм и более — 15 мм. 

1.3.7. Усадка железобетона 

В железобетонных конструкциях стальная арматура 
вследствие ее сцепления с бетоном становится внутрен- 
ней связью, препятствующей усадке бетона. Согласно 
опытным данным усадка и набухание железобетона 
в ряде случаев вдвое меньше, чем усадка и набухание 
бетона (рис. 1.36). Деформация стесненной усадки бето- 
на приводит к появлению в железобетонном элементе на- 
чальных, внутренне уравновешенных напряжений — рас- 
тягивающих в бетоне и сжимающих в арматуре. Под 
влиянием разности деформаций свободной усадки бетон- 
ного элемента &s; и стесненной усадки армированного 
элемента #515 (рис. 1.37) 

Ent = Es] — 81 (1.22) 

возникают средние растягивающие напряжения в бетоне 
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Рис. 1.36. Изменение с течением времени усадки и набухания 
1— бетона; 2— железобетона; [— вабухание в воде; Ш — усадка на воздухе 
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Наибольшие значения этих напряжений находятся в 30- 
не контакта с арматурой. Деформации #31; являются для 
арматуры упругими. и в ней возникают сжимающие на- 
пряжения 

0. = E61, Es: (1.24) 

Уравнение равновесия внутренних усилий элемента, 
армированного двусторонней симметричной арматурой, 
имеет следующий вид: 

где Д; — площадь сечения арматуры; А — площадь сечения эле- 
мента. 

Отсюда 

Os = Spt (A/As) = выч, (1.26) 

где и, =А;/А — коэффициент армирования. 

Если подставить в (1.22) деформации, выраженные 
через напряжения по формулам (1.23), (1.24), (1.26), 

One Eos = 1—1 Е» 
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то значение растягивающих напряжений в бетоне 

251 Ез 

аа * 
где a=E;/E,— отношение модулей упругости арматуры и бетона, 

Следовательно, при усадке железобетона растягива- 
ющие напряжения в бетоне зависят от деформации сво- 
боднай усадки бетона вх, коэффициента армирования 
WW, класса бетона. С увеличением содержания арматуры 
в бетоне растягивающие напряжения Oot увеличиваются, 
и, если они достигают временного сопротивления при 
растяжении А», то возникают усадочные трещины. 

Растягивающие напряжения в бетоне железобетон- 
ного элемента при деформации стесненной усадки бето- 
на, армированного односторонней несимметричной ар- 
матурой, возрастают вследствие внецентренного прило- 
жения к сечению усилий в арматуре 

Ons = 2, 25851 Ез 

, ot 1a + 2,250/v,° 
Начальные растягивающие напряжения в бетоне OT 

усадки способствуют более раннему образованию трещин 
в тех зонах железобетонных элементов, которые испы- 
тывают растяжение от нагрузки. Однако с появлением 
трещин влияние усадки уменьшается. В стадии разру- 
шения усадка не влияет на несущую способность стати- 
чески определяемой железобетонной конструкции. 

В статически неопределимых железобетонных конст- 
рукциях (арках, рамах и т.п.) лишние связи препятст- 
вуют усадке железобетона, вызывая появление допол- 
нительных внутренних усилий. Влияние усадки эквива- 
лентно понижению температуры на определенное число 
градусов. Для тяжелого бетона возможно среднее зна- 
чение в; 2 1,5.10-“, что при коэффициенте линейной 
температурной деформации и: ==1.10-5°С-! эквивалент- 
но понижению температуры Ha А15°С. Для железобе- 
тона на пористых заполнителях 1; 22. 10-4. 

Для того чтобы уменьшить дополнительные усилия 
от усадки, железобетонные конструкции промышленных 
и гражданских зданий большой протяженности делят 
усадочными швами на блоки. 

(1.28)



1.3.8. Ползучесть железобетона 

Ползучесть железобетона является следствием пол- 
зучести бетона. Стальная арматура становится связью, 
препятствующей свободной ползучести бетона. Стеснен- 
ная ползучесть в железобетонном элементе под нагруз- 
кой приводит к перераспределению усилий между арма- 
турой и бетоном. Этот процесс интенсивно протекает 
в течение первых нескольких месяцев, а затем в течение 
длительного времени (более года) постепенно затухает. 

В центрально-сжатой железобетонной призме про- 
дольные деформации арматуры и бетона (рис. 1.38, а) 
благодаря сцеплению материалов одинаковы 

в =e, =0,/Еь. (1.29) 

Сжимающее напряжение в продольной арматуре 

О; = &3 Ез = 0) a/v. (1.30) 

Роль поперечных стержней или хомутов сводится 
главным образом к предотвращению выпучивания про- 
дольных сжатых стержней. 

Уравнение равновесия внешней нагрузки и внутрен- 
них усилий в бетоне и продольной арматуре 

N = 0 А-- д. А; = 0 А (1 p,@/¥). (1.31) 

Отсюда сжимающее напряжение в бетоне 
0p = N/(1+ в, а/\А. (1.32) 

Коэффициент упругопластических деформаций бетона 

У = ге/[8е + #р1 (Ё, бь/Юь)]. 

зависит от времени #и уровня напряжений оъ/Кь. Следо- 
вательно, с течением времени в результате уменьшения 
коэффициента у при постоянной внешней силе N напря- 
жение в бетоне согласно формуле (1.32) уменьшается; 
при этом напряжение в арматуре увеличивается (см. рис. 
1.38, 6, в). При проценте армирования и! =0,5 % напря- 
жения в арматуре возрастают через 150 дней более чем 
в 2,5 раза. С увеличением процента армирования до 
и: =24Ф интенсивность роста напряжений в арматуре 
снижается. При мгновенной разгрузке бетон и арматура 
деформируются упруго, однако остаточные пластические 
деформации бетона препятствуют восстановлению упру- 
гих деформаций в арматуре. В результате после раз- 
грузки арматура будет сжата, а бетон — растянут. Если 
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Рис. 1.38. Перераспределение напряжений между арматурой и бето- 
ном сжатой железобетонной призмы вследствие ползучести бетона 
а — схема железобетонной призмы под нагрузкой; 6 — для бетона класса B40; 

в — то же BI5 

a |9 Рис. 1.39. Релаксация напряже- 
ний в бетоне при постоянных 
напряжениях в арматуре желе- 

МА зобетонной призмы 

в — схема железобетонной призиы 
с наложенными связями; б-— ха- 
рактер изменения реакции связей 

N с течением времени 
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растягивающие напряжения в бетоне после разгрузки 
превысят временное сопротивление растяжению оъ: > Юьь, 
то в бетоне появляются трещины. При повторном загру- 
жении эти трещины закрываются. 

Релаксация напряжений в бетоне железобетонной 
призмы наблюдается и при постоянных напряжениях 
в арматуре — в другом эксперименте (рис. 1.33, а). Ес- 
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ли в железобетонной призме создать начальные сжима- 
ющие деформации = и начальные сжимающие напря- 
жения в бетоне of и арматуре о°, а затем ввести связи, 
сохраняющие постоянной длину призмы (f=const) 
и препятствующие дальнейшему ее деформированию, то 
в любой момент времени # после введения связей оказы- 
вается, что напряжение в бетоне 

ОЕ’ 0,. 0 

Напряжения в бетоне уменьшаются с течением времени, 
так как уменьшается коэффициент V. 

Реакция связей 

М (0) = 0, ( A+ 9, А; 

с течением времени при постоянных напряжениях в ар- 
матуре уменьшаются (рис. 1.39, 6) 

На работу железобетонных элементов ползучесть бе- 
тона оказывает различное влияние: 

в коротких сжатых элементах — обеспечивает полное 
использование прочности бетона и арматуры; 

в гибких сжатых элементах — вызывает увеличение 
начальных эксцентриситетов, что может снизить их не- 
сущую способность; | 

в изгибаемых элементах — вызывает увеличение про- 
гибов: | 

_ в предварительно напряженных конструкциях — при- 
водит к потере предварительного напряжения. 

Ползучесть и усадка железобетона протекают одно- 
временно и совместно влияют на работу конструкции. 

. 1.3.9. Воздействие температуры 
на железобетон 

Под воздействием температуры в железобетоне воз- 
никают внутренние взаимно уравновешенные напряже- 
ния, вызванные некоторым различием в значениях коэф- 
фициента линейной температурной деформации цемент- 
ного камня, зерен заполнителей и стальной арматуры. 
При воздействии на конструкцию температуры до 50°С 
внутренние напряжения невелики и практически не при- 
водят к снижению прочности железобетона. В условиях 
систематического воздействия технологических темпера- 
тур порядка 60...200°С необходимо учитывать некоторое 
снижение механической прочности непосредственно бето- 
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на (примерно Ha 30%). При длительном нагреве до 
500...600°С и последующем охлаждении железобетон- 
ный элемент разрушается. 

Основными причинами разрушения бетона при воз- 
действии высоких технологических температур являют- 
ся значительные внутренние растягивающие напряже- 
ния, возникающие вследствие разности температурных 
деформаций цементного камня и зерен заполнителей, 
а также вследствие увеличения в объеме свободной из- 
вести, которая выделяется при дегидратации минералов 
цемента и гасится влагой воздуха. Поэтому для конст- 
рукций, испытывающих длительное воздействие высоких 
технологических температур, применяют специальный 
жаростойкий бетон. | 

Прочность сцепления арматуры периодического про- 
филя с бетоном снижается при температуре до 500°С на 
30 $. Прочность же сцепления гладкой арматуры с бе- 
тоном начинает резко снижаться при 250 °С. 

В статически неопределимых железобетонных конст- 
рукциях под воздействием сезонных изменений темпера- 
тур возникают дополнительные напряжения, которые 
при большой протяженности конструкции становятся 
весьма значительными. Чтобы уменьшить их, здания 
большой протяженности делят на отдельные блоки тем- 
пературными швами, которые обычно совмещают с уса- 
дочными швами. 

1.3.10. Коррозия железобетона 
и меры защиты от нее 

Коррозионная стойкость железобетонных элементов 
зависит от плотности бетона и степени агрессивности 
среды. 

Коррозия бетона, имеющего недостаточную плотность, 
может происходить от воздействия фильтрующей, осо- 
бенно мягкой воды, которая растворяет составляющую 
часть цементного камня — гидрат окиси кальция. Наи- 
большей растворяющей способностью обладает мягкая 
вода. Внешним признаком такой коррозии бетона явля- 
ются белые хлопья на сго поверхности. Другой вид кор- 
розии бетона возникает под влиянием газовой или жид- 
кой агрессивной среды: кислых газов в сочетании с по- 
вышенной влажностью, растворов кислот, сернокислых 
солей и др. При взаимодействии кислоты с гидратом 
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окиси кальция цементного камня бетон разрушается. 
Продукты химического взаимодействия агрессивной сре- 
ды и бетона, кристаллизуясь, постепенно заполняют поры 
и каналы бетона, приводят к разрыву их стенок и быст- 
рому разрушению бетона. Наиболее вредны для бетона 
соли ряда кислот, особенно серной; они образуют в це- 
менте сульфат кальция и алюминия. Сульфатоалюминат 
кальция, растворяясь, вытекает и образует белые под- 
теки на поверхности бетона. Весьма агрессивны грунто- 
вые воды, содержащие сернокислотный кальций, а так- 
же воды с магнезиальными и аммиачными солями. Мор- 
ская вода при систематическом воздействии оказывает 
вредное влияние на бетон, поскольку содержит сульфа- 
томагнезит, хлористую магнезию и другие вредные 
соли. 

Коррозия арматуры (ржавление) происходит в ре- 
зультате химического и электролитического воздействия 
окружающей среды. Она обычно протекает одновремен- 
но с коррозией бетона, но может протекать и независи- 
мо от нее. Продукт коррозии стали имеет больший объ- 
ем, чем арматура, в результате чего создается значи- 
тельное радиальное давление на окружающий слой бе- 
тона. При этом вдоль арматурных стержней возникают 
трещины и отколы бетона с частичным обнажением ар- 
матуры. 

° Мерами защиты от коррозии железобетонных KOHCT- 
рукций, находящихся в условиях агрессивной среды, 
в зависимости от степени агрессии являются: снижение 
фильтрующей способности бетона введением специаль- 
ных добавок; повышение плотности бетона; увеличение 
толщины защитного слоя бетона; применение лакокра- 
сочных или мастичных покрытий, оклеечной изоляции; 
замена портландцемента глиноземистым цементом; при- 
менение специального кислотостойкого бетона, а также 
полимербетона и бетонополимеров. 

1.3.11. Некоторые специальные 
виды железобетона 

Армоцемент это особый вид железобетона, приготов- 
ленный на цементно-песчаном бетоне, армированный 
сетками из тонкой проволоки диаметром 0,5...1 мм с мел- 
кими ячейками размером до 10X10 мм. Насыщение 
сетками — густое, расстояние между сетками — 3...5 мм, 
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что позволяет получить достаточно однородный по свой- 
ствам материал. Из армоцемента изготовляют KOHCT- 
рукции с малой толщиной стенок — 10...30 мм (оболоч- 
ки, волнистые своды и т.п.). Армирование выполняют 
по расчету; коэффициент сетчатого армирования должен 
быть в пределах п. ==А./6=0,004...0,025, где А; — пло- 
щадь сечения сеток на единицу длины, 6 — толщина эле- 
мента. 

Прёдельная растяжнмость бетона в армоцементных 
конструкциях благодаря значительному увеличению 
поверхности сцепления арматуры с бетоном возрастает. 
Малая ширина раскрытия трещин — основная особен- 
ность армоцемента, позволяющая достигнуть полного 
использования прочности арматурных сеток в конструк- 
циях без предварительного напряжения. В растянутых 
зонах армоцементных конструкций возможно комбини- 
рованное армирование — сетками и напрягаемой apMa- 
турой. 

Армоцементные конструкции можно использовать 
лишь при нормальной влажности и отсутствии агрессив- 
ных воздействий среды, так как их коррозионная стой- 
кость невелика. Огнестойкость их меньше, чем огнестой- 
кость железобетонных конструкций. Использование 
армоцементных. конструкций не рекомендуется при 
систематическом воздействии ударной нагрузки. 

Армополимербетон. Железобетон этого вида представ- 
ляет собой полимербетон со стальной или неметалличе- 
ской арматурой. Коррозия стальной арматуры в армо- 
полимербетоне не наблюдается. Армополимербетон 
в Целом обладает высокой коррозионной стойкостью, 
и поэтому применение его целесообразно в конструкци- 
ях и сооружениях, работающих в агрессивной среде и при 
высоком гидростатическом давлении... 

Вопросы для самостоятельной проработки материала главы 1 

1. Какие основные технологические требования предъявляю? 
к бетону как материалу для железобетонных конструкций? 

2. Как подразделяют бетоны по различным признакам? 
8. Какие существуют три основных вида бетонов? 
4. Что представляет собой арматура бетона? Как она влияет на 

прочность и деформативность бетона? 
5. Что такое усадка бетона? Как она влияет на начальные на- 

пряжения в бетоне? 
6. Какие основные виды образцов применяют для испытания 6г- 

тона при сжатии, растяжении? 
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„7. Как влияют размеры образцов на прочность бетона при сжа- 
тиц 

8. Какие установлены нормами классы и марки бетона? 
9. Что такое «класс бетона по прочности на сжатие»? 
10. Что такое среднее квадратическое отклонение прочности бе- 

тона U что такое коэффициент вариации прочности бетона? 
‚ ИН. Чему равна гарантированная прочность бетона для заданно- 
го класса бетона? С какой обеспеченностью она назначается? 

12. Какие даются технико-экономические рекомендации по выбо- 
ру класса бетона? 

13. Как влияет время и условия твердения на прочность бетона? 
14. Какова прочность бетона при длительной нагрузке, много- 

кратно повторных нагрузках? 
15. Какие виды объемных ц силовых деформаций испытывает 

бетон? 
16. Как изобразить диаграмму Oo—ey при однократном кратко- 

временнои загружении? Опишите характерные участки на этой диа- 
грамме. 

17. Как изобразить диаграмму сь—гь бетона при длительной на- 
грузке, многократных повторных нагрузках? Опишите характерные 
участки на этих диаграммах. 

18. Что такое ползучесть бетона, релаксация напряжений в бе- 
тоне? 

19. В чем заключается связь между напряжениями и деформа- 
циями в бетоне при упругой и упругопластической работе? 

20. Что такое модуль деформаций бетона — начальный, секущий, 
касательный? , 

di. Что такое мера ползучести и характеристика ползучести бе- 
тона 

22. Что такое предельная сжимаемость и предельная растяжи- 
мость бетона? 

23. В чем назначение стальной арматуры в железобетоне? Как 
армируют балки, колонны? 

24. Как подразделяют стальную арматуру по четырем констриук- 
тивно-технологическим признакам? 

25. Как изобразить диаграммы растяжения различных арматур- 
ных сталей? Укажите характерные точки на них. 

26. В чем влияние химического состава арматурных сталей на 
их механические свойства? 

27. В чем сущность термического упрочнения арматурных ста- 
лей, упрочнения холодным деформированием? 

28. Что такое физический предел текучести стали, условный пре- 
дел текучести? 

29. Чем характеризуются пластические свойства арматурных 
сталей? 

30. Какая установлена классификация арматурных сталей? 
51.8 чем заключаются требования по свариваемости арматурных 

сталей 

32. Какие приводятся технико-экономические рекомендации по 
применению различных арматурных сталей? 

° 33. Какие применяют арматурные сварные изделия? 
34. Какие применяют арматурные изделия из высокопрочной про- 

BONOKU? 
35. Какие применяют сварные стыки арматуры — заготовочные 

в заводских условиях и на монтаже конструкций? 
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36. В чем конструктивно технологические особенности заводско- 
го производства железобетонных изделий? 

37. В чем техническая и экономическая сущность предварительно 
напряженного железобетона? 

88. Каковы преимущества предварительно напряженных KONCT- 
рукций? 

39. Какие применяют способы создания предварительного напря- 
жения, способы натяжения арматуры? 

40. Какие факторы влияют на прочность сцепления арматуры 
с бетоном? 

41.«Как осуществляется анкеровка арматуры в бетоне; каковы 
факторы, влияющие на длину зоны анкеровки? 

$2 Как осуществляется анкеровка напрягаемой арматуры в 6e- 
тоне 

43. В чем сущность усадки железобетона и каково ее влияние на 
напряженное состояние элементов? 

44. В чем сущность ползучести железобетона ц каково ее влия- 
ние на напряжения и деформации элементов? 

45. В чем назначение защитного слоя бетона в конструкциях 
и какая требуется толщина защитного слоя? 

46. Как воздействует температура на железобетон? 
47. В чем сущность коррозии железобетона и какие меры защи- 

ты от нее? 

ГЛАВА 2. ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНЫЕ ОСНОВЫ ТЕОРИИ 
СОПРОТИВЛЕНИЯ ЖЕЛЕЗОБЕТОНА И МЕТОДЫ 
РАСЧЕТА ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ КОНСТРУКЦИЙ . 

2.1. Экспериментальные данные о работе 
железобетона под нагрузкой 

2.1.1. Значение экспериментальных 
исследований 

Экспериментальные исследования по изучению совме- 
стной работы двух различных по своим физико-механи- 
ческим свойствам материалов — бетона и стальной ар- 
матуры — проводились с самого начала появления желе- 
зобетона. Экспериментами установлено, что нелинейные 
деформации бетона и трещины в растянутых зонах ока- 
зывают существенное влияние на напряженно-деформи- 
рованное состояние железобетонных элементов. Допу- 
щения о линейной зависимости между напряжениями 
и деформациями и основанные на этих допущениях фор- 
мулы сопротивления упругих материалов для железобе- 
тона часто оказываются неприемлемыми. 

Теория сопротивления железобетона строится на 
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опытных данных и законах механики и исходит из дей- 
ствительного напряженно-деформированного состояния 
элементов на различных стадиях нагружения внешней 
нагрузкой. По мере накопления опытных данных методы 
расчета железобетонных конструкций совершенствуются. 

2.1.2. Три стадии напряженно- 
деформированного состояния 
железобетонных элементов 

Опыты с различными железобетонными элементами— 
изгибаемыми, внецентренно растянутыми, внецентренно 
сжатыми с двузначной эпюрой напряжений — показали, 
что при постепенном увеличении внешней нагрузки MOX- 
но наблюдать три характерные стадии напряженно-де- 
формированного состояния (рис. 2.1): 

стадия [ — до появления трещин в бетоне растянутой 
зоны, когда напряжения в бетоне меньше временного 
сопротивления растяжению и растягивающие усилия вос- 
принимаются арматурой и бетоном совместно; 

стадия 1] — после появления трещин в бетоне растя- 
нутой зоны, когда растягивающие усилия в местах, где 
образовались трещины, воспринимаются арматурой 
и участком бетона над трещиной, а на участках между 
трещинами — арматурой и бетоном совместно; 

стадия ПП] — стадия разрушения, характеризующаяся 
относительно коротким периодом работы элемента, ког- 
да напряжения в растянутой стержневой арматуре до- 
стигают физического или условного предела текучести, 
в высокопрочной арматурной проволоке — временного 
сопротивления, а напряжения в бетоне сжатой зоны — 
временного сопротивления сжатию. В зависимости от 
степени армирования элемента последовательность раз- 
рушения зон — растянутой и сжатой — может изме- 
НЯТЬСЯ. 

Рассмотрим три стадии напряженно-деформирован- 
ного состояния в зоне чистого изгиба железобетонного 
элемента при постепенном увеличении нагрузки (cM. 
рис. 2.1). 

Стадия I. При малых нагрузках на элемент напряже- 
ния в бетоне и арматуре невелики, деформации носят 
преимущественно упругий характер; зависимость между 
напряжениями и деформациями — линейная, эпюры нор- 
мальных напряжений в бетоне сжатой и растянутой зон 
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Рис. 2.1. Стадии напряженно-деформированного состояния в нор- 
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сечения — треугольные. С увеличением нагрузки на эле- 
мент в бетоне растянутой зоны развиваются неупругие 
деформации, эпюра напряжений становится криволиней- 
ной, напряжения приближаются к пределу прочности 
при растяжении. Этим характеризуется конец стадии I. 
При дальнейшем увеличении нагрузки в бетоне растяну- 
той зоны образуются трещины, наступает новое качест- 
венное состояние. 

Стадия I]. В том месте растянутой зоны, где.образо- 
вались трещины, растягивающее усилие воспринимается 
арматурой и участком бетона растянутой зоны над тре- 
щиной. В интервалах между трещинами в растянутой 
зоне сцепление арматуры с бетоном сохраняется, и по 
мере удаления от краев трещин растягивающие напря- 
жения в бетоне увеличиваются, а в арматуре уменьша- 
ются. С дальнейшим увеличением нагрузки на элемент 
в бетоне сжатой зоны развиваются неупругие деформа- 
ции, эпюра нормальных напряжений искривляется, а ор- 
дината максимального напряжения перемещается с края 
сечения в его глубину. Конец стадии П характеризуется 
началом заметных неупругих деформаций в арматуре. 
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Стадия Ш (стадия разрушения). С дальнейшим уве- 
личением нагрузки напряжения в стержневой арматуре 
достигают ‘физического (условного) предела текучести; 
напряжения в бетоне сжатой зоны под влиянием нара- 
стающего прогиба элемента и сокращения высоты сжа- 
той зоны также достигают значений временного сопро- 
тивления сжатию. Разрушение железобетонного элемен- 
та начинается с арматуры растянутой зоны и заканчи- 
вается раздроблением бетона сжатой зоны. Такое 
разрушение носит пластический характер, его называют 
случаем 1. Если элемент в растянутой зоне армирован 
высокопрочной проволокой с малым относительным уд- 
линением при разрыве (около 4%), то одновременно 
с разрывом проволоки происходит раздробление бетона 
сжатой зоны. Разрушение носит хрупкий характер, его 
также относят к случаю |. 

В элементах с избыточным содержанием растянутой 
арматуры (переармированных) разрушение происходит 
по бетону сжатой зоны. Стадия П переходит в стадию 
[Ш внезапно. Разрушение переармированных сечений 
всегда носит хрупкий характер при неполном использо- 
вании растянутой арматуры; его называют случаем 2. 

Ненапрягаемая арматура сжатой зоны сечения в ста- 
дии Ш испытывает сжимающие напряжения, обуслов- 

ленные предельной сжимаемостью бетона: сз<ЗеньЕ+, 
_ Сечения по длине железобетонного элемента испыты- 

вают разные стадии напряженно-деформированного со- 
стояния. Так, сечения в зонах с небольшими изгибаю- 
щими моментами находятся в стадии I; по мере нараста- 
ния изгибающих моментов — в стадии II; в зоне с 
максимальным изгибающим моментом —B стадии III. 
Разные стадии напряженно-деформированного состояния 
железобетонного элемента могут возникать и на различ- 
ных этапах — при изготовлении и предварительном об- 
жатии, транспортировании и монтаже, действии эксплуа- 
тационной нагрузки. | 

При обжатии в предварительно напряженном элемен- 
те возникают довольно высокие напряжения. Под влия- 
нием развития неупругих деформаций эпюра сжимающих 
напряжений приобретает криволинейное очертание. 
В процессе последовательного загружения внешней на- 
грузкой предварительные сжимающие напряжения нога- 
шаются, а возникающие растягивающие напряжения 
приближаются к временному сопротивлению бетона рас- 
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тяжению (рис. 2.2). Перемещение в глубь сечения орди- 
наты с максимальным напряжением на криволинейной 
эпюре о» =ьЕ, обусловлено последовательным увеличе- 

нием значений в и одновременным уменьшением E, от 
оси к внешнему краю сечения из-за развития неупругих 
деформаций. Особенность напряженно-деформирован- 
ного состояния предварительно напряженных элементов 
проявляется главным образом в стадии [. Внешняя на- 
грузка, вызывающая образование трещин, значительно 
увеличивается (в несколько раз), напряжения в бетоне 
сжатой зоны и высота этой зоны также значительно воз- 
растают. Интервал между стадиями Ги Ш сокращается. 
После образования трещин напряженные состояния эле- 
ментов с предварительным напряжением и без него 
в стадиях Пи [Ш сходны. 

2.1.3. Процесс развития 
трещин в растянутых зонах бетона 

В железобетонных элементах трещины могут быть 
вызваны условиями твердения и усадки бетона, предва- 
рительным внецентренным обжатием при изготовлении, 
перенапряжением материалов при эксплуатации в ре- 
зультате перегрузки, осадки опор, изменением темпера- 
туры и т.п. Трещины от перенапряжения чаще всего по- 
являются в растянутых зонах, реже в сжатых. Трещины 
в растянутых зонах элементов, незаметные на глаз, по- 
являются под нагрузкой даже в безукоризненно выпол- 
ненных железобетонных конструкциях. Образование их 
обусловлено малой растяжимостью бетона, не способно- 
го следовать за значительными удлинениями арматуры 
при высоких рабочих напряжениях. В предварительно 
напряженных конструкциях трещины появляются при 
сравнительно больших значениях нагрузки. Опыт экс- 
плуатации железобетонных конструкций зданий и соору- 
жений показывает, что при ограниченной ширине рас- 
крытия трещины в растянутых зонах не опасны и не 
нарушают общей монолитности железобетона. 

Арматура в бетоне растянутой зоны элемента несколь- 
ко сглаживает отрицательное влияние неоднородности 
структуры и нарушений сплошности бетона, однако при 
обычном содержании арматуры предельная растяжи- 
мость армированного бетона лишь незначительно: превы- 
шает предельную растяжимость неармированного бетона. 
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Трещины в сжатых зонах обыкновенно указывают Ha 
несоответствие размеров сечения усилиям сжатия; они 
опасны для прочности конструкции. 

В процессе развития трещин в растянутых зонах бе- 
тона различают три этапа: возникновение трещин, когда 
они могут быть еще невидимыми; образование трещин, ̀ 
когда они становятся видимыми невооруженным глазом; 
раскрытие трещин до предельно возможных пределов. 
Можно считать, что в элементах с обычным содержанием 
арматуры образование трещин совпадает с их возник- 
новением, поэтому рассматривают два этапа: образова- 
ние и раскрытие трещин. 

2.2. Развитие методов расчета сечений 

2.2.1. Метод расчета по допускаемым 
напряжениям 

Метод расчета прочности сечений изгибаемых эле- 
ментов по допускаемым напряжениям исторически сфор- 
мировался первым; в нем за основу взята стадия II на- 
пряженно-деформированного состояния и приняты сле- 
дующие допущения: бетон растянутой зоны не работает, 
растягивающее напряжение воспринимается арматурой; 
бетон сжатой зоны работает упруго, а зависимость меж- 
ду напряжениями и деформациями — линейная согласно 
закону Гука; нормальные к продольной оси сечения, пло- 
ские до изгиба, остаются плоскими после изгиба (гипо- 
теза плоских сечений). 

Как следствие этих допущений, в бетоне сжатой зоны 
принимаются треугольная эпюра напряжений и постоян- 
ное отношение модулей упругости материалов a=—E,/F, 
(рис. 2.3). Рассматривают приведенное однородное се- 
чение, в котором площадь сечения растянутой арматуры 
А; заменяют площадью сечения бетона, равной GaAs, 
а площадь сечения сжатой арматуры А. — площадью 
сечения бетона aA,. Исходя из равенства деформаций 
бетона и арматуры 

#3 = 0,/E, = &ь = 6ъ/Ёь, 

а также используя отношение о устанавливают зависи- 
мость между напряжениями в арматуре и бетоне 

с, = G05. (2.1) 
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Рис. 2.3. К расчету балки прямоугольного сечения по допускаемым 
напряжениям 

Краевое напряжение в бетоне определяют как- для 
приведенного однородного сечения 

Op = Mx/Treds (2.2) 
где х — высота сжатой зоны 

Напряжения в растянутой и сжатой арматуре 

6, = ae) (2.3) 
lred 

of =a EF) (2.4) 
Tred 

где ho=h—a — рабочая (полезная) высота сечения; й — полная вы- 
сота сечения; а — расстояние от оси, нормальной к плоскости изгиба 
и проходящей через центр тяжести сечения растянутой арматуры, 
до внешнего растянутого края сечения, а’ — расстояние от OCH, нор- 
мальной к плоскости изгиба и проходящей через центр тяжести се- 
чений сжатой арматуры, до внешнего сжатого края сечения. 

Высоту сжатой зоны сечения х находят из условия, 
что статический момент приведенного сечения относи- 
тельно нейтральной оси равен нулю 

2 , р За = OX’ /2 -- a4, (х—а) — aA, (hy — x) =0 (2.5) 

Момент инерции приведенного сечения 

Treg = 6x3/3 + Ag (ho — x)? - @A, (x — а’)?. (2.6) 

Напряжения в бетоне и арматуре ограничивают до- 
пускаемыми напряжениями, которые устанавливают как 
некоторые доли временного сопротивления бетона сжа- 
тию 0,=0,45К (где К — марка бетона, принимаемая 
равной кубиковой прочности бетона) и предела текуче- 
сти арматуры с; =0,50y. 
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Основной недостаток метода расчета сечений по до- 
пускаемым напряжениям заключается в том, что бетон 
рассматривается как упругий материал. Действительное 
же распределение напряжений в бетоне по сечению в ста- 
nun II не отвечает треугольной эпюре. напряжений, а a— 
число не постоянное, зависящее от значения напряжения 
в бетоне, продолжительности его действия и других фак- 
торов. Не помогает и установление разных значений чис- 
Ла @ в зависимости от класса бетона. Установлено, что 
действительные напряжения в арматуре меньше вычис- 
ленных. Этот метод расчета не только не дает возмож- 
ности спроектировать конструкцию с заранее заданным 
коэффициентом запаса, но и не позволяет определить ис- 
тинные напряжения в материалах. В ряде случаев это 
приводит к излишнему расходу материалов, требует ус- 
тановки арматуры в бетоне сжатой зоны и др. 

Особенно ярко проявились недостатки метода расче- 
та по допускаемым напряжениям при внедрении в прак- 
тику новых видов бетона (тяжелых ‘бетонов высоких 
классов, легких бетонов на пористых заполнителях) 
H арматурных сталей высокой прочности. Это побудило 
советских ученых к выполнению специальных исследо- 
ваний и разработке метода расчета, который лучше от- 
вечал бы упругопластическим свойствам железобетона 
и позволил бы отказаться от метода расчета по допуска- 
емым напряжениям. Таким методом явился введенный 
в нормы в 1938 г. метод расчета по разрушающим уси- 
ЛИЯМ. 

2.2.2. Метод расчета по разрушающим усилиям 

Метод расчета сечений по разрушающим усилиям 
исходит. из стадии Ш напряженно-деформированного со- 
стояния при изгибе. Работа бетона растянутой зоны не 
учитывается. В расчетные формулы вместо допускаемых 
напряжений вводят предел прочности бетона при сжатии 
и предел текучести арматуры. При этом отпадает необ- 
ходимость в использовании числа ©. Эпюра напряжений 
в бетоне сжатой зоны вначале была ‘принята криволи- 
нейной, а затем — прямоугольной. Усилие, допускаемое 
при эксплуатации конструкции, определяют делением 
разрушающего усилия на общий коэффициент запаса 
прочности К. Tak, для изгибаемых элементов 

М = Mp/k, (2.7) 
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Рис. 2.4. К расчету балки любого симметричного сечения по разру- 
шающим усилиям 

а для сжатых элементов 

М == Мр/Ё. (2.8) 
При определении разрушающих усилий элементов, 

работающих по случаю 1, разрушение которых начина- 
ется в растянутой зоне, вместо гипотезы плоских сечений 
применяют принцип пластического разрушения, впервые 
обоснованный советским ученым А. Ф. Лолейтом. 

На основании этого принципа, согласно которому на- 
пряжения в арматуре и бетоне достигают’ предельных 
значений одновременно, были получены расчетные фор- 
мулы разрушающих усилий изгибаемых и центрально- 
загруженных элементов. 7 

Для изгибаемого элемента с любым симметричной 
формы сечением (рис. 2.4) высоту сжатой зоны опреде- 
ляют из уравнения равновесия внутренних усилий в ста- 
дии разрушения 

R, А,-+КА,=ВА, (2.9) 
где К, — временное сопротивление бетона сжатию при изгибе, кото- 
poe принято равным 1,25R,; Ю; — предел текучести арматуры; Ay — 
площадь сечения сжатой зоны бетона, 

Разрушающий момент определяют как момент внут- 
ренних усилий относительно оси, проходящей через 
центр тяжести растянутой арматуры 

Мр= В $, + В, А, (в—а}, (2.10) 

где 5ь=Аь2ь — статический момент площади сечения бетона сжатой 
зоны бетона относительно оси, проходящей через центр тяжести се- 
чения растянутой арматуры; 2ь — расстояние от центра тяжести се- 
чения растянутой арматуры до центра тяжести площади сечения 
сжатой зоны бетона, 
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Границу между случаем | и случаем 2 устанавлива- 
ют на основе опытных данных. При S,/So<0,8 имеет ме- 
сто случай I ($ — статический момент всей рабочей 
площади сечения бетона относительно оси, проходящей 
через центр тяжести сечения растянутой арматуры). Для 
прямоугольных и тавровых сечений с полкой в сжатой 
зоне граничное значение высоты сжатой зоны ¥==0,00No. 

Таким образом, при расчете этим методом в формулах 
учитывают запас прочности —единый для элемента 
в целом. Коэффициент запаса прочности А был уста- 
новлен нормами в зависимости от причины разрушения 
конструкции, сочетания силовых воздействий и отноше- 
ния усилий Го от временных нагрузок к усилиям Ге OT 
постоянных нагрузок. В случае преобладания времен- 
ной нагрузки перегрузка конструкции более вероятна 
и коэффициент запаса должен быть больше. Так, для 
плит и балок Е =1,8 при основном сочетании нагрузок 
и отношении Т./Те<2, R=2 при T./Tg>2 и т.д. Для 
сборных конструкций заводского изготовления при ос- 
новных и дополнительных сочетаниях нагрузок коэффи- 
циент запаса уменьшался на 0,2. 

В расчетах сечений по разрушающим усилиям внут- 
ренние усилия М, Q, М от нагрузки определяют также 
в стадии разрушения конструкции, т.е. с учетом обра- 
зования пластических шарниров. Для многих видов кон- 
струкций — плит, неразрезных балок, рам — такого рода. 
расчеты дают существенный экономический эффект. 

Метод расчета по разрушающим усилиям, учитыва- 
ющий упругопластические свойства железобетона, более 
правильно отражает действительную работу сечений 
конструкции под нагрузкой и является серьезным раз- 
витием в теории сопротивления железобетона. Большим 
преимуществом этого метода по сравнению с методом 
расчета по допускаемым напряжениям является возмож- 
ность определения близкого к действительности общего 
коэффициента запаса прочности. При расчете по разру- 
шающим усилиям в ряде случаев получается меньший 
расход арматурной стали по сравнению с расходом ста- 
Ли по методу допускаемых напряжений (например, в из- 
гибаемых элементах сжатая арматура по расчету этим 
методом обычно не требуется). 

Недостаток метода расчета сечений по разрушающим 
усилиям заключается в том, что возможные отклонения 
фактических нагрузок и прочностных характеристик ма- 
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терналов от их расчетных значений не могут быть явно 
учтены при одном общем синтезирующем коэффициенте 
запаса прочности. 

2.3. Метод расчета конструкций 
по предельным состояниям 

. 2.3.1. Сущность метода 

Метод расчета конструкций по предельным состояни- 
ям является дальнейшим развитием метода расчета по 
разрушающим усилиям. При расчете по этому методу 
четко устанавливают предельные состояния конструкций 
и используют систему расчетных коэффициентов, введе- 
ние которых гарантирует, что такое состояние не насту- 
пит при самых неблагоприятных сочетаниях нагрузок 
и при наименьших значениях прочностных характеристик 
материалов. Прочность сечений определяют по стадии 
разрушения, но безопасность работы конструкции под 
нагрузкой оценивают не одним синтезирующим коэффи- 
циентом запаса, а указанной системой расчетных коэф- 
фициентов. Конетрукции, запроектированные и рассчи- 
танные по методу предельного состояния, получаются не- 
сколько экономичнее. 

2.3.2. Две группы предельных состояний 

Нредельными считаются состояния, при которых кон- 
струкции перестают удовлетворять предъявляемым к ним 
в процессе эксплуатации требованиям, т.е. теряют спо- 
собность сопротивляться внешним нагрузкам и воздейст- 
виям или получают недопустимые перемещения или ме- 
стные повреждения. 

Железобетонные конструкцин должны удовлетворять 
требованиям расчета по двум группам предельных со- 
стояний: по несущей способности (первая группа); по 
пригодности к нормальной эксплуатации (вторая 
группа). 
- Расчет по предельным состояниям первой группы 
выполняют, чтобы предотвратить следующие явления: 

хрупкое, вязкое или иного характера разрушение 
(раечет по прочности с учетом в необходимых случаях 
прогиба конструкции перед разрушением}; 

потерю устойчивости формы конструкции (расчет на 
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устойчивость тонкостенных конструкций и т.п.) или ее 
положения (расчет на опрокидывание и скольжение 
подпорных стен, внецентренно нагруженных высоких 
фундаментов; расчет на всплытие заглубленных или под- 
земных резервуаров ит. п.); 

усталостное разрушение (расчет на выносливость 
конструкций, находящихся под воздействием многократ- 
но повторяющейся подвижной или пульсирующей на- 
грузки: подкрановых балок, шпал, рамных фундаментов 
и перекрытий под неуравновешенные машины и т. п.); 

разрушение от совместного воздействия силовых фак- 
торов и неблагоприятных влияний внешней среды (аг- 
рессивность среды, попеременное замораживание и OT- 
таивание ит. п.). 

Расчет по предельным состояниям второй группы вы- 
полняют, чтобы предотвратить следующие явления: 

образование чрезмерного и продолжительного раскры- 
тия трещин (если по условиям эксплуатации`они допу- 
стимы); 

чрезмерные перемещения (прогибы, углы поворота, 
углы перекоса и амплитуды колебаний). 
Расчет по предельным состояниям конструкции в це- 

лом, а также отдельных ее элементов или частей выпол- 
няют для всех этапов: изготовления, транспортирования, 
монтажа и эксплуатации. При этом расчетные схемы 
должны отвечать принятым конструктивным решениям 
и каждому из перечисленных этапов. 

2.3.3. Расчетные факторы 

Расчетные факторы — нагрузки и механические ха- 
рактеристики бетона и арматуры (временное сопротивле- 
ние, предел текучести) — обладают статистической из- 
менчивостью (разбросом значений). Нагрузки и воздей- 
ствия могут отличаться от заданной вероятности 
превышения средних значений, а механические характе- 
ристики материалов — от заданной вероятности сниже- 
ния средних значений. В расчетах по предельным со- 
стояниям учитывают статистическую изменчивость на- 
грузок и механических характеристик материалов, фак- 
торы нестатистического характера, а также различные 
неблагоприятные или благоприятные физические, хими- 
ческие и механические условия работы бетона и армату- 
ры, изготовления и эксплуатации элементов зданий и со- 
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оружений. Нагрузки, механические характеристики ма- 
териалов и расчетные коэффициенты нормируют. 

Значения нагрузок, сопротивление бетона и армату- 
ры устанавливают по главам СНиП 2.01.07—85 «Ha- 
грузки и воздействия» и СНиП 2.03.01—84.* «Бетонные 
и железобетонные конструкции». 

2.3.4. Классификация нагрузок. 
Нормативные и расчетные нагрузки 

Постоянные нагрузки. В зависимости от продолжи- 
тельности действия нагрузки делят на постоянные и вре- 
менные. Постоянными нагрузками являются вес несу- 
щих и ограждающих конструкций зданий и сооружений, 
вес и давление грунтов, воздействие предварительного 
напряжения железобетонных конструкций. 

Временные нагрузки. Длительные нагрузки. 
К ним относятся: вес стационарного оборудования на 
перекрытиях — станков, аппаратов, двигателей, емкостей 
и т. п.; давление газов, жидкостей, сыпучих тел в емко- 
стях; вес специфического содержимого в складских по- 
мещениях, холодильников, архивов, библиотек и подоб- 
ных зданий и сооружений; установленная нормами часть 
временной нагрузки в жилых домах, в служебных и бы- 
товых помещениях; длительные температурные техноло- 
гические воздействия от стационарного оборудования; 
нагрузки от одного подвесного или одного мостового кра- 
на, умноженные на коэффициенты: 0,5 — для кранов 
группы режимов работы 4К-6К (среднего режима), 0,6— 
для кранов группы режима работы 7К (тяжелого режи- 
ма), 0,7 — для кранов группы режима работы 8К (тяже- 
лого режима); снеговые нагрузки для III...VI климати- 
ческих районов с коэффициентами 0,3...0,6. Указанные 
значения крановых, некоторых временных и снеговых 
нагрузок составляют часть полного их значения и вво- 
дятся в расчет при учете длительности действия нагру- 
зок этих видов на перемещения, деформации, образова- 
ние трещин. Полные значения этих нагрузок относятся 
к кратковременным. 

Кратковременные нагрузки. К ним отно- 
сятся: вес людей, деталей, материалов в зонах обслужи- 
вания и ремонта оборудования — проходах и других сво- 
бодных от оборудования участках; часть нагрузки на 
перекрытия жилых и общественных зданий; нагрузки, 
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возникающие при изготовлении, перевозке и монтаже 
элементов конструкций; нагрузки от подвесных и мосто- 
вых кранов, используемых при возведении или эксплуа- 
тации зданий и сооружений; снеговые и ветровые нагруз- 
ки; температурные климатические воздействия. 

Особые нагрузки. К ним относятся: сейсмиче- 
ские и взрывные воздействия; нагрузки, вызываемые 
неисправностью или поломкой оборудования и резким 
нарушением технологического процесса (например, при 
резком повышении или понижении температуры и т. п.); 
воздействия неравномерных деформаций основания, со- 
провождающиеся коренным изменением структуры: грун- 
та (например, деформации просадочных грунтов при 
замачивании или вечномерзлых грунтов при оттаива- 
HHH), И Op. 

Нормативные нагрузки. Они устанавливаются HOpMa- 
ми по заранее заданной вероятности превышения сред- 
них значений или по номинальным значениям. Норма- 
тивные постоянные нагрузки принимают по проектным 
значениям геометрических и конструктивных параметров 
и по средним значениям плотности. Нормативные вре- 
менные технологические и монтажные нагрузки уста- 
навливают по наибольшим значениям, предусмотренным 
для нормальной эксплуатации; снеговые и ветровые — 
по средним из ежегодных неблагоприятных значений 
или по неблагоприятным значениям, соответствующим 
определенному среднему периоду их повторений. 

Расчетные нагрузки. Их значения при расчете конст- 
рукций на прочность и устойчивость определяют умно- 
жением нормативной нагрузки на коэффициент надеж- 
ности по нагрузке ;, обычно больше, чем единица, на- 
пример g—£ny;. Коэффициент надежности при действии 
веса бетонных и железобетонных конструкций у; =1,1; 
веса конструкций из бетонов на легких заполнителях (со 
средней плотностью 1600 кг/м3з и менее) и различных 
стяжек, засыпок, утеплителей, выполняемых в заводских 
условиях у: =1,2 и на монтаже у; =1,3; различных вре- 
менных нагрузок в зависимости от их значения — при 
полном нормативном значении менее 2,0 кПа у; =1,3, 
при полном нормативном значении 2,0 кПа и более у; = 
—1,2. Коэффициент надежности при действии веса кон- 
струкций, применяемый в расчете на устойчивость по- 
ложения против всплытия, опрокидывания и скольже- 
ния, а Также в других случаях, когда уменьшение 
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массы ухудшает условия работы конструкции, принят 
у; ==0,9. При расчете конструкций на стадии возведения 
расчетные кратковременные нагрузки умножают на ко- 
эффициент 0,8. При расчете конструкций по деформаци- 
ям и перемещениям (по второй группе предельных со- 
стояний) расчетные нагрузки принимают равными нор- 
мативным значениям с коэффициентом у; =1. 

Сочетание нагрузок. Конструкции должны быть рас- 
считаны на различные сочетания нагрузок или соответ- 
ствующие им усилия, если расчет ведут по схеме неупру- 
гого состояния. В зависимости от состава учитываемых 
нагрузок различают: основные сочетания, включающие 
постоянные, длительные и кратковременные нагрузки 
или усилия от них; особые сочетания, включающие по- 
стоянные, длительные, возможные кратковременные 
и одна из особых нагрузки или усилия от них. 

В основных сочетаниях при учете не менее двух вре- 
менных нагрузок их расчетные значения (или’ соответст- 
вующих им усилий) умножают на коэффициенты соче- 
тания равные: для длительных нагрузок 1ф, =0,95; для 
кратковременных 1р2=0,9. При учете же одной времен- 
ной нагрузки \р; ={ф›=1. Нормами допускается при учете 
трех и более кратковременных нагрузок их расчетные 
значения умножать на коэффициенты сочетаний: = 1— 
для первой по степени важности кратковременной на- 
грузки; 4$›==0,8 — для второй; ф›==0,6 — для остальных. 

В особых сочетаниях для длительных нагрузок 1 = 
—0,95, для кратковременных 1.=0,8, кроме случаев, 
оговоренных в нормах проектирования зданий и соору- 
жений в сейсмических районах. 

Снижение нагрузок. При расчете колонн, стен, фунда- 
ментов многоэтакных зданий временные нагрузки на 
перекрытия допускается снижать, учитывая степень ве- 
роятности их одновременного действия, умножением на 
коэффициенты: для жилых домов, общежитий, служеб- 
ных помещений и т.п. при грузовой площади А>9. м?. 

фил = 0,4 -- 1,8/V nA; (2.11) 

для различных залов (читален, собраний, торговых 
и т. п.), участков обслуживания и ремонта оборудования 
в производственных помещениях при грузовой площади 
A>36 м? 

физ = 0,5 Е З/У nA, (2.19) 
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где п — общее число перекрытий, временные нагрузки от которых 
учитывают при расчете рассматриваемого сечения. 

Нормами также допускается снижать временные на- 
грузки при расчете балок и ригелей в зависимости от 
площади загружаемого перекрытия. 

2.3.5. Степень ответственности 
зданий и сооружений © 

Степень ответственности зданий и сооружений опре- 
деляется размером материального`и социального ущер- 
ба при достижении конструкциями предельных состоя- 
ний. При проектировании конструкций следует учитывать 
коэффициент надежностн по назначению yn, значение ко- 
торого зависит от класса ответственности зданий или 
сооружений. На коэффициент надежности по назначению 
следует делить предельные значения несущей способно- 
сти, расчетные значения сопротивлений, предельные зна- 
чения деформаций, раскрытия трещин или умножать на 
этот коэффициент расчетные значения нагрузок, усилий 
или иных воздействий. Установлены три класса ответст- 
венности зданий и сооружений: 

класса I, у7„=1— здания и сооружения, имеющие 
обоснованное народнохозяйственное и (или) социальное 
значение; главные корпуса ТЭС, АЭС; телевизионные 
башни; промышленные трубы высотой более 200 м; ре- 
зервуары для нефтепродуктов вместимостью более 
10 тыс. м3; крытые спортивные сооружения с трибунами; 
здания театров, кинотеатров, цирков, рынков, учебных 
заведений, детских дошкольных учреждений, музеев, 
государственных архивов и т. п.; 

класс ИП, \у„=0,95 — здания и сооружения промыш- 
ленного и гражданского строительства (не входящие 
в классы Ги ПГ); | 

класс Ш, y,z=0,9 — различные склады без процессов 
сортировки и упаковки, одноэтажные жилые дома, вре- 
менные здания и сооружения. 

2.3.6. Нормативные и расчетные 
сопротивления бетона 

Нормативными сопротивлениями бетона являются со- 
противление осевому сжатию призм. (призменная проч- 
ность) Ав и сопротивлевие осевому растяжению Rota, 
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которые определяются .в: зависимости от класса бетона 
по прочности (при обеспеченности 0,95). 

Нормативную призменную прочность определяют по 
эмпирической формуле 

Ryn = В (0,77 — 0,00125 В); (2.13) 

при этом RynZ0,72 В. 
Нормативное сопротивление осевому растяжению 

Rotn рпределяют в соответствии с зависимостью (1.1). 
При контроле класса бетона по прочности на осевое 

астяжение нормативное сопротивление бетона осевому 
растяжению Кь„ принимают равным его гарантирован- 
ной прочности (классу) на осевое растяжение. 

Значения нормативных сопротивлений бетона (округ- 
ленно) приведены в прил. 3. 

Расчетные сопротивления бетона для расчета по пер- 
вой группе предельных состояний определяют делением 
нормативных сопротивлений на соответствующие коэф- 
фициенты надежности по бетону: при сжатии — уве == 1,3, 
при растяжении — у: =1,5, а при контроле прочности 
на растяжение — у»: =1,3. Расчетное сопротивление бе- 
тона осевому сжатию 

Ry == Кьп /Уье; | (2.14) 

расчетное сопротивление бетона осевому растяжению 

Rot = Rotn/Vot- (2.15) 

Расчетное сопротивление сжатию тяжелого бетона 
классов В50, B55, B60 умножают на коэффициенты, учи- 
тывающие особенность механических свойств высоко- 
прочного бетона (снижение деформаций ползучести), 
соответственно равные 0,95, 0,925 и 0,9. 

Значения расчетных сопротивлений бетона (округ- 
ленно) приведены в прил. 1. 

При расчете элементов конструкций расчетные со- 
противления бетона Ry и Rot. уменьшают, а в отдельных 
случаях увеличивают умножением на соответствующие 
коэффициенты условий работы бетона oi, учитывающие 
следующие факторы: особенности свойств бетонов; дли- 
тельность действия нагрузки и ее многократную повто- 
ряемость, условия, характер и стадию работы конструк- 
ции; способ ее изготовления, размеры сечения и т. п. Зна- 
чения коэффициентов Yoi приведены в прил. 3. 

Расчетные сопротивления бетона для расчета по вто- 
рой группе предельных состояний устанавливают при 

92



коэффициенте надежности по бетону yo=1, т.е. прини- 
мают равными нормативным значениям Roser=Ron, 
Roi,ser==Rotn и вводят в расчет с коэффициентом условий 
работы бетона уь;=1| за исключением случаев расчета 
железобетонных элементов по образованию трещин при 
действии многократно повторяющейся нагрузки, когда 
следует вводить коэффициент Yo;, установленный нор- 
мами. 

2.3.7. Нормативные и расчетные 
сопротивления арматуры 

Нормативные сопротивления арматиры Rsn устанав- 
ливают с учетом статистической изменчивости прочности 
и принимают равными нанменьшему контролируе- 
мому значению следующих величин: для стержневой ар- 
матуры — физического предела текучести с, или услов- 
ного предела текучести 0,2; для проволочной армату- 
ры — условного предела текучести со,2=0,80и,. Нормами 
установлена доверительная вероятность нормативного 
сопротивления арматуры — 0,95. Значения нормативных 
сопротивлений для различных классов стержневой и про- 
волочной арматуры приведены в прил. 5. 

Расчетные сопротивления арматуры растяжению для 
расчета по первой группе предельных состояний опреде- 
ляют делением нормативных сопротивлений на COOTBET- 
ствующие коэффициенты надежности по арматуре 
(табл. 2.1) 

Ry = Азп/\в. (2.16) 

Значения коэффициентов надежности по арматуре 
составляют: 

Арматура Vs 

Стержневая классов: 
A-I H А-П . ° $ a s з g g 2 

А-ПТ, диаметрами 6..8 MM. 4 ; 
А-Ш и Ат-ШС . . 
А-ГУ и Ат-ТУС, A-V и At-V : 
А-УГ и Ат-УГ ие... 

Проволочная классов: 

1,0 
1,1 
1,0 
1,1 
1,2 = 

fo
 

e 
oe

 
a
 

-
 

=
 

. 
- 

Ш
 

oe
 

-
 

e 
>
 

a
 

> . e * e § | 1 1,1 

В-П и Вр-П оо 9 §8§ 8 @ 8 ¢ 1,2 

K-7 H K-19 з $ t > 3 3 |] oY a 4 3 3 ° 1,2 

Значения расчетных сопротивлений арматуры растя- 

жению приведены в прил. 5. 
Расчетные сопротивления арматуры сжатию Юзе, ис- 
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2.1. Категория требований к трещиностойкости железобетонных 
конструкций в зависимости от условий их работы и вида арматуры 

Предельно допустимая ширина непродолжительного 

“гс и продолжительного а 
crc2° мм, 

раскрытия трещин 

Условия эксплуатации 
конструкции 

г 

Стержневая клас- 
сов А-[; А-[]; 

А-111; A-IV; про- 
волочная класса 

‚Стержневая клас- 
‚сов A- У; А- УГ: 

проволочная клас- 
сов В-П; Вр-П; 

К-7; К-19 при диа- 
метре наружной 

Проволочная 
классов В-П: 
Bp-IJ; K-7 при 

диаметре наружной 
проволоки 3 мм 

Вр-1 проволоки 3,5 мм и менее 
и более 

В закрытом поме-| Третья кате-| Третья катего-| Третья катего- 
щении гория рия рия 

Acreai=0,4 | @сгс1==0,3 Gere: =0,2 
. сте =, асгс2=0,2 Qerego=0,1 

На открытом воз-| Третья катего-| Третья катего-| Третья катего- 
духе, а также Bi рия рия рия 
грунте выше или| Aero} =0,4 сгс1=0,2 Aercey =0,2 
ниже уровня грун-| Acreo=0,3 Qereo=0,1 
товых вод 

В грунте при пере- Третья катего- Вторая катего- Вторая катего- 
MCHHOM уровне] рия рия рия 
грунтовых вод Qore1 =0,3 Qerei = 0,2 Qere1: = 0,1 

Я сте = ‚ 

пользуемые в расчете конструкций по первой группе 
предельных состояний, при сцеплении арматуры с бето- 
ном принимают равными соответствующим расчетным 
сопротивлением арматуры растяжению Rs, но не более 
400 МПа (исходя из предельной сжимаемости бетона 
eup). При расчете конструкций, для которых расчетное 
сопротивление бетона принято при длительном действии 
нагрузки с учетом коэффициента условий работы уь›>1, 
допускается принимать: А;с. =450 МПа при арматуре 
классов A-IV, At-IVC; Rs-==500 МПа при арматуре клас- 
сов A-V, At-V, A-VI, At-VJ, В-П, Вр-П, K-7, K-19 (no- 
скольку при длительном действии нагрузки предельная 
сжимаемость бетона несколько увеличивается). При 
этом должны соблюдаться специальные конструктивные 
требования по установке поперечной арматуры, предо- 
храняющей продольную сжатую арматуру от выпучива- 
ния, с шагом не более чем 500 мм или не более удвоен- 
ной ширины данной грани элемента. При отсутствии 
сцепления арматуры с бетоном Ю;‹=0. 

При расчете элементов конструкций расчетные Colpo. 
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тивления арматуры снижают или в отдельных случаях 
повышают умножением на соответствующие коэффици- 
енты условий работы ух, учитывающие возможность не- 
полного использования ее прочностных характеристик 
в связи с неравномерным распределением напряжений 
в сечении, низкой прочностью бетона, условиями анке- 
ровки, наличием загибов, характером диаграммы растя- 
жения стали, изменением ее свойств. в зависимости OT 
условий работы конструкции ит. п. 

При расчете элементов на действие поперечной силы 
расчетные сопротивления поперечной арматуры снижают 
введением коэффициента условий работы ys;==0,8, учи- 
тывающего неравномерность распределения напряжений 
в арматуре по длине наклонного сечения. Кроме того, 
для сварной поперечной арматуры из проволоки классов 
Вр-1 и стержневой арматуры класса А-ПТ, диаметр ко- 
торых меньше '/3 диаметра продольных стержней вво- 
дят коэффициент у;. =0,9, учитывающий возможность 
хрупкого разрушения сварного соединения хомутов. Зна- 
чения расчетных сопротивлений поперечной арматуры 
при расчете на поперечную силу Rsw с учетом коэффи- 
циентов si приведены в прил. 5. 

Кроме того, расчетные сопротивления Rs, Ю;е и Rsw 
следует умножать на коэффициенты условий работы: 
Ys3, Ysa — при многократном приложении нагрузки (см. 
ГЛ. 8); yss==le/lp ИЛИ Yss==le/lan—B зоне передачи на- 
пряжений и в зоне анкеровки ненапрягаемой арматуры 
без анкеров; 56 — при работе высокопрочной арматуры 
при напряжениях выше условного предела текуче- 
СТИ 00,2. 

Расчетные сопротивления арматуры для расчета по 
второй группе предельных состояний устанавливают при 
коэффициенте надежности по арматуре ys=l, т.е. при- 
нимают равными нормативным значениям Ю; sep==Rsn 
и вводят в расчет с коэффициентом условий работы ар- 
матуры у;:=1. 

2.3.8. Три категории требований 
к трещиностойкости железобетонных 

конструкций 

Трешиностойкостью железобетонной конструкции на- 
зывают ее сопротивление образованию трешин в стадии 
I напряженно-деформированного состояния или сопро- 
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тивление раскрытию трещин в стадии Il напряженно- 
деформированного состояния. 

К трещиностойкости железобетонной конструкции 
или ее частей при расчете предъявляют различные тре- 
бования в зависимости от вида применяемой арматуры. 
Эти требования относятся к появлению и раскрытию нор- 
мальных и наклонных к продольной оси элемента тре- 
щин и подразделяются на три категории: 

первая категория — не допускается образование тре- 
HHH; 

вторая категория — допускается ограниченное по ши- 
рине непродолжительное раскрытие трещин при условии 
их последующего надежного закрытия (зажатия); 

‚ третья категория — допускается ограниченное по ши- 
рине непродолжительное и продолжительное раскрытие 
трещин. 

Непродолжительным считается раскрытие трещин при 
действии постоянных, длительных и кратковременных 
нагрузок; продолжительным — раскрытие трещин при 
действии только постоянных и длительных нагрузок. 
Предельная ширина раскрытия трещин (@сге1 — непро- 
должительная и Acrco — продолжительная), при которой 
обеспечиваются нормальная эксплуатация зданий, кор- 
розионная стойкость арматуры и долговечность конст- 
рукции, в зависимости от категории требований по тре- 
щиностойкости не должна превышать 0,05...0,4 мм (см. 
табл. 2.1). 

Предварительно напряженные элементы, находящие- 
ся под давлением жидкости или газов (резервуары, на- 
порные трубы и т.п.) при полностью растянутом сече- 
нии со стержневой или проволочной арматурой, а также 
при частично сжатом сечении с проволочной арматурой 
диаметром 3 мм и менее должны отвечать требованиям 
первой категории. Другие предварительно напряженные 
элементы в зависимости от условий работы конструкции 
и вида арматуры должны отвечать требованиям второй 
или третьей категории. Конструкции без предваритель- 
ного напряжения, армированные стержневой арматурой 
классов A-I, А-П, А-ПТ, Ат-ШС, должны отвечать тре- 
бованиям третьей категории (см. табл. 2.1). 

Этим требованиям по трещиностойкости элементы 
должны удовлетворять и при расчете на усилия, возни- 
кающие при транспортировании и монтаже. 
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Порядок учета нагрузок при расчете Ha трещиностой- 
кость зависит от категории требований (табл. 2.2). 

На концевых участках предварительно напряженных 
элементов в пределах длины зоны передачи напряжений 
с арматуры на бетон /p не допускается. образование тре- 
щин при совместном действии всех нагрузок (кроме осо- 
бых), вводимых в расчет с коэффициентом y;=—1. Это 
требование вызвано тем, что преждевременное образова- 
ние Трещин в бетоне на концевых участках элементов 
может привести к выдергиванию арматуры из бетона 
под нагрузкой и внезапному разрушению конструкции. 

Трещины, если они возникают при изготовлении, 
транспортировании и монтаже в зоне, которая впоследз 
ствии под нагрузкой будет сжатой, приводят к CHG: 
нию усилий образования трещин в растянутой при экс- 
плуатации зоне, увеличению ширины их раскрытия 
и увеличению прогибов. Влияние этих трещин учитыва- 
ют в расчетах конструкций. Для элементов, работающих 
в условиях действия многократно повторяющихся нагру- 
зок и рассчитываемых на выносливость, образование та- 
ких трещин не допускается. 

2.3.9. Основные положения расчета 

Предельные состояния первой группы. В расчетах на 
прочность исходят из Ш стадии напряженно-деформи- 
рованного состояния. Сечение конструкции обладает не- 
обходимой прочностьто, если усилия от расчетных нагру- 
зок не превышают усилий, воспринимаемых сечением 
при расчетных сопротивлениях материалов с учетом ко- 
эффициентов условий работы. Усилие от расчетных на- 
грузок Т (например, изгибающий момент или продоль- 
ная сила) является функцией нормативных нагрузок, 
коэффициентов надежности и других факторов С (рас- 
четной схемы, коэффициента динамичности и др.). Уси- 
Jive, воспринимаемое сечением Тре, является, в СВОЮ оче- 
редь, функцией формы и размеров сечения $, прочйости 
материалов Ron, Ю;„, коэффициентов надежности Йо Ma- 
териалам Ys, Ys и коэффициентов условий работы yoi, 
Ysi- 

Условие прочности выражается неравенством 

T (gn; Un, Vf, Yn» С) < T per (S, Ron, Yo» (2.17) 

You» Кзп, Уз, Ysi) 
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поскольку Onyfp==Z3 Unyp=0; Ron vom Re; Rsnyp=Rs, TO 
можно записать короче: 

Т (5, 9, С, Yn) <Т per (S, Rp, Voi» Rs, Ysi)- (2. 18) 

Предельные состояния второй группы. Расчет по об- 
разованию трещин, нормальных и наклонных к продоль- 
ной оси элемента, выполняют для проверки трещино- 
стойкости элементов, к которым предъявляют требова- 
ния первой категории, а также чтобы установить, 
появляются ли трещины в элементах, к трещиностойко- 
сти которых предъявляют требования второй и третьей 
категории. Считается, что трещины, нормальные к про- 
дольной OCH, не появляются, если усилие Т (изгибающий 
момент или продольная сила) от действия нагрузок не 
будет превосходить усилия Tecrc, которое может быть вос- 
принято сечением элемента 

Т <T ere: (2.19) 

Порядок учета нагрузок и значения коэффициента 7; при 
определении усилия T см. табл. 2.2. 

Считается, что трещины, наклонные к продольной 
оси элемента, не появляются, если главные растягиваю- 
щие напряжения в` бетоне He превосходят расчетных зна- 
чений. 

Расчет по раскрытию трещин, нормальных и наклон- 
ных к продольной оси, заключается в определении шири- 
ны раскрытия трещин на уровне растянутой арматуры 
и сравнения ее с предельной шириной раскрытия 

Gere < @сгс,и. (2.20) 

Расчет по перемещениям заключается в определении 
прогиба элемента от нагрузок с учетом длительности их 
действия и сравнении его с предельным прогибом при 
yal: 

h<fu. (2.21) 

Предельные прогибы устанавливаются различными 
требованиями: технологическими, обусловленными нор- 
мальной работой кранов, технологических установок, 
машин и т. п.; конструктивными, обусловленными влия- 
нием соседних элементов, ограничивающих деформации; 
физиологическими; эстетико-психологическими; необхо- 
димостью выдерживать заданные уклоны и т.п, 
(табл. 2.3). Предельные прогибы предварительно напря- 
женных элементов, устанавливаемые эстетико-психоло- 
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2.3. Предельные прогибы железобетонных элементов 

Элемент 
Предельный прогиб 

в долях пролета 
Учитываемые в расчете 
нагрузки при Vf=! 

Подкрановые балки при 
электрических кранах режи- 
мов работы 4K—6K 

Балки, фермы, ригели, пли- 
ты покрытий и перекрытий, 
открытых для обзора, при 
пролете, J, м: 

Технологические 
требования: 

1/400 

Эстетико-психоло- 
гические требова- 
НИЯ: 

От одного крана 

Постоянные и дли- 
тельные 

[=6 1/200 
[=24 1/250 
{=12 (при высоте поме- 1/250 
щения до 6 M) 

Навесные стеновые панели | Конструктивные Постоянные, дли- 
(при расчете из плоскости) | требования: тельные и кратко- 
при пролетах: временные 
1<6 м 1/200 
6 M</<7,5 см 
[> 7,5 м 1/250 

гическими требованиями, могут быть увеличены на вы- 
соту выгиба (строительного подъема), если это не 
ограничено технологическими или конструктивными тре- 
бованиями. 

Существует следующий порядок учета нагрузок в рас- 
чете прогибов: при ограничении технологическими или 
конструктивными требованиями — расчет ведут на дей- 
ствие постоянных, длительных и кратковременных на- 
грузок; при ограничении эстетическими требованиями — 
на действие постоянных и длительных нагрузок. 

Предельные прогибы консолей, отнесенные к вылету 
консоли, принимаются вдвое большими. Нормами также 
устанавливаются предельные прогибы по физиологиче- 
ским требованиям. 

Кроме того, должен выполняться дополнительный 
расчет по зыбкости для не связанных с соседними эле- 
ментами железобетонных плит перекрытий, лестничных 
маршей, площадок и т.п.: добавочный прогиб от крат- 
ковременно действующей сосредоточенной нагрузки 
1000 Н при наиболее невыгодной схеме ее приложения 
не должен превышать 0,7 мм. 
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2.4. Предварительные напряжения 
в арматуре и бетоне 

2.4.1. Значения предварительных напряжений 

Создаваемое искусственно предварительное напряже- 
ние в арматуре и бетоне имеет весьма существенное зна- 
чение для последующей работы элементов под нагрузкой. 
При малых предварительных напряжениях в арматуре 
и малом обжатии бетона эффект предварительного на- 
пряжения с течением времени будет утрачен вследствие 
релаксации напряжений в арматуре, усадки и ползучести 
бетона и других технологических и конструктивных фак- 
торов. При высоких напряжениях в арматуре, близких 
к нормативному сопротивлению, в ней возникает опас- 
ность разрыва при натяжении (проволочная арматура) 
и опасность развития значительных остаточных дефор- 
маций (горячекатаная). На основании исследований, 
опыта изготовления и эксплуатации предварительно на- 
пряженных элементов значения предварительного на- 
пряжения Osp и O,, В арматуре, расположенной соответ- 
ственно в растянутой и сжатой зонах, от действия внеш- 
ней нагрузки установлены нормали с учетом предельных 
отклонений так, чтобы для стержневой и проволочной 
арматуры выполнялись условия: 

бр Р < К; Sp—p > 0,3К;п, (2.22) 

где p=0,050sp — при механическом способе натяжения, МПа; p= 
—=30--360/1 — при электротермическом и элсктротермомеханическом 
способе натяжения (1 — длина натягиваемого стержня, принимаемая 
как расстояние между наружными гранями упоров, м). 

При натяжении арматуры электротермическим спосо- 
бом во избежание потери упрочнения температура нагре- 
ва не должна превышать 300...350 °С. 

Начальное контролируемое напряжение в арматуре 
при натяжении на упоры с учетом потерь от деформации 
анкеров 63 и трения 00 огибающие приспособления ол 
(о потерях см. п. 2.4.2) равно 

Goon = 9—0; —0,; — Scon = Isp — 93 — 04. (2.23) 

Начальное контролируемое напряжение при натяже- 

нии на бетон (с учетом того, что часть усилия тратится 

на обжатие бетона) 

0 =0,—ao 

. 5! 
con p bp) Осоп = Ssp — бур» (2.24) 
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Te Oop, Opp — напряжение в бетоне при OOxKaTHH (с учетом первых 
потерь). 

Возможные производственные отклонения от задан- 

ного значения предварительного напряжения арматуры 

учитывают в расчетах коэффициентом точности натяже- 
ния арматуры 

Yop = 1 + Ду; р; 

1 . Ар = 0,5 —№ (1+ о, (2.25) 
Ogp V np 

где Aysp — предельное отклонение предварительного напряжения 
в арматуре; знак плюс принимают при неблагоприятном влиянии 
предварительного напряжения, например в расчетах на прочность 
для арматуры, расположенной в зоне, сжатой при действии нагруз- 
ки, а также в расчетах для стадии изготовления и монтажа элемен- 
та; знак минус — при благоприятном; пр — число напрягаемых 
стержнеи в сечении элемента. 

Нормами допускается принимать р=0 при расчете 
потерь предварительного напряжения арматуры и при 
расчете по раскрытию трещин и по перемещениям. 

Передаточную (или кубиковую) прочность бетона 
к моменту обжатия Юь, устанавливают так, чтобы при 
обжатии не создавался слишком высокий уровень напря 
жения озр/Кь,, сопровождающийся значительными де- 
формациями ползучести и потерей предварительного на- 
пряжения в арматуре. Рекомендуется принимать Roy под 
расчету, но не менее 11 МПа (при стержневой арматуре 
класса AtT-VI и арматурных канатах — не менее 
15,5 МПа}, а также не менее 50 % прочности бетона. 

С этой же целью ограничивают напряжения в бетоне 
Gop при обжатии; они не должны превышать предельных 
значений, указанных в таба. 2.4. 

2.4. Предельные напряжения обжатия в бетоне предварительно 
напряженных элементов (при расчетной зимней температуре), 

| Напряжение обжатия в бетоне 
бр, доля Кьр, не более 

Напряженное состояние Способ 

HOM обжатин CHHOM . 
жатии 

При действии внешней на-]| На упоры 0,65 0,75 
грузки напряжение обжатия| На бетон 0,55 0,65 
уменьшается 
То же, увеличивается На упоры 0,5 0,55 

На бетон 0,45 0,5 
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Если напряжение обжатия Oop при действии внешней 
нагрузки уменьшается (как это чаще всего происходит), 
то при внецентренном обжатии и натяжении на упоры 
OopS0,75 Rop. 

Для предварительно напряженных элементов мини- 
мальный класс бетона устанавливают в зависимости от 
вида и класса напрягаемой арматуры, ее диаметра и на- 
личия анкеров: 

а Арматура éerota 
Проволочная: 

класса В-П с анкерами .. ‚. ‚, as B20 
класса Bp-II без анкеров диаметром до 5 MM 
(вкл.) ‚в $ > 2 « 9 . « вов B20 

то же 6 MM и ‘более oo -, a B80 
арматурные канаты классов К-7 и К: 19 ‚. Bad 

Стержневая периодического профиля без анкеров 
диаметром 10...18 мм (вкл.) классов: 

A-IV H At-IVC e ? * , . . ° e Г 5 . Ca В15 

A-V И At-V s ? > ъ . ‚ . . $ ? ° | . B20 

A- VI i зао в B30 

То же, диаметром 20 MM и более классов: 
А- ГУ И Ат- IVC , a 4 2 ? ry e r 8 t з e B20 

A -V Н Ат- V > . ry g § з » ° , ’ ry r ‘ B25 

A-VI H At-VI r) Г e 1 r 8 $ é ’ 8 ° ° ° B30 

С увеличением диаметра и расчетного сопротивления ар- 
матуры увеличиваются и принимаемые классы бетона. 

2.4.2. Потери предварительных 
напряжений в арматуре 

Общие сведения. Начальные предварительные напря- 
жения в арматуре не остаются постоянными, с течением 
времени они уменьшаются. Различают первые потери 
предварительного напряжения в арматуре, происходя- 
щие при изготовлении элемента и обжатия бетона, и вто- 
рые потери, происходящие после обжатия бетона. 

Первые потери. 1. Потери от релаксации на- 
пряжений в арматуре при натяжении на 
упоры; зависят от способа натяжения и вида арма- 
туры. 

При механическом способе натяжения высокопрочной 
арматурной проволоки и канатов о: = [0,22 (osp/Rsn)— 
0,1] озр, стержневой арматуры — с! =0,106;„— 

При. электротермическом и электротермомеханичес- 
ком способах натяжения высокопрочной арматурной про- 
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Рис. 2.5. К определению потерь предварительного напряжения арма- 
туры от трения о стенки канала 

1 — натяжное устройство; 2-- элемент арматуры в канале; 3 — анкер 

волоки и канатов 0;==0,05 Osp, стержневой арматуры — 
01 =0,03 Osp (здесь Osp — без учета потерь). 

2. Потери от температурного перепада, 
T. е. от разности температуры натянутой арматуры и уст- 
POHCTB, воспринимающих усилие натяжения при пропа- 
ривании или прогреве бетона: о.=1,25 At— для бетона 
классов B15...B40; в.=1 Af— для бетонов классов B45 
и выше. Здесь Af — разность между температурой арма- 
туры и упоров, воспринимающих усилия натяжения; при 
отсутствии данных принимают At=65 °С. 

3. Потери от деформации анкеров, распо- 
ложенных у натяжных устройств, вследствие обжатия 
шайб, смятия высаженных головок, смещения стержней 
в зажимах или захватах при механическом натяжении 
на упоры 

Оз == (1) Es, 

где A=2 мм — обжатие опрессованных шайб или смятие высаженных 
головок; A=1,25+0,15 4 — смещение стержней в инвентарных зажи- 
мах (4 — диаметр стержня, мм); [— длина натягиваемого стержня 
(расстояние между наружными гранями упоров формы НЛИ стенда), 

При электротермическом натяжении оз==0. 
‚ При натяжении на бетон 

оз = [(М-- Ag) /П Es, 

где А, =1 мм — обжатие шайб, расположенных между анкерами 
и бетоном элемента; А›=1 мм — смещение анкеров стаканного типа, 
колодок с пробками, анкерных гаек и захватов, приннмаемое равным 
1 мм; [— длина натягиваемого стержня (длина элемента). 

4. Потери от трения арматуры: 

а) о стенки каналов или поверхность конструкции 

при натяжении на бетон (рис. 2.5) 

04 = 03р (1 — е-@*—66), 
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где х — длина участка каната; е — основание натуральных логариф- 
мов; 0 — суммарный угол поворота оси арматуры на криволинейном 
участке, рад; б — коэффициент трения; & — коэффициент, учитыва- 
ющий отклонение каната от проектного положения; значения 
этих коэффициентов приведены ниже 

6 при арматуре в виде 

Канал © пучков, ка- | стержней пе- 
натов риодического 

профиля 

С металлической поверхностью 0,003 0,35 0,4 
С бетонной поверхностью: 

образован жестким канало- 0 0,55 0,65 
образователем 
образован гибким каналооб- 0,0015 0,55 0,65 
разователем 

6) об огибающие приспособления при натяжении на 
упоры: 

0, = Osp (1 — е— 0,250), 

где 0 — сумма углов поворота оси арматуры, рад. 

5. Потери от деформации стальных 
форм при изготовлении предварительно напряженных 
элементов с натяжением арматуры домкратами 

9 on 98 

где Al — сближение упоров по оси равнодействующей силы обжатия, 
определяемое из расчета формы; { — расстояние между наружными 
гранями упоров; п — число групп стержней, натягиваемых одновре- 
менно. 

‚ При отсутствии данных о конструкции форм принима- 
ют о; =25 МПа. При натяжении на упоры намоточной 
машиной значение уменьшают вдвое; при электротерми- 
ческом натяжении о05==0. 

6. Потери от быстронатекающей ползу- 
чести бетона зависят от условий твердения, уровня 
напряжений и класса бетона; развиваются они при об- 
жатии и в первые два—три часа после обжатия. При ес- 
тественном твердении 

0 
в; = 40 CoP при уровне напряжений oP <a; 

bp bp 

O 
0, = 400+ 85p ( FP — a) при oP a, 

Rop Rop 
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где a, В — коэффициенты, которыми учитывают более интенсивное 
развитие ползучести бетона с увеличением уровня напряжений; а= 
=(0,25+0,025Rop<0,8; В=5,25—0,185Ю,›<2,5 и не менее 4,1; Oop — 
напряжение обжатия бетона на уровне центра тяжести сечения на- 

прягаемой арматуры А; и А; от действия усилия предварительного 
обжатия Р с учетом потерь 01,2345 (при тепловой обработке и атмос- 
ферном давлении потери 05 умножают на коэффициент 0,85). ` 

Вторые потери. 1. Потери от релаксации на- 
пряжений в арматуре при натяжении на бетон 
BbICOKOIfpOUHOH арматурной проволоки и стержневой ар- 
матуры принимаются такими же, как и при натяжении 
на упоры, т.е. 07==0}. 

8. Потери от усадки бетона и соответст- 
вующего укорочения элемента зависят от ви- 
да бетона, способа натяжения арматуры, условий твер- 
дения (табл. 2.5). | 

2.5. Потери напряжений в арматуре от усадки бетона о; (МПа) 

Натяжение на 

упоры бетон 

Бетон 
естественное | Тепловая обработ- независимо OT 

твердение |0 ом давлении |) дения > 

Тяжелый класса: 
B35 и ниже 40 35 30 
В40 50 40 35 
В45 и выше 60 50 40 

Легкий при мелком за- 
полнитеде: . 

плотном 50 45 30 
пористом кроме вспу- 70 60 0 
ченного перлитового 
песка 

9. Потери от ползучести бетона (следствие соответст- 
вующего укорочения. элемента) зависят от вида бетона, 
условий твердения, уровня напряжений. Для тяжелого 
бетона классов B35; B40; B45 и выше и легкого бетона 
но при плотном мелком заполнителе 

Oy = 150%0»р при ор /Юьр < 0,75; 

05 = 300% (Op p/Rbp — 0,375) при Opp/Rpp > 0,75, 

где Opp — напряжение обжатия бетона, определяемое так же, как 
и при определении потерь от быстронатекающей ползучести, но с уче- 
TOM еще и 05; а=1 — при естественном твердении бетона и a= 
= 0,85 — при тепловой обработке и атмосферном давлении. 
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10. Потери от смятия бетона под витка- 
ми спиральной или кольцевой арматуры 
(при диаметре труб, резервуаров до 3 м): 

O19 = 70—22d, ` 

где 4 — наружный диаметр конструкции, м. 

11. Потери от деформаций обжатия сты- 
ков между блоками сборных конструкций 

011 = ("^/1 Eg, 

где ^ — обжатие стыка, равное 0,3 мм при заполнении стыков бето- 
ном и 0,5 мм — при соединении насухо; п — чйсло швов конструкции 
по длине натягиваемой арматуры; /— длина натягиваемой армату- 
ры, м. 

Потери от усадки сз и ползучести Og существенно за- 
висят от времени и влажности среды. Если заранее изве- 
стен фактический срок загружения конструкции, эти по- 
тери умножают на коэффициент 

где { — время, отсчитываемое со дня окончания бетонирования эле- 
мента (для Og) или со дня обжатия бетона (для Og), сут. 

Для конструкций, эксплуатируемых при влажности 
воздуха окружающей среды ниже 40 %, потери от усад- 
ки и ползучести бетона увеличивают на 25 %; для конст- 
рукций, эксплуатируемых в районах с сухим жарким 
климатом, — на 50 %. 

При натяжении арматуры на упоры учитывают; 
первые потери — от релаксации напряжений в арма- 

туре, температурного перепада, деформации анкеров, 
трения арматуры об огибающие приспособления, дефор- 
мации стальных форм, деформации бетона от быстрона- 
текающей ползучести O1os,1= 01+ 02- 03+ 04+ 05+ 06} 

вторые потери — OT усадки и ползучести о1оз,2== 
= 08-09. | 

При натяжении арматуры на бетон учитывают; 
первые потери — от деформации анкеров, трения ар- 

матуры о стенки каналов (или поверхности бетона кон- 
струкций) д1о51=0з-- 04; ; 

вторые потери — от релаксации напряжений в арма- 
туре, усадки и ползучести бетона, смятия бетона под вит- 
ками арматуры, деформации стыков между блоками 
(для сборных конструкций, состоящих из блоков) 
Olos,2= 07+ 0g+ бо- O10+ O11. 

Суммарные потери при любом способе натяжения 

Clos = О1оз1 + 010за; 
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‘Al Рис. 2.6. Схема распределения 
а. QsAs усилия обжатия в предвари- 
"1 < = РР тельно напряженном элементе 
< Osp A; 
>|.“ 

линия UT. ПРИВЕДЕННОГО 

| СЕЧЕНИЯ 
S Я Jal P 

<> 7 a Osp Asp 

° 6; As 

OHH могут составлять около 30 % начального предвари- 
тельного напряжения. В расчетах конструкций суммар- 
ные потери следует принимать не менее 100 МПа. 

2.4.3. Напряжения в ненапрягаемой арматуре 

В ненапрягаемой арматуре предварительно напря- 
женных элементов под влиянием совместных с бетоном 
деформаций возникают начальные сжимающие напряже- 
ния: при обжатии бетона — равные потерям от быстро- 
натекающей ползучести о;==0%, а перед `загружением 
элемента — равные сумме потерь от быстронатекающей 
ползучести, усадки и ползучести бетона. 

Для ненапрягаемой арматуры, расположенной в 30- 
не, растянутой при обжатии ‘элемента, принимают 
Os = Оз. 

2.4.4. Усилия предварительного 
обжатия бетона 

Усилие предварительного обжатия бетона принимают 
равным равнодействующей усилий в напрягаемой и не- 
напрягаемой арматуре: 

P=0,,4 ,+%, Asp — 9, A,—9, Ay (2.26) 

а эксцентриситете этого усилия относительно центра тя- 
жести приведенного сечения определяют из условия ра- 
венства моментов равнодействующей и составляющих 
(рис. 2.6): 

ер= (9.9 Asp Yep — 0 Asp Ysp — 9,4, 4, о, А, у,)/Р. (2.27) 
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Рис. 2.7. Схема к определению 9 9 
геометрических характеристик 7 Se I 

приведенного сечения; 1...9 — = “РД == 
элементарные фигуры; 6...9 — x ; 

арматура a ur le 

= =- : SS 

S 
SS 

6 

1 fis = | д I 
33. 

2.4.5. Приведенное сечение 

Чтобы определить напряжения в сечениях предвари- 
тельно напряженных железобетонных элементов в ста- 
дии | (до образования трещин), рассматривают приве- 
денное бетонное сечение, в котором площадь сечения 
арматуры заменяют эквивалентной площадью сечения 
бетона. Исходя из равенства деформаций арматуры 
и бетона, приведение выполняют по отношению модулей 
упругости двух материалов a=—E,/F,. Площадь приве- 
денного сечения элемента составит (рис. 2.7) 

Ang = А-а, „+ 0A, + aA, -- «А, (2.28) 

где А — площадь сечения бетона за вычетом площади сечения кана- 

лов H пазов. 

Статический момент приведенного сечения относи- 
тельно оси 1—1, проходящей по нижней грани сечения, 

Sred = DA, У1. (2.29) 

где А; — площадь части сечения; Y;— расстояние от центра тяже- 
cTH {1-Й части сечения до оси 1—1. 

Расстояние от центра тяжести приведенного сечения 

до оси 1—1 
Yo = Эгед/Агед. (2.30) 

Moment инерции приведенного сечения относительно 

оси, проходящей через центр тяжести приведенного се- 
чения 

Trea = И: + А; (Yo — 91], (2.31) 

где /+ — момент инерции {-й части сечения относительно оси, прохо- 
дящей через центр тяжести этой части сечения. 

Расстояния до верхней и нижней границы ядра сече- 
ния от центра тяжести приведенного сечения составляют: 

Г == [еа/Агеа\; Tint = Геа!Агеа (h — у). (2.32) 
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2.4.6. Напряжения в бетоне при обжатии 

При обжатии в бетоне развиваются неупругие дефор- 
мации, эпюра нормальных напряжений приобретает кри- 
волинейное очертание. В упрощенной постановке задачи 
напряжения в бетоне при обжатии определяют в предпо- 
ложении упругой работы сечения и линейности эпюры 
напряжений: 

В зависимости от цели расчета напряжения в бетоне 
опрёделяют в разных по высоте сечения уровнях: 

а) при установлении контролируемого напряжения 
в арматуре, натягиваемой на бетон, — в уровне усилий 
в напрягаемой арматуре: 

Opp = Р/Агеа + Реор Ysp/ Trea; (2.34) 

Opp = Р/А,, (2.35) 
_ Peon Узр/ Тед а 

где Р определяют с учетом первых потерь при Ysp=1. 
6) при проверке предельных напряжений при обжа- 

тии — в уровне крайнего сжатого волокна: 

Opp == Р/Агеа + Реор Yollreds (2.36) 

где Р определяют с учетом первых потерь (без потерь о) 
при 5 р —= 1. ‚ 

в) при расчете потерь оз от быстронатекающей пол- 
зучести и Og от ползучести — на уровне центра тяжести 
напрягаемой арматуры по формулам (2.34) и (2.35). 

2.4.7. Последовательность изменения 
предварительных напряжений в элементах 

после загружения внешней нагрузкой 

Центрально-растянутые элементы. При изготовлении 
элемента арматуру натягивают до начального контроли- 
руемого напряжения Ocon на упоры форм, выполняют бе- 
тонирование, тепловую обработку и выдерживают бетон 
в форме до приобретения им необходимой передаточной 
прочности‘ Аьр. В этом состоянии 1 произошли первые 
потери 01озл В ОСНОВНОЙ их части (рис. 2.8). Затем при 
освобождении с упоров форм и отпуске натяжения арма- 
туры благодаря сцеплению материалов создается обжа- 
тие бетона, развиваются деформации быстронатекающей 
ползучести и полностью происходят первые потери 
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Рис. 2.8. Последовательность изменения напряжений в предваритель- 
но напряженном центрально-растянутом элементе 

Об1оз1 — это состояние 2. Предварительное напряжение 
в арматуре с учетом упругого обжатия бетона равно 
бсоп— 0105,1 @06р. ЗДЕСЬ Oios,, не включает потери оз, 04, 
поскольку последние учитываются в Ocon. 

С течением времени происходят вторые потери оо а, 
соответственно уменьшаются и упругие напряжения в бе- 
тоне — наступает состояние 3. Предварительное напря- 
жение в арматуре с учетом полных потерь и упругого 06- 
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жатия бетона в этом состоянии равно Ocon—Olos—QObp!- 
После загружения элемента при постепенном увели- 

чении внешней нагрузки напряжения в бетоне от предва- 
рительного обжатия погашаются — это состояние 4. 
Предварительное напряжение в арматуре с учетом по- 
терь на уровне нулевого напряжения в бетоне в этом со- 
CTOAHHH Osp=Ocon—Olos.- 

Дальнейшее увеличение нагрузки приводит к появле- 
нию в бетоне предельных растягивающих напряжений 
Rotn, что означает состояние 5, т.е. конец стадии Г напря- 
женно-деформированного состояния. 

риращение напряжений в растянутой арматуре по- 
сле погашения обжатия в бетоне исходя из предельной 
растяжимости бетона Хиь,‚ =2 Юь:„/Еь и совместимости 
деформаций двух материалов 

0; = 2; Eg = ви Es = (2ЮВыт/Еь) Eg = 2aRotn. 

Напряжение в напрягаемой растянутой арматуре пе- 
ред образованием трещин равно Osp-+-2 aRoin. Оно превы- 
шает соответствующее напряжение в элементах без пред- 
варительного напряжения на Osp, что повышает сопро- 
тивление возникновению трещин. После образования 
трещин в стадии П напряженно-деформированного со- 
стояния растягивающее усилие воспринимается армату- 
рой — состояние 6. По мере увеличения нагрузки трещи- 
ны раскрываются. При дальнейшем увеличении нагрузки 
напряжения в арматуре становятся предельными и про- 
исходит разрушение — это состояние 7, т. е. стадия Ш. 

При натяжении арматуры на бетон последователь- 
ность напряженных состояний аналогичная. Отличие в 
период от начала изготовления до загружения элемента 
внешней нагрузкой заключается в том, что начальное 
контролируемое напряжение арматуры определяют с уче- 
том обжатия бетона; есть отличие и в накоплении потерь. 

Изгибаемые элементы. При натяжении на упоры 
форм верхнюю и нижнюю арматуру натягивают до значе- 
ний начальных контролируемых напряжений осо”, 0. 
(рис. 2.9). Обычно принимают осо, == 0 „п . После бетони- 
рования и твердения в процессе тепловой обработки про- 
исходят первые потери предварительных напряжений 
в арматуре в основной своей части — состояние J. После 
приобретения бетоном необходимой прочности арматура 
освобождается в упоров форм и обжимает бетон; пред- 
варительные напряжения в арматуре в результате быст- 
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Рис. 2.9. Последовательность изменения напряжений в предваритель- 
но напряженном изгибаемом элементе 
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ронатекающей ползучести и упругого обжатия бетона 
уменьшаются — состояние 2. При этом вследствие не- 
симметричного армирования, когда Asp>A,, ‚ и внецент- 

ренного обжатия элемент получает выгиб. С течением 
времени происходят вторые потери напряжений армату- 
ры 0105,2 — состояние 9. После загружения внешней на- 
грузкой погашаются напряжения обжатия в бетоне — 
состояние 4. Предварительное напряжение в арматуре 
на уровне нулевого напряжения в бетоне в зоне, растя- 
нутой от действия внешней нагрузки, в этом состоянии 

Озр = Seon — Slog (2.37) 

При увеличении нагрузки напряжения в бетоне рас- 
тянутой зоны достигают предельных растягивающих на- 
пряжений Roin — состояние 5. Это и будет концом стадии 
I напряженно-деформированного состояния при изгибе. 
В этой стадии напряжение в арматуре равно Osp+2aRoen. 
При изгибе, как и при растяжении, перед образованием 
трещин напряжение в растянутой арматуре превышает 
соответствующее напряжение в арматуре элементов без 
предварительного напряжения на Osp. Этим и определя- 
ется значительно более высокое сопротивление образо- 
ванию трещин при изгибе предварительно напряженных 
элементов. При увеличении нагрузки в растянутой зоне 
появляются трещины, наступает стадия П напряженно- 
деформированного состояния. С дальнейшим увеличени- 
ем нагрузки напряжения в арматуре и бетоне достигают 
предельных значений, происходит разрушение — стадия 
ПТ. Напрягаемая арматура площадью сечения А. sp » Рас- 

положенная в зоне, сжатой от действия внешней нагруз- 
ки, деформируется совместно с бетоном сжатой зоны; 

при этом предварительные растягивающие напряжения 
в ней уменьшаются. При предельных сжимающих напря- 

жениях в бетоне напряжения в напрягаемой арматуре 
ЭТОЙ ЗОНЫ 

Ose = 03си — Op. (2.38) 

Напряжение o,, определяют с коэффициентом точ- 

ности натяжения > 1 и с учетом потерь; при бр< Кас 

арматура площадью сечения Asp сжата, а при Osp > 
>Rse— растянута и в последнем случае несколько сни- 
жается несущая способность предварительно напряжен- 
ного элемента. Напряжение Osc,u == yp , =400 МПа (ис- 
ходя из предельной сжимаемости бетона 0,002); Oscu= 
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=¢e,5£;=500 МПа при коэффициенте условий работы 
бетона \ь2<1 (когда при длительном действии нагрузки 
предельная сжимаемость бетона увеличивается и дости- 
гает 0,0025): 

2.5. Общий способ расчета 
прочности элементов 

2.5.1. Условия прочности 

В сечениях, нормальных к продольной оси элемен- 
тов, — изгибаемых, внецентренно сжатых, внецентренно 
растянутых — при двузначной эпюре напряжений в ста- 
mun Ш характерно одно и то же напряженно-деформиро- 
ванное состояние (рис. 2.10). В расчетах прочности эле- 
ментов усилия, воспринимаемые сечением, нормальным 
к продольной оси элемента, определяют по расчетным 
сопротивлениям материалов с учетом коэффициентов ус- 
ловий работы. При этом принимают следующие исход- 
ные положения: бетон растянутой зоны не работает — 
сопротивление №»: равно нулю; бетон сжатой зоны имеет 
расчетное сопротивление Кь — эпюра напряжений пря- 
моугольная; продольная растянутая арматура испыты- 
вает напряжения, не превышающие расчетное сопротив- 
ление Os<Rs; продольная арматура в сжатой зоне сече- 
ния испытывает напряжение Osc. В общем случае 
условие прочности при любом из перечисленных внешних 
воздействий формулируется в виде требования о том, 
чтобы момент внешних сил не превосходил момента вну- 
тренних усилий. Это условие относительно OCH, проходя- 
щей через центр тяжести растянутой арматуры, можно 
зыразить как 

М <А, 5,0 Ар?, (2.39) 
roe М —в изгибаемых элементах — момент внешних сил от расчет- 
ных нагрузок, во внецентренно сжатых и внецентренно растянутых 
элементах — момент внешней продольной силы относительно той же 
оси, т.е. M=Ne (е — расстояние от силы N до центра тяжести сече- 
ния растянутой арматуры (см. рис. 2.10); Sy — статический момент 
площади сечения бетона сжатой зоны относительно той же оси; Zs — 
расстояние между центрами тяжести растянутой и сжатой арматуры, 

Напряжение в напрягаемой арматуре, расположенной 
в сжатой от действия нагрузок зоне, Osc определяют по 
формуле (2.38). В элементах без предварительного на- 
пряжения Osc==Roc. . 

Высоту сжатой зоны х для сечений, работающих по 

8* - 115



a i ‚ $ 

ШИ
К 

Ж
и
л
 

А
А
!
 

Ж
А
 

% 
a aoe на cm 

ad Rs As RAs RsAs_ | 5 

OA) 69 м 
Рис. 2.10. К расчету прочности сечений любой симметричной формы 

а — изгибаемых; б — внецентренно сжатых; в — внецентренно растянутых 

R, 6 

5c As у 5 ы 
, =) © = = < , -< | © << |ш apis Е zis |x 
[__ м. о = |= —— xy —.. | © ЧЕ о 

/__OspAs | чо | & 
<- x > | © 

< < 
= Я = @) 

> А gf gt, pad 275! ” 
ra) 7 NX (apa th /hy 2h f 
” = §p Sey ( 

< 
so; — ee ee eee oe 

Рис. 2.11. К определению xa- Рис. 2.12. Эмпирическая зави- 
рактеристики бетона сжатой симость между предельными 

зоны напряжениями в арматуре и 
высотой сжатой зоны в стадии 

Ш -. 

случаю 1, когда в растянутой арматуре и сжатом бетоне 
достигнуты предельные сопротивления, определяют из 
уравнения равновесия предельных усилий 

A, +6 ,A,,—R А, М=0, (2.40) 
где A, — площадь сечения бетона сжатой зоны, зависящая OT высо- 
ты сжатой зоны; для прямоугольного сечения Аь= 

В уравнении (2.40) для N принимают знак минус при 
внецентренном сжатии, знак плюс — при внецентренном 
растяжении; \ =0 при изгибе. 

Высоту сжатой зоны х для сечений, работающих по 
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случаю 2, когда разрушение происходит по сжатому бе- 
тону хрупко, а напряжения в растянутой арматуре пре- 
дельного значения не достигают, также определяют из 
Уравнения (2.40). Но в этом случае расчетное сопротив- 
ление R, заменяют напряжением Os<Rs. 

На основе анализа результатов большого числа экс- 
периментов установлено, что напряжение о; зависит от 
относительной высоты сжатой зоны &==х/йо. Его можно 
определить по эмпирической формуле 

Oscu Eg © в. = ols 1) + op. (2.41) 

В формуле (2.41) о=хо/Йй, — относительная высота 
сжатой зоны при напряжении в арматуре Os==Osp (или 
о; =0—в элементах без предварительного напряжения). 

Поскольку при 0;=05р (или при о; =0) фактическая 
относительная высота сжатой зоны &=1, то ® может рас- 
сматриваться как коэффициент полноты фактической 
эпюры напряжений в бетоне при замене ее условной пря- 
моугольной эпюрой; при этом усилие бетона сжатой 30- 
ны Nyp=wbhoR, (рис. 2.11). На основе опытных данных 
установлено, что для тяжелого бетона „=0,85—0,008 Ro, 
для бетонов на легких заполнителях w = 0,8—0,008 Ry». 

Значение @, вычисленное по этим опыт- 
ным формулам, называется характеристи- 
‚кой деформативных свойств бетона сжа- 
ТОЙ ЗОНЫ. 

формуле (2.41) первый член правой части представ- 
ляет собой приращение напряжения Ао; в напрягаемой 
арматуре или напряжение Os в арматуре элементов без 
предварительного напряжения. Если относительная вы- 
сота сжатой зоны «о, напряжение с; будет растягива- 
ющим, если же Ё> — сжимающим (рис. 2.12). 

2.5.2. Граничная относительная 
высота сжатой зоны 

Граничную относительную высоту сжа- 
той зоны Ep=Xpr/ho, при которой растягивающие на- 
пряжения в арматуре начинают достигать предельных 
значений Os—>Rs, находят из зависимости (2.41): 

5в = 
6) 

1-- OsR (1-=9-} 

Оси 1,1 

(2.49) 
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6, Рис. 2.13. К определению Osp—= 
0s —_ условного предельного напря- 

uw? жения в арматуре, не имеющей 
8 физический предел текучести 
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Здесь 0; =АЮ;—0:р — напряжение в арматуре с физиче- 
ским пределом текучести; ов = Re+ €02Ls—Osp—Adsp— 
напряжение в арматуре с условным пределом текучести 
с учетом накопившихся остаточных деформаций &0,2, пО- 
скольку в зависимости (2.41) предполагается, что в ар- 
матуре развились только упругие деформации (рис. 
2.13), в расчетах принимают =„›Е;=400 МПа. Adsp= 
—=1500 о.р/Ю.—1200>0 — при механическом, автомати- 
зированном электротермическом и электромеханическом 
способах предварительного напряжения. При других 
способах предварительного напряжения арматуры клас- 
сов A-IV, A-V, A-VI, а также для арматуры классов В-П, 
Вв-П, K-7, K-19 при любых способах предварительного 
напряжения Ао.„=0. Заметим, что Aosp>0 лишь при 
больших значениях предварительного напряжения, когда 
(Osp/Rs) > 0,8. 

В расчетах прочности сечений при определении Ha- 
пряжения Os в нормах кроме формулы (2.41) принимают 
также и другие эмпирические зависимости. 

Таким образом, в общем случае расчет прочности се- 
чения, нормального к продольной оси, выполняют в зави- 
симости от значения относительной высоты сжатой зоны. 
Если &<Er, высоту сжатой зоны определяют из уравне- 
ния (2.40), если же Е > Е» прочность рассчитывают, совме- 
стно решая систему уравнений: (2.39), (2.40), (2.41), как 
изложено далее в 18.1. 

Напряжения высокопрочной арматуры с; в предель- 
ном состоянии могут превышать условный предел теку- 
чести. По данным опытов это. может происходить, если 
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относительная высота сжатой зоны, найденная из урав- 
нения (2.40), меньше граничной, т.е. E<Ep. Превышение 
оказывается тем большим, чем меньше значение &. Опыт- 
ная зависимость имеет вид 

0 
== 0,95 —# — (0,95 ou) (2.43) 

Кз 00,2 00,2 ER 

В расчетах прочности сечений расчетное сопротивле- 
ние арматуры Rs умножают на коэффициент убловий ра- 

боты арматуры 

Ув = — п — 1 (25/5, —1 < 1, (2.44) 
где  — коэффициент, принимаемый равным: для арматуры классов 
AV Ar IVC — 12; А-У, At-V, B-II, Bp-II, K-7, K-19 — 1,15; A-VI, 

T-VI — 1,1. 

Значение E определяют, полагая Yse= 1. 

2.5.3. Предельный процент армирования 

Предельный процент армирования изгибаемых эле- 
ментов с одиночной арматурой (расположенной только 
в растянутой зоне) определяют из уравнения равновесия 
предельных усилий (2.40) при высоте сжатой зоны, рав- 
ной граничной. При этом для прямоугольного сечения 

R, btp — RA, =0. (2.45) 

`Отсюда 

р = 1008, (R,/R.). (2.46) 

Предельный процент армирования с учетом значения 
Er по формуле (2.42) для предварительно напряженных 
элементов 

_ 1000R, 
PTE (к и) O/T, DIR, 

‘для элементов без предварительного напряжения при 
Osr=Oscu==Rs 

(2.47) 

_ 100wRp 

а ела, * (2.48) 

Предельный процент армирования с повышением 
класса арматуры уменьшается. Сечения изгибаемых эле- 
ментов, имеющие процент армирования, превышающий 
предельный, называют переармированными. 

Нижний предел процента армирования (минималь- 
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ный процент армирования) установлен в нормах из 
конструктивных соображений для восприятия не учиты- 
ваемых расчетом различных усилий (усадочных, темпе- 
ратурных и т. п.). Для изгибаемых и внецентренно растя- 
нутых прямоугольных сечений шириной 6, высотой h ми- 
нимальный процент армирования продольной растянутой 
арматурой и! =0,05 %; для внецентренно растянутых 
элементов в случае приложения продольной силы в пре- 
делаж расстояния 2; (см. рис. 2.10) 1 ==0,05 %. 

В тавровых сечениях с полкой в сжатой зоне мини- 
мальный процент армирования относится к площади се- 
чения ребра, равной DXA. 

2.6. Напряжения в ненапрягаемой арматуре 
с условным пределом текучести 
при смешанном армировании 

При смешанном армировании предварительно напря- 
женных элементов часть продольной арматуры класса 
A-IV или А-У с условным пределом текучести применяют 
в целях экономии без предварительного напряжения 
и обрывают в пролете по эпюре моментов (рис. 2.14). 
Изменение напряжений в растянутой ненапрягаемой ар- 
матуре развивается совместно с изменением напряжений 
в растянутой напрягаемой арматуре. На совмещенной 
диаграмме (рис. 2.15) на оси ординат зафиксировано 
предварительное напряжение Osp2 с учетом первых и вто- 
рых потерь и возникающее при этом вследствие ползуче- 
сти и усадки бетона сжимающее напряжение в ненапря- 
гаемой арматуре сс = 05,9. Так называемый зуб на диа- 
грамме вызван релаксацией напряжений в арматуре oj. 

Исходным пунктом для установления напряжений в 
ненапрягаемой арматуре Osa в момент, когда напряже- 
ния в напрягаемой арматуре достигают расчетного со- 
противления, служит равенство приращения деформаций 
на сопряженной диаграмме 

Ae, = Дер. (2.49) 

Приращение деформаций в ненапрягаемой арматуре 
определяют из приращения в ней напряжений 

Ao, = 05 + Gse> (2.50) 

а приращение деформаций в напрягаемой арматуре — из 
приращения напряжений. 

Напряжения в ненапрягаемой арматуре Osa являют- 
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Рис. 2.14. Сечение изгибаемого 
элемента со смешанным арми- 

b 

рованием 777 

1— ненапрягаемая арматура с ye- WY * 
ловным пределом текучести; 2— L 

напрягаемая арматура ho 
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Рис. 2.15. Сопряженная диаграмма растяжения при смешанном ар- 
мировании ° 

а — при 5-ю и б.р>0ер; б— при B<E pu O sp epi 1— ненапрягаемая 

арматура; 2 — напрягаемая арматура 

12]



ся расчетными для расчета прочности и проектирования 
конструкций. Они могут быть существенно меньше зна- 
чения Rsp, но могут и приближаться к значению YsclXsp 
в зависимости от относительной высоты сжатой зоны Ё& 
и значения начального предварительного напряжения 
б;р. Ниже рассмотрено два крайних случая. 

1. Относительная высота сжатой зоны приближается 
к своему граничному значению >», начальное предва- 
рительное напряжение превышает предел упругости 
Osp> бер = 0,8 Rep (см. рис. 2.15, а). При этом в ненапря- 
гаемой арматуре наблюдается приращение лишь упру- 
гих деформаций — зона [ на диаграмме: 

Де, = Ao,/E,; (2.51) 
в напрягаемой же арматуре наблюдается приращение 
упругих и пластических деформаций: 

Дер = (Взр’— 05рз) /Езр + 0,002 — гор, (2.52) 
ГДе &0рг — пластическая деформация, выбранная при натяжении ар- 
матуры за пределом упругости, когда Озр>> бер. 

Исходя из равенства приращения деформаций (2.49) 
находят расчетное напряжение 

0з4 = (Кзр-- 05 рэ) Ез/Езр + (0,002 — гр) Es — Ose. (2.53) 

2. Относительная высота сжатой зоны меньше своего 
граничного значения E<Er, начальное предварительное 
напряжение меньше предела упругости Osp—Cep (см. рис. 
2.15, 6). В этом случае в ненапрягаемой и напрягаемой 
арматуре наблюдается приращение упругих и пластиче- 
ских деформаций: 

Ae, = Ao,/E, Не: pii (2.54) 

Дезр = (Узв Rep — Osp2)/Esp + €p,pl- (2.55) 

Коэффициент условий работы арматуры sg зависит 
от относительной высоты сжатой зоны & и определяется 
по формуле (2.44). 

Расчетные напряжения в ненапрягаемой арматуре 
находят из равенства приращения деформаций (2.49), 
(2.54) и (2.55): 

бза = (Vee Кзр — Озр?) Ез/Езр-| (Ep и — $3р1) Es — Ос. (2.56) 

Здесь расчетные напряжения в ненапрягаемой арматуре 
Osa приближаются к своему расчетному сопротивлению; 
если же ненапрягаемая арматура на класс ниже напря- 
гаемой, они становятся равными расчетному сопротив- 

лению. 
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Рис. 2.16. Зависимость исполь- 6. 
зования механических свойств > . 
ненапрягаемой арматуры при 45 5 ve 
смешанном армировании OT OT- 1 — 
носительной высоты сжатон Я _ 

зоны Ё и значения начального — fg} 1 
? 

предварительного напряжения 

0 sp 4 gh 

бетон класса B20, арматура клас- 
са А-У 07 

06 [ [ [ [ 
701 02 05 04 OF 

Пластические деформации стержневой арматуры 
с условным пределом текучести определяют по формуле 
(1.18): гор =0,25 (Gsp/Rspn—O,8)3; esp1=0,25 (05/Rs—0,8) 3; 
2р,р1 = 0,25 (\;5—0,8)3; при отрицательных значениях 
выражений в скобках пластические деформации рав- 
ны нулю. 

В других случаях сочетания значений Ё и Osp расчет- 
ные напряжения в ненапрягаемой арматуре Osa опреде- 
ляют также из равенства приращения деформаций 
(2.49). | 

На примере изгибаемого элемента из бетона класса 
В20 с напрягаемыми и ненапрягаемыми стержнями клас- 
са A-V диаграммой на рис. 2.16 иллюстрируется степень 
использования механических свойств ненапрягаемой ap- 
матуры о.а/у‹‹Ю; в зависимости от относительной высо- 
ты сжатой зоны & и предварительного напряжения с уче- 
том потерь. Полное использование механических свойств 
ненапрягаемой арматуры yses достигают при относи- 
тельно невысоком начальном предварительном напряже- 
НИИ Osp~0,6 Rspn и малой относительной высоте сжатой 
зоны сечения €~0,15. Это возможно лишь в плитах, ред- 
ко в балках — с малым содержанием арматуры. 

Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 
главы 2 

1. В чем значение экспериментальных исследований для теориц 
сопротивления железобетона? 

2. Как протекает процесс развития трещин в растянутых зонах 
железобетонных элементов? 

3. Опишите напряженно-деформированное состояние железобе- 
тонных элементов под нагрузкой; как оно изменяется по стадиям? 

4. Объясните, в чем физическая сущность случая Ги случая 2 
в третьей стадии напряженно-деформированного состояния элемента? 
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5. В чем особенность трех стадий напряженно-деформированного 
состояния под нагрузкой предварительно напряженных элементов? 

6. В чем заключаются основные положения метода расчета проч- 
ности сечений в упругой схеме по допускаемым напряжениям, недо- 
статки метода? 

7. В чем заключаются основные положения метода расчета проч- 
ности сечений по разрушающим усилиям с единым коэффициентом 
запаса, преимущества и недостатки метода? 

8. В чем заключаются основные положения расчета конструкций 
по методу предельных состояний, две группы предельных состояний? 

9. Что должен обеспечивать расчет по предельным состояниям 
первой группы? 

10. Что должен обеспечивать расчет по предельным состояниям 
второй группы? 

11. Какая принята классификация нагрузок, с какой целью вво- 
дится коэффициент надежности? 

12. Какие установлены нормативные сопротивления бетона? С ка- 
кой обеспеченностью? 

13. Как определяется расчетное сопротивление бетона для 1 
и П групп предельных состояний? С какой целью вводятся коэффи- 
циенты надежности и коэффициенты условий работы? 

14. Как устанавливается нормативное сопротивление для различ- 
ных классов сталей? 

15. Какие приняты расчетные сопротивления арматуры и козд- 
фициенты надежности и условий работы арматуры? 

16. Как записывают условия расчета элементов по предельным 
состояниям первой и второй группы и объясните их смысл? 

17. Какие требования предъявляют к трещиностойкости железо- 
бетонной конструкции и как они делятся по категориям? 

18. Как устанавливается начальное предварительное напряжение 
в арматире? Чему равно контролируемое напряжение в арматуре? 

19. Чему равен коэффициент точности натяжения арматуры 
и для чего вводится этот коэффициент? 

20. Что такое передаточная прочность бетона, как устанавливают 
ее величину? 

21. В чем заключается физическая сущность видов потерь пред- 
варительного напряжения в арматуре? 

22. Из чего складываются первые и вторые потери предваритель- 
ного напряжения в арматуре при натяжении арматуры на упоры 
форм на бетон? 

23. Что такое приведенное бетонное сечение, его геометрические 
и статические характеристики? 

24. Какова последовательность изменения напряженного состоя- 
ния предварительно напряженного центрально растянутого элемента? 

25. Какова последовательность изменения напряженного состоя- 
ния предварительно папряженного изгибаемого элемента? 

26. Что такое граничная относительная высота сжатой зоны? 
Как изображают эмпирическую зависимость предельных напряжений 
в арматуре от относительной высоты сжатой зоны в IIT стадии? 

27. Каковы предпосылки расчета прочности сечений, нормальных 
к оси — при изгибе, внецентренных сжатии и растяжении? Какова 
эпюра напряжений сечения? 

28. Как записывают условия общего способа расчета прочности 
сечений при различных внешних воздействиях — изгибе, внецентрен- 
ных сжатии и растяжении? 
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29. От каких факторов зависит начало разрушения no растянутой 
зоне — в случае 1, по сжатой зоне — случай 2? 

30. Чему равен коэффициент условий работы для высокопрочной 
арматуры ув, в чем его физический смысл? 

31. Как определяют напряжения в ненапрягаемой арматуре с ус- 
ловным пределом текучести при смешанном армировании изгибаемо- 
го элемента? 

32. От каких факторов зависит возможность полного использо- 
вания механических свойств ненапрягаемой арматуры с условным 
пределом текучести при смешанном армировании изгибаемого эле- 
мента? 

ГЛАВА 3. ИЗГИБАЕМЫЕ ЭЛЕМЕНТЫ 

3.1. Конструктивные особенности 

Наиболее распространенные изгибаемые элементы 
железобетонных конструкций — плиты и балки. Балка- 
ми называют линейные элементы, длина которых | зна- 
чительно больше поперечных размеров A и 6. Плитами 
называют плоские элементы, толщина которых fy, значи- 
тельно меньше длины И и ширины by. Из плит и балок 
образуют многие железобетонные конструкции, чаще 
других — плоские перекрытия и покрытия, сборные и мо- 
нолитные (рис. 3.1), а также сборно-монолитные. Плиты 
в монолитных конструкциях делают толщиной 50...100 мм, 
в сборных — меньшей толщины. 

Плиты и балки могут быть однопролетными и много- 
пролетными (рис. 3.2). Такие плиты деформируются по- 
добно балочным конструкциям при различного рода 
нагрузках, если значение последних не изменяется в на- 
правлении, перпендикулярном пролету. 

Армируют плиты сварными сетками. Сетки уклады- 
вают в плитах так, чтобы стержни их рабочей арматуры 
располагались вдоль пролета и воспринимали растяги- 
вающие усилия, возникающие в конструкции при изгибе 
под нагрузкой, в соответствии с эпюрами изгибающих 
моментов (см. рис. 3.2). Поэтому сетки в плитах разме- 
щаются понизу, а в многопролетных плитах — также и 
поверху, над промежуточными опорами. 

Стержни рабочей арматуры принимают диаметром 
3...10 мм, располагают их на расстоянии (с шагом) 
100...200 мм одна от другого. Защитный слой бетона для 
рабочей арматуры принимают не менее 10 мм, в особо 
толстых плитах (толще 100 мм) — не менее 15 мм. 

Поперечные стержни сеток (распределительнут ap- 
матуру) устанавливают для обеспечения проектного по- 
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Рис. 3.1. Схемы перекрытий из железобетонных элементов 
а — сборное; 6 — монолитное; 1 — плиты; 2 — балки 
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Рис. 3.2. Однопролетная (a) и многопролетная: (6) плиты при ‘дей- 
ствии равномерно распределенной нагрузки 

1 — стержни рабочей армагуры; 2 — стержни распределительной арматуры 

a д 

Рис. 3.3. Поперечное сечение балок и схемы армирования 
а — прямоугольное; б — тавровое; в — двутавровое; г — трапециевидное? 

1 — продольные стержни; 2 — поперечная арматура 

ложения рабочих стержней, уменьшения усадочных и 
температурных деформаций конструкций, распределения 
местного воздействия сосредоточенных нагрузок на 
большую площадь. Общее сечение поперечных стержней 
принимают не менее 10 % сечения рабочей арматуры, 
размещенной в месте наибольшего изгибающего момен- 
та; располагают их с шагом 250...300 мм, но не реже чем 
через 350 мм. 

Армирование плит отдельными стержнями с вязкой 
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их в сетки вручную с помощью вязальной проволоки 
применяют в отдельных случаях (плиты сложной кон- 
фигурации в плане или с большим числом отверстий 
ит. д.), когда стандартные сварные сетки не могут быть 
использованы. 

Железобетонные балки могут быть прямоугольного, 
таврового, двутаврового, трапециевидного сечения (рис. 
3.3). 

Высота балок В колеблется в широких пределах; она 
составляет 1/10...1/20 часть пролета в зависимости от на- 
грузки и типа конструкции. В целях унификации высоту 
балок назначают кратной 50 мм, если она не более 
600 мм, и кратной 100 мм — при больших размерах, из 
которых предпочтительнее значения, кратные 100 мм до 
высоты 800 мм, затем высоты 1000, 1200 мм и далее крат- 
ные 300. 

Ширину прямоугольных поперечных сечений 5 прини- 
мают в пределах (0,3...0,5) A, а именно значения 100, 120, 
150, 200, 220, 250 мм и далее, кратные 50 мм, из которых 
предпочтительнее 150, 200 мм и далее кратные 106. 

Для снижения расхода бетона ширину балок`назна- 
чают наименьшей. В поперечном сечении балки рабочую 
арматуру размещают в растянутой зоне сечения в один 
или два ряда с такими зазорами, которые допускали бы 
плотную укладку бетона без пустот и каверн (рис. 3.4). 
Расстояние в свету между стержнями продольной арма- 
туры, ненапрягаемой или напрягаемой с натяжением на 
упоры, должно быть не менее наибольшего диаметра 
стержней, а для нижних горизонтальных (при бетониро- 
вании) и верхних стержней также не менее соответствен- 
но 25 и 30 мм. Если нижняя арматура расположена бо- 
лее чем в два ряда, то горизонтальное расстояние между 
стержнями в третьем (снизу) и выше расположенных 
рядах принимают не менее 50 мм. 

В стесненных условиях стержни можно располагать 
попарно без зазоров. Расстояние в свету. между стержня- 
ми периодического профиля принимают по номинально- 
му диаметру. 

Продольную рабочую арматуру в балках (как и 
в плитах) укладывают согласно эпюрам изгибающих 
моментов в растянутых зонах, где она должна воспри- 
нимать продольные растягивающие усилия, возникаю- 
щие при изгибе конструкции под действием нагрузок. 
Для экономии стали часть продольных арматурных 
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Рис. 3.4. Размещение арматуры в поперечном сечении балок 

ay защитный слой бетона для рабочей арматуры; а — то же для попереч. 
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Рис. 3.5. Схемы армирования балок сварными каркасами K-1 (а) 
и вязаной арматурой (6) 

1 — продольные рабочие стержни (стержни второго ряда не доведены до 
onop); 2 — поперечные стержни каркасов; 3 — продольные монтажные стерж- 
ни: 4 — поперечные соединительные стержни; 5 — рабочие стержни с отгиба- 

ми; 6 — хомуты вязаных каркасов 

стержней можно не доводить до опор и обрывать в про- 
лете там, где они по расчету на восприятие изгибающего 
момента не требуются. Площадь сечения продольной ра- 
бочей арматуры А; в изгибаемых элементах должна оп- 
ределяться расчетом, но составлять не менее и=0,05 % 
площади сечения элемента с ‘размерами 6 и Ao. Для про- 
дольного армирования балок обычно применяют стерж- 
ни периодического профиля (реже гладкие) диаметром 

...39 ММ. 
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В балках шириной 150 мм и более предусматривают 
не менее двух продольных (доводимых до опоры) стерж- 
ней; при ширине менее 150 мм допускается установка 
одного стержня (одного каркаса). 

`В железобетонных балках одновременно с изгибаю- 
щими моментами действуют поперечные силы, что вызы- 
вает необходимость устройства поперечной арматуры. 
Количество ее определяют расчетом и по конструктив- 
ным требованиям. 

Продольную и поперечную арматуру объединяют 
в сварные каркасы, а при отсутствии сварочных машин— 
в вязаные (рис. 3.5). Вязаные каркасы весьма трудоем- 
ки, их применяют лишь в случаях, когда по местным ус- 
ловиям изготовление сварных каркасов невозможно. 
Плоские сварные каркасы объединяют в пространствен- 
ные с помощью горизонтальных поперечных стержней, 
устанавливаемых через 1...1,5 м. 

При армировании вязаными каркасами (рис. 3.5, 6) 
хомуты в балках прямоугольного сечения делают замк- 
нутыми; в тавровых балках, в которых ребро сечения 
с обеих сторон связано с монолитной плитой, хомуты мо- 
гут быть скрытые сверху. В балках шириной более 
350 мм устанавливают многоветвевые хомуты. Диаметр 
хомутов вязаных каркасов принимают не менее 6 мм 
при высоте балок до 800 мм и не менее 8 мм при боль- 
шей высоте. 

По расчетно-конструктивным условиям расстояние 
в продольном направлении между поперечными стерж- 
нями (или хомутами) в элементах без отгибов должно 
быть: в балках высотой до 400 мм — не более #/2, но не 
более 150 мм; в балках высотой выше 400 мм — не более 
h/3, но не более 500 мм. Это требование относится к при- 
опорным участкам балок длиной 1/4 пролета элемента 
при равномерно распределенной нагрузке, а при сосре- 
доточенных нагрузках, кроме того, и на протяжении от 
опоры до ближайшего груза, но не менее 1/4 пролета. 
В остальной части элемента расстояние между попереч- 
ными стержнями (хомутами) может быть больше, но не 
более чем 3/4 Й и не более 500 мм. 

Поперечные стержни (хомуты) в балках и ребрах 
высотой более 150 мм, ставят, даже если они не требу- 
ются по расчету; при высоте менее 150 мм поперечную 
арматуру можно не применять, если удовлетворяются 
требования расчета. 
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В балках высотой более 700 MM у боковых граней 
ставят дополнительные продольные стержни на расстоя- 
ниях (по высоте} не более, чем через 400 мм; площадь 
каждого из этих стержней должна составлять не менее 
0,1 $ той части площади поперечного сечения балки, 
которую они непосредственно армируют (высотой, рав- 
ной полусумме расстояний до ближайших стержней, 
и шириной, равной половине ширины элемента, но не бо- 
лее 200 мм). Эти стержни вместе с поперечной армату- 
рой сдерживают раскрытие наклонных трещин на боко- 
вых гранях балок. 

Для объединения всех арматурных элементов в еди- 
ный каркас, устойчивый при бетонировании, и для анке- 
ровки концов поперечной арматуры у верхних граней 
балок ставят монтажные продольные стержни диамет- 
ром 10...12 мм. В сборных балках монтажные стержни 
могут быть использованы как расчетные в условиях 
транспортирования и монтажа. 

Вмеето поперечных стержней или в дополнение к ним 
в балках можно применять наклонные стержни. Они ра- 
ботают эффективнее поперечных стержней, поскольку 
больше соответствуют направлению главных растягива- 
ющих напряжений балки. Однако при изготовлении ба- 
лок удобнее использовать поперечные стержни и поэто- 
му они предпочтительнее. Наклонные стержни обычное 
размещают под углом 45° к продольным. В высоких бал- 
ках (более 800 мм) угол наклона может быть увеличен 
до 60°; в низких балках, а также при сосредоточенных 
грузах угол наклона уменьшают до 30°. 

При армировании балок вязаными каркасами для 
экономии стали и улучшения конструкции каркаса целе- 
сообразно устройетво отгибов части продольных рабочих 
стержней (см. рис. 3.5, 6). Закругления отгибов выпол- 
HAIOT по дуге е радиусом не менее 10 4. Отгибы оканчи- 
ваются прямыми участками длиной не менее 0,8 lan (см. 
подглаву 1.3} и не менее 204 в растянутой или 10d 
в сжатой зоне. Прямые участки отгибов из гладких стер- 
жней оканчиваются крюками. 

В предварительно напряженных изгибаемых элемен- 
тах арматуру располагают в соответствии с эпюрами 
изгибаемых моментов и поперечных сил, возникающих 
от нагрузки. Армирование криволинейной напрягаемой 
арматурой (рис. 3.6, а) более всего отвечает очертаниям 
траекторий главных растягивающих напряжений и по- 
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Рис. 3.6. Схемы армирования 
предварительно напряженных %&—* их 5 

балок — =< | 
а — криволинейной напрягаемой ар- 72 A 7? 
матурой: б— прямолинейной Ha- - HY) 

' прягаемой apmarypok й 

Рис. 3.7. Примеры размещения арматуры в растянутой зоне попе- 
речного сечения предварительно напряженных балок 

а — армирование стержнями периодического профиля; 6 — армированце пучка- 
ми или канатами в каналах; в — армирование высокопрочной проволокой; 
1 — напрягаемая арматура; 2 — продольная ненапрягаемая арматура; 3 — по- 

леречная арматура 

тому наиболее рационально, но оно сложнее, чем арми- 
рование прямолинейной арматурой (рис. 3.6, 6). В по- 
следнем случае кроме арматуры Asp, воспринимающей 
усилия растянутой зоны под нагрузкой, часто ставят так- 
же арматуру А., у противоположной грани балки в ко- 
личестве (0,15...0,25) Asp. Это полезно в элементах боль- 
шой высоты, где усилие обжатия располагается вне ядра 
сечения и вызывает на противоположной стороне растя- 
жение, которое может привести к образованию трещин 
в этой зоне (в процессе изготовления элементов). В эле- 
ментах небольшой высоты напрягаемую арматуру у верх- 
ней грани можно не ставить, раскрытие верхних трещин 
может быть погашено монтажной ненапрягаемой apMa- 
турой. 

Наиболее рациональная форма поперечного сечения 
изгибаемых предварительно напряженных элементов — 
двутавровая, а‘при толстой стенке — тавровая (см. рис. 
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3.3, 6, в). Сжатая полка сечения развивается по условию 
восприятия сжимающей равнодействующей внутренней 
пары сил изгибающего момента, возникающего в элемен- 
те под нагрузкой, а уширение растянутой зоны — по 
условию размещения в ней арматуры, а также по усло- 
вию обеспечения прочности этой части сечения при O6- 
жатии элемента (для предварительно напряженных эле- 
ментов). 

Напрягаемую арматуру компонуют в растянутых 30- 
нах поперечных сечений так, как показано на рис. 3.7. 
При этом защитный слой бетона и расстояние между 
стержнями, канатами, натягиваемыми на упоры, прини- 
мают согласно рис. 3.4. Если арматуру натягивают на 
бетон, то расстояние от поверхности элемента до поверх- 
ности канала принимают не менее 40 мм и не менее ши- 
рины канала; необходимо, чтобы это расстояние до 
боковых граней элемента было, крометого, не менее по- 
ловины высоты канала. Напрягаемая арматура, распола- 
гаемая в пазах или снаружи граней элемента, должна 
нметь защитный слой толщиной не менее 20 мм от на- 
ружной поверхности дополнительно наносимого бетона. 
Расстоянне в свету между каналами для арматуры, на- 
тягиваемой на бетон, должно быть не менее диаметра 
канала и не менее 50 мм. 

Угол наклона криволинейной арматуры, натягиваемой 
на бетон, устанавливают не более 30°, а радиус закруг- 
ления (во избежание больших потерь предварительного 
напряжения) принимают, мм, не менее: 

при диаметре проволок в пучках 5 мм (и менее) 
и канатов диаметром 6..9 MM. , , : 
то же, 6..8 мм и канатов диаметром 12...15 мм 6 
при стержневой арматуре диаметром до 25 мм , 15 
то же 28...40 MM . 4 « 3 4 2) tb) а, 1 20 

В предварительно напряженных балках особое зна- 
чение имеет конструирование приопорных участков. 
Здесь происходит передача значительных усилий обжа- 
тия с арматуры на бетон через торцовые анкеры (при 
натяжении на бетон) или при арматуре без анкеров на 
концевых участках арматуры в зоне ее анкеровки. Здесь 
же при внеосевом воздействии напрягаемой арматуры на 
элемент возникают местные перенапряжения в торцовой 
части элемента, из-за чего могут образоваться трещины, 
раскрывающиеся по торцу и поверху на конце элемента. 
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Поэтому надо усиливать концевые участки предвари- 
тельно напряженных элементов. 

Местное усиление участков предварительно напря- 
женных элементов под анкерами, а также в местах опи- 
рания. натяжных устройств рекомендуется выполнять 
напрягаемой арматурой с помощью закладных деталей 
или дополнительной поперечной арматуры, а также yBe- 
личением сечения элемента на этих участках. Толщину 
защитного слоя у концов предварительно напряженных 
элементов на длине зоны передачи усилий с арматуры 
на бетон необходимо увеличить, принимая ее при стерж- 
невой арматуре класса A-IV (Ат-1УС) и ниже, а также 
при арматурных канатах не менее 2 4, а при стержневой 
арматуре класса А-У (Ат-У) и выше — не менее 3d (d — 
диаметр арматуры или каната). При этом толщина за- 
щитного слоя должна быть не менее 40 MM для стержне- 
вой арматуры (всех классов) и не менее 20 мм для арма- 
турных канатов. Для концевых частей элементов толщи- 
ну защитного слоя допускается сохранять такой же, как 
и на остальной длине, при наличии стальной опорной 
детали, надежно заанкеренной в бетоне предварительно 
напряженного элемента, и дополнительной поперечной 
или косвенной арматуры, охватывающей все продольные 
напрягаемые стержни. 

Если напрягаемую арматуру располагают у торцов 
элементов сосредоточенно у верхней и нижней граней, то 
необходимо у торца элемента предусматривать дополни- 
тельно напрягаемую или ненапрягаемую поперечную 
арматуру. Усилие натяжения в поперечной арматуре 
должно составлять не менее 15 % усилия натяжения 
продольной арматуры растянутой зоны у опорного сече- 
ния. Поперечные ненапрягаемые стержни должны быть 
надежно заанкерены по концам посредством приварки 
к закладным деталям. Ненапрягаемую поперечную ар- 
матуру нужно принимать такого сечения, которое спо- 
собно воспринимать усилие, равное не менее 20 % уси- 
лия в продольной напрягаемой арматуре (нижней зоны 
опорного сечения), определяемого расчетом по прочно- 
сти. 

Арматурные предварительно напрягаемые элементы, 
натягиваемые на бетон, необходимо снабжать анкерами, 
То же относится к арматурным элементам, натягивае- 
мым на упоры, если сцепление их с бетоном недостатбч- 
но, — к гладкой проволоке, многопрядным канатам. Эта 
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Рис. 3.8. Схемы местного усилевия концевых участков предваритель- 
но напряженных балок 

а — поперечными сварными сетками;: 6 — хомутами или сварной сеткой в об- 
хват 

анкеровка должна быть надежной на всех стадиях рабо- 
ты конструкции. 

Особых анкерных устройств на концах напрягаемых 
арматурных элементов не требуется для натягиваемой 
на упоры высокопрочной арматурной проволоки перио- 
дического профиля, арматурных канатов однократной 
свивки, стержневой арматуры периодического профиля. 

Но концам предварительно напряженных элементов 
при арматуре без анкеров, а также при наличии анкер- 
ных устройств производят местное усиление бетона с по- 
мощью дополнительных сетей или хомутов, охватываю- 
щих все продольные стержни (рис. 3.8}. Длину участка 
усиления принимают равной двум длинам анкерных уст- 
ройств, а при отсутствии анкеров — не менее 0,61, (см. 
подглаву 1.3) и не менее 200 мм. 

В предварительно напряженных элементах на их кон- 
цевых участках при арматуре. без анкеров по нормам не 
допускается образования трещин при совместном дейст- 
вии всех нагрузок (кроме особых). 
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На крайних свободных (незащемленных) опорах из- 
гибаемых элементов (балок, плит) без предварительно- 
го напряжения для обеспечения анкеровки продольных 
стержней арматуры (доводимых до опоры) эти стержни 
необходимо заводить за внутреннюю грань опоры не ме- 
нее чем на Od, если в приопорном участке элемента не 
предполагается образования трещин по расчету, а при 
возможности образования трещин—не менее чем на 10 4. 

Длину зоны анкеровки Ign на крайней свободной опо- 
ре определяют по формуле (1.20). Если [«„<10 d, размер 
заделки может быть принят <йл, однако не менее 5 4. 
В этом случае, а также в случае приварки концов стерж- 
ней к надежно заанкеренным стальным закладным дета- 
лям расчетное сопротивление продольной арматуры на 
опорном участке не снижается. 

3.2. Расчет прочности по нормальным сечениям 
элементов любого профиля 

В качестве примера ниже рассмотрена однопролетная 
железобетонная балка, свободно лежащая на двух опо- 
pax, симметрично загруженная двумя сосредоточенными 
силами (рис. 3.9). Участок балки между грузами нахо- 
дится в условиях чистого изгиба; в его пределах дейст- 
вует только изгибающий момент М, поперечная же сила 
Q равна нулю. На определенной ступени загружения 
в бетоне растянутой зоны этого участка образуются нор- 
мальные трещины, т. е. направленные перпендикулярно 
продольной оси балки. На участках между опорой и гру- 
зом, где действуют одновременно изгибающий момент М 
и поперечная сила Q, образуются наклонные трещины. 
В соответствии © этим прочность изгибаемых элементов 
рассчитывают как по нормальным (а—а), так и по Ha- 
клонным (6—6) сечениям. 

Прочность изгибаемых железобетонных элементов 
любого симметричного профиля по нормальным сечени- 
ям, согласно первой группе предельных состояний, рас- 
считывают по стадии 1Ш напряженного состояния (см. 
рис. 2.1). 

В расчетной схеме усилий принимают, что на элемент 
действует изгибающий момент М, вычисляемый при рас- 
четных значениях нагрузок, а в арматуре и бетоне дей- 
ствуют усилия, соответствующие напряжениям, равным 
расчетным сопротивлениям (рис. 3.10). В бетоне сжатой 
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Рис. 3.10. Схема усилий при расчете прочности изгибаемых элемен- 
тов по нормальному сечению 

1— ось симметрии сечения элемента; 2 — центр тяжести площади бетона сжа- 
той зоны; а — расстояние от равнодействующей усилий в арматуре A з# A sp 

до растянутого края сечения (всв сстальные буквенные обозначения на ри- 
сунке — общепринятые) 

зоны криволинейную эпюру напряжений заменяют (для 
упрощения) прямоугольной, что на значение момента 
влияет несущественно. Напряжение в бетоне Ry прини- 
мают одинаковым во всей сжатой зоне. 

Сечение элемента может быть любой формы, симмет- 
ричной относительно оси, совпадающей с силовой плос- 
костью изгиба. В растянутой зоне сечения элемента в об- 
щем случае имеется арматура без предварительного 
напряжения площадью сечения А; с расчетным сопротив- 
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лением растяжению Rs, а также предварительно напря- 
гаемая арматура площадью Asp и своим расчетным 
сопротивлением Rs. Арматура может быть также в сжа- 
той зоне: без предварительного напряжения площадью 
сечения A, с расчетным сопротивлением сжатию Кс 
и предварительно напрягаемая площадью А., с расчет- 
ным напряжением Osc. Если армирование смешанное 
и применяется ненапрягаемая арматура с условным пре- 
делом текучести, то вместо А; вводят расчетное напря- 
ние Osq (см. 2.6). 

Рекомендуется применять изгибаемые элементы при 
сечениях, удовлетворяющие условию случая 1: 

< и. (3.1) 
Значение граничной относительной высоты сжатой 

зоны для прямоугольных, тавровых и двутавровых сече- 
ний определяют по формуле (2.42). 

Равнодействующие нормальных напряжений в арма- 
туре и бетоне 

№; = Rg Аз; Np == Yse Rs Asp; Ny = Кь Abe; (3.2) 

М; = К. A,; Np = 9, Asp 

Здесь под \56 подразумевают дополнительный коэф- 
фициент условий работы, учитывающий повышение проч- 
ности растянутой высокопрочной арматуры, напряжен- 
ной выше условного предела текучести, вычисляемый по 
эмпирической формуле (2.44) при условии, что < Ев. 

Из условия равенства нулю суммы проекций всех нор- 
мальных усилий на ось элемента 

К, A, + Тв К; Ар — R, Aye — Кс A, = 0 с A.p =0 (3..3) 

можно определить площадь сечения бетона Ас сжатой 
зоны, а по ней и высоту сжатой зоны х. 

Прочность элемента достаточна, если внешний рас- 
четный изгибающий момент не превосходит расчетной 
несущей способности сечения, выраженной в виде обрат- 
но направленного момента внутренних сил. При момен- 
тах, взятых относительно оси, нормальной к плоскости 
действия изгибающего момента и проходящей через точ- 
ку приложения равнодействующей усилий во всей растя- 
нутой арматуре А; и Asp, условие прочности выражается 
неравенством, 

М <, А, 2,+ R.A; (tg — 2) +0,4А„(в-—а). (3.4) 
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При пользовании формулами (3.3) и (3.4) напряже- 
НИЕ Osc в арматуре А’, получают из формулы (2.38): 

= 6 0, (3.5) 9% — Оъси — Psp 

в которой o,, определяют при коэффициенте Ysp>- i. 
Если в сечении отсутствуют отдельные виды растяну- 

той или сжатой арматуры, то выпадают и соответствую- 
щие члены в приведенных формулах. 

При случае 2, когда 

x>Eph, (3.6) 

в уравнениях (3.3, 3.4) принимают %;: =1 и значение с; 
вместо Rs. 

Значение с; определяют по формуле: 

0, = В, (0,2 + Ев )/0,2 + Е-0,35 (1—E/Eg) ИЕ, (3-7) 
в которой Ё==х/йо подсчитывают при значении К., а Osp 
берут при коэффициенте точности натяжения арматуры 
\5р> 1 

Разрешается также элементы из бетона классов B30 
и ниже с ненапрягаемой арматурой классов A-I, А-П, 
А-Ш и Bp-I при х>Ёрйо рассчитывать по формуле (3.4), 
подставляя в нее значение х= йо. 

3.3. Расчет прочности по нормальным сечениям 
элементов прямоугольного и таврового профиля 

Элементы прямоугольного профиля с одиночной ар- 
матурой (без предварительного напряжения). Они име- 
ют следующие геометрические характеристики (рис. 
9.11): 

Ape = 6х; 2p = hy —0,5x, (3.8) 

где ши 6 — рабочие высота и ширина сечения. 

Высоту сжатой зоны х определяют на основании pa- 
венства (3.3) из выражения 

bx Ry = Ry As. (3.9) 
Условие прочности, согласно выражению (3.4), име- 

ет вид 

M < Ry bx (hy -— 0,5x). (3.10) 

Удобно пользоваться также выражением моментов, 
взятых относительно оси, проходящей через центр тяже- 
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Рис. 3.11. Прямоугольное сече- 
ние с одиночной арматурой и 
схема усилий при расчете проч- 
ности элемента по нормально- 

му сечению 

1— нормальные трещины; 2— гра- со. 
ница сжатой зоны . 

w
r
i
 

сти сжатой зоны: 

М <R, Ag (%—0,5%). (3.11) 

Формулы (3.9) и (3.10) или (3.11) применяют совме- 
стно. Они действительны при х<Ёрйо, где Er определяют 
по выражению (3.7) или (2.42). 

Коэффициент армирования 

р = А /(6№о) (3.12) 

и процент армирования p-100 с учетом соотношений 
(3.9) и Е=х/Йо могут быть представлены следующим об- 
разом: 

в = ЕКь/Кз; — 100. = Ю0КЬ/К.. (3.13) 
Отсюда можно установить максимально допустимое 

содержание арматуры в прямоугольном сечении по пре- 
дельным значениям Ep. 

Если x>€rho, то изгибающий момент вычисляют по 
указаниям, приведенным в материале 3.2. 

Из анализа выражений (3.10) и (3.11) следует, что 
несущая способность элемента может быть удовлетворе- 
на при различных сочетаниях размеров поперечного се- 
чения элемента и количества арматуры в нем. В реаль- 
ных условиях стоимость железобетонных элементов близ- 
ка к оптимальной при значениях: 

ц=1 ...2%; ae eae — для балок 
u=0,3...0,6%; =0,1...0,15—для плит 

Прочность сечения с заданными DA, А; (материалы 
и момент М предполагаются известными} проверяют 
в такой последовательности: из выражения (3.9) нахо- 
дят высоту сжатой зоны х, проверяют ее по условию (3.1) 
и затем используют в выражении (3.10) или (3.11). Се- 
чение считается подобранным удачно, если его несущая 
способность, выраженная по моменту, превышает задан- 
ный расчетный момент не более чем на 3...5 %. 
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Сечения подбирают по заданному моменту по выра- 
жениям (3.9) и (3.10) или (3.11) при знаке равенства 
В НИХ. 

В практике для расчета прямоугольных сечений с оди- 
ночной арматурой используют табл. 3.1. С этой целью 
формулы (3.10) и (3.11), преобразуя, приводят к виду 

М = ат bh? В»; (3.14) 

. А; = M/(Ehp Rs), (3.15) 
3.1. Таблица для расчета изгибаемых элементов прямоугольного 

сечения, армированных одиночной арматурой 

E=x/No o=2,/ hy on E=x/h, C=z,,/ Ay On 

0,01 0,995 0,01 0,36 0,82 0,295 
0,02 0,99 0,02 0,37 0,815 0,301 
0,03 0,985 0,03 0,38 0,81 0,309 
0,04 0,98 0,039 0,39 0,805 0,314 
0,05 0,975 0, 048 0,4 0,8 0,32 
0,06 0,97 0,058 0,41 0,795 0,326 
0,07 0,965 0,067 0,42 0,79 0,332 
0,08 0,96 0,077 0,43 0,785 0,337 
0,09 0,955 0,085 0,44 0,78 0,343 
0,1 0,95 0,095 0,45 0,775 0,349 
0,11 0,945 0,104 0,46 0,77 0,354 
0,12 0,94 0.113 0,47 0,765 0,359 
0,13 0,935 0,121 0,48 0,76 0,365 
0,14 0,93 0.13 0,49 0,755 0,37 
0,15 0,925 0.139 0,5 0,75 0,375 
0,16 0,92 0, 147 0,51 0,745 0,38 
0,17 0,915 0,155 0,52 0,74 0,385 
0,18 0,91 0,164 0,53 0,735 0,39 
0,19 0,905 0,172 0,54 0,73 0,394 
0,2 0,9 0,18 0,55 0,725 0,399 
0,21 0,895 0,188 0,56 0,72 0,403 
0,22 0,89 0,196 0,57 0,715 0,408 
0,23 0, 885 0’203 0,58 0,71 0, 412 
0,24 0,88 0,211 0,59 0,705 0,416 
0,25 0, 875 0,219 0,6 0,7 0,42 
0,26 0,87 0, 226 0,61 0,695 0,424 
0,27 0,865 0,236 0,62 0,69 0, 428 
0,28 0,86 0,241 0,63 0,685 0,432 
0,29 0,855 0,248 0,64 0,68 0,435 
0,3 0,85 0,255 0,65 0,675 0,439 
0,31 0,845 0,262 0,66 0,67 0,442 
0,32 0,84 0,269 0,67 0,665 0,446 
0,33 0,835 0,275 0,68 0,66 0,449 
0,34 0,83 0,282 0,69 0,655 0,452 
0,35 0,825 0,289 0,7 0,65 0,455 
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где 
Om = (%/ho) (1 — 0,5x/ho) = & (1 —0,58)3 (3.16) 

t = z/hy = 1—0, 88. (3.17) 
Из равенства (3.14) находят выражение для опреде- 

ления рабочей высоты сечения 

hy = М/ (ат 8В,. (3.18) 
По выражениям (3.16) и (3.17) для коэффциентов 5, 

Gm и составлена табл. 3.1. Пользование этой таблицей 
значительно сокращает вычисления. 

При заданных значениях изгибаемого момента, клас- 
се бетона, классе арматуры возможны задачи двух ти- 
ПОВ. 

Задача типа 1. Заданы размеры сечения В, h. Требу- 
ется определить площадь сечения растянутой армату- 
ры As. 

Из уравнения (3.15) находят 

a, = M/(R, №) 

и по табл. 3.1 находят &, проверяя при этом условие 
Ее; Затем определяют А; из уравнения (3.15): 

As = МЕ: №). 
Задача типа 2. Требуется определить размеры сече- 

ния 6, й и площадь сечения арматуры As. 
Задаются шириной сечения В и рекомендуемым по 

экономическим условиям значением относительной вы- 
соты сжатой зоны &=0,35, по которому из табл. 3.1 на- 
ходят коэффициент On. 

По формуле (3.18) определяют 

ho = V MI (om Ryd). 
Затем находят полную высоту h=hAo+a и по ней уста- 
навливают унифицированный размер. Если полученные 
размеры b, A не отвечают конструктивным требованиям, 
их уточняют повторным расчетом. Затем определяют 
площадь сечения арматуры А; так же, как в задаче ти- 
па |. 

Табл. 3.1 может быть использована и для проверки 
прочности элемента. Вычисляют и=А.;/(5№о) по извест- 
ным данным о сечении, а также значение Ё по формуле 
(3.13), проверяя его по условию (3.1). Затем по Ё нахо- 
дят в табл. 3.1 значение Gm и по формуле (3.14) вычис- 
ляют изгибающий момент, выдерживаемый сечением. 
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Рис. 3.12. Прямоугольное сечение с двойной арматурой и схема уси- 
лий при расчете прочности элемента по нормальному сечению 

1 — нормальные трещины; 2 — граница сжатой воны 

Элементы прямоугольного профиля с двойной арма- 
турой. В практике могут встретиться случаи применения 
элементов с двойной арматурой (рис. 3.12), хотя арма- 
тура в сжатой зоне менее эффективна, чем в растянутой. 

Если в изгибаемом элементе предусматривается про- 
дольная арматура в сжатой (при действии нагрузки) 30- 
не (с Rs-<400 МПа), учитываемая в расчете, то для 
предотвращения выпучивания продольных стержней по- 
перечную арматуру ставят: в сварных каркасах на рас- 
стояниях не более 20d, в вязаных каркасах — не более 
154 (4— наименьший диаметр сжатых продольных 
стержней) и не более 500 мм. 

Проставив Ags и 2ь из равенства (3.8) в формулу 
(3.4), получают условие прочности изгибаемого элемен- 
та прямоугольного сечения, армированного двойной ар- 
матурой (при отсутствии Ари А.,): 

М< в, bx (h — 0,5%) + R.A; (hy —@ }; (3.19) 

а подставив Ap, в формулу (3.3), получают уравнение 
для определения высоты сжатой зоны 

R, ox =R А-В. А. (3.20) 

При этом имеется в виду соблюдение условий х<Ёюйо. 
Если при одиночной арматуре оказывается, что x>ERho, 
то арматура в сжатой зоне требуется по расчету. В этом 
случае нужно пользоваться расчетными формулами 
(3.6) и (3.7). В условиях применения бетонов класса B30 
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и ниже в сочетании с арматурой класса He выше А-П] 
можно расчет выполнять по формуле 

М <apR, ШВА, (щ—а)}, (3.21) 

в которой Grgp—=GQm определяют из табл. 3.1 для значения 
E=r, вычисленного по формуле (2.42). 

При подборе сечений с двойной арматурой по задан- 
ным моменту, классу бетона и классу стали возможны 
задачи двух типов. 

Задача типа 1. Заданы размеры 6 и В. Требуется оп- 
ределить площадь сечения арматуры А; иА.. 

Из условия (3.19), учитывая выражение (3.16), при 
Х— Е юйо находят 

А, = (M—agR, bh5)/(R,, г) 
sc 8 

а из уравнения (3.20) 

= А, А/В ВОВ Ю.. 

Задача типа 2.  Задань размеры сечения 6 и й и пло- 
щадь сечения сжатой арматуры A,. Определить площадь 
сечения арматуры As. 

Из условия (3. 19), принимая во внимание выражение 
(3.16), находят, что 

= (M—R,, A, z,)](R, №). 

Если “п<ак, из табл. 3.1 находят & и из равенства 
(3.20) 

= A,R,,/R, + bh, R,/R,. 

Если ат>ав, заданного количества арматуры по площа- 
ди сечения А, недостаточно. 

При проверке прочности сечения (данные известны 
все) вычисляют высоту сжатой зоны из уравнения (3.20), 
затем проверяют условие (3.19). 

Предварительно напряженные элементы с наличием 
в поперечном сечении арматуры А’ и А, рассчитывают 
аналогично описанному с использованием выражений 
(3.3) и (3.4), но при сохранении всех членов. 

Элементы таврового профиля. Тавровые сечения 
встречаются в практике весьма часто как в отдельных 
железобетонных элементах — балках, так и в составе 
конструкций — в монолитных ребристых и сборных па- 
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Рис. 3.13. Тавровые сечения 

а — балка с полкой в сжатой зоне; б —то же в растянутой зоне; в — тавро- 
вое сечение в составе монолитного перекрытия; г —то же в составе сборного 

перекрытия; 1 — полка; 2 — сжатая зона; 3 — ребро 
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Рис. 3.14. Два расчетных случая тавровых сечений: расположение 
границы сжатой зоны в пределах полки (a) и ниже полки (6) 

нельных перекрытиях (рис. 3.13). Тавровое сечение обра- 
зуется из полки и ребра. 

В сравнении с прямоугольным (см. пунктир на рис. 
3.13, а) тавровое сечение значительно выгоднее, ибо при 
одной и той же несущей способности (несущая способ- 
ность железобетонного элемента не зависит от площади 
сечения бетона растянутой зоны) расходуется меньше 
бетона вследствие сокращения размеров растянутой 30- 
ны. По той же причине более целесообразно тавровое 
сечение с полкой в сжатой зоне (см. рис. 3.13, а), так как 
полка в растянутой зоне (см. рис. 3.13, 6) не повышает 
несущей способности элемента. 

Тавровое сечение, как правило, имеет одиночное ар- 
мирование. 

При большой ширине полок участки свесов, более 
удаленные от ребра, напряжены меньше. Поэтому в рас- 
чет вводят эквивалентную ширину свесов полки OF (см. 
рис. 3.13, в, г). Она принимается равной: в каждую сто- 
рону от ребра — не более половины расстояния в свету 
между ребрами с и не более 1/6 пролета рассчитываемо- 
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го элемента; в элементах с полкой толщиной п, < 0,1 без 

поперечных ребер или с ребрами при расстоянии между 
ними более размера между продольными ребрами, вво- 
димая в расчет ширина каждого свеса h,, не должна 
превышать 6 hy. Для отдельных балок таврового профи- 
JIA (при консольных свесах полок) вводимая в расчет 
ширина свеса b,, (см. рис. 3.13, а) должна составлять: 

при #;>0,1 ооо © о © He более 6 hy 

» 0,05<и,<0 №. ... › ЗА, 
» #;<0,05 h свесы полки в расчете не учитывают 

При расчете тавровых сечений различают два случая 
положения нижней границы сжатой зоны: в пределах 
полки и ниже ее (рис. 3.14). 

Нижняя граница сжатой зоны располагается в преде- 
лах полки, т. е. х<5й,, сечениях с развитыми свесами. 
В этом случае тавровое сечение рассчитывают как пря- 
моугольное с размерами би Mo (см. рис. 3.14, а), посколь- 
ку площадь бетона в растянутой зоне на несущую спо- 
собность не влияет. 

Расчетные формулы (для элементов без предвари- 
тельного напряжения): 

К, бух == В, А, (3.29) 

M <R, 6; (в, —0,5x), (3.23) 

ИЛИ 

М <a, R, 6, hos (3.24) 

где а» — коэффициент из табл. 3.1. 

Нижняя граница сжатой зоны размещается ниже 
полки, т. е. х>й ; в сечениях со слаборазвитыми свесами. 
В этом случае сжатая зона сечения состоит из сжатых 
зон ребра и свесов полки. 

Положение нижней границы сжатой зоны определя- 
ется из уравнения 

R, A = R, bx +R, (6, — 0b). hy. (3.25) 

Условие прочности при моментах, вычисляемых отно- 
сительно оси, нормальной к плоскости изгиба и проходя- 
щей через точку приложения равнодействующей усилий 
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в растянутой арматуре, имеет следующий вид: 

М < А, bx (hy — 0,55) + В, (6; — 6) hy (hy — 0,5h,). (8.26) 

Для тавровых сечений должно быть соблюдено усло- 
вие х<Ёрйо. 

Ориентировочно высота тавровой балки может быть 
определена (из опыта проектирования) по формуле 

. в = (7...9) ум, (3.27) 
которая предусматривает измерение A в см, а М—в 
кН.м. Ширину ребра обычно принимают равной 

в = (0,4...0,5) В. (3.28) 
Размеры полки 6,4 №, чаще всего известны из ком- 

поновки конструкции. Сечение арматуры А; по расчетно- 
му моменту определяют в зависимости от расчетного 
случая. Если нейтральная ось проходит в пределах пол- 
ки, то А; находят из расчета сечения как прямоугольно- 
го с одиночной арматурой при размерах 6 и A, используя 
табл. 3.1. 

Расчетный случай таврового сечения может быть оп- 
ределен по следующим признакам: | 

если известны все данные о сечении, включая As, то 
при 

R.A < В, В, В; (3.99) 

граница сжатой зоны проходит в полке; при обратном 
неравенстве она пересекает ребро; 

если известны размеры сечения 6’, №,, 6, h и задан 
расчетный изгибающий момент, но А; неизвестно, то при 

M <R, 6; hy (h, — 0,5) (8.30) 
граница сжатой зоны проходит в полке; при обратном 
неравенстве она пересекает ребро. 

Для случая, когда граница сжатой зоны проходит ни- 
же полки, формулы (3.25) и (3.26) можно преобразовать 
с учетом соотношений х=ЁЙ и (3.16): 

В.А, = §R, oh, + В, (6; — 6) в; (3.31) 

M<a,,R, bho + В, (6; — 6) h; (hy — 0,5h; ), (3.32) 

где коэффициенты &, а принимают по Taba, 3.1. 

Эти формулы используют для подбора сечения. 
Если требуется определить As, то из (3.32) вычис- 
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On = [М — К, (6; — 6) в; (hy —0,5h,)|/R, 55, — (3.33) 
затем из табл. 3.1 находят E, соответствующее вычислен- 
ному, и, согласно формуле (3.31), 

A, = [8h + (6;—6) в,] ВЫВ.. (3.34) 

Если необходимо проверить прочность сечения при 
всех известных данных, то расчетный случай лучше уста- 
новить по формуле (3.30) и затем (если граница сжатой 
зоны ниже полки) по выражению (3.25) вычислить вы- 
соту сжатой зоны х, после чего воспользоваться форму- 
лой (3.26). 

3.4. Расчет прочности элементов 
по нормальным сечениям при косом изгибе 

В практике наиболее часто применяют элементы с по- 
перечными сечениями, имеющими по крайней мере одну 
ось симметрии, Если при этом плоскость действия внеш- 
него изгибающего момента (от заданных нагрузок 
и опорных реакций) занимает наклонное положение от- 
носительно плоскости симметрии сечения, то элемент 
окажется подверженным косому изгибу. 

Элементы, испытывающие косой изгиб, в общем слу- 
чае могут быть армированы продольными стержнями 
с размещением их по всему периметру сечения. 

Если элемент подвержен косому изгибу с постоянным 
положением плоскости действия внешнего изгибающего 
момента, то в таком элементе продольные стержни арма- 
туры целесообразно размещать сосредоточенно, т. е. 
только в растянутой зоне поперечного сечения, по BO3- 
можности дальше от границы сжатой зоны. Ниже рас- 
смотрены косоизгибаемые элементы прямоугольного 
поперечного сечения, которые наиболее часто применя- 
ют в практике (рис. 3.15). 

В результате расчета конструкции определяют значе- 
ние внешнего изгибающего момента и положение плоско- 
сти его действия. Обычно эта плоскость проходит через 
геометрическую ось элемента, принятую в расчетной схе- 
ме конструкции. Естественно и равнодействующую уси- 
лий в стержнях растянутой арматуры расположить в той 
же плоскости (см. рис. 3.15, а, 6). Тогда и равнодейству- 
ющая сжимающих напряжений Ns в бетоне сжатой 30- 
ны должна разместиться в той же плоскости. 
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Рис. 3.15. К расчету прочности 
элементов при косом изгибе 

а — плоскость действия внешнего 
момента I—I и плоскость положе- 
ния внутренней пары cua П-И 
совпадают, сжатая зона треуголь- 
ная; б—то же, сжатая зона тра- 
пециевидная; в — плоскости I—I u 
IIl—II параллельны; 1, 2— оси сим- 
метрии прямоугольного сечения; 
3 — геометрическая ось элемента в 
расчетной схеме конструкции; III]— 
[ИП — плоскость, перпендикулярная 
границе сжатой зоны; Np — поло- 

жение равнодействующей усилий в 
бетоне сжатой зоны (и сжатой ар- 
матуры, если она поставлена по 
расчету); М,— положение равно- 
действующей усилий в стержнях 

растянутой арматуры 

Но равнодействующая растягивающих усилий Ns мо- 
жет быть принята расположенной и вне плоскости дей- 
ствия внешнего момента, на некотором расстоянии е 
(вследствие расчета того же элемента при другой комби- 
нации нагрузок или по условиям унификации и т. д.). 
В этом случае равнодействующая напряжений в бетоне 
сжатой зоны займет положение в плоскости, параллель- 

148



ной плоскости действия внешнего момента (см. рис. 
3.15, 6). . 

Сжатая зона бетона может иметь форму треугольни- 
ка или трапеции. Усиление ее арматурой обычно нера- 
ционально. | 

Прочность косоизгибаемого элемента по нормально- 
‘му сечению рассчитывают в плоскости 1П— Ш, перпенди- 
кулярной границе сжатой зоны с размерами сечения х 
(высота сжатой зоны) и Ао по условию 

М cos (& — $) < Rp Ape Zp. (3.35) 

(обозначения @, фи 2p — см. на рис. 3.15, а). 
Площадь бетона сжатой зоны Ag, определяют из ра- 

венства значений, равнодействующих в растянутой ‘и 
сжатой зонах, 

R, Ag = Rp Ave (3.36) 

В формулах (3.35) и (3.36) напряжение во всех 
стержнях арматуры принято одинаковым, поскольку они 
расположены приблизительно на одном расстоянии от 
границы сжатой зоны. 

Положение границы сжатой зоны определяют с уче- 
том того, что плоскость действия внутренней пары сил 
или совпадает с плоскостью действия внешнего изгибаю- 
щего момента, или ей параллельна. Остальные требова- 
ния, предъявляемые к расчету изгибаемых элементов, — 
соблюдение условий E=x/ho<Ex как учет повышенного 
сопротивления высокопрочной арматуры — сохраняют- 
ся и для косого изгиба. 

Косоизгибаемые элементы с отмеченными особенно- 
стями можно рассчитывать также по сопротивлению 
проекции внешнего момента М! и момента М внутренней 
пары сил на плоскость симметрии 1: 

М, = М с0$ф < А, Rg (hoi — Хх). (3.37) 

Размеры треугольной сжатой зоны (см. рис. 3.15, а) 
определяют на основе соотношения 

М›/М, = А, Rg (Moz — у) /А; К; (hor — х) = (виз — Yo) (Mor — %), (3.38) 

где М. — проекция изгибающего момента, действующего в плоскости 
1, на плоскость симметрии 2. 

Обозначив 

М. / М: = tgp = Cy 

и приняв во внимание, что при треугольной форме сжа- 
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той зоны 

Age == 1/21 91$ Xp = 1/84 и Yo = 11, 

из выражений (3.36) и (3.38) приходят к уравнению 

h A,R 2 02 S$ *\38 3 — hoi) ¥y — 2 2 —* “i+ ( C, вы) Х1 Cy Ry 

из которого определяют значение X1. Затем исходя из вы- 
ражения (3.36) вычисляют и. 

Если x; получается отрицательным или и:>6, это 
значит, что сжатая зона имеет не треугольную, а трапе- 
циевидную форму. 

Размеры сжатой зоны трапециевидной формы (см. 
рис. 3.15, 6) x; и хз определяют из соотношения 

A, Rg =0,5 (хи + х2) 6Кь (3.40) 
и равенства (3.38), в котором 

и, = (6/3) (х; + 2*,)/(ж + л,); д = ИЗ ж я, + x} /(%, + %), 
(3.41) 

=0, (3.39) 

OTH выражения приводят к уравнению 

x + (6/6, — C,) x, + С, (Зв „/С,— 26/6, — ЗВ а + C,) =0. 
(3.42) 

где 

С; = 2A, В. /ЪВЬ. (3.43) 
Эти формулы справедливы и в том случае, когда 

плоскость положения равнодействующих усилий в рас- 
тянутой и`сжатой зонах сечения параллельна плоскости 
действующего изгибающего момента (см. рис. 3.15, в). 

3.5. Расчет прочности элементов 
по наклонным сечениям 

3.5.1. Опытные данные 

На приопорных участках изгибаемых элементов под 
воздействием поперечной силы @ и изгибающего момен- 
та М в сечениях, наклонных к OCH, развивается напря- 
женно-деформированное состояние, характеризующееся 
теми же тремя стадиями, что и в сечениях, нормальных 
к оси. Главные растягивающие и главные сжимающие 
напряжения, возникающие при плоском напряженном 
состоянии под влиянием нормальных и касательных на- 
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= 

пряжений, действуют под углом к оси (рис. 3.16). Если 
главные растягивающие напряжения Omt превысят CO- 
противление бетона растяжению №», возникают наклон- 
ные трещины; тогда усилия передаются на арматуру — 
продольную, поперечную и, в общем случае возможную, 
отогнутую. При дальнейшем увеличении нагрузки на- 
клонные трещины раскрываются и в конечной стадии 
происходит разрушение элемента вследствие раздробле- 
ния бетона над вершиной наклонной трещины и разви- 
тия напряжения в поперечных стержнях-хомутах до пре- 
дельных значений; напряжения в продольной арматуре 
могут и не достигать предельных значений (рис. 3.17). 

3.5.2. Расчет прочности по наклонным 
сечениям на действие поперечной силы 

и изгибающего момента 

Разрушение изгибаемого элемента по наклонному се- 
чению происходит вследствие одновременного действия 
на него поперечных сил и изгибающих моментов. В соот- 
ветствии с этим воздействием развиваются внутренние 
усилия в бетоне сжатой зоны над наклонной трещиной 
и осевые усилия в арматуре, пересекаемой наклонной 
трещиной. 

В расчетной схеме усилий (рис. 3.18) приняты обозна- 
чения: Со — проекция расчетного наклонного сечения 
(имеющего наименьшую несущую способность); с — рас- 
стояние от вершины расчетного наклонного сечения до 
опоры. На рассматриваемом приопорном участке изгн- 
баемого элемента внешние воздействия в виде попереч- 
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Рис. 3.18. Расчетная схема 
усилий в наклонном сечении 

HOH силы и изгибающего момента уравновешиваются 
внутренними усилиями в бетоне над вершиной наклонно- 
го сечения, а также в продольной и поперечной арматуре. 

Поэтому расчет прочности элемента выполняют по 
наклонному сечению по двум условиям: на действие по- 
перечной силы и на действие изгибающего момента. 

Прочность элемента по наклонному сечению на дейст- 
вие поперечной силы обеспечивается условием 

Q <Q + Qsw + Qs ines (3.44) 

где @ — поперечная сила в вершине наклонного сечения от действия 
опорной реакции и нагрузки, расположенной на участке от опоры 
до вершины наклонного сечения; Q, — поперечная сила, воспринима- 
емая бетоном сжатой зоны над наклонным сечением; Qsw— сумма 
осевых усилий в поперечных стержнях (хомутах), пересекаемых на- 
клонным сечением; @;,1пс — сумма проекций на нормаль к оси эле- 
мента осевых усилий в отгибах, пересекаемых наклонным сечением. 

Поперечное усилие, воспринимаемое бетоном сжатой 
зоны над вершиной наклонного сечения, определяют по 
эмпирической формуле 

Чь = Мь/с, где (3.45) 

М, = Prop (1 + Py + Pp) Вы bho. (3.46) 

Величину Qs принимают не менее 

Qpmin = Pos (1 + Pf + Фи) Кы о. (3.47) 
Значения коэффициентов go: принимают по табл. 3.2. 

Коэффициент gy, учитывающий наличие полок тав- 
ровых сечений 

ф,= 0,75 (6; — 5) в,/6во < 0,5, (3.48) 
При этом 6, принимают не более b+3h ,. 
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3.2. Значения коэффициентов Det 

Бетон P52 P53 9 

Тяжелый 2 0,6 1,5 
Мелкозернистый 1,7 0,5 1,2 
Легкий при плотности 1900 и выше 1,9 0,5 1,2 

* См. формулу (3.56). 

При учете свесов таврового сечения поперечная ар- 
матура ребра балки должна быть надежно заанкерена 
в полке и ее количество должно быть не менее пи== 
=0,0015. | 

Коэффициент ф„, учитывающий влияние продольных 
сил, определяют по следующим формулам: 

при наличии продольных сжимающих сил М от внеш- 
ней нагрузки или предварительного напряжения про- 
дольной арматуры, расположенной в растянутой зоне 
сечения элемента 

п =0,1N/Rot bho < 0,5; (3.49) 

при наличии продольных растягивающих сил 

Pn =— 0,2N/Rot bhy < 0,8. (3.50) 

В формуле (3.46) принимают 1+ ф;-+ Фл< 1.5. 
Значение Qsw определяют по выражениям 

Озш == ZRyw Азиз Qsw == Jew Co» (3.51) 

Isw === Rew Asw/s, (3.52) 

PAC 05, — погонное усилие в поперечных стержнях, отнесенное к еди- 

нице длины элемента; 5 — шаг поперечных стержней; Asw — площадь 
сечения хомутов в однои плоскости. 

Знак суммы в формуле (3.51) относится к числу по- 
перечных стержней (хомутов), попавших в проекцию со 
наклонного сечения. 

Значение Qs, inc вычисляют так 

Qs,ine = ХЮшю Asine Sin 0, (3.53) 

где 90 — угол наклона отгибов к продольному направлению элемента, 

Помимо указанного должна быть обеспечена проч- 
ность По наклонным сечениям на участках: между со- 

седними хомутами в пределах шага $, между внутренней 

гранью опоры и верхом первого отгиба $1 (см. рис. 3.18), 
а также между низом одного отгиба и верхом последу- 
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ющего отгиба, если между ними может разместиться на- 
клонное сечение. 

Значения @ь по формуле (3.45) и Qsw по формуле 
(3.51) в наклонном сечении зависят от расстояния с и 
OT длины проекции наклонного сечения Co. При увеличе- 
НИИ СИ Со значение @ь уменьшается, а значение О; на- 
оборот — увеличивается. Необходимо подобрать такое 
наклонное сечение, в котором несущая способность наи- 
меньШая, — расчетное наклонное сечение. Для расчетно- 
го наклонного сечения элементов, армированных по- 
перечными стержнями без отгибов, принимают значение 

со = У Mp! 4s» (3.54) 
HO не более с и не более 21%, а также не менее Ao, если 
с> йо. 

Условие прочности (3.44) для элементов, армирован- 
ных хомутами, имеет вид 

Q < Мь/с + 9:0 Со, 

а наименьшая несущая способность в расчетном наклон- 
ном сечении определяется из минимума функции (по- 
лагая, что с=со) 

—— 2 — 0: 
dQ/dc, = M,/ 9 -- Tow — 0; 

отсюда и получают выражение (3.54). 
Для обеспечения прочности по наклонному сечению 

на участке между соседними хомутами необходимо вы- 
полнение условия. , 

Isw > Qpmin/2hp. (3.55) 

Расстояние между хомутами $, между опорой и концом 
отгиба s;, а также между концом предыдущего и нача- 
лом последующего отгиба должны быть не более 

Smax = Фы Кы bhg/Q (3.56) 

При расчете элементов на действие равномерно рас- 
пределенной нагрузки 4 принимают 

c= V Мы. (3.57) 
Если же 9; >0,569sa, принимают 

с=У Мы (4, + 9:0), (3.58) 
Значение C не должно превышать 

с < (Фа /Фьз) he; (3.59) 

для тяжелого бетона с<33,ЗЗ. 
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Нри этом q, определяется следующим образом: если 
действует равномерно распределенная нагрузка, то 

41 = 9; (3.60) 
если же в нагрузку д включена временная нагрузка, ко- 
торая приводится к эквивалентной равномерно распреде- 
ленной нагрузке (эквивалентной по огибающей эпюре 
моментов), то 

q=gto/2, (3.61) 
где g — постоянная нагрузка. 

Ноперечная сила в вершине наклонного сечения 

Q = Qmax — 9, (3.62) 

где Qmax — поперечная сила в опорном сечении. 

Прочность элемента по наклонному сечению на дей- 
ствие изгибающего момента обеспечивается следующими 
условиями: 

Mp <M,+ Moy + Ms, ine 3 (3.63) 

М. = В. А. Zs; (3.64) 

Mow = ХК: Agw 25; (3.65) 

М, ine — ER Ag ine 25, inc? (3.66) 

Mp — изгибающий момент от нагрузки и опорной реакции балки (при 
их расчетном значении), действующих на рассматриваемом участке 
балки, взятый относительно точки О (след оси, проходящей через 
точку положения равнодействующей напряжений в сжатой зоне и пер- 
пендикулярной плоскости действия момента); М; — сумма моментов 
от усилий в продольной арматуре относительно той же точки; М;» — 
сумма моментов от усилий в поперечных арматурных стержнях, пере- 
секаемых наклонным сечением, относительно той же точки; Ms,ine — 
то же от усилий в отгибах. 

Прочность элементов на действие изгибающего мо- 
мента по наклонным сечениям проверяют: в местах об- 

рыва (или отгиба) продольной арматуры в пролете; 
в приопорной зоне балки, где при отсутствии анкеров со- 
противление продольных арматурных стержней в месте 
пересечения их наклонным сечением снижается при не- 

достаточной анкеровке; в местах резкого изменения се- 

чения элементов (опорные подрезки, узлы и др.). 
В отдельных случаях условие прочности на действие 

изгибающего момента (3.63) удовлетворяется без расче- 
та при соблюдении определенных конструктивных тре- 
бований, о которых будет сказано далее. 

Условие прочности по поперечной силе (3.44), как 
правило, требует особого расчета. 
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Прочность по наклонной сжатой полосе (согласно 
практическим рекомендациям) для элементов прямо- 
угольного, таврового и других подобных профилей обес- 
печивается соблюдением предельного значения попереч- 
ной силы, которая действует в нормальном сечении, рас- 
положенном на расстоянии не менее чем Йо от опоры 

Q < 0, 3ЗФил Poi bho Кь. (3.67) 

При эхом обеспечивается прочность бетона вследствие 
его сжатия в стенке балки между наклонными трещи- 
нами от действия здесь наклонных сжимающих усилий. 
В выражении (3.67) коэффициент фи, учитывающий 
влияние поперечных стержней балки 

Фил = 1+ баци < 1,3, (3.68) 

где & = Е./Еь; pw = Asw/bs, (3.69) 

а коэффициент фы: 

Фы = 1—BR,, (Rp МПа), (3.70) 

где В — коэффициент, принимаемый равным 0,01 для 
тяжелого и мелкозернистого бетона, 0,02 — для легкого 
бетона; R,— сопротивление бетона сжатию, МПа. 

В элементах без поперечной арматуры расчет проч- 
ности по наклонному сеченито производят по двум эмпи- 
рическим условиям 

О < 2,5Юь bho; (3.71) 

Q<9,,(1L+0,) Rip 85 /с. (3.72) 
Значения с принимают не более ст.‹==2,5 йо. В общем 
случае при проверке второго условия задаются рядом 
значений с, не превышающих Cmax. 

При равномерно распределенной нагрузке, если вы- 
полняется условие 

91 < Pos (1 + Pn) Rot 6/ (стах /Во)? = 0,16Фьл (1 + Pn) Rye, (3.73) 

принимают C==Cmax; при невыполнении условия (3.73) 
принимают 

с = ho V Фы (1 - On) Rot 6/91 < сшах. (3.74) 
Прочность по наклонным сечениям элементов пере- 

менной высоты вычисляют по вышеприведенным форму- 
лам, где в пределах рассматриваемого наклонного сече- 
ния его рабочую высоту Ao принимают по наибольшему 
значению для элементов с поперечной арматурой и сред- 
нему значению — без поперечной арматуры. | 
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3.5.3. Расчет поперечных стержней 

Часто встречающимся в практике вариантом являет- 
ся изгибаемый элемент таврового поперечного сечения, 
предварительно напряженный, с поперечным армирова- 
нием без отгибов. 

Расчет ведут по наклонному сечению, которое имеет 
наименьшую несущую способность, используя приведен- 
ные выше расчетные формулы (рис. 3.19). 

Диаметр поперечных стержней задают из условия 
технологии точечной электросварки так, чтобы отноше- 
ние диаметра поперечного стержня к диаметру продоль- 
ного стержня составляло 1/3...1/4 (см. подглаву 1.2 
и прил. 9); затем вычисляют площадь сечений Asy. Шаг 
поперечных стержней $ устанавливают по конструктив- 
ным условиям (см. подглаву 3.1). 

План расчета. При известных исходных данных: Qmax 
(на опоре), а, и, 6, №, Re, Rot, Rsw расчет ведут в следу- 
ющем порядке: 

1. Проверяют, требуется ли поперечная арматура по 
расчету по первому условию (3.71). 

2. Проверяют, требуется ли поперечная арматура по 
расчету по второму условию (3.72), вычислив с этой 
целью значения 4, по формулам (3.60), (3.61), c— по 
формулам (3.73), (3.74), Я — по формуле (3.62). Если 
поперечная арматура по расчету требуется, расчет про- 
должают. 

3. Определяют значение Qy min по формуле (3.47), вы- 
числив для этого значение (1-ф;-ф»)=<1,5 © использо- 
вапием формул (3.48), (3.49). 

4. Определяют значение Jsw по формуле (3.52) и про- 
веряют его по условию (3.55). 

5. Проверяют шаг хомутов по требованию S<Smax, 
формуле (3.56). 

6. Вычисляют Мь по формуле (3.46). 
7. Определяют с по формулам (3.57) и (3.59). 
8. Вычисляют поперечную силу Qs», воспринимаемую 

бетоном сжатой зоны над расчетным наклонным сече- 
нием, по формуле (3.45) и проверяют условие @,> 
== Qo. min: 

9. Вычисляют поперечную силу Q в вершине наклон- 
ного сечения по формуле (3.62). 

10. Определяют длину проекции расчетного наклон- 
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Рис. 3.19. Усилия в поперечных стержнях, принимаемые при расчете 
балки по наклонным сечениям 

[Е 
. | . Рис. 3.20. К расчету 

г балки с ‘разным ша- 
1s, 1 S, 1 Sy So 5, | ом поперечных стер- 

жней 

| 

~
~
 

ного сечения со по формуле (3.54), соблюдая требуемые 
для со ограничения. 

11. Вычиеляют поперенную силу Qsw, воспринимае- 
мую хомутами в наклонном сечении, по формуле (3.51). 

12. Проверяют условие прочности в наклонном сече- 
нии по формуле (3.44). Если условие не удовлетворяет- 
ся, уменынают шаг $ или увеличивают Ago. 
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13. Проверяют прочность бетона по сжатой наклон- 
ной полосе по условию (3.67). Числовые примеры раече- 
та прочности по. наклонным сечениям ребристых и MHO- 
гопустотных плит, балок приведены в главе 18. 

При уменьшении интенсивности поперечного арми- 
рования от опоры к пролету с 4:1 на Yswo (например, 
увеличением шага хомутов) следует проверять условие 
(3.44) при значениях с, превышающих /; — длину пер- 
ного участка элемента с интенсивностью Gsw; (рис. 3.20). 

3.5.4. Условия прочности по наклонным 
сечениям на действие изгибающего момента 

Несущая способность наклонного сечения по изэгиба- 
ющему моменту (см. правую часть неравенства (3.63)) 
не должна быть меньше несущей способности нормально- 
го сечения, проходящего через ту же точку О (центр 
сжатой зоны). При определенных конструктивных усло- 
виях, рассмотренных ниже, это требование может быть 
выполнено, и тогда расчет наклонных сечений по изги- 
бающему моменту можно не выполнять. 

Если всю продольную растянутую арматуру, опреде- 
ленную по нормальному сечению с максимальным изги- 
бающим моментом, доводят до опор с надлежащей ее 
анкеровкой, то условие прочности по изгибающему мо- 
менту удовлетворяется в любом наклонном сечении да- 
же без учета поперечной арматуры. В этих условиях 
необходимость расчета наклонных сечений по изгибаю- 
щему моменту отпадает. 

Если анкеровку продольной арматуры выполняют на 
свободной опоре в соответствии с указаниями подглавы 
3.1, т.е. обеспечивается полное сопротивление продоль- 
ной арматуры в пролете, то условия прочности элемен- 
та на изгиб гарантируются во всех накловных сечени- 
ях, начинающихся у грани опоры. Для опорной зоны 
элементов с продольной арматурой без анкеров расчет- 
ное сопротивление арматуры принимают сниженным 
(см. подглаву 1.3} при расчете прочности по изгибаю- 
щему моменту. 

Если анкеровка продольных стержней не обеспечива- 
ет их работу с полным сопротивлением в рассматривае- 
мом сечении, то предусматривают мероприятия по ее 
усилению: постановку косвенной арматуры в зоне анке- 
POBKH, приварку к концам стержней анкерующих пла- 
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a Рис. 32.1. Определение места 
= обрыва стержней в пролете 

: (пример) 
5 .а — схема армирования; 6 — эпюра 

Iv 2016 моментов; в — эпюра поперечных 
м “A сил; I—I сечение в месте теорети- 

Z (As2) 
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цеского обрыва стержней 2 в 
16 мм; П-—ПИ — сечение в месте их 

& 2020 фактического обрыва; Ill—I]Il—na- 
| = (Ая) клонное сечение; 1— эпюра расчет- 
| = 
| 
| 

Г“ ных моментов от нагрузки; 2—эпю- 
| ра моментов, воспринимаемых нор- 

I мальными  сечениями элемента 
(эпюра материалов) 

стин или закладных деталей, отгиб анкерующих стерж- 
ней; при этом размер заделки стержней должен быть не 
менее 104. В целях экономии металла часть продольной 
арматуры (не более 50 $ расчетной площади) можно не 
доводить до опор, а обрывать в пролете там, где она уже 
не требуется согласно расчету прочности элемента по 
нормальным сечениям. Обрываемые стержни должны 
быть заведены за место своего теоретического обрыва 
согласно эпюре изгибающих моментов (рис. 3.21) на не- 
которую длину Й, на протяжении которой (для гарантии 
условия прочности по изгибающим моментам) в наклон- 
ных сечениях отсутствие обрываемых стержней компен- 
сируется поперечной арматурой. 

Требуемый размер W устанавливают расчетом проч- 
ности элемента по наклонному сечению П1Ь— ПГ на дей- 
ствие изгибающего момента, которое равнопрочно с нор- 
мальным сечением I—I. Во всех случаях W=Q/29-+5d> 
—204, где 4 — диаметр обрываемого стержня. 

Место обрыва стержней в пролете определяют сле- 
дующим образом. На эпюру моментов от внешних рас- 
четных нагрузок наносят ординаты момента, восприни- 
маемого нормальным сечением железобетонного элемен- 
та с тем количеством арматуры, которое доводится до 
опоры, не обрываясь (на рис. 3.21 — Аи для 2 020, из- 
гибающего момента Mogao. Значение этой ординаты на- 
ходят по формуле 

2920 — К, Ay Zp. 

Точки пересечения ординаты Moga © эпюрой расчет- 
ных Моментов определяют места теоретического обрыва 
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I—I. Место действительного обрыва стержней II—II от- 
стоит от теоретического на расстоянии W. Ha эпюре по- 
перечных сил отмечена ордината (1, вводимая в расчет 
при определении W. 

Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 
главы 3 

1. Какие применяют схемы местного усиления арматурой конце- 
вых участков предварительно напряженных балок? 

2. Как размещается напрягаемая арматура в поперечном сечении 
растянутой зоны предварительно напряженных балок? 

3. Какие установлены конструктивные требования по расстоянию 
между хомутами в продольном направлении на приопорных и про- 
летных участках изгибаемых элементов? 

4. Как записать условие прочности по нормальным сечениям из- 
гибаемого элемента любого профиля с напрягаемой и ненапрягаемой 
арматурой? (рассмотрите случай 1, случай 2)? 

5. Как записать условие прочности по нормальным сечениям 
элементов прямоугольного профиля с одиночной арматурой (рас- 
смотрите случай 1 и случай 2)? 

6. Какова последовательность расчета по подбору сечений изги- 
баемых элементов прямоугольного профиля с помощью таблиц (рас- 
смотрите два типа задач)? 

7. Какова последовательность расчета по определению несущей 
способности изгибаемых элементов прямоугольного профиля с оди- 
ночной арматурой при заданных размерах сечения и площади арма- 
туры? 

- 8. Какие условия определяют необходимость установки сжатой 
арматуры? 

9. Какие условия обеспечивают прочность изгибаемых элементов 
прямоугольного профиля с двойной арматурой (рассмотрите два 
типа задач)? 

10. Какие условия обспечивают прочность изгибаемых элементов 
таврового профиля? 

11. Как определить положение нижней границы сжатой зоны 
и расчетный случай таврового профиля? 

12. Какие установлены требования по вводимой в расчет проч- 
ности ширины свесов сжатой полки элементов таврового профиля? 

13. В каком случае элемент оказывается подверженным косому 
изгибу? Как записать условия прочности? 

14. Как определить размеры сжатой зоны при косом изгибе? Тре- 
угольной формы? Трапециевидной формы? 

15. Что вызывает образование наклонных трещин на приопорных 
участках изгибаемых элементов? Каковы схемы разрушения по на- 
клонным сечениям? 

‚ 16. Каково условие прочности элемента по наклонному сечению 
на действие поперечной силы, изгибающего момента? 

, 17. Какие существуют технологические требования по наимень- 
шему диаметру поперечных стержней (хомутов) и конструктивные 
требования по наибольшему расстоянию между ними? 

18. Чему равна поперечная сила Qsw, воспринимаемая хомутами, 
в расчетном наклонном сечении? 

19. От чего зависит поперечная сила Qs, воспринимаемая бетоном 
сжатой зоны над наклонным сечением? 
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20. Как записать условия прочности по наклонному сечению 
в балках с поперечной арматурой? Без поперечной арматуры? 

21. Как выполняют проверку на действие поперечной силы по 
наклонной сжатой полосе? 

22. Каковы конструктивные требования, обеспечивающие проч- 
ность наклонного сечения по изгибающему моменту? 

23. Как устанавливают место теоретического обрыва продольной 
арматуры и длину заделки стержня? 

ГЛАВА 4. СЖАТЫЕ ЭЛЕМЕНТЫ 

4.1. Конструктивные особенности сжатых элементов 

К центрально-сжатым элементам условно относят: 
промежуточные колонны в зданиях и сооружениях; верх- 
ние пояса ферм, загруженных по узлам; восходящие 
раскосы и стойки ферменной решетки (рис. 4.1), а так- 
же некоторые другие конструктивные элементы. В дей- 
ствительности, из-за несовершенства геометрических 
форм элементов конструкций, отклонения их реальных 
размеров от назначаемых по проекту, неоднородности 
бетона и других причин обычно центральное сжатие 
в чистом виде не наблюдается, а происходит внецентрен- 
ное сжатие с так называемыми случайными эксцентри- 
ситетами. 

По форме поперечного сечения сжатые элементы со 
случайным эксцентриситетом выполняют чаще всего 
квадратными или прямоугольными, реже круглыми, мно- 
гогранными, двутавровыми. Размеры поперечного сече- 
ния колонн определяют расчетом. В целях стандар- 
тизации опалубки и арматурных каркасов размеры 
прямоугольных колонн назначают кратными 50 мм, 
предпочтительнее кратными 100 мм. Чтобы обеспечить 
хорошее качество бетонирования, монолитные колонны 
с поперечными размерами менее 250 мм не рекоменду- 
ется применять. В условиях внецентренного сжатия на- 
ходятся колонны одноэтажных производственных зданий, 
загруженные давлением от кранов, верхние пояса без- 
раскосных ферм, стены прямоугольных в плане подзем- 
ных резервуаров, воспринимающие боковое давление 
грунта или жидкости и вертикальное давление от покры- 
тия (рис. 4.2). В них действуют сжимающие силы Ми 
изгибающие моменты М поперечные силы Q. 
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Рис. 4.1. Центрально- Рис. 4.2. Внецентренно сжатые эле- 
сжатые элементы (со менты 
случайными эксцентриси- а—колонна производственного здания; б— 

тетами). верхний pone бесраскосной фермы; 6 — 
стена подземного резервуара; F — нагриз- 

1 — промежуточные KOAOK= ка от покрытия; О — давление от Kpana 
ны (при одинаковом двусто- 
роннем загружении); 2— 
верхний пояс ферм (при y3- 
ловом приложении нагруз- 
ки); 3-— восходящие раско- 
сы; 4 — стойки; Е — нагруз- 

ка от покрытия 

Расстояние между направлением сжимающей силы 
и продольной осью элемента ео называется эксцентриси- 
тетом. В общем случае в любом месте элемента стати- 
чески определимых конструкций значение эксцентриси- 
тста определяют по выражению 

во = М/М-Нез, (4.1) 

rie @c — случайный эксцентриситет. 

Для элементов статически неопределимых конструк- 
ций принимают 

е, = M/N, но не менее ед. (4.2) 

По нормам случайные эксцентриситеты @g следует 
прннимать равными большему из следующих 3Ha- 
чений: 1/59 высоты сечения элемента: Их длины эле- 
мента (или ее части между местами, закрепленными от 
поперечных перемещений). В сборных конструкциях 
следует учитывать возможность образования случайного 
эксцентриситета вследствие смещения элементов на опо- 
рах из-за неточности монтажа; при отсутствии ‘опытных 
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данных значение этого эксцентриситета принимают He 
менее 10 мм. 

Внецентренно сжатые элементы целесообразно вы- 
полнять с развитыми поперечными сечениями в плоско- 
сти действия момента. 

Для сжатых элементов применяют бетон классов по 
прочности на сжатие не ниже В15, для сильно загружен- 
ных — не ниже B25. 

Колонны армируют продольной стержневой армату- 
рой диаметром 12...40 мм (рабочая арматура), преиму- 
щественно горячекатаной стали класса А-П и термоме- 
ханически упрочненной Ат-ШС, а также поперечной 
стержневой горячекатаной арматурой классов А-ПТ А-П, 
A-I и проволокой класса B-I (рис. 4.3). Продольную 
и поперечную арматуру сжатых со случайными эксцент- 
риситетами и внецентренно сжатых элементов объеди- 
HAIOT в плоские и пространственные каркасы, сварные 
или вязаные (рис. 4.4, 4.5). 

Насыщение поперечного сечения продольной арма- 
турой элементов, сжатых со случайными эксцентрисите- 
тами, оценивают коэффициентом и по формуле (3.12) 
или процентом армирования (значения в 100 раз боль- 
ше), где под А; подразумевается суммарная площадь се- 
чения продольных стержней. В практике для сжа- 
ThIX стержней обычно принимают армирование не более 
3%. 

Во внецентренно сжатых элементах с расчетными экс- 
центриситетами продольные стержни размещают вблизи 
коротких граней поперечного сечения элемента (рис. 4.5): 
арматуру $ с площадью сечения As у грани, более уда- 
ленной от сжимающей силы, и арматуру $’ с площадью 
сечения А. у грани, расположенной ближе к продольной 
силе. Насыщение поперечного сечения внецентренно 
сжатых элементов оценивают коэффициентом армиро- 
вания по площади сечения рабочих стержней продоль- 
ной арматуры, расположенных у одной из коротких гра- 
ней. Армирование внецентренно сжатых стержней 
составляет 0,5...1,2 {$ площади сечения элемента. 

Если площади сечения арматуры $ и S’ одинаковы, 
армирование называют симметричным; оно предпочти- 
тельнее, чем несимметричное армирование. 

Минимальная площадь сечения продольной армату- 
ры S uS’ во внецентренно сжатых элементах, согласно 
нормам, допускается равной, %: 
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Рис. 4.4. Армирование сжатых элементов CO 
случайными эксцентриситетами 
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Здесь i— радиус инерции сечения элемента в плоскости 
эксцентриситета продольной силы; [№ — расчетная длина 
сжатого элемента (указания по ee определению см. 
часть 2 учебника). 

Соединять продольные стержни по длине элемента 
не рекомендуется. 

Рабочие стержни в поперечном сечении колонны раз- 
мещают возможно ближе к поверхности элемента с со- 
блюдением минимальной толщины защитного слоя ay, 
которая по нормам должна быть не менее диаметра 
стержней арматуры и не менее 20 см (см. рис. 4.3). 

Колонны сечением до 400400 мм можно армировать 
четырьмя продольными стержнями (см. рис. 4.4), что 
соответствует наибольшему допустимому расстоянию 
между стержнями рабочей арматуры. Наименьшее рас- 
стояние между ними в свету допускается 50 мм, если 
стержни при бетонировании расположены вертикально; 
а при горизонтальном расположении — 25 MM для ниж- 
ней и 30 мм для верхней арматуры, но при всех случаях 
не менее наибольшего диаметра стержня. При расстоя- 
нии между рабочими стержнями более 400 мм следует 
предусматривать промежуточные стержни по периметру 
сечения элемента с тем, чтобы расстояние между про- 
дельными стержнями не превышало 400 мм. 

Поперечные стержни ставят без расчета, но с соблю- 
дением требований норм. Расстояние между ними (по 
условию предотвращения бокового выпучивания про- 
дольных стержней при сжатии) $ (см. рис. 4.3) должно 
быть при сварных каркасах не более 204, при вязаных— 
15d, но не более 500 мм (здесь 4 — наименьший диаметр 
продольных сжатых стержней). Расстояния $ округляют 
до размеров, кратных 50 мм. 

Диаметр поперечных стержней 4 в сварных каркасах 
должен удовлетворять условиям свариваемости 
(прил. 9). Диаметр хомутов вязаных каркасов прини- 
мают не менее 5 мм и не менее 0,25 4, где 4 — наиболь- 
ший диаметр продольных стержней: Толщина защитного 
слоя поперечных стержней а» должна быть не менее 
15 мм. 

В местах стыков каркасов на длине перепуска стерж- 
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ней расстояние между поперечными стержнями должно 
быть не более 104 (4 — диаметр соединяемых стержней). 
Если общее насыщение элемента арматурой более 3 %, 
то поперечные стержни необходимо ‘устанавливать на 
расстоянии друг от друга не более 104 и не более 
300 мм. 

Плоские сварные каркасы объединяют в пространст- 
венные с помощью поперечных стержней, приваривае- 
мых контактной точечной сваркой к угловым продольным 
стержням плоских каркасов (см. рис. 4.5, а). Если 
в сварных каркасах у больших граней сечения элемента 
размещены промежуточные стержни, то эти стержни 
(принадлежащие противоположным каркасам) соеди- 
няют между собой дополнительными шпильками, уста- 
навливаемыми по длине элемента с шагом, равным шагу 
поперечных стержней плоских каркасов. 

В вязаных каркасах продольные стержни укрепляют 
хомутами на перегибах хомутов по крайней мере через 
один, при ширине грани не более 400 мм’и числе про- 
дольных стержней у этой грани не более четырех допус- 
кается охват всех продольных стержней одним хомутом 
(см. рис. 4.5,6). 

Предварительное напряжение применяют для вне- 
центренно сжатых элементов с большими эксцентриси- 
тетами сжимающей силы, когда изгибающие моменты 
значительны и вызывают растяжение части сечения, 
а также для элементов очень большой гибкости. Повы- 
шение трещиностойкости и жесткости элемента посред- 
ством предварительного напряжения полезно в первом 
случае для эксплуатационного периода, во втором — 
для периода изготовления, транспортирования и мон- 
тажа. 

Применять очень гибкие центрально-сжатые элемен- 
ты нерационально, поскольку несущая способность их 
сильно снижается вследствие большой деформативно- 
сти. Во всех случаях элементы из тяжелого бетона и бе- 
тона на пористых заполнителях должны иметь гибкость 
в любом направлении 

A= Ip/i < 200; (4.3) 

а колонны зданий 

N= Ili < 120. (4.4) 
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4.2. Расчет элементов любого симметричного 
сечения, внецентренно сжатых 

в плоскости симметрии 

При нагружении элементов любого симметричного 
сечения, внецентренно сжатых в плоскости симметрии, 
до предела их несущей способности в стадии III наблю- 
дается два случая разрушения. 

Случай 1 относится к внецентренно сжатым элемен- 
там с относительно большими эксцентриситетами про- 
дольной силы. Напряженное состояние (как и разруше- 
ние элемента) по характеру близко к напряженному со- 
стоянию изгибаемых непереармированных элементов 
(рис. 4.6, а). Часть сечения, более удаленная от точки 
приложения силы, растянута, имеет трещины, располо- 
женные нормально к продольной оси элемента; растяги- 
вающее усилие этой зоны воспринимается арматурой. 
Часть сечения, расположенная ближе к сжимающей си- 
ле, сжата вместе с находящейся в ней арматурой. Раз- 
рушение начинается с достижения предела текучести 
(физического или условного) в растянутой арматуре. 
Разрушение элемента завершается достижением пре- 
дельного сопротивления бетона и арматуры сжатой зоны 
при сохранении в растянутой арматуре постоянного на- 
пряжения, если арматура обладает физическим преде- 
лом текучести, или при возрастании напряжения, если 
арматура физического предела текучести не имеет. Про- 
цесс разрушения происходит постепенно, плавно. 

Случай 2 OTHOCHTCA K внецентренно сжатым элемен- 
там с относительно малыми эксцентриситетами сжимаю- 
щей силы. Этот случай охватывает два варианта напря- 
женного состояния: когда все сечение сжато (рис. 4.6, 6, 
эпюра I, показанная пунктиром); когда сжата его боль- 
шая часть, находящаяся ближе к продольной силе, а про- 
тивоположная часть сечения испытывает относительно 
слабое растяжение (рис. 4.6, 6, эпюра II). Разрушается 
элемент вследствие преодоления предельных сопротивле- 
ний в бетоне и арматуре в части сечения, расположенной 
ближе к силе. При этом напряжения (сжимающие или 
растягивающие) в части сечения, удаленной от сжимаю- 
щей силы, остаются низкими; прочность материалов 
здесь недоиспользуется. 

Внецентренно сжатые элементы в плоскости действия 
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Рис. 4.6. Расчетные схемы внецентренно сжатых элементов 
а — при № -х/Но Е Rr б — при &=х/В>& R | — геометрическая ось элемента 

в расчетной схемв конструкции: 2 — граница сжатой зоны; $3 — центр тяже- 
cTu площаби бегона сжатой зоны; $ — арматура, более удаленнал от поло- 
жения продольной сжимающей силы; S’ — арматура, расположенная ближе 

к продольной сжимающей силе 

момента рассчитывают с учетом расчетного эксцентриси- 
тета продольных сил и случайного эксцентриситета ед 
(см. формулу (4.1)). 

Прочность элемента в плоскости, перпендикулярной 
плоскости изгиба, проверяют на действие продольной 
силы только со своим случайным эксцентриситетом ед. 

На рис. 4.6 приведены схемы усилий, принимаемые 
при расчете прочности элементов любого симметричного 
сечения, сжатых с эксцентриситетом в плоскости CHMMe- 
трии по случаям | и 2. В элементах, работающих по слу- 
чаю 1, расчетное сопротивление бетона в сжатой зоне 
принимают постоянным, равным №»; в растянутой и сжа- 
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той арматуре’ расчетные сопротивления принимают рав- 
ными соответственно А; и Кс. При расчете несущей спо- 
собности элементов, работающих по случаю 2, действи- 
тельную эпюру сжимающих напряжений, изображенную 
на рис. 4.6, 6 пунктирной линией, заменяют прямоуголь- 
ной с ординатой Ro, а расчетное сопротивление в сжатой 
арматуре $’ с площадью сечения A, принимают равным 
Ю;с. В арматуре $ с площадью сечения А; напряжение 
Os НИЖе расчетного. 

Схема усилий на рис. 4.6, а отвечает сжатым элемен- 
там при условии Ё = x/ho<épr, а на рис. 4.6, 6, когда E> 
>Ек, Где Е — значение граничной относительной высо- 
ты сжатой зоны, определяемое по формуле (2.42). 

При Е< в (см. рис. 4.6, а) положение границы сжа- 
той зоны определяют из равенства значений расчетной 
продольной силы М от действия внешних расчетных на- 
грузок и суммы проекций внутренних расчетных сил 
в арматуре и сжатой зоне бетона на продольную ось 
элемента 

N=R, A +R,A,— RA, (4.5) 

Условие достаточной несущей способности элемента 
устанавливают из сопоставления изгибающего момента 
M=Ne от действия внешних расчетных нагрузок и сум- 
мы моментов указанных внутренних сил, взятых отно- 
сительно оси, нормальной к плоскости действия изгиба- 
ющего момента и проходящей через точку приложения 
равнодействующей усилий в арматуре $, растянутой от 
действия внешней силы: 

Ne <R,A,, 2, -- В A, 2,. (4.6) 

В выражении (4.6) 
2; = Ш— а’. (4.7) 

На рис. 4.6, а обозначены е и e’ — расстояния от про- 
дольной силы М до центра тяжести площади сечения ар- 
матуры соответственно растянутой А; и сжатой от дей- 
ствия внешних усилий А.. 

При ЕЁ>Е» (рис. 4.6, 6) прочность сжатых элементов 
также рассчитывают по формуле (4.6), а высоту сжатой 
зоны для элементов из бетона классов B30 и ниже с не- 
напрягаемой арматурой классов A-I, А-П, А-П опреде- 
ляют из равенства 

N=R А, + В, —0, An (4.8) 
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В нем напряжение в арматуре Os устанавливают по 
формуле 

O, = [2 (1 — &)/(1 — Er) — 1] Rg. (4.9) 

Для элементов же из бетона классов выше B30 с ap- 
матурой классов выше А-П] (напрягаемой и ненапря- 
гаемой) напряжение о; следует определять по зависи- 
MOCTH 

0; = Ogp + 0зси (@/§ — 1) (1 —©/1,1). (4.10) 

Однако, если напряжение Os, полученное по формуле 
(4.10), для арматуры классов А-ГУ, A-V, A-VI, В-П, 
Вр-П, K-7, K-19 превышает значение PRs, то напряжение 
Os следует определять по формуле 

с. = [B+ (1 —B) (&, — Ла Ев) Е. (4.11) 
В этой зависимости Ep, Eos значения относительной вы- 
соты сжатой зоны, отвечающие соответственно значени- 
ям напряжений R, и PRs. При этом значения Er и Ee ВЫ- 

числяют по формуле 

SR (nan el) — o/{! + Os (nau el) /O.u) (1 — o/1 1], (4.12) 

где 

0; = В, + 400 — 0зр — Adgp; (4.13) 

Sel = ВК — 0зр. (4.14) 

Значения Ви Adsp при механическом и электротерми- 
ческом способах предварительного напряжения арма- 
туры устанавливают по следующим выражениям: 

B = 0,50gp/R, + 0,4 > 0,8; (4.15) 
Ad, p = 15000,p/R, — 1200 > 0. (4.16) 

Здесь Ао;› принимают при коэффициенте sp, мень- 
шем единицы, с учетом потерь предварительного напря- 
жения арматуры от деформаций анкеров и форм, а так- 
же от трения арматуры о стенки каналов или огибающие 
приспособления. В иных условиях принимают В=0,8. 

В случае если напряжение Os, вычисленное по фор- 
муле (4.11), превышает Rs (без учета коэффициента 
Vso), то в выражения (4.6) и (4.8) подставляют значение 
0; =А; с учетом соответствующих коэффициентов усло- 
вий работы, включая so. 

Напряжения Os принимают в формулах.с тем зна- 
ком, который получается при вычислениях по выраже- 
ниям (4.9) и (4.10). При этом во всех случаях должно 
быть соблюдено условие Ю;>о0.. 
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м Рис. 4.7. Учет влияния прогиба 

Для предварительно напряженных элементов в урав- 
нениях (4.5), (4.8) вместо К;с принимают значение Ose 
по формуле (2.38). 

Гибкий внецентренно сжатый элемент под влиянием 
момента прогибается, вследствие чего начальный экс- 
центриситет ео продольной силы NV увеличивается (рис. 
4.7). При этом возрастает изгибающий момент и разру- 
шение происходит при меньшей продольной силе М 
в сравнении с коротким (негибким) элементом. 

Нормами рекомендуется расчет таких элементов вы- 
полнять по деформированной схеме. Допускается гибкие 
внецентренно сжагые элементы при гибкости 1[/>14 
рассчитывать по приведенным выше формулам, но с уче- 
том эксцентриситета, получаемого умножением началь- 
ного его значения ео на коэффициент > 1. 

Значение коэффициента YN устанавливают по зависи- 
MOCTH 

y= 1/(1—N/Ney). (4.17) 

Здесь 

Np = (8,4E,/%) { (1/9) 10,11/(0,1 -Е6е/Фе) +-0,1] + af}, (4.18) 
где Еь — начальный модуль упругости бетона; 4) — расчетная длина 
элемента (указания по ее определению приведены в части 2 учебни- 
ка); / — момент инерции бетонного сечения; /, — момент инерции се- 

172



чения арматуры, вычисляемой относительно центра тяжести бетон- 
Horo сечения; a=EL£s/E,; коэффициенты ф; — коэффициент, учитываю- 
ющий влияние длительного действия на прогиб элемента в предель- 
ном состоянии; ф› — коэффициент, учитывающий влияние предвари- 
тельного напряжения арматуры на жесткость элемента в предельном 

состоянии (предполагается равномерное обжатие сечения напрягае- 
мой арматуры). 

В формуле (4.18) приняты во внимание особенности 
железобетона: наличие в составе сечения бетона и арма- 
туры, неупругие свойства сжатого бетона, трещины в рас- 
тянутой зоне, влияние длительного действия нагрузки 
на жесткость элемента в его предельном состоянии. 

Коэффициенты фи @p находят по эмпирическим за- 
BHCHMOCTAM: 

Qi = 1+ ВМиМ; (4.19) 
Фр = 1 +. 12 (оър/Юь) (e)/h). (4.20) 

В формуле (4.19) под М и М; в общем случае под- 
разумевают моменты, определяемые относительно оси, 
параллельной границе сжатой зоны, проходящей через 
центр растянутой или менее сжатой (при полностью сжа- 
том сечении) арматуры, соответственно от совместного 
действия всех нагрузок и от постоянной с длительной на- 
грузкой. Если эти моменты имеют разные знаки, то при 
абсолютном значении эксцентриситета полной нагрузки 
г >0,1А принимают gi=I1; если это условие не удовле- 
творяется, то принимают 

фи = Фи + 10 (1 — Фи) (oA). (4.21) 
Здесь фи определяют по формуле (4.19) при М, равном 
произведению силы на расстояние от центра тяжести се- 
чения до соответствующей OCH; при этом принимают 
МиИМ=1. 

Коэффициент В в формуле (4.19) имеет следующие 
значения для бетонов различных видов: 

тяжелого. . , ровен вов | 
легкого на заполнителях: 

а) керамзите, аглопорите, шлаковой пемзе, с 
мелким заполнителем ., . . 1.1 ав 
ПЛОТНЫМ . Г] . ° e e $ 6 $ 3 4 3 3 1 ‚5 

пористым . ... .. 2,5 
6) естественных пористых — Tye, пемзе, вул- 

каническом шлаке, известняке-ракушечни- 
ке (независимо от мелкого заполнителя) 

в) мелкозернистых групп: 
з пов 8 
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В формуле (4.20) oop — напряжение обжатия` бетона 
с учетом. всех потерь при коэффициенте psp меньше еди- 
ницы; Юь — сопротивление бетона, принимаемое без уче- 
та коэффициентов условий работы. Значение е/й прини- 
мают не более 1,5. 

Значение б. в формуле (4.18) принимают равным: 

6, = в/в, (4.29) 
но не менее вычисленного по эмпирической формуле 

био = 0,5 —0,011)/h — 0,01R,, (4.23) 

где R, B МПа. 
Если окажется, что N2Ner, то следует увеличить 

размеры сечения. 
Коэффициент NH, вычисляемый по формуле (4.17), 

применяют для расчета средней трети длины внецент- 
ренно сжатого элемента. В опорных сечениях коэффици- 
ент 1) принимают равным единице, в пределах крайних 
третей длины элемента — вычисляют по линейной интер- 
поляции между указанными значениями. Это относится 
к элементам, имеющим несмещаемые опоры, а также 
смещаемые вследствие вынужденных деформаций (тем- 
пературных или им подобных воздействий). 

Из плоскости внецентренного воздействия с расчет- 
ным (по статическому расчету) эксцентриситетом эле- 
мент рассчитывают только со случайным эксцентрисите- 
TOM @а. 

4.3. Расчет внецентренно сжатых элементов 
прямоугольного сечения 

Общие положения. Для прямоугольного сечения 
(рис. 4.8) 

Abe = 5х; № = Кь bx; Zp = № — 0, 3x. (4.24) 

С учетом этих выражений формула для расчета по несу- 
щей способности (4.6) принимает вид 

Ne <R, bx (h, — 0,55) + В.А. (в —а’}, (4.25) 
где e=e,yn+h/2—a, 

Высоту сжатой зоны определяют из следующих урав- 

нений: 

N=R,6x-+R., A,— В.А, (4.26) 
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Рис. 4.8. К расчету внецентренно сжатых элементов прямоугольного 
сечения (при x/h<ér) 

1 — геометрическая ось элемента; 2 — граница сжатой зоны; 3 — центр тяже- 
сти площади бетона сжатой зоны 

при & = x/hy > Er 

N = Ry 0x + Roe А; — 9g As, (4.27) 

где о; в зависимости от применяемых материалов Ha- 
ходят по формуле (4.9) или (4.10). 

Проверка несущей способности. При проверке несу- 
щей способности элемента, когда все данные о нем из- 
вестны, из формулы (4.26) в предположении условия E= 
== Х/Йо<Ё» вычисляют высоту сжатой зоны 

x= (N—R .A,+ R,4,)/(R, 5}; (4.28) 

затем определяют Er по формуле (2.42). Проверяют ус- 
ловие XE и, если OHO соблюдено, то при найденном 
значении х проверяют несущую способность элемента по 
формуле (4.25). Несоблюдение условия &=х/<Ё» ука- 
зывает на` то, что х необходимо определять при условии 
E=x/ho>Er по формуле (4.27). 

При использовании бетонов классов не выше В30 
и ненапрягаемой арматуры классов A-I, А-П, А-П при 
X>Epho значение Os, найденное по формуле (4.9), следу- 
ет подставить в уравнение (4.27), откуда вычислить х. 
Вычисленное значение х следует применить в формуле 
(4.25) для проверки несущей способности элемента. 

При x>€Egho и при иснользовании бетонов класса вы- 
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ше B30 и арматуры класса А-У и выше значение Os, 
определенное по формуле (4.10), следует подставить 
в равенство (4.27) и вычислить х. Затем для проверки 
несущей способности элемента воспользоваться форму- 
лой (4.25). 

Подбор арматуры. При подборе площади сечения 
арматуры А; и А. (значения М, lo, би В считаются из- 
вестными) расчетные формулы преобразуются следую- 
щим Образом. 

Условие Е=х/№< Е. Очевидно, что когда арматура 
$’ в сечении элемента требуется по расчету тогда, когда 
относительная высота сжатой зоны при учете только од- 
ной арматуры превышает граничное значение Er. Учиты- 
вая это значение высоты сжатой зоны и отвечающее ему 
Qm Из табл. 3.1, на основании формул (4.25) и (4.26) по- 
лучают: 

A, = (Ne—«,, R, №) /(R,, 2,); (4.29) 

А, = (Ев В, — NY/R, + A, R,,/R,. (4.30) 

Площадь сечения арматуры A, должна быть не меньше 
минимальной, указанной в подглаве 4.1. 

При заданном сечении арматуры А. (по конструктив- 

ным или иным соображениям, например при момен- 
тах двух знаков) на основании формулы (4.25) состав- 
ляют уравнение 

x (hy —0,5x) = [№—Ю.А, (в —а)]/(В, 6). — (4.31) 
5с 5 

В правой части этого равенства все величины извест- 
ны. Учитывая выражение (3.16) an=€& (1—0,5Е), где 
&==x/ho определяют 

аи = [№—Ю А, (h, — 2’) |/R, oho: (4.32) 

Соответственно значению от можно определить Ё из 
табл. 3.1 или же вычислить его по выражению 

Е=1— ИУ1— 2/ащ. (4.33) 

Имея таким образом х=Е/, из выражения (4.26) 
находят искомую площадь арматуры 

А, = (ЕВ, bhy — М)/В, + 4, В! (4.34) 

В практике нередко применяют симметричное арми- 
рование, в частности в элементах, испытывающих дей- 
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ствие противоположных по знаку, но близких по значе- 
нию изгибающих моментов. 

При симметричном армировании, когда А=А’ 
и А. =А., т.е. когда КА, =RsAs, из выражения (4.26) 
можно ВЫЧИСЛИТЬ 

х = N/R, 6. (4.35) 
Затем, используя значение x, по формуле (4.25) найти 

А; = А, = М (е — в + №/28, 5)/В ,(в—а). (4.36) 

Условие E=xX/h>Ep. Прямой подсчет площадей сече- 
ния арматуры Asc и A, затруднителен из-за сложности 
используемых зависимостей. Целесообразно применить 
симметричное армирование A. =As, Rsc—=Rs. Расчетные 
формулы для подбора симметричной арматуры получа- 
ют из совместного решения системы трех уравнений: 
уравнений равновесия продольных сил, прочности и эм- 
пирической зависимости для с; (см. далее подглаву 18.1). 

Для обобщения изложенного ниже приведена реко- 
мендуемая последовательность расчета сечения армату- 
ры элементов прямоугольного профиля с несимметричным 
армированием (без предварительного напряжения). 

1. Выписывают расчетные данные Аь, Rs, Rsc, вь, е,; 
вычисляют значения fo, Zs, 6 =М/М, ей, lo/h, a. 

2. Задаются коэффициентом армирования в пределах 
0,005...0,035; по формулам (4.23), (4.18) и (4.19) вычис- 
ляют be, фри Ney. 

Если окажется, что Nery<N, размеры сечения элемен- 
та следует увеличить. 

3. Определяют коэффициент ц по выражению (4.17) 
и находят расстояние от усилия N до арматуры 5: 

_ е =61-- 1/2 — а, 

где © вычисляют по формуле (4.1). 
4. С помощью формулы (4.28), задаваясь ожидаемым 

отношенеим: А;/А’, определяют высоту сжатой зоны х 
и затем Е=х/Йо, после чего по формулам (4.29)... (4.34) 
подбирают сечения арматуры А; и А., принимая их He 
менее минимального значения. 

5. Вычисляют коэффициент армирования 

м = (А, + AG) /oh 

по найденным сечениям арматуры. Если он отличается 
от исходного не более чем на 0,005, решение можно счи- 
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тать найденным; при большей разнице необходимо се- 
чение пересчитать, задавшись новым коэффициентом ар- 
мирования. 

Если в решении получается p>0,03, то следует пере- 
смотреть размеры поперечного сечения 6 и A или изме- 
нить классы бетона и арматуры. 

6. Проверяют прочность элемента с учетом влияния 
продольного изгиба в плоскости, перпендикулярной пло- 
CKOCTH изгиба, как для сжатого элемента со случайными 
эксцентриситетами. 

7. Если требуется, проверяют достаточность несущей 
способности элемента, пользуясь формулами (4.28) 
и (4.25). 

4.4. Расчет внецентренно сжатых элементов 
таврового и двутаврового сечений 

Внецентренно сжатые элементы таврового и двутав- 
рового профилей часто встречаются в арках, колоннах 
и других конструкциях. 

В элеменгах таврового профиля полку обычно рас- 
полагают у более сжатой грани (рис. 4.9, а). При этом 
различают два случая: если граница сжатой зоны про- 
ходит в пределах полки, сечение рассматривают как 
прямоугольное шириной Ь,; если нейтральная ось пере- 

секает ребро, учитывается сжатие в ребре. Вводимую 
в расчет ширину полки принимают тех же размеров, что 
и при расчете тавровых профилей на изгиб (см. подгла- 
ву 3.3). 

При тавровом профиле с полкой, расположенной 
у растянутой (или менее сжатой) грани, последнюю 
в расчет не принимают и сечение рассматривают как 
прямоугольное с расчетной шириной, равной ширине 
ребра. 

Расчет двутавровых профилей сводится к расчету 
тавровых с полкой в сжатой зоне, поскольку полка, рас- 
положенная в растянутой зоне, в расчете прочности не 
учитывается (рис. 4.9, 6). 

Расчет внецентренно сжатых элементов таврового 
профиля с полкой в сжатой зоне, как и расчет элемен- 
тов любого симметричного профиля, выполняют в зави- 
симости от того, соблюдается ли условие 

& = x/h, < Ep . 
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Puc. 4.9. K pacuety элементов таврового и двутаврового профилей 
а — тавровое сечение (с полкой в сжатой зоне); б — двутавровое симметрич- 
ное сечение; 1— геометрическая ось элемента; 2— граница сжатой зоны; 

3 — место приложения продольного усилия, сжимающего элемент 

Сначала выявляют положение границы сжатой зоны. 
При соблюдении условия 

М> R, by hy (4.37) 
граница сжатой зоны проходит ниже полки сечения. - 

Прочность сечения проверяют по условию 

№ < В, bx (hy — 0,5x) + В, (6; —6) в; (hy —0, 5hg) ++ 

+ R.A; (в —а)- (4.38) 

Высоту сжатой зоны определяют из равенств: 

при § = x/h, <p 

N=R,6x-+R, (6; —6) hj; + RA,— R.A} (4.39) 
при Е = х/В, > Ев 

N = В, 6-Е, (6;—6)h; + RA,—9,4, (4.40) 

где о; в зависимости OT применяемых материалов нахо- 
дят по формуле (4.9) или (4.10). 

Вышеприведенные формулы используют и при рас- 
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чете элементов двутаврового сечения с симметричной ар- 
матурой. 

В расчетных формулах (см. рис. 4.9, а) расстояние 

е = Че, -Ну—а, (4.41) 

где у — расстояние от центра тяжести всего сечения до растянутой 
грани ребра; можно принимать y=Kjh, выбирая коэффициент К! по 
табл. 4.1. 

При учете гибкости радиус инерции в плоскости из- 
гиба можно определять как 

{ — Ко h, (4.42) 

где Ko — коэффициент, принимаемый для тавровых сечений по табл. 
4.1 и для двутавровых симметричных по таба. 4.2. 

4.1. Значения коэффициентов Ko и К! для тавровых сечений 

‚. . Отношение 6, /b 

в/в о у 
2 | 3 | 5 10 15 

01 К1 0,54 0,58 0,63 0,71 0,76 
, Ко 0,3 0,33 0,32 0,31 0,29 

0.2 k, 0,57 0,61 0,68 0,76 0,79 
’ Ко 0,3 0,31 0,29 0,26 0,23 

03 К, 0,58 | 0,63 | 0,69 | 0,76 | 0,78. 
’ Ка 0,3 0,3 0,27 0,23 0,2 

04 Ki 0,58 | 0,63 | 0,68 | 0,74 | 07. 
’ Ко 0,29 0,28 0,25 0,21 0,19 

05 Kt 0,58 | 0,62 | 067 | 0,7 0,72 
, о 0,27 0,26 0,23 0,2 0,19 

4.2. Значения коэффициента Ко для двутавровых симметричных 
сечени 

р Отношение b,/b 
вв | 

2 | 3 5 o | ow | 

0,1 0,32 0,34 0,37 0,4 0,42 
0,15 0,33 0,35 0,36 0,39 0,41 
0,2 0,33 0,35 0,36 0,38 0,39 
0,25 0,32 0,34 0,35 0,37 0,37 
0,3 0,32 0,33 0,34 0,35 0,35 
0,35 0,31 0,32 0,33 0,33 0,34 
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Рис. 4.10. К расчету элементов 
кольцевого сечения 

1 — плоскость действия изгибающего 
момента; 2 — граница сжатой зоны 

4.5. Расчет элементов кольцевого сечения 

Кольцевые поперечные сечения встречаются в KOHCT- 
рукциях колонн, опор линий электропередачи, дымовых 
труб. Элементы кольцевого профиля обычно армируют 
продольными стержнями, расположенными равномерно 
по окружности. 

Расчетные формулы для таких элементов, приведен- 
ные в СНиПе, получены на основании общих предпосы- 
лок расчета элементов любого симметричного профиля 
с введением эмпирических коэффициентов. 

Прочность сжатых элементов кольцевого сечения 
(рис. 4.10) рассчитывают по условию (при Г/Г.>0,5) 

№ < [(Кь Arm + Ree Аз лов Гз) SiN лёг] / п + Rs Ag tot Фа 25. (4.43) 

Относительную площадь сечения бетона сжатой зоны 
вычисляют по формуле 

Евг == [М -|- (Gap -|- в, Ю,) Ag totl/[Re А -|- (Вс -- ©. Rs) As tot], (4.44) 

где г, — раднус окружности, проходящей через центры тяжести 
стержней арматуры; As,tot — площадь сечения всей продольной apMa- 
туры; А — площадь бетона всего кольца; б.р — предварительное на- 
пряжение арматуры, определяемое при коэффициенте точности натя- 
жения \›>1; 2; — расстояние от равнодействующей в арматуре 
растянутой зоны до центра тяжести сечения. 

В формулах (4.43) и (4.44): 

Гт = 0,5 (г, + г); (4. 45) 

Zp = (0,2 -|- 1,38cir) 7s, HO < Ts; (4.46) 

Ps = 01 — We Ecir; (4.47) 

Wy = 1 — Osp/Rs; (4.48) 

W> = 0; (1,5-+ 6R, 10-4), (где Rs, МПа). (4.49) 

В формуле (4.48) ц=!1 для арматуры классов A-I, 
А-П, А-Ш; n==1,1 для арматуры других классов. 
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Если при вычислении по формуле (4.44) получается, 
ЧТО &и„<0,15, то в условие (4.43) подставляют значение 
Ecir, ОПределяемое по формуле 

сх = [N + (Озр + Qs Rs) Аз tot]/(Ro A -+ Rse Аз tot) . (4.50) 

При этом значение Zs и Qs определяют по формулам 
(4.46) и (4.47) при Ecir< =0,15. 

Если же вычисленный по формуле (4.47) коэффициент 
@s<0,70 в условие (4.43) подставляют ф; =0 и значение 
Ecir, вычисленное по формуле (4.44) при ®1=в®.=0. 

4.6. Сжатые элементы, усиленные 
косвенным армированием 

Если в коротком сжатом элементе установить по- 
перечную арматуру, способную эффективно сдерживать 
поперечные деформации, то этим можно существенно 
увеличить его несущую способность. Такое армирование 
называется косвенным. 

В практике для элементов с круглым или многоуголь- 
ным поперечным сечением получило распространение 
косвенное армирование элемента в виде спиралей или 
сварных колец (рис. 4.11, а). Для элементов с прямо- 
угольным сечением применяют объемное косвенное ар- 
мирование в виде часто размещенных поперечных свар- 
ных сеток (рис. 4.11,6). Косвенное армирование в виде 
поперечных сеток широко применяют для местного уси- 
ления железобетонных сборных колонн вблизи стыков 
(рис. 4.11, в), а также под анкерами и в зоне анкеровки 
предварительно напрягаемой арматуры (см. рис. 3.8). _ 

Опытами выявлено наличие повышенного сопротив- 
ления бетона сжатию в пределах ядра, заключенного 
внутри спирали или сварной сетки. Спирали и кольца 
подобно обойме сдерживают поперечные деформации 
бетона, возникающие при продольном сжатии, и тем са- 
мым обусловливают повышенное сопротивление бетона 
продольному сжатию, в том числе и после появления 
в нем первых продольных трещин. Бетон в пределах ядра 
сопротивляется внешним воздействиям даже после от- 
слаивания наружного слоя бетона и до тех пор, пока 
в поперечной арматуре напряжения не достигнут преде- 
ла текучести. 

Продольные деформации элементов, усиленных кос- 
венной арматурой, весьма велики и тем больше, чем силь- 
нее поперечное армирование. 
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Рис. 4.11. Центрально-сжатые эле- 
менты, усиленные косвенным армиро- 

ванием 

а — спиралями цли сварными кольцами; 

б — поперечными сварными сетками; 6— 
то же под центрирующей прокладкой 

Прочность сжатых элементов при наличии в них про- 
дольной и косвенной арматуры любого вида рассчиты- 
вают по формулам (4.6), (4.7), (4.8), в которых учиты- 
вают лишь часть бетонного сечения, ограниченную край- 
ними стержнями сеток, кольцами или спиральной 
косвенной арматурой, а вместо сопротивления бетона 
R, применяют приведенное его сопротивление Юьгеа, оп- 
ределяемое по эмпирическим зависимостям: 

при армировании сварными сетками 

Ro red = Ry + Физ, ху Rs: (4.51) 

при армировании спиралями и кольцами 

Ry red = Rp + 2иЮ. (1 — 7, 5e9/dey). (4.52) 

где А; — расчетное сопротивление растяжению стержней сеток или 
спиралей; ‚ху — коэффициент косвенного армирования сварными 
сетками; ео — эксцентриситет приложения продольной нагрузки (без 
учета влияния прогиба); К; — расчетное сопротивление растяжению 
спирали или колец; dey — диаметр бетонного сечения внутри спирали; 
и — коэффициент косвенного армирования спиралью ‘или кольцами, 
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В формулах (4.51) и (4.52): 

Bs xy = (My Agy Ly + Пу Азу ly) [Aer $; (4.53) 

B= 4A, oir/det $; (4.54) 

Из ху Rs 
Ф= 1/0,23 $, где p= ’ (Rs; Rp 6 МПа), (4.55) R, + 10 

rie nx, Asx, lx — соответственно число стержней, площадь сечения од- 
ного стержня, его длина (считая в осях крайних поперечных стерж- 
ней) одного направления; ny, Asy, [, —то же, другого направления; 
А.; — площадь сечения бетона, заключенного внутри контура сеток 
(считая в осях крайних стержней); $ — шаг сеток (размер вдоль эле- 
мента); ф — коэффициент эффективности косвенного армирования; 
As,cir — площадь поперечного сечения стержня спирали или колец; 
$ — шаг колец или навивки спирали. 

Для элементов из мелкозернистого бетона следует 

принимать значение коэффициента п согласно формулам 
(4.53) и (4.54) не более 0,04. 

В случае применения высокопрочной продольной ар- 
матуры классов A-IV, A-V, A-VI ее расчетное сопротив- 
ление сжатию в сжатых элементах с косвенным армиро- 

ванием сварными сетками определяют по формуле 

Rsered = Re {1 + 5; [(Rs/Rsc)? — 1} 1 -- 6, (Кз/Кзс — 1)] < Rs. 

(4.56) 

В этой зависимости 

6, = 8,5E, p0/R, 103 (4.57) 
при 0 =0,8-- т (A,/A,7) (1 —0,01Ю,); 

==10 для арматуры класса A-IV и чц==25 для арматуры 
классов А-У и A-VI. Значение 0 принимают в пределах 
1<0<1,2 при арматуре класса A-IV и 1<0<1,6 при ар- 
матуре классов А-У и A-VI. 

Граничное значение Er вычисляют по формуле (2.42), 
в которой значение ® находят с учетом влияния косвен- 
ного армирования по экспериментальной зависимости 

и = a — 0,008R, + 6, < 0,9. (4.58) 

В этой формуле 6›=10 и< 0,15, где и вычисляют по фор- 
муле (4.53) для сеток или (4.54) для спиралей; a и В — 
величины, устанавливаемые по рекомендациям подглавы 
2.6, формуле (2.42), в которой оси вычисляют для эле- 
ментов с высокопрочной арматурой по зависимости 

Овес, и = (2+ 8,540) Ез 10-3, (4.59) 

но принимают не более 900 МПа для арматуры класса 
A-IV и 1200 МПа для арматуры классов A-V и A-VI. 
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Гибкость элементов, характеризующаяся отношением 
[о/{ег, не должна превышать 55 при армировании сетками 
и 35 при армировании спиралями (здесь lef — радиус 
инерции части сечения элемента, вводимой в расчет). 

Критическую силу внецентренно сжатого элемента 
с косвенным армированием определяют с учетом прогиба 
элемента вследствие его деформирования. Для этого ис- 
пользуют формулу (4.18), в которой момент инерции вы- 
числяют по части сечения, ограниченной крайними 
стержнями сеток или спиралью (кольцами). Выражение 
(4.18) в целом должно быть умножено на коэффициент 

ф! = 0,25 -- 0,054 /сеу, но не более 1, (4.60) 

где с.; — равно высоте или диаметру бетонной части се- 
чения, учитываемой в расчете. При пользовании форму- 
лой (4.18) величину 6 необходимо вычислять не по фор- 
муле (4.23), а по зависимости 

бир = 0,5 —0,014 Ф>/сез — 90,01ВЬ, (4.61) 

где @, = 0,1l)/cef —1, но не более 1. (4.62) 

Косвенное армирование целесообразно выполнять по 
расчету, если несущая способность элемента, определяе- 
мая по приведенным здесь формулам (при Ae и Ro,rea), 
выше его несущей способности, определяемой по полному 
сечению элемента и значению расчетного сопротивления 
бетона R, без учета косвенной арматуры. 

Элементы с косвенным армированием дополнительно 
рассчитывают на трещиностойкость бетона защитного 
слоя в эксплуатационных условиях конструкций. Расчет 
выполняют по тем же формулам, по которым рассчиты- 
вают прочность, но при эксплуатационных значениях на- 
грузок (у;=1), с учетом всей площади сечения бетона 
в элементе, при расчетных сопротивлениях бетона и ар- 
матуры по`второй группе предельных состояний, а имен- 
но: При Roser, Rs,ser, Rsc,ser<400 МПа. 

При определении в этом расчете граничного значения 
относительной высоты сжатой зоны Erg по формуле (2.42) 
принимают 0;с. и, =400 МПа, а величину ®=&— 0,006 R+ 
+62<0,9. При расчете критической силы Ner,seq по фор- 
муле (4.18) величина Smin, согласно формуле (4.23), 
устанавливается при Ro гг вместо Ry. 

Граничные стержни сварных сеток, спирали и кольца 
должны охватывать все продольные рабочие стержни 
арматуры. 
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Колонны с кольцевым и спиральным армированием 
целесообразно применять в условиях, когда при больших 
нагрузках необходимо использовать элемент с возможно 
меньшим поперечным сечением. Эффект косвенного арми- 
рования резко снижается в гибких колоннах из-за про- 
дольного изгиба, поэтому оно чаще всего практикуется 
для элементов с отношением [/4<10. 

Опыт применения косвенного армирования показал, 
что приведенное сечение спирали (см. рис. 4.11, а). 

Ared = 1d Аз1/$ (4.63) 

должно составлять не менее 25 % площади сечения про- 
дольной арматуры, иначе спиральное армирование мало- 
эффективно. В практике спирали (кольца) изготовляют 
из стержневой арматуры классов А-[, А-П, А-П диамет- 
ром 6...14 мм или проволоки Вр-[; принимая их шаг при- 
меняют не менее 40мм и не более 1/; диаметра сечения 

элемента, но не более 100 мм. Спирали и кольца, образу- 
ющие диаметр менее 200 мм, применять не рекоменду- 
ется. 

Если усилие от одного железобетонного элемента 
к другому передается через стык не через всю поверх- 
ность торца, а только через ее часть — центрирующую 
прокладку, то прочность элемента под прокладкой про- 
веряют по формуле 

* 

N< Ry red Ася, (4.64) 

где Aioci — площадь смятия; Ry. red -—` Приведенная призменная 

прочность бетона, 
a 

Rb red = К, Фиос.ь 1 PRR, Pioc,s? (4.65) 

где Qioc,s — коэффициент, учитывающий повышение несущей способ- 
ности бетона при местном смятии; Qroc,s — аналогичный коэффициент, 
относящийся к косвенному армированию. 

3 — 
Ploc,b = Ас/Аи, HO He более 3,5; (4.66) 

Ploc,s = 4,5 — З,5Аце/Аеу, (4.67) 

где А, — площадь элемента; п, ф, Rs оговорены выше; площади Aggy, 
Дуо, А! см. на рис. 4.11. 

Интенсивность сетчатого армирования на единицу 
длины в одном и противоположном направлениям не 
должна отличаться более чем в 1,5 раза. Для сварных 
сеток применяют ту же арматуру, что и для спиралей. 
Размеры ячеек сеток принимают не менее 45 мм и не бо- 
лее 1/, меньшей стороны сечения элемента, но не более 
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100 мм; шаг s>60 мм, но s<'/3 ширины сечения и S< 
<150 мм. 

При усилении концевых участков сжатых элементов 
(см. рис. 4.11, в) устанавливают не менее четырех свар- 
ных сеток. Зона усиления по длине элемента должна 
быть не менее 104 при продольной арматуре из стерж- 
ней периодического профиля и 204 при гладких стерж- 
НЯХ. 

Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 
главы 4 

1. Как выглядит схема армирования железобетонной колонны? 
2. Для чего применяют хомуты? Как назначают диаметр и шаг 

хомутов? 
3. Как устанавливают случайные эксцентриситеты продольной 

сжимающей силы? 
4. Как учитывают влияние прогиба в расчете гибких внецентрен- 

но сжатых элементов? 
5. Какие два случая разрушения в стадии [П внецентренно сжа- 

тых элементов? ° 
6. Kak записывают условия прочности элементов любого симмет- 

ричного сечения при внецентренном сжатии для случая Ги при EX 
<Ёв, для случая 2 при Е> Ев? 

7. Как записывают условия прочности элементов прямоугольного 
сечения при внецентренном сжатии? 

8. Как получить формулу для подбора арматуры элементов пря- 
моугольного сечения при внецентренном сжатии и As=A,? 

9. Какова последовательность подбора арматуры элементов пря- 
моугольного сечения при вчецентренном сжатии и A,=A,? 

10. Как выглядит схема усиления колонн косвенным армирова- 
нием? 

11. В чем сущность косвенного армирования? 
12. Какова последовательность расчета прочности внецентренно 

сжатых элементов, усиленных сетчатой или спиральной арматурой? 

`ГЛАВА 5. РАСТЯНУТЫЕ ЭЛЕМЕНТЫ 

5.1. Конструктивные особенности 

В условиях центрального (осевого) растяжения нахо- 
дятся затяжки арок, нижние пояса и нисходщие раско- 
сы ферм, стенки круглых в плане резервуаров для жид- 
костей и некоторые другие конструктивные элементы 
(рис. 5.1). 

Центрально-растянутые элементы проектируют, как 
правило, предварительно напряженными, что существен- 
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Рис. 5.3. Внецентренно растянутые элементы 
а — стенка резервуара (бункера); 6 — нижний пояс безраскосной фермы 

но повышает сопротивление образованию трещин в бе- 
тоне. 

Основные принципы конструирования железобетон- 
ных элементов, изложенные в главе 2, относятся также 
и к центрально-растянутым элементам. Стержневую ра- 
бочую арматуру, применяемую без ` предварительного 
напряжения, соединяют по длине обычно сваркой, стыки 
внахлестку без сварки допускаются только в плитных 
и стеновых конструкциях. 

Растянутая предварительно напрягаемая арматура 
(стержни, проволочные пучки, арматурные канаты) 
в линейных элементах (затяжки арок, нижние пояса 
ферм) не должна иметь стыков. В поперечном сечении 
элемента предварительно напрягаемую арматуру разме- 
щают симметрично (рис. 5.2) с тем, чтобы при передаче 
обжимающего усилия (сразу полностью или постепенно, 
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обжимая сечение усилиями отдельных групп стержней) 
по возможности избежать внецентренного обжатия эле- 
мента. 

При натяжении на бетон предварительно напряжен- 
ная арматура, размещаемая в специально предусматри- 
ваемых каналах, в процессе обжатия не работает в со- 
ставе поперечного сечения элемента. В этом случае це- 
лесообразно снабжать предварительно напряженный эле- 
мент небольшим количеством ненапрягаемой арматуры 
(см. рис. 5.2, 6). Ее располагают ближе к наружным по- 
верхностям, чтобы она давала больший эффект в усиле- 
нии элемента против возможных внецентренных воздей- 
ствий в процессе обжатия. 

В условиях внецентренного растяжения находятся 
стенки резервуаров (бункеров), прямоугольных в плане, 
испытывающие внутреннее давление от содержимого, 
нижние пояса безраскосных ферм и некоторые другие 
элементы конструкций (рис. 5.3). Такие элементы одно- 
временно растягиваются продольной силой М и изгиба- 
ются моментом М, что равносильно внецентренному рас- 
тяжению усилием N с эксцентриситетом ге, =М/М№ отно- 
сительно продольной оси элемента. 

Различают положение (рис. 5.4, а), когда внешняя 
продольная растягивающая сила № приложена между 
равнодействующими усилий в арматуре S и S’ (ближе 
к усилению М и далее от него), и положение (рис. 5.4, 6), 
когда сила приложена за пределами расстояния между 
равиодействующими усилий в арматуре $ и S’. 

Впецентренно растяпутые элементы армируют про- 
JOJIbUDIMH и поперечными стержнями аналогично арми- 
рованию изгибаемых элементов, а при положении М 
в пределах сечения — аналогично армированию цент- 
рально-растянутых элементов. Внецентренно растянутые 
элементы, как и центрально-растянутые, обычно подвер- 
гают предварительному напряжению, что значительно 
повышает их трещиностойкость. 

Во внецентренно растянутых элементах содержание 
продольной арматуры и>.0,05 $; это относится к арма- 
туре $, а при положении N в пределах сечения — и к ap- 
матуре $ и S’. 

Указания по анкеровке растянутых стержней в растя- 
нутом или сжатом бетоне, соединению сварных и вяза- 
ных сеток приведены в подглавах 1.2; 1.3. 

Конструкция стыков сборных растянутых элементов, 

189



`- — 5 

8 y 4 
- ` ZI SLs —— 

Ta < = 

— 

@®& 

- 5 —  \_ 
al: я YL 

Яя“ 

. 5 

ы A 
/_\ 

al 

`а 
5 

<< - 
OTS © 

_ a a 

A] $ \_/ 

a} «| м s y 

Рис. 5.4. Расчетные схемы внецентренно растянутых элементов; про- 
дольная растягнвающая сила М расположена 

а-— между равнодействующими усилий в арматуре $ и $’; б— вне предела 
расстояния между равнодействующими усилий в арматуре $ и S’ 

через которые передаются растягивающие усилия, пре- 
дусматривает сварку выпусков арматуры или стальных 
закладных деталей, а также арматурных изделий, пере- 
крытие стыка арматурой (пучки, канаты, стержни), раз- 
мещаемой в каналах или пазах и нтягиваемой на бетон. 

5.2. Расчет прочности центрально- 
растянутых элементов 

Разрушение центрально-растянутых элементов проис- 
ходит после того, как в бетоне образуются сквозные тре- 
щины и он в этих местах выключается из работы, а вар- 
матуре напряжения достигают предела текучести (если 
сталь имеет площадку текучести) или временного сопро- 
тивления. Несущая способность центрально-растянутого 
элемента обусловлена предельным сопротивлением арма- 
туры без участия бетона. 
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В соответствии с этим прочность центрально-растяну-‹ 
тых элементов, в общем случае имеющих в составе сече- 
ния предварительно напрягаемую и ненапрягаемую ар- 
матуру с площадями сечения соответственно Asp и As, 
рассчитывают по условию 

N = Ув К. Asp + Rg Ag, (5.1) 

где 56 — коэффициент, учитывающий условия работы высокопрочной 
арматуры при напряжениях выше условного предела текучести, при- 
меняемыи равным 7}. 

Если применяется ненапрягаемая арматура с услов- 
ным пределом текучести, то вместо у;Ю; вводится расчет- 
ное напряжение о;а (см. подглаву 2.6). 

В элементах. с напрягаемой арматурой без анкеров 
необходимо проверять прочность сечений элемента в пре- 
делах длины зоны передачи напряжений. Расчетное со- 
противление арматуры здесь принимают сниженным, 
определяя его умножением К; на коэффициент 

7:5 = ly/lp, 

где [; — расстояние от начала зоны передачи ‘напряжений до рассмат- 
риваемого сечения арматуры в пределах этой зоны; fp, — полная дли- 
на зоны передачи напряжений, устанавливаемая по формуле (1.21), 

5.3. Расчет прочности элементов 
симметричного сечения, внецентренно 
растянутых в плоскости симметрин 

Предельное состояние по несущей способности эле- 
ментов любого симметричного сечения, внецентренно 
растянутых в плоскости симметрии, когда продольная 
сила N приложена между усилиями в арматуре $ и S’, 
характеризуется тем, что бетон в элементах пересечен 
сквозными поперечными трещинами. Поэтому в нормаль- 
ных сечениях, совпадающих с трещинами, внешнему уси- 
лию сопротивляется лишь продольная арматура. Разру- 
шение элемента наступает, когда напряжения в продоль- 
ной арматуре $ и $’ достигают предельного значения. 
Несущую способность проверяют по условиям: 

Ne = ¥.gR, Asp (ty — ар) + В, A, (hy — 25); (5.2) 

Ne’ = y.,R, A, (ty — 45) + В, A, (и —4,), (5.3) 

Если продольная сила N находится за пределами 
расстояния между равнодействующими усилий в арма- 
туре S и S’, предельное состояние по несущей способно- 
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сти внецентренно растянутых элементов сходно с пре- 
дельным состоянием изгибаемых элементов. Часть сечения 
у грани, более. удаленной от силы М, сжата, противо- 
положная — растянута. Вследствие образования тре- 
щин в бетоне растянутой зоны сечения растягивающие 
усилия в трещинах воспринимаются только арматурой. 
Несущая способность элемента обусловлена предельным 
сопротивлением растяжению арматуры растянутой зоны, 
а также предельным сопротивлением сжатию бетона 
и арматуры сжатой зоны; при этом, если в сжатой зоне 
находится предварительно напрягаемая арматура, на- 
пряжения в ней принимают равным Osc, которые опреде- 
ляют по формуле (2.38). 

Несущую способность проверяют по условию 

Ne<R, А, 2+ Re A, (№, — а, +9. Ар (№, — а,} . (5.4) 

В уравнении (5.4) площадь сжатой зоны А., определя- 
ют по выражению 

М = Va К, Ар + К, А, — Ry А, — 0, Asp — Ree As: (5.5) 

При расчете должно соблюдаться условие —&= 
= (х/Но) SEr. В противном случае принимают в формуле 
(5.4) Е=Ёь. Значение Eg определяют по формуле (2.42). 

В элементах прямоугольного профиля для проверки 
несущей способности формулу (5.4) преобразуют следу- 
ющим образом: | | 

№ <R, bx (hy — 0,5х) + RA, (в — 45) Но, А» (в -—ар). (5.6) 

Следует помнить, что формула (5.6) справедлива, если 

E<Er. 
Для определения высоты сжатой зоны может быть 

использовано уравнение (5.5): 

я = (т К, Apt R,A,— 0, Asp — RAs — N)/R, 9 (5.7) 

Для определения площади сечения арматуры Asp и 
A,, при As=A,=0 формулы (5.5) и (5.6) преобразуют 
следующим образом: 

A, = [№ — «a, R, bh5|/0,, (ty —а.); (5.8) 

Ap = (ERR, oh) + R.A, + №)... (5.9) 
Здесь Ё и Am — коэффициенты из таба. 3.1. Если при 

этом значение A, по расчету получается отрицательным 
или меньше минимально допустимого, то сечение А’ на- 
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значают по минимальному содержанию. арматуры 
В этом случае, а также когда сечение арматуры А,„зада- 
HO зарацее по иным соображениям, сначала следует вы- 

ЧИСЛИТЬ 

On = |Ne—9..A;, (в — ap) |/R, Oho» (5. 10) 

а затем по этому значению из таба. 3.1 найти & и опреде- 
ЛИТЬ 

А = (8R, №, + Bs, Asp + м) Ув К: (5.11) 

Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 

главы 5 

1. Как выглядят схемы ‘железобетонных конструкций, испытыва- 
ющих действие растягивающих усилий? 

2. Каковы условия прочности центрально-растянутых элемвнтов? 
3. Какие два вида приложения продольной силы М возможны 

при внецентренном растяжении и каковы при этом расчетные эпюры 
напряжений в сечении? 

_ 4, Каково условие прочности, если продольная сила N приложена 
между усилиями в арматуре? За пределами расстояния между уси- 
лиями в арматуре? 

ГЛАВА 6; ЭЛЕМЕНТЫ, ПОДВЕРЖЕННЫЕ 
ИЗГИБУ С КРУЧЕНИЕМ 

6.1. Общие сведения 

В железобетонных конструкциях кручение элементов 
в чистом виде почти не встречается, но в сочетании с из- 
гибом — весьма часто (рис. 6.1). В сравнении с изгибом 
сопротивление железобетонных элементов кручению су- 
щественно меньше. Поэтому в ряде конструкций несмот- 
ря на относительно небольшие по абсолютному значению 
крутящие моменты, их влияние необходимо учитывать. 

При кручении железобетонного элемента в нем воз- 
никают главные сжимающие и главные растягивающие 
напряжения, направленные под углом 45° к его продоль- 
ной оси. Появление трещин и их наклон обусловлены ин- 
тенсивностью и направлением главных растягивающих 
напряжений. В элементе, подверженном кручению, тре- 
щины появляются на ранних стадиях загружения и рас- 
полагаются по винтообразным линиям (рис. 6.2, а). 
После образования трещин силы в направлении главных 
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Рис. 6.1. Железобетонные элементы, подверженные изгибу с круче- 
нием 

а — мачта под воздействием горизонтальной силы F, приложенной с. плечом а 
относительно продольной оси; 6 — балка с односторонней консольной плитой; 
М — эпюры изгибающих моментов; Т — эпюры крутящих моментов; t — рав- 
номерно распределенный крутящий момент; 9 — равномерно распределенная 
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Рис. 6.2. Образец, испы- Рис. 6.3. Схема разрушения элемента 
танный на кручение прямоугольного сечения, испытываю- 

а — после образования тре- щего изгиб с кручением 
щин (промежуточная стадия Г — пространственная трещина; 2—сжатая 
загружения}; б — после ис- oT изгиба зона 
пытания (конечная стадия 

загружения) 

растягивающих напряжений воспринимает арматура, 
а силы в направлении главных сжимающих напряже- 
ний — бетон. Разрушение элемента происходит, когда 
в растянутой арматуре появляются значительные удли- 
нения (рис. 6.2, 6}. 

Изгиб, сопровождаемый кручением, вызывает в желе- 
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Pic. 6.4. Армирование элементов прямо- Puc. 6.5. Армирование 
угольного сечения, испытывающих изгиб элементов,  испытываю- 

с кручением щих изгиб с кручением 
а — армирование продольными стержнями ц а — таврового сечения; 6б-— 
спиралями: б— армирование продольными — двутаврового сечвнилх 1-— 
стержнями и поперечными замкнутыми хому- замкнутые хомуты ребра; 
TAMU; в — вязальный каркас: в — сварной кар- 2 — замкнутые хомуты NOA- 

кас Ku 

зобетонном элементе прямоугольного сечения разрунение 
по одной из пространственных трещин (рис. 6.3). Нро- 
тивоположные концы пространственной трещины, прохо- 
дящей по трем сторонам элемента, близко нодходяг 
к сжатой зоне, расположенной у четвертой стороны. 

Элементы, подверженные изгибу с кручением, долж- 
ны иметь арматуру, воспринимающую силы от действия 
нзгибающего и крутящего моментов. На узастках интен- 
сивного кручения их можно армировать спиральной ар- 
матурой (рис. 6.4, а) или поперечными и продольными 
стержнями (рис. 6.4, 6). Спиральное армирование эффек- 
тивнее, поскольку согласуется с направлением главных 
растягивающих напряжений; оно целесообразно при 
действии крутящих моментов одного знака. Армирова- 
ние продольными и поперечными стержнями удобнее 
спирального при производстве работ. Все продольные 
стержни, вводимые в расчет на кручение с полным рас- 
четным сопротивлением, должны быть заведены для на- 
дежной анкеровки за грань опоры на длину не менее [ал 
или специально заанкерены. 

Для армирования железобетонных элементов, испы- 
тывающих кручение, применяют также вязаные каркасы 
с замкнутыми хомутами, предусматривая перепуск их 
концов на длину 304 (рис. 6.4, в), или сварные каркасы 
(рис. 6.4,2), в последних поперечные стержни привари- 
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вают точечной сваркой к угловым продольным стержням 
для образования замкнутых хомутов или же сваривают 
концы поперечных стержней, предусматривая длину 
сварного шва не менее 10 dy. 

В элементах сложного поперечного сечения (двутав- 
ровых, тавровых и др.), подверженных изгибу с круче- 
нием, все составляющие части сечения (ребра, полки) 
должны иметь замкнутое поперечное армирование в пре- 
делах каждой части (рис. 6.5). 

6.2. Расчет элементов прямоугольного сечения 

Напряженное состояние железобетонных элементов, 
возникающее вследствие воздействия изгиба с кручени- 
ем, представляет одно из наиболее сложных явлений, 
которое еще продолжают изучать. В действующем 
СНиП* 2.03.01—84 содержатся указания только по опре- 
делению несущей способности стержневых железобетон- 
ных элементов, подверженных изгибу с кручением. Ме- 
тод этого расчета разработан в НИИЖБе в результате 
длительных эксперимептальных исследований. 

Несущую способность элемента оценивают по методу 
предельного равновесия с учетом образования простран- 
ственной арматуры, пересеченной трещиной, лимитиру- 
ется пределом текучести, а сопротивление бетона сжатой 
зоны — его прочностью при сжатии. 

Опытами установлено, что кручение существенно сни- 
жает сопротивление элемента поперечному изгибу. 

Согласно СНиПУу, расчет выполняют по трем расчет- 
ным схемам расположения сжатой зоны пространствен- 
ного сечения (рис. 6.6). Расчетное значение крутящего 
момента принимают как меньшее из трех. 

Нормы рекомендуют обобщенное выражение условия 
прочности стержневых элементов, принимаемого с неко- 
торыми допущениями 

Т<В, А (hy — 0,55) (1-8) (ФА), (6.1) 
где 

= с/6; §&=b/(2h-+ 0d); (6.2) 

Фи = (6/5) (Rew Asw) /(Rs А.;); (6.3) 
х = М/Т; (6.4) 

В, А, — R,, A, = R, ox. (6.5) 

Здесь М, Т, Q — изгибающий момент, крутящий момент и поперечпая 
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Рис. 6.6. К расчету элементов прямоугольного сечения, испытываю- 
щих изгиб с кручением 

а, 6, в — 1-я, 2-я и 3-я схемы расположения сжатой зоны 

сила, вычисляемая для пормального сечения элемента, совпадающего 
в центром тяжести сжатой зоны рассчитываемого сечения с простран- 
ственной трещиной; As, А; — площади поперечного сечения продоль- 

ной арматуры в растянутой и сжатой зонах в соответствующих рас- 
Четных схемах, принимаемых по рис. 6.6; Би й — размеры сторон 
поперечного сечения элемента, ориентируемые соответственно рас- 
сматриваемой схеме; с — длина проекции линии, ограничивающей 
&жатую зону, на продольную ось элемента; x — высота сжатой зоны, 
определяемая из уравнения. 

При отсутствии изгибающего момента и поперечной 
силы х=0, ф=1|; при расчетной схеме 1 (рис. 6.6, а), 
х—= М/Т; Фа==1; при расчетной схеме 2 (рис. 6.6, 6): x= 
—0; gg=1-+0,5 AQ/T; при расчетной схеме 3 (рис. 6.6, в): 
х—=— М/Т; Фа=1. 

Опасное сечение элемента, отвечающее его наимень- 
шей несущей способности, характеризуется параметром 
6; его значение определяют пробными подстановками 
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ряда значений в расчетные формулы, но, как установле- 
но экспериментально, оно должно быть не более с= 
=2h-+-b. 

Опытами выявлено, что значение фь, характеризую- 
щее соотношение интенсивности поперечного и продоль- 
ного армирования, должно быть в пределах 

Pw.min < Фо < Фи тах» (6.6) 

где a 

Pw, min = 9,5 (1 — М/2Фь Ми); Чи шах == 1,5 (1 — М/Ми). (6.7) 

Здесь М — изгибающий момент, который для 2-й схемы принимают 
равный нулю, для 3-Й схемы — со знаком минус; М. — предельный 
момент, воспринимаемый нормальным сечением элемента. 

Если по формуле (6.3) получается Qw<Gw,min, TO 
в расчете следует силу Rs, А; в формулах (6.1) и (6.5) 
умножить на понижающий коэффициент фо/Фи, пит. 

Ограничение по соотношению. поперечного и продоль- 
ного армирования элемента введено для обеспечения 
эксплуатационных требований по деформативности эле- 
ментов и ширине раскрытия трещин в бетоне, поскольку 
для элементов, подвергающихся изгибу с кручением, 
расчет предельных состояпий по второй группе не разра- 
ботан и нормами не предусмотрен. 

Если Т<0,5 Qs, то расчет выполняют не по 2-й схе- 
ме, а по условию - 

@ < 9» + В —ЗГ, (6.8) 

Qsw, Фь определяют по формулам подглавы 3.6. 
Прочность бетона на сжатие в элементе, испытываю- 

щем кручение с изгибом, считается обеспеченной, если 
соблюдается условие 

F <0,1R, 624. (6.9) 
При stom A> 6: значения Rs при бетоне класса выше B30 
принимают как для бетона класса ВЗ0. 

Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 

главы 6 

1. Какие можно привести примеры конструкций, подверженных 
изгибу в сочетании с кручением? 

2. Какие принципы армирования соблюдают в стержневых эле- 
ментах, испытывающих изгиб с кручением? 

3. Как выглядит схема разрушения стержневого железобетонного 
элемента, воспринимающего изгибающий и крутящий моменты? 

4. Какова расчетная схема элемента прямоугольного сечения, ис- 
пытывающего изгиб с кручением? 
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ГЛАВА 7. ТРЕЩИНОСТОЙКОСТЬ И ПЕРЕМЕЩЕНИЯ 

ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ ЭЛЕМЕНТОВ 

7.1. Общие положения 

Трещиностойкость элементов, как условлено ранее, — 
это сопротивление образованию трещин в стадии I или 
сопротивление раскрытию трещин в стадии ЦП. Трещино- 
стойкость элементов проверяют расчетом в сечениях, 
нормальных к продольной оси, а при наличии попереч- 
ных сил — также и в сечениях, наклонных к продольной 
оси. Расчеты трещиностойкости и перемещений элемен- 
тов относятся к расчетам по второй группе предельных 
состояний. Порядок учета нагрузок изложен в главе 2. 

В расчетах исходят из следующих положений: 
напряжения в бетоне растянутой зоны перед образо- 

ванием трещин равны Кьи,5ег; 
напряжения в напрягаемой арматуре равны бр= 

=Ospt+2aRoiser, Т.е. сумме предварительного напряже- 
ния (с учетом потерь и коэффициента точности натяже- 
ния) и приращения напряжения, отвечающего прираще- 
нию деформаций окружающего бетона после погашения 
обжатия; 

напряжения в ненапрягаемой арматуре предваритель- 
но напряженных элементов равны сумме сжимающего 
напряжения, вызванного усадкой и ползучестью бетона, 
и приращения растягивающего напряжения, отвечающе- 
го приращению деформаций бетона. 

7.2. Сопротивление образованию трещин 
центрально-растянутых элементов 

Расчет по образованию трещин заключается в про- 
верке условия, что трещины в сечениях, нормальных 
к продольной оси, не образуются, если продольная сила 
N от действия внешней нагрузки не превосходит знутрен- 
него предельного усилия в сечении перед образованием 
трещин Nerc, T. е. 

№ < Nore: (7.1) 
Продольное усилие Nerc определяют по напряжениям, 

возникающим в материалах перед образованием трещин 

Nere = Rot,ser (А +: 244.) + Р, (7.2) 

где A — площадь сечения элемента; А; — суммарная площадь сечения 
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Рис. 7.1. К определению трещиностойкости изгибаемых J, внецент- 
ренно сжатых 2 и внецентренно растянутых 3 предварительно на- 
пряженных элементов в стадии | при упругой работе бетона сжатой 

зоны 

напрягаемой и ненапрягаемой арматуры; Р — усилие предваритель- 
ного обжатия, определяемое по формуле (2.26), 

Для элемента без предварительного напряжения при 
определении усилия №» в формуле (7.2) следует при- 
нять Р=— в.А.. 

Вызванное ползучестью и усадкой бетона сжимаю- 
lee напряжение в ненапрягаемой арматуре Os снижает 
сопротивление образованию трещин элемента (см. фор- 
мулу (2.26)). 

7.3. Сопротивление образованию трещин 
изгибаемых, внецентренно сжатых 

и внецентренно растянутых элементов 

7.3.1. Расчет по образованию трещин, 
нормальных к продольной оси элемента 

Этот расчет заключается в проверке условия, что тре- 
щины в сечениях, нормальных к продольной оси элемен- 
та, не образуются, если момент внешних сил М не пре- 
восходит момента внутренних усилий в сечении перед 
образованием трещин Mere, т. е. 

М < Мес. (7.3) 
Момент внешних сил при изгибе имеет значение М, а мо- 
мент внешних сил при внецентренном сжатии и при вне- 
центренном растяжении, если образуется сжатая зона, 

М = Ne, (7.4) 

где с! — расстояние от внешней продольной силы N до той же оси, 
относительно которой берется момент внутренних усилий (рис. 7.1), 
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7.3.2. Определение M,,, при упругой 
рабсте бетона сжатой зоны 

Перед образованием трещин при двузначной эпюре 
напряжений для изгибаемых, внецентренно сжатых, вне- 
центренно растянутых элементов в сечениях характерно 
одно и ТО Же напряженно-деформированное состояние — 
стадия I. Чтобы определить момент Мес в общем виде, 
ниже рассмотрено предварительно напряженное двутав- 
ровое сечение. Введены обозначения: А; — площадь све- 
сов полок в сжатой зоне; А;, — площадь уширения полок 
в растянутой зоне. Арматура напрягаемая. 

В расчетах исходят из следующих положений: 1) се- 
чения при изгибе остаются плоскими; 2) в бетоне растя- 
нутой зоны развиваются неупругие деформации и коэф- 
фициент у,=0,5; эпюра нормальных напряжений прямо- 
угольная; 3) в бетоне сжатой зоны деформации только 
упругие и коэффициенты у=|; эпюра нормальных на- 
пряжений треугольная. 

Бетон сжатой зоны работает упруго, если уровень на- 
пряжений 

Е = бъ/Кь,зег < 9,7. 

Предельное значение & зависит от вида бетона, эксцент- 
риситета продольной сжимающей силы, длительности 
действия нагрузки и некоторых других факторов. Соглас- 
но эпюре деформаций сечения, краевая деформация бе- 
тона сжатой зоны (см. рис. 7.1) 

Cy = ев Х/ (В — Хх) 

При этом краевое напряжение 

0, =e, E,=6,, XvE /(h — x), (7.5) 

где х — высота сжатой зоны (в стадии I перед образованием тре- 
щин), 

Если выразить напряжения в материалах сжатой 
и растянутой зон сечения через Rot ser, то деформация 

Ен = Rot, ser _ Rot, ser 
b — — e 

[57 Vt Ey 

Краевое напряжение 
_ Rot ser *VEp 

Oo, = e . 
ЕР й-х (7.6) 

С учетом того, что коэффициенты v= 0,9 и v= 1, 

Op = 2Rot,ser ¥ (h — x). (7.7) 
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Напряжение в бетоне сжатых полок на уровне центра 
тяжести свесов, т. е. на расстоянии а; от края сечения 

Oot = 2Rot ser (Х — as)/(h — x) (7.8) 

Напряжения в напрягаемой арматуре в растянутой 
и сжатой зонах сечения 

бр == Sgp + 2аКь ser} (7.9) 
a 

xf, (7.10) 
h—x - 

Усилие в бетоне сжатой зоны ребра двутаврового се- 
чения Ny, приложено в точке, расположенной на расстоя- 
нии Х/3 от края сечения. Момент внутренних усилий 
Merc и момент внешних сил М в формуле (7.3) определя- 
ют относительно оси, проходящей через эту точку. Тогда 

| Mere = Roteer [В (в — 4) {h/2-+ x/6) + Apt {a — af, — 

2A — т ЯР 3 — ай + Agp ба бьр/Вылей) ty — 

’ „ 

бр = бр — 20 р ser 

’ " х — а’ , 

—*/3) — А/В м -— 2a x (x/3— a )] — Кы ‚ег И py, (7.11) 

где У» — упругопластический момент сопротивления предварительно 
напряженного сечения в растянутой зоне (он имеет размерность та- 
кую же, как и упругий момент сопротивления, смз). 

Высоту сжатой зоны перед образованием трещин оп- 
ределяют из уравнения равновесия внешней силы № 
и внутренних усилий в арматуре и бетоне 

; (km a’ 

М-Н Вы, ser [ (h— *) + Ay, 294 — 204,57 — 

Вх 2a Ay) + 5 Asp + Sip Ayy = 0- (7.12) 

Здесь принимают знак плюс, если сила N сжимающая, 
и минус — если сила № растягивающая. Для изгибаемых 
элементов принимают М№==0. 

Уравнение (7.12) относительно х — линейное; после 
умножения его на (h—xX) и преобразования находят OT- 
носительную высоту сжатой зоны 

bh + 2(1—6,) A, + 2(1—8) ва, 
=x/h=1— 7.13 

5 Аа АНА Rise ' (№ 
здесь 6+4 = а /й; 6’ = а’/В; 

Arg = Oh + Ан + А, a (A, + Asp) (7.14) 
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P=, A, + Oop Agps (7.15) 

где Area — приведенная площадь сечения, 

В предварительно напряженных сечениях высота 
сжатой зоны перед образованием трещин больше, чем 
у сечений без предварительного напряжения, она может 
составлять х=ЕЙ = (0,7...0,9) h. 

Формула (7.11) является общей, она служит для 
расчета трещиностойкости железобетонных элементов, 
предварительно напряженных и без предварительного 
напряжения, а также бетонных элементов при различных 
формах сечения: двутавровой, тавровой, прямоугольной. 
Например, для изгибаемого элемента двутаврового сече- 
ния без предварительного напряжения, т. е. при Р=0 
упругопластический момент сопротивления сечения 
в растянутой зоне 

‘ Ay (х— aj) 
W y= o (h— x) (h/2 -- x/6) + А, (h —а,, — х/3) + ho x 

»x— a’ , 
Х (x/3 —a,) + 20A, (hy — 2/3) + 2а4, ——~ (x/3—a@ ); (7.16) 

отнесительная высота сжатой зоны, согласно формуле 
(7.13) | 

pan — #2048) 442 (1—8) ай; п 

2Ared — Ай 

При определении Wp; для таврового сечения с полкой 
п сжатой зоне следует принимать А =0, для таврового 
сечения с полкой в растянутой зоне — А; =0. Для прямо- 
угольного сечения — А‚!=А;=0. Для железобетонного 
элемента прямоугольного сечения с одиночной армату- 
рой 

Wpr=b (h—x) (1/2 + х/6) + 24. (hy — 13); (7.18) 
bh Yd 

2(h+VA) —' За 
где п: = A,/bh. 

Если принять А. =А, =0, то будет иметь место упру- 
гопластический момент сопротивления бетонного неар- 
мированного сечения. Например, для бетонного элемента 
прямоугольного сечения &=1/2, и упругопластический 
момент сопротивления 

W pi = (7/24) 9. (7.20) 
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При определении момента образования трещин желе- 
зобетонных элементов без предварительного напряжения 
практически можно принять &=1/2, тогда при 6, =а/й = 
~0,08 формула (7.16) принимает вид 

W = [0,292 - 0,75 (y, 2, @ + 0,15%) | bh’, (7.21) 

где V1 = [(6у: — 5) Age] /bh; 

. т: = | (6—5) в, + «А, | /6В. (7.29) 

При значениях и!< 0,25 и у <0,3 погрешность вычисле- 
ний У»: по формуле (7.21) несущественна. 

7.3.3. Определение момента M,,, при неупругой 
‘работе бетона сжатой зоны 

В некоторых предварительно напряженных элемен- 
тах перед образованием трещин вследствие высокого 
уровня напряжений в бетоне сжатой зоны развиваются 
деформации нелинейной ползучести (при тавровых сече- 
ниях с полкой в растянутой зоне, внецентренно сжатых 
ссчениях и др.). Поскольку сечения остаются плоскими, 
возникают связи, препятствующие свободному развитию 
неравномерных по высоте сечения неупругих деформа- 
ний, и Тогда стесненная ползучесть сопровождается pe- 
лаксацией напряжений, эпюра нормальных напряжений` 
искривляется, а ордината максимального напряжения 
смещается в глубь сечения. Это приводит к снижению 
момента Мс. Неупругую работу бетона сжатой зоны 
ив связи с этим снижение значения момента Мс, (до 
20 %), как показали специальные исследования, можно 
наблюдать и при среднем уровне напряжений, но при 
ллительном действии нагрузки. 

Определением Mere с учетом нелинейной ползучести 
бетона и продолжительности действия нагрузки возмож- 
но с помощью ЭВМ и с применением дискретной расчет- 
ной модели в виде системы стерженьков, работающих на 
осевое сжатие и осевое растяжение. Практические мето- 
ды расчета Мс„с основаны на замене действительной 
криволинейной эпюры нормальных напряжений бетона 
сжатой зоны прямоугольной или трапециевидной эпю- 
рой. Ниже рассмотрен один из таких практических 
методов с применением прямоугольной эпюры нормаль- 
ных напряжений (рис. 7.2). 

Принимают условия, что бетон сжатой зоны сечения 
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А) 6 бра 0 é A 6 | M0"'Sp psn 6 В # хи ии” Ра: д. я 
7 | —~ те К 

№ 4 М. — М х > Р А М br = {Ler «< НН” =. G ye 

НЕЙТРАЛЬ-- | 1. <3 Y /5Р 
НАЯ ОСЬ Cp Asp = = Op Asp и joo? ИР 

Kee. ser Ree ser N Ket, ser “st Я Xe 

Рис. 7.2. К определению трещиностойкости изгибаемых /, внецент- 
ренно сжатых 2 и внецентренно растянутых 3 предварительно на- 
пряженных элементов в стадии 1 при неупругой работе бетона сжа- 

той зоны 

работает неупруго, если напряжения, вычисленные при 
их треугольной эпюре по формуле (7.7), составляют 

Op > 0,7Rp ser: (7.23) 
В этом случае криволинейную эпюру нормальных напря- 
жений заменяют прямоугольной эпюрой напряжений 
в обеих зонах сечения, в которых коэффициент упруго- 
пластических деформаций 

Ур = Ув, = 0,5. (7.24) 

Тогда напряжения бетона сжатой зоны 

, Rot ser Х 
Op = &)p ——— ВБ, = . 7.2 b= ent n= (7.25) 

Момент внутренних усилий с учетом того, что сжима- 
ющее усилие в ребре No, приложено в моментной точке 
(на расстоянии х/2 от края сечения), 

Г! А Mero = Retser |g bh 9 + Ape ван) +E ) 
Osp . | x (#12 — a4) + Asp (20 + 7) — 

_ _ д? Osp _ 2х _ x/2) Ag ee — Je ay}. (7.26) 

Высоту сжатой зоны перед образованием трещин оп- 
ределяют из уравнения равновесия внешней силы М 
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и усилий в арматуре и бетоне 

204. х 
EN +R») ser b (h— x) + Ay, + aA, — hoe — 

Хх (bx +- Af) , 

Ax +6,,4,+9,4,)=9. (7.27) 

СИла № имеет знак «плюс» при сжатии, SHAK «ми- 
нус» — при растяжении; при изгибе №М==0. 

Относительная высота сжатой зоны 

bh + A, + 2aA,, 

Foyt а (А р- Asp) + bab (P = М) [Вы ser 
. (7.28) Ear == | — 

7.3.4, Определение M,,- по способу 
ядровых моментов 

Нормы рекомендуют определять Mere приближенно 
по способу ядровых моментов. Задачу для напряженно- 
деформированного состояния сечения в стадии | перед 
образованием трещин от совместного действия внешней 
нагрузки и усилия обжатия приближенно решают как 
линейную задачу внецентренного сжатия, применяя 
принцип независимого действия сил. Момент образова- 
ния трещин 

Mere = Вы зег И т -- Mrp; (7.29) 

Mrp =P (eop +7), (7.30) 

где M,p — момент усилия обжатия Р относительно оси, проходящей 
через условную ядровую точку, наиболее удаленную от растянутой 
зоны; Wp: — упругопластический момент сопротивления железобетон: 
ного сечения по растянутой зоне в предположении, что продольная 
сила отсутствует; еор — эксцентриситет усилия обжатия относительно 
центра тяжести приведенного сечения; г — расстояние от ядровой 
точки, наиболее удаленной от растянутой зоны, до центра тяжести 
приведенного сечения (рис, 7.3). 

Значение 2 в этом способе расчета с целью учета не- 
упругих деформаций бетона сжатой зоны принимают 
в зависимости от вида силового воздействия: 

для изгибаемых предварительно напряженных и вне- 
центренно сжатых элементов, а также внецентренно рас- 
тянутых при N<P 

t= Ф (Wreal Area); (7.31) 

9,7 < p= 1,6— (Oy/Rp ger) < 1; (7.32) 

206



= Art 

Рис, 7.3. К расчету трещиностойкости изгибаемых 7, внецентренно 
сжатых 2 и внецентренно растянутых элементов 3 по способу ядро- 

вых моментов 
а — линия центра тяжести приведенного сечения; 6 — линая границ уелов- 

ного ядра сечения 

для внецентренно растянутых элементов при N>P 

=, ,/[А.. gt (А, - 4. |; (7.33) 

для изгибаемых без предварительного напряжения 

r= WrealAred: (7.34) 
где Wrea — упругий момент сопротивления приведенного сечения по 
растянутой зоне; А;еа — площадь приведенного сечения; ep — экецент- 
риеитет продольной силы: относительно центра`тяжести: приведенного 
сечения. 

Значения Й,. можно определить по формулам (7.16), 
(7.21) или приближенно, полагая М=Р=0, по формуле 

= [2 (Mp tal а/) | &—®-+ $, (7.35) 
o 

rac Ibo, Iso, [‹о — Моменты инерции относительно нейтральной оси 
площадей сечения бетона сжатой зоны и арматуры обеих зон; So: — 
статический момент относительно той же оси площади сечения бето- 
на растянутой зоны; #—х — расстояние от центральной оси до. края 
растянутей зоны. 

Положение нейтральной оси определяют из условия 

` Sig аи — aS, = [(h— x) A, 1/2, (7.36) 
# . > 

ГДе Spo, Sso, Ss. — статические моменты относительно нейтральной 

оси площадей сечения бетона сжатой зоны и арматуры обеих зон; 
Аь: — площадь сечения бетона растянутой зоны. 

Значения У» можно также определять исходя из 
упругого момента сопротивления Wrea по формуле 

№ р: = YWrea- (7.37) 
Коэффициент y учитывает влияние неупругих деформа- 
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ций бетона растянутой зоны в зависимости OT формы Ce- 
чения. Для прямоугольных и тавровых сечений с полкой 
в сжатой зоне у=1,75; для коробчатых и симметричных 
двутавровых сечений при 2< (b,/b) =b;/b, а также для 
тавровых сечений с полкой в растянутой зоне при (b;/b> 
>2и (h;/h)<0,2 принимают у= 1,5. 

Момент внешних сил определяют относительно оси, 
проходящей через условную ядровую точку, по формуле 
(7.4). При внецентренном сжатии с плечом силы с1== 
=eCo—Tr 

M=M,=N (6% — 7); (7.38) 

при внецентренном растяжении 

М = М, = (& +). 

В стадии изготовления и монтажа растянутой может 
оказаться зона, сжатая при действии внешних расчетных 
нагрузок. В этом случае 

Mere = Rot.ser Ул —Р (гор — Г) ’ (7.39) 

Здесь припимают Ш„ — для грани, растянутой от дей- 
ствия усилия обжатия Р; Rotser — по соответствующей 
передаточной прочности бетона №». Момент внешних сил 
в этом расчете определяют от нагрузки, действующей на 
данной стадии (например, собственный вес элемента). 

7.3.5. Расчет по образованию трещин, 
наклонных к оси элемента 

Трещиностойкость наклонных сечений элементов 
проверяют в зоне действия главных растягивающих на- 
пряжений. Ilo длине элемента такую проверку выполня- 
ют в нескольких местах в зависимости от изменения фор- 
мы сечения, эпюры поперечных сил и изгибающих MOMeH- 
тов; по высоте сечения — в центре тяжести приведенного 
сечения и в месте резкого изменения ширины или при- 
мыкания сжатых полок к ребру таврового сечения. 
В конструкциях, армированных напрягаемой арматурой 
без специальных анкеров, проверяют трещиностойкость 
концевых участков, на длине зоны передачи напряжений 
[› с учетом снижения предварительного напряжения Osp 
(см. главу 2). 

В расчетах на трещиностойкость следует принимать 
во внимание не только главные растягивающие, но 
и главные сжимающие напряжения. Как показали испы- 
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тания бетонных образцов, при двухосном напряженном 
состоянии сжатие в одном из направлений снижает спо- 
собность бетона сопротивляться растяжению в другом 
направлении. 

Трещиностойкость наклонного сечения может счи- 
таться обеспеченной, если главные растягивающие на- 
пряжения удовлетворяют эмпирическому условию 

Omt < Yua Rot,ser (7.40) 

Vos = (1 — Gme/Ro ser) (0,2- аВ) < 1, (7.41) 
а=0,01 — для тяжелого бетона; а=0,02 — для мелкозернистого 
и легкого бетона; В — класс бетона (при этом следует принимать 
aB>0,3). 

Главные растягивающие и главные сжимающие Ha- 
пряжения 

о 0; — ви \2 
Omi =—— + V( <= + Vey (7.42) 
mc | 

где о; — нормальное напряжение в бетоне от действия внешней на- 
грузки и усилия предварительного обжатия Р; Oy — сжимающее на- 
пряжение в бетоне на площадках, параллельных продольной оси эле- 
мента, от местного действия опорных реакций, сосредоточенных сил, 
распределенной нагрузки, а ‘также от усилия предварительного обжа- 
тия поперечной арматурой; Txy — касательные напряжения в бетоне 
от внешней нагрузки и усилия предварительного обжатия отогнутой 
арматурой. 

Напряжения Ox, о, подставляют в формулу со знаком 
«плюс» при растяжении и со знаком «минус» при сжатии. 

Нормальное и касательное напряжения определяют 
в предположении упругой работы бетона. 

при 

7.4. Сопротивление раскрытию трещин. 
Общие положения расчета 

Определение ширины раскрытия трещин, нормальных 
к продольной. оси элементов. После образования трещин 
в растянутых зонах железобетонных элементов при даль- 
нейшем увеличении нагрузки происходит раскрытие Tpe- 
щин — стадия I] напряженно-деформированного состоя- 
ния. Опыты `показывают, что вследствие неоднородности 
структуры бетона при растяжении расстояния между 
трещинами могут отклоняться от средних значений 
в большую или меньшую сторону примерно в 1,5 раза. 

Ширина раскрытия трещин, нормальных к продоль- 
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HOH OCH элемента, представляет собой разность удлине- 
ний арматуры и растянутого бетона на участке между 
трещинами длиной Кс, T. е. 

Qere = &5т lere — Ettm lere: (7.43) 

Средней деформацией растянутого бетона в.» как вели- 
чиной малой в сравнении со средней деформацией растя- 
нутой арматуры обычно пренебрегают и принимают 

° Acre = Езт ге. (7.44) 

Вводя обозначение для отношения средних деформа- 
ций растянутой арматуры на участке между трещинами 
к деформациям арматуры в сечении с трещиной 

Ws = 2;т/#5 <1, (7.45) 

получают ширину раскрытия трещин на уровне оси рас- 
тянутой арматуры 

Gore = Ps &s lore = Ws (03/Ез). (сте- (7.46) 

На ширину раскрытия трещин влияют: коэффициент 
‘ps, B CBOIO очередь, зависящий от прочности сцепления 
арматуры с бетоном; напряжения в арматуре сечения 
с. трещиной Os; расстояние между трещинами [,„с. Значе- 
ния этих факторов определяют расчетом. 

Нормы рекомендуют определять ширину раскрытия 
трещин, нормальных к продольной оси элемента, на уров- 
не оси растянутой арматуры по следующей эмпирической 
формуле (в миллиметрах): 

асс = 20 (3,5 — 1006) 8nq (оз/Ез) У 4, (7.47) 
где p=A;/bho — коэффициент армирования сечения (ребра таврового 
сечения), принимаемый в расчете не более 0,02; А; — площадь сече- 
ния растянутой арматуры; 6 — коэффициент, принимаемый для изгя- 
баемых и внецентренно сжатых элементов —1, для растянутых 
элементов — 1,2;  — коэффициент, зависящий от вида и профиля про- 
дольной растянутой арматуры: для стержней периодического профи- 
ля Ч=1; для проволоки классов Bp-I, Вр-П и канатов — 1,2; для глад- 
ких горячекатаных стержней — 1,3, для проволоки класса В-П — 1,4; 
ф: — коэффициент, учитывающий длительность действия нагрузки; 
при кратковременной нагрузке и непродолжительном действии посто- 
AHHOH и длительной нагрузок Qi при продолжительном действии по- 
стоянной и длительной нагрузок для тяжелого бетона при нормаль- 
ных условиях эксплуатации ф:=1,6—15и; для легкого бетона — 1,2; 
Os — напряжение в ненапрягаемой растянутой арматуре или прира- 
щение напряжений после погашения обжатия бетона в напрягаемой 
растянутой арматуре; 4 — диаметр арматуры, мм; при нескольких 
растянутых стержнях разных диаметров d = (па? +...+ тва?) [(aydi - аа 
+ ПАК). 
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Для элементов, к трешиностойкости которых предъ- 
являют требования 2-й категории, ширину непродолжи- 
тельного раскрытия трещин определяют от суммарного 
воздействия постоянных, длительных и кратковременных 
нагрузок при ф!=1. 

Для элементов, к трещипостойкости которых предъ- 
являют требования 3-й категории, ширину продолжитель- 
ного раскрытия трещин определяют от действия носто- 
янных и длительных нагрузок при g;>1. Ширину непро- 
должительного раскрытия трезцин рассчитывают по не- 
линейной зависимости, суммируя приращение ширины 
раскрытия трещин (Aerci — Acre) OT ненродолжительного 
действия всей нагрузки и непродолжительного действия 
постоянной и длительной нагрузок при ф!/=1 и ширину 
раскрытия Qcrce от постоянной и длительной нагрузок, 
т. е. 

Acre = @сге1 — @сгсл + Acres: (7.48) 

Предельные значения ширины раскрытия трещин 
и порядок учета длительности действия нагрузок приве- 
дены в главе 2. 

Определение ширины раскрытия трещин, наклонных 
к продольной оси элементов. Шириву раскрытия трещин, 
наклонных к продольной оси, в изгибаемых элементах 
определяют по формуле 

re Е, р/в + 0, 15Ep (1 + Зои) ™ 
Q—Q 

ди) = г $ < Rs sers {7.50) 
aw 750 

где Osy — папряжение в хомутах; @ — действующая поперечная си- 
na; Ом — поперечная сила, воспринимаемая элементом без попереч- 
ной арматуры, определяемая по формуле (3.74) при замене значения 
Юь: на Юь:‹е’г (при этом коэффициент фы умножают на 0,8); 4 — ди- 
аметр поперечной арматуры; и,=А,„/56 — коэффициент армирова- 
ния хомутами или поперечными стержнями; $ — шаг хомутов; GQ: — 
те же значения, что в формуле (7.47) (кроме ф:=1,5 — для тяжелого 
бетона при длительном действии нагрузок), 

7.5. Сопротивление раскрытию трещин 
центрально растянутых элементов 

7.5.1. Определение коэффициента ps; 

Деформации и напряжения растянутой арматуры на 
участке между трещинами неравномерны. В сечении 
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Рис. 7.4. К определению Qs, при Для 7.5. Диаграмма os—€s для 
центральном растяжении растянутой арматуры 

1 — деформации арматуры в бето- 
не; 2 — деформации свободной ар- 

матуры 

с трещиной деформация составляет €s, напряжение — 
os. По мере удаления от краев трещины благодаря сцеп- 
лению с бетоном напряжения в арматуре уменьшаются, 
а в бетоне увеличиваются (рис. 7.4). Средние деформа- 
ЦИИ &;п«е; и средние напряжения Om<os. Работу бето- 
на на растяжение на участке между трещинами и свя- 
занную с ней неравномерность деформаций и напряже- 
ний арматуры учитывают в расчете коэффициентом 1; 

. Esm = s&s; Osm = Ys 0.. (7.51) 

Характер диаграммы растяжения при наличии сцепле- 
ния стальной арматуры с бетоном существенно отлича- 
ется от зависимости о; — &s свободной стальной арма- 
туры (рис. 7.5). Стальная арматура при сцеплении 
с окружающим бетоном имеет более высокий модуль 
деформаций, среднее значение которого представляет 
собой тангенс угла наклона секущей в точке с заданным 
напряжением: 

Езт = {6 Gm = 0; /5т = 03 /ф. &s = Ез/фь. (7.52) 

Графически коэффициент ts можно представить как 
отношение площади эпюры напряжений арматуры на 
длине lore к полной площади эпюры напряжений с орди- 
натой о; (см. рис. 7.4), т.е. 

Ps = (Gs lore — Wt Ose lore) /Os lore = 1 — 3 52/05, (7.53) 

re 0;2 — снижение напряжений в арматуре, обуслов- 
ленное сцеплением и включением в работу на растяже- 
ние бетона на участке между трещинами; wt — коэффи- 
пиент полноты эпюры напряжений в арматуре на длипе 
CrCe 
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Если считать, что в сечении между трещинами бетон 
воспринимает растягивающее усилие, равное хМьскс, 

ХМ, стс = XRotser А Y= Opt/Rot,ser> (7.54) 

то отношение напряжений 6.2/0; можно найти из усло- 
вия, что растягивающая сила М№ в сечениях с трещиной 

и между трещинами одна и та же, т.е. 

N = о. Ag = (05 — O52) As + ХМь,сгс, 

откуда 

O52 = ХМЬ, сге/ Аз. (7.55) 

Следовательно, отношение напряжений. 

052/05 = ХМь,сгс/М. (7.56) 
_ После подстановки отношения 02/05 в выражение 
(7.53) получают 

фз = 1—o; XNoerc/N. (7.57) 

Произведение Ory Ha основании ОПЫТНЫХ Данных пПри- 

нимают равным 0,7 при кратковременном действии на- 
грузки и 0,35 — при длительном действии нагрузки. Та- 
ким образом, при кратковременном действии нагрузки 

>, = 1 —0,7/М№ь сге/М; (7.58) 

при длительном действии нагрузки 

фз = 1 — 0,355 сгс/М. (7.59) 

В предварительно напряженных элементах бетон 
начинает работать на растяжение лишь после превыше- 
ния действующим усилием N усилия обжатия P, поэто- 
му в этих элементах значения определяют из выражения 

фз = 1 —0,7М, ore/(N — Р); (7.60) 

Если Мьсгс/М>1 или Мьскс/ (М — Р)>1, то в расчет- 
ных формулах эти отношения принимают равными еди- 
нице. — \ 

7.5.2. Определение напряжений 
в растянутой арматуре 

Приращение напряжения в растянутой арматуре 
(после превышения усилием от внешней нагрузки усилия 
обжатия) в сечении с трещиной составит 

0; р = (М — P)/Asgp; (7.62) 

напряжение арматуры в элементе без предварительного 
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Puc. 7.6. Напряженное 
И | ЕД состояние — центрально- 

т _ 1-я 2 |->“ растянутого элемента 
ТРЕЩИНА ТРЕЩИНА при образовании трещин 

6, Lore nocne t . 

ри | } ПОЯЗЛЕЯИЯ 
[ ли — 1-й ТРЕЩИНЫ 

АТ ’ 4 ЭПЮРА Те 

б Go 
bt nocne 
“Ls OT > ____J noftenenua 

5 Cre 
и ЭПЮРАх, 

Ц a 

с 

напряжения в сечении с трещиной , 

0, = М/А.. (7.63) 

Эти значения о; подставляют в расчетные формулы при 
определении ширины раскрытия трещин. 

7.5.3. Определение расстояния 
между трещинами 

Первые трещины MO длине элемента появляются 
вследствие неоднородной прочности бетона в наиболее 
слабом месте (рис. 7.6). По мере удаления от краев тре- 
щины растягивающее напряжение в бетоне увеличива- 
етея, и там, где оно достигает значения O61=Rot ser, ПО- 
является смежная трещина, расположенная на расетоя- 
нии bore OT первой. 

Приращение напряжения в растянутой арматуре пос- 
ле погашения обжатия в бетоне и появления трещины 
Oscre Обусловлено передачей дополнительного усилия на 
арматуру с треснувшего бетона. Поскольку при переходе 
состояния сечения из стадии [ в стадию II растягиваю- 
щая сила одна и та же (№М=М№с„с), согласно выражению 
(7.2) и формуле (7.62} 

Os crc = (№ — P)/Asp = Rot.ser/Asp + 201 ger: (7.64) 

Расстояние между трещинами [+ находят из усло- 
вия, что разность усилий в растянутой арматуре в. сече- 
ниях с трещиной и в сечениях между трещинами урав- 
новешивается усилием сцепления арматуры с бетоном. 
Тогда 

(Osp + Os cre) А; р — (Osp + 2aRot ser) Азр = To Alor, ©, (7.65) 
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где Te — максимальное напряжение сцепления арматуры с бетоном; 

а — периметр сечения арматуры; @ — коэффициент полноты эпюры 
сцепления. 

После подстановки в уравнение (7.65) значения Os,cre 
из формулы (7.64) получают 

Кы зег А = Ted! o; (7.66) 
отсюда расстояние между трещинами | 

[гс = Rot ser A/T. a. (7.67) 

Если обозначить 

Roiser/teO=N;  А;р/а=и; Asp/A=Wy, (7.68) 

то окончательно © | 

lore = (u/py) N. (7.69) 

На основании опытных данных выявлено, что коэффици- 
CHT \ зависит от вида и профиля арматуры. В этом рас- 
чете принимают: для стержневой арматуры периодиче- 
ского профиля y=0,7; для рифленой проволоки классов 
Bp-I, Вр-П и канатов — 0,9; для гладких стержней — 1; 
для гладкой проволоки класса В-П — 1,25. 

Расстояние между трещинами {[, в элементах без 
предварительного напряжения определяют также по 
формуле (7.69), но в расчете вместо площади сечения 
напрягаемой арматуры Asp принимают площадь сече- 
ния арматуры As. 

7.6. Сопротивление раскрытию трещин 
изгибаемых, внецентренно сжатых 

и внецентренно растянутых элементов 

7.6.1. Определение коэффициента ps 

После образования трещин при двузначной эпюре 
напряжений для сечений изгибаемых внецентренно сжа- 
тых и внецентренно растянутых элементов также харак- 
терно одно и то же напряженно-деформированное со- 
стояние—‹стадия П (рис. 7.7). Для расчета суммарное 
усилие от внешней нагрузки и предварительного обжатия 
обозначают как 

Niot ==Е N +P; 

при внецентренном растяжении силу N принимают со 
знаком минус. 

Чтобы оценить характер эторы напряжений при вне- 
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ЭВА Г а ses £ Аб 

Рис. 7.7. Напряженно-деформированное состояние после образования 
трещин в элементах 

1 — изгибаемых;: 2 — внецентренно сжатых; 3— внецентренно растянутых 

_— . off AK. , Рис. 7.8. Характер нейт- 
Ms Ms Ц ТТ О] ральной оси по длине из- 

№ un hi 6 гибаемого железобетон- 
tere | tere м ного ‘элемента после об- 

Г | разования трещин 

центренном растяжении, определяют ем — расстояние 
от центра тяжести приведенного сечения до точки прило- 
жения суммарного усилия Niort. Если @Con220,8h0, эпюра 
напряжения в сечении будет двузначной, если же Covn< 
<0,8h9, сечение по всей высоте окажется растянутым. 

В сечениях с трещинами высота сжатой зоны умень- 
шается, а в сечениях между трещинами — увеличивает- 
ся; в результате нейтральная ось по длине железобетон- 
ного элемента оказывается волнообразной (рис. 7.8). 
В зоне чистого изгиба и в зоне максимальных моментов 
однопролетных элементов, загруженных распределенной 
нагрузкой, трещины располагаются по длине приблизи- 
тельно равномерно. В других зонах на расстояние между 
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трещинами оказывают некоторое влияние поперечные 
силы. Деформации и напряжения растянутой арматуры, 
как и при центральном растяжении, на участках между 
трещинами неравномерны. По мере удаления от краев 
трещины напряжение в арматуре уменьшается, в бето- 
не — увеличивается. 

Коэффициент 1; для изгибаемых элементов можно 
определять из условия, что изгибающий момент от дей- 
ствия внешней нагрузки в сечениях с трещиной и между 
трещинами один и тот же (М) по аналогии с центрально- 
растянутым элементом см. формулу (7.57): 

1; = 1 — or X (Mo сгс/ М); (7.71) 

Mb cre = Rot, ser Wo pi, (7. 72) 

где Мь,сгс — момент, воспринимаемый бетонным неармированным се- 
чением перед образованием трещин. 

В предварительно напряженных изгибаемых элемен- 
тах бетон начинает работать на растяжение лишь после 
того, как момент внешних сил превысит момент усилия 
предварительного обжатия Mp. Отсюда | 
А. 

Ps = 1 — Of ХМьсгс/ (М — Mrp); (7.73) 

Произведение ®:х по данным опытов принимают: при 
кратковременном действии нагрузки — 0,8; при длитель- 
ном действии нагрузки — 0,4. Коэффициент 1; может из- 
меняться от 0,3...0,5 до значения, близкого к единице. 
Под влиянием ползучести бетона растянутой зоны, как 
показали исследования, коэффициеит ps увеличивается. 
При многократно повторяющихся и динамических на- 
грузках sl. 

Нормы рекомендуют определять коэффициент ps для 
изгибаемых и внецентренно загруженных элементов по 
эмпирической формуле 

1,25 9 4 = ‚2 — — < 1, 7.7 Ps Pes Pm (3,5 __ | ‚8Фи) €s tot! Во ( ) 

M 
где @s,tor= 47 — — расстояние от центра тяжести площади сечения 

tot 
растянутой арматуры до суммарного усилия Not; Pes — коэффи- 
циент, характеризующий длительность действия нагрузки и профиль 
арматурных стержней (при кратковременном действии нагрузки для 
стержней периодического профиля, фе‚=1,1, для гладких стержней 
и проволочной арматуры — 1; при длительном действии нагрузки 
независимо от профиля стержней — 0,8). 

Следует принимать @s,tot/No=1,2@es. 
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Коэффициент 

ВЫ ser W pi 
= : 1, 7.75 

Pm Mz — Мгр < ) 

определяют, используя формулы (7.35), (7.37). 
Для изгибаемых элементов без предварительного на- 

пряжения последний член в правой части формулы 
(7.74) принимают равным нулю. Тогда 

ps = 1,25 — фз “Us vol <1. (7.76) 

7.6.2. Значение коэффициента \рь 

Краевые деформации бетона сжатой зоны по длине 
элемента в стадии П распределяются неравномерно: на- 
ибольшие — имеют место в сечении с трещиной; по мере 
удаления от краев трещины они уменьшаются. Неравно- 
мерность краевых деформаций бетона сжатой зоны по 
длине элемента характеризуется коэффициентом ‘ps, BH- 
ражающим отношение средних деформаций &ьт к дефор- 
мациям в сечении с трещиной гь, т.е. 

Wy = ерт/еь = бьт/бъ < 1. (7.77) 

По данным опытов, коэффициент фь может изменять- 
ся от 0,75 до 1. Нормы рекомендуют при длительном 
и кратковременном действии нагрузки для всех случаев 
приближенно принимать фь=0,9. 

7.6.3. Определение напряжений в бетоне 
и арматуре в сечениях с трещиной 

В изгибаемом элементе двутаврового сечения после 
образования трещин (рис. 7.9) бетон растянутой полки 
в сечении с трещиной не работает. При анализе напря- 
женного состояния при отсутствии предварительного 
напряжения исходят из следующих положений: 

1) в зоне чистого изгиба средние сечения, располо- 
женные между трещинами и испытывающие слева 
и справа симметричные воздействия, после изгиба оста- 
ются плоскими; | 

2) зависимость между высотой сжатой зоны в сече- 
нин с трещинами х и средней высотой сжатой зоны вы- 
ражается эмпирической формулой 

QP = х/хт = 1 —0,7/(100p 4- 1); (7.78) 

218



= 17778 
6, 4.6 > 
Mar | < 

к eb | 
__ 

Г _ | ee. | wt | 

OA, 6; A, so Ag ( Asp) 

Рис. 7.9. К определению напряжений в бетоне и арматуре элемента 

таврового сечения с полкой в сжатой зоне 

3) участок бетона растянутой зоны над трещиной 

в расчете не учитывается; влияние этого участка в неко- 

торых случаях существенно, однако необходимые дан- 

ные для практического учета этого фактора пока не на- 

коплены. 
‚ Исходя из этих положений напряжения в бетоне и ар- 

матуре сжатой зоны сечения с трещиной выражают че- 

рез напряжения в растянутой арматуре о; и определяют 

высоту сжатой зоны. Деформации бетона сжатой зоны 

у края сечения 
Е Xx & x & 

ey, — um — т sm — Ds 8 . (7.79) 

bo h—Xm po Фо —х Po 
напряжение в бетоне у края сечения 

, x У 
в, = Ева, = уз Os; (7.80) 

Ч —х Pp 

напряжение в сжатой арматуре на расстоянии @’ от 
края 

‚ Хт— a х — фа’ of = Ee, Я м Ys (7.81) 
sb Xm Gig—* Yo 

Уравнение равновесия внутренних усилий в сечении 
с трещиной имеет вид 

o,A,—0, 4A, ю— 0. А; =0, (7.82) 

где 

A, = bx + (5; — b) hy (7 .83) 
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© — коэффициент полноты эпюры напряжений бетона 
сжатой зоны; сведения о вводимой в расчет ширине сжа- 
той полки Of изложены в ГЛ. 3. 

Подставляя в уравнение (7.82) значения Op и с. из 

формул (7.80), (7.81), получают 

х—ф x — ©Уфз о. Ap _ a Фа 

Фи —х О@ь Фи —х Pp 

Уравнение (7.84) после умножения его на (фи— 
—x)/osbho подстановки значения A, и преобразования 
проводится к квадратному уравнению относительно вы- 
соты сжатой зоны: 

0:4; — o.A,=0. (7.84) 

Рея) 80, — 9.89 
где 

В = parp,/ovis; (7.86) 

Ф, = [(6;—6) hy + (a/v) 4, ] /Oh,., (7.87) 

Разделив уравнение (7.85) на h2 и отбросив в сво- 
бодном члене значение ц’а’/и/о как малое в сравнении 
с единицей, получают 

G+ (B+ 97) 5 — ВФ = 0. (7.88) 

Отсюда относительная высота сжатой зоны в сечении 
с трещиной 

__*_ _ В У e+e 
а + д В. (7.89) 

Если окажется, что x<A,, TO высоту сжатой зоны следу- 
ет определить вторично, рассматривая сечение как пря- 
моугольное с шириной 6,. 

Произведение wv в формуле (7.86) при кратковремен- 
ном действии нагрузки слабо зависит от формы эпюры 
нормальных напряжений бетона сжатой зоны. Напри- 
мер, при прямоугольной эпюре напряжений w=—1 и по- 
скольку такая эпюра напряжений вызвана развитием не- 
упругих деформаций, принят коэффициент у=0,5; сле- 
довательно, ov=0,5. При треугольной эпюре напряже- 
ний в прямоугольном сечении о ==0,5 и коэффициент у== 
=1; следовательно, и в этом случае wv=0,5. Поэтому 
при определении высоты сжатой зоны для удобства рас- 
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Рис. 7.10. Увеличение высоты сжатой < & (t) 

зоны с течением времени 6 hae 

x(
t)
 

| 

Cs 

чета принята прямоугольная эпюра напряжений (см. 
рис. 7.9). 

При длительном действии нагрузки под влиянием 
ползучести бетона сжатой зоны нейтральная ось пере- 
мещается и высота сжатой зоны увеличивается (7.10). 

Нормы рекомендуют принимать приближенно высоту 
сжатой зоны в сечении с трещиной одинаковой при крат- 
ковременном и длительном действии нагрузки и опреде- 
лять ее для изгибаемых и внецентренно загруженных 
элементов (предварительно напряженных и без предва- 
рительного напряжения) по эмпирической ‘формуле 

c= 1/[1e+ | 1,5 + $) 
. 10a 11, 5ез tot/ho = 5 

но не более 1. Для второго слагаемого правой части фор- 
мулы (7.90) верхние зпаки принимают при сжимающем 
усилии Niot, нижние знаки — при растягивающем уси- 
ЛИИ Ntot. 

В формуле (7.90): 
ф; определяют по формуле (7.87); при этом для пред- 

варительно напряженных элементов вместо А. прини- 
мают АД... 

Значение у отвечает кратковременному действию Ha- 
грузки; согласно нормам у==0,45; 

А=Ф, (1—h;/2h,), (7.91) 

где для прямоугольных сечений вместо й, подставляют 
2a’ | 

(7.90) 

6 = М. /6№о Ro, sor? (7.92) 

где М: — заменяющий момент, т. е. момент относительно оси, про- 
ходящей через центр тяжести растянутой арматуры, от внешних сил 
и усилия предварительного обжатия P, 
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В формуле (7.92) М; определяют следующим обра- 
BOM: 

JA изгибаемых элементов 
M, = M + Ре. (7.93) 

для внецентренно сжатых и внецентренно растянутых 

элементов 

где sg — расстояние от точки приложения усилия предварительного 

обжатия Р до оси, проходящей через центр тяжести сечения растяну- 
той арматуры; е — расстояние от точки приложения усилия, вызы- 

ваемого действием внешней нагрузки № до оси, проходящей через 
центр тяжести сечения растянутой арматуры. 

Высоту сжатой зоны в сечении с трещиной по приве- 
денным формулам определяют приближенно, однако на 
результаты расчета раскрытия трещин, кривизн, проги- 
бов и т. п. это не оказывает существенного влияния. 

Плечо внутренней пары сял для таврового сечения 
прн прямоугольной эпюре напряжений в бетоне сжатой 
зоны равно расстоянию между точками приложения уси- 
лия в растянутой арматуре и равнодействующей усилий 
в бетоне и арматуре сжатой зоны (сим. рис. 7.9). Его мож- 
но определить из отношения статического момента пло- 
щади приведенного сечения сжатой зоны Sreq ОТНОСН- 
тельно оси, проходящей через центр тяжести сечения 
растянутой арматуры, к площади приведенного сечения: 

› = ба S, + (a/v) A; (в — a’) 
1— — e 

Агед (pz + 5) № 
Носле преобразований , 

(вн) Op +S 
2 (PF + 6) 

Напряжение в бетоне сжатой зоны в сечении с трещиной 
находят из условия равенства моментов внешних сил 
и усилия предварительного обжатия Р моменту внут- 
ренних усилий относительно оси, проходящей через 
центр тяжести сечения растянутой арматуры: 

Mg = Sp (97 + 5) №21, (7.96) 

Op = Mg/[(P# + 9) 621] = Ms/We. (7.97) 

Знаменатель выражения (7.97) представляет собой 
упругопластический' момент сопротивления после обра- 
зования трещин по сжатой зоне: 

We = (Pf + 6) а. (7.98) 

21 = hy (7.95) 

откуда 
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Нриращение напряжения в растянутой арматуре, 
после того как момент внешних сил превысит момент 
усилия предварительного обжатня, находят из уравне- 
ния моментов в сечении с трещиной: 

M, — Мн 2, = 6. Asp 21; (7.99) 

0; = (Mg — Ntot 21)/Asp Аза. (7.100) 

Знаменатель выражения (7.100) представляет собой 
упругопластический момент сопротивления после обра- 
зования трещин по растянутой зоне: 

У. = Asp 2, или У, = 2. (7.101) 

Формула (7.100) после подстановки значения М по 
(7.93), (7.94) и с учетом значения Nice по (7.7Т)} прини- 
мает вид: 

для изгибаемых элементов 

= [M — P (2, — egp)] Ws: (7.102) 
для внецентренно сжатых элементов 

= [N (e —21}--Р (21 — езр)] И; (7.103) 

AJA энецентренно растянутых элементов 

= [N (e+ 21) — P (21 — евр И. (7.104) 
Для внецентренно растянутых элементов при @s,tor< 
<0,8ho значение о; определяют по формуле (7.104), при- 
нимая 2; равным 2; — расстоянию между центрами тя- 
жести растянутой и сжатой арматуры. 

Для изгибаемых элементов без предварительного на- 
пряжения: 

= МУ; (7.105) 
o, = M/W,. (7.106) 

Полученные значения о; подставляют в расчетные фор- 
мулы при определении ширины раскрытия трещин. 

7.6.4. Определение расстояния 
между трещинами 

Приращение напряжений в растянутой арматуре, 
после того как момент внешних сил М превысит момент 
усилия предварительного обжатия Мн», в сечении с тре- 
ШИНОЙ Ocrc (как только она появилась), находят из ус- 
ловия, что при переходе состояния сечения из стадий | 
в стадию II изгибающий момент один и тот же, Mere. 
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——— + =| Рис. 7.11. Напряжен- N cL N _ ное состояние изгиба- 
7 Ян Al ep 2-я 1a | | емого элемента при 

= {res образовании трещин 

Oss tore] nocne 
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Тогда с учетом выражения (7.29) 

Ss ere = (Mere — Mrp Ws) = Вы ser W pi/Ws. (7.107) 

Расстояние между трещинами в зоне чистого изгиба 
lerc, определяют, как и при центральном растяжении, из 
условия, что разность усилий в растянутой арматуре 
в сечениях с трещиной и между трещинами уравновеши- 
вается усилием сцепления арматуры с бетоном (рис. 
7.11). Тогда, согласно уравнению (7.65), 

(Озр + Os erc) Asp — (Sgp + 2&Юьь ser) Азр == Те атс ®. 

После подстановки значения Os,crc по (7.107) получают 

(W pi/W, — 2%) Rot ser Asp = Te Alere ®. 

Отсюда расстояние между трещинами 

lore = (W pi/aW, — 2) auRot зсг/ Тс, (7.108) 
ИЛИ 

lore = Ry QUN, (7.109) 
rye 

k, = Wpi/aW, — 2, (7.110) 

а и, \ имеют такие же значения, какив (7.70) при цен- 
тральном растяжении. 

Расстояние между трещинами в элементах без пред- 
варительного напряжения также определяют по форму- 
ле (7.109). 

7.6.5. Закрытие трещин 

Закрытие трещин, нормальных и наклонных к про- 
дольной оси элемента, должно быть обеспечено в пред- 
варительно напряженных конструкциях, отвечающих 
требованиям 2-й категории трещиностойкости. Это обу- 
словлено тем, что для коррозии арматуры наиболее опас- 
но продолжительное раскрытие трещины. Если при 
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полной нагрузке образуются трещины, то при снижении 
нагрузки до длительно действующей они закроются лишь 
при условии, что арматура работала упруго, необрати- 
мые деформации не возникали. 

Для надежного закрытия трещин, нормальных к про- 
дольной оси элемента, должны быть соблюдены следую- 
щие требования: 

Озр + 0; < О, 8Кз ser» 

где Osp — предварительное напряжение в арматуре с учетом всех по- 
терь; Os — приращение растягивающего напряжения в арматуре от 
действия внешних нагрузок; 

сечение с трещиной в растянутой зоне при постоян- 
ной и длительной нагрузках должно оставаться обжа- 
тым с нормальными напряжениями на растягиваемой 
внешними нагрузками грани: о0,—>0,5 МПа. Сжимающие 
напряжения ось определяют для упругого приведенного 
сечения от действия внешних нагрузок и усилия предва- 
рительного обжатия Р. 
‚ Для надежного закрытия трещин, наклонных к про- 
дольной OCH элемента, оба главных напряжения ош: == 
—0тс На уровне центра тяжести приведенного сечения 
должны быть сжимающими и по значению не менее 
0,5 МПа. Чтобы обеспечить это требование, может ока- 
заться необходимым создание двухосного предваритель- 
ного напряжения (с помощью напрягаемых хомутов или 
отогнутых стержней). 

7.7. Кривизна оси при изгибе, жесткость 
и перемещения железобетонных элементов 

7.7.1. Общие положения расчета 

Расчет перемещений железобетонных элементов — 
прогибов и углов поворота — связан с определением кри- 
визны оси при изгибе или с определением жесткости эле- 
ментов. По длине железобетонного элемента в зависимо- 
сти от вида нагрузки и характера напряженного 
состояния могут быть участки без трещин (или участки, 
где трещины закрыты) и участки с трещинами в растя- 
нутой зоне. Считается, что элементы или участки эле- 
ментов не имеют трещин в растянутой зоне, если при 
действии постоянных, длительных и кратковременных 
нагрузок с коэффициентом надежности по нагрузке у; = 
—=1 трещины не образуются. 
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7.7.2. Кривизна OCH при изгибе и жесткость 
железобетонных элементов 
на-участках без трещин 

Кривизну оси железобетонных элементов на участках, 
где не образуются трещины, определяют как для сплош- 
ного приведенного сечения в стадии I напряженно-дефор. 
мированного состояния: | 

(1/r), = M/B, (7.111) 

где М — изгибающий момент; В — жесткость приведенного сечения, 

Для бетонов — тяжелого, мелкозернистого, легкого 
при плотном мелком заполнителе при кратковременном 
действии нагрузки 

В =0, 85, Inca, (7.112) 

где 0,85 — коэффициент, учитывающий снижение жесткости под вли- 
янием неупругих деформаций бетона растянутой зоны. 

При длительном действии нагрузки кривизна 

(1/г). = Мф/В, (7.113) 

где ф — коэффициент, учитывающий снижение жесткости (увеличение 
кривизны) при длительном действии нагрузки под влиянием ползу- 
чести бетона сжатой зоны: при средней относительной влажности 
воздуха выше 40 % ф=2, при средней относительной влажности BO3- 
духа 40 % и ниже ф-=3, 

Кривизну оси, вызванную выгибом {1/r)3 от кратко- 
временного действия усилия предварительного обжатия, 
также определяют по формуле {7.111) при значении из- 
гибающего момента 

М = Ре, 

в которой €op определяют по формуле (2.27). 
Кривизну оси, вызванную выгибом под влиянием пол- 

зучести бетона от усилия. предварительного обжатия, 
принимают равной тангенсу угла наклона эпюры дефор- 
маций 

(1/r)4 = (e, — ®,)/в, {7.114) 

где гие ь — деформации бетона, вызванные ползучестью, на уровне 

центра тяжести растянутой арматуры и крайнего сжатого волокна 
бетона. 

Потери 0¢=0g+}09; 0,==0,-+0,; тогда в. ==0,/Е$; 
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Рис. 7.12. К определению кри- 
визны оси при изгибе элемента 

hy
 

О
т
 

4 
7 

Полное значение кривизны 

1/r = (1/71 + (1/7) — (1/7) — (1/7): (7.115) 

для элементов без предварительного напряжения прини- 
мают (1/r)3= (1/7)4=0. | 

.Если начальные трещины в сжатой зоне при действии 
нагрузок закрыты, значение кривизны (1/r)4 увеличива- 
ется на 25 %, остальных кривизн — на 154. 

7.7.3. Кривизна оси при изгибе и жесткость 
железобетонных элементов 
на участках с трещинами 

На участках, где образуются нормальные к продоль- 
ной оси элемента трещины в стадии II, общее деформи- 
рованное состояние определяют средними деформациями 
растянутой арматуры Esm, средними деформациями бе- 
тона сжатой зоны 2ьт и средним положением нейтраль- 
ной оси с радиусом кривизны г (рис. 7.12). Для железо- 
бетонного элемента в зоне чистого изгиба кривизна оси 
и средние деформации арматуры и бетона связаны за- 
BHCHMOCTbIO 

1егс/Г = &sm bere! (ho — Xm) = Fm lore/¥m = (€sm + 5m) (сгс/ №. 

После сокращения Ha Ice кривизна оси при из- 
гибе представляется как тангенс угла 
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наклона Ha эпюре средних деформаций: 

1// = 2зт/ (№5 — Xm) = &5т /Хт, = (Esm + &pm)/ho- (7.116) 

Принимая во внимание, что 

Esm == PsOs/Es; Eom = Py бъ/УБь, 
кривизна оси при изгибе 

1/г = ps Og/[Es (Ao — Хт)] = Фь 0ь/УЕь ХтФе 03 / (Ез Во) +p бь /(УЕьйо). 
. (7.117) 

После подстановки в выражение (7.117) значений. напря- 
жений в арматуре и бетоне os=M/Ws, op ==M/We полу- 
чают выражение для определения кривизны: 

| Мф; _ Mbp == Ds ho } 

> Е. У, (6 —хп) — БУ ty ‘БВУ, + VE, Ис 

(7.118) 

Знаменатель в выражении (7.118) характеризует co- 
бой одну и TY же жесткость железобетонного сечения при 
изгибе: 
по растянутой зоне 

= (Е5/Фз) У: (ho — хм); (7.119) 

по сжатой зоне 

B= (УЕъ/4ь) We Xm} (7.120) 

по обеим зонам сечения 

фз bo 
B= . 7. 

hol (= У, т VELW с (7.121) 

Выражения кривизны и жесткости с учетом значений 
упругопластических моментов сопротивления Ws, We 
принимают следующий вид: 

i M Ps ho | 

г ва les ОЕ, (79 
$: bo 

Baha ож 199 
В общем случае для предварительно напряженных 

изгибаемых, внецентренно сжатых и внецентренно рас- 
тянутых элементов при еох->0,80 систему внешних сил 
и усилий предварительного обжатия заменяют эквива- 
лентной системой с моментом М; и суммарной продоль- 
ной силой Мог. Тогда согласно формулам (7.97) и (7. 100) 
напряжения в бетоне сжатой зоны и в растянутой ар- 
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матуре 
Op == М./Авг1, где Ay = (Фу +) bho; (7.124) 

03 = Мз/Азр 21 — Ntot/Asp- 

Общее выражение кривизны оси при изгибе после под- 
становки значений напряжений в бетоне сжатой зоны 
и в растянутой арматуре принимает вид 

I Ms Ps фь |- Ntot Ps (7.195) 

г д | Е А | VE Ap hy Б.А, 

Кривизна оси при изгибе 1/r и жесткость В на уча- 
стках элементов с трещинами с течением времени изме- 
няются и поэтому в расчетах их определяют с учетом 
ряда физических факторов: работы бетона на растяже- 
ние на участках между трещинами, характеризуемой ко- 
эффициентом ps; неравномерности деформаций бетона 
сжатой зоны на участках между трещинами, характери- 
зуемой коэффициентом 1%; неупругих деформаций бето- 
на сжатой зоны, характеризуемых коэффициентом у. | 

Значения ws и у определяют с учетом длительности 
действия нагрузки. 

’ Значения коэффициента у установлены нормами для 
тяжелых бетонов и бетонов на пористых заполнителях 
в зависимости от характера действующей нагрузки и ус- 
ловия эксплуатации конструкции. При кратковременном 
действии нагрузки у=0,45; при длительном действии 
нагрузки: в условиях средней относительной влажности 
воздуха выше 40% у=—0,15, в условиях средней относи- 
тельной влажности воздуха 40% и ниже у=0,1. Следу- 
ет обратнть внимание, что установлены значения не 
собственно коэффициентов у, а произведений wv, KOTO- 
рые при принятой для расчета в стадии II прямоуголь- 
ной эпюры напряжений в бетоне сжатой зоны с коэф- 
фициентом полноты ®==1| численно равны значениям у. 

7.7.4. Перемещение железобетонных элементов 

Прогиб железобетонных элементов, не имеющих тре- 
щин в растянутых зонах, определяют по жесткости при- 
веденного сечения В и с учётом значений коэффициента 
ф при длительном действии нагрузки. Полное значение 
прогиба 

f=h+he—fs—fa, (7.126) 

где |1 — прогиб от кратковременной нагрузки; [2 — прогиб от посто- 
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янной и длительно действующих нагрузок; 3 — выгиб OT кратковре- 
менного действия усилия предварительного обжатия Р с учетом 
всех потерь; [4 — выгиб` вследствие ползучести бетона от обжатия, 

Выгиб предварительно напряженных элементов по- 
стоянной высоты, вызванный внецентренным обжатием; 

fy = Реор ?/8B. (7.127) 

Выгиб предварительно напряженных элементов по- 
стоянной высоты, вызванный ползучестью бетона от 06- 
жатия: 

| = (--), 2/8. (7.128) 

Прогиб железобетонных элементов, имеющих трещи- 
ны в растянутых зонах, определяют по кривизне оси при 
изгибе 

{ 

= и о ах. (7.129) 

0 

где М — изгибающий момент в сечении х от единичной силы, прило- 

женной по направлению искомого перемещения; —— (x) определяют 
r 

по формуле (7.125). 

При определении перемещений железобетонных эле- 
ментов постоянного сечения допускается на каждом уча- 
стке, в пределах которого изгибающий момент не меня- 
ет знака, вычислять кривизну для наиболее напряжен- 
ного сечения и далее принимать ее изменяющейся прямо 
пропорционально эпюре изгибающих моментов. Это до- 
пущение равносильно тому, что жесткость В вычисляют 
для наиболее напряженного сечения и далее принимают 
постоянной. 

Для предварительно напряженных элементов, к ко- 
торым предъявляют требования 2-Й и 3-H категорий по 
трещиностойкости, такие допущения в ряде случаев при- 
водят к существенному завышению прогиба против дей- 
ствительного значения, так как участки с трещинами 
в растянутой зоне могут иметь ограниченную протяжен- 
ность. В таких случаях прогиб - 

f= = \m— (x) dx. (7.130) 

1 
При этом эпюру кривизны —~ (x) по длине пролета же- 

239



лезобетонного элемента разбивают на’несколько участ- 
ков в виде кусочно-линейной функции и вычисляют ин- 
теграл перемещений перемножением эпюр, пользуясь 

1. 
правилом Верещагина. Кривизну > (x) на каждом уча- 

стке без трещин и с трещинами определяют по форму- 
лам (7.111), (7.112) и (7.125). 

Углы поворота железобетонных элементов определя- 
ют также интегрированием, используя формулы (7.129) 
или (7.130), но по моменту М в сечении х от единично- 
го момента. 

Прогиб изгибаемых элементов без предварительного 
напряжения — плит, панелей, балок и т.п. — от равно- 
мерно распределенной нагрузки 

f = (5/384) (а /В). 

Прогиб однопролетных балок и консолей OT различ- 
ных нагрузок определяют по кривизне или жесткости 
в сечении с максимальным моментом по общей формуле 

f = 51 (1/2) или f = sl? (М/В). 
Здесь коэффициент $ зависит от расчетной схемы эле- 
мента и вида нагрузки и составляет: 

Оля свободно опертой балки 
при равномерно распределенной нагрузке 2/jg 

» сосредоточенном грузе в середине про- 
лета иене 1 
при двух равных моментах по концам, 1/5 

для консольной балки 
при равномерно распределенной нагрузке 1/4 

»  сосредоточенном грузе на свободном 
конце уе еее вв 13 
при моменте на свободном конце, ‚ , !/ 

При двузначной эпюре напряжений в неразрезных 
балках для каждого участка жесткость принимают по- 

стоянной по сечению с максимальным моментом (рис. 
7.13). 

Прогиб коротких изгибаемых элементов при отноше- 
нии /й<!0 (подкрановых балок, подстропильных балок 
и т. п.} необходимо определять ‘с учетом влияния по- 
перечных сил. В этом случае полный прогиб равен сум- 
ме прогибов, обусловленных деформациями изгиба 
и сдвига: | 

| 

я 1, 5Офь r fa -| ted Сы, 2 Deres (7.131) 
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Рис. 7.13. Эпюры моментов и Рис. 7.14. Прогиб железобетон- 
расчетной жесткости двухпро- ного элемента при действии 

летной балки кратковременной и длительной 
нагрузок 

1 — прогиб кратковременный; 2— 
то же длительный 

где (©) — поперечная сила в сечении х от единичной силы, приложен- 
ной по направлению искомого перемещения; Poo — коэффициент, учи- 
тывающий длительность действия нагрузки (фь›=2 — при длительном 
действии, фь›=1 — при кратковременном ее действии); Pere — коэф- 
фициент, учитывающий влияние трещии на деформацию сдвига 
и принимаемый (на участках по длине элементов, где отсутствуют 
нормальные и наклонные трещины, Pere=1; па участках, где только 
наклонные трещины Фег‹=4,8); на участках, где только нормальные 
или нормальные и наклонные трещины Pere=3B/Bere ИЛИ Феге= 

== (3B/Mz) ~~ (x) (Bere — жесткость сечения после образования тре- 

щин). 

Полный прогиб элементов определяют с учетом дли- 
тельности действий нагрузки 

P=fji —fa ths —fas (7.132) 

где |1 — прогиб от непродолжительного действия всей нагрузки; fo — 
прогиб от непродолжительного действия постоянной и длительной 
нагрузок; [з — прогиб от продолжительного действия постоянной 
и длительной нагрузок; {4 — выгиб, вызванный ползучестью бетона 
от обжатия, 

Прогибы | и fo вычисляют при значениях tbs и Vv, OT- 
вечающих кратковременному действию нагрузки, а про- 
гиб |з — при значениях ps и V, отвечающих длительному 
действию нагрузки. 

Физический смысл формулы (7.132) можно уяснить 
из рассмотрения диаграммы зависимости Е — |, изобра- 
женной на рис. 7.14. 

Полный прогиб предварительно напряженных эле- 
ментов определяют с учетом длительности действия на- 
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Рис. 7.15. К onpenesenuio усред- АМ 
ненной жесткости В» внецент- ТА ; 
ренно сжатых стоек с учетом Frat - 
переменного эксцентриситета 

продольной силы и трещин на + —/ 
M 

краевых участках Я. 7 
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грузки по полной кривизне 

— = 1/r,—1/rg + 1/из — 1/74. (7.133) 

7.8. Жесткость внецентренно сжатых 
элементов, изгибаемых элементов 
при звакенпеременном загружении 

7.8.1. Жесткость внецентренно сжатых 
элементов с учетом трещин в растянутых зонах 

При расчете статически неопределимых железобетон- 
ных конструкций (например, многоэтажных рамных кар- 
касов) необходимо знать жесткость элементов. Для вне- 
центреино сжатых элементов с двузначной эпюрой 
напряжений и с участками по длине без трещин и с тре- 
щинами в растянутой зоне необходимо определять осред- 
ненную жесткость. 

Если рассматривать внецентренно сжатую стойку ра- 
мы (без предварительного напряжения): прамеугольного 
сечения с симметричной арматурой А; =А. (рис. 7.15): 
и принять продольную сжимающую силу М=М/е%, а 3a- 
меняющий момент М; =Ме/ео, то из выражения кривиз- 
ны (7.125) жесткость стойки на участках с трещинами 
можно определить:из`выражения 

В = Mg/1/1 = 9 № 21 Из (е — 21) /Ез As + Фь е/(Бь Аь)], (7.134) 
Эта жесткость будет переменной по длине стойки в свя- 
зи с переменным значением эксцентриситетов ео и других 
параметров. Жесткость стойки на участках без трещин 
постоянна и определяется по формуле (7.112). 
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Использование значения переменной жесткости В 
для расчета конструкций (например, для расчета стати- 
чески неопределимой рамы) практически неудобно, по- 
этому определяют усредненную жесткость, постоянную 
по длине элемента. 

Угол поворота внецентренно сжатой стойки, имею- 
щей по длине различные участки с трещинами и без них, 
от действия концевых моментов и продольной силы со- 
ставаяет 

9=5(М — (x) dx. 

Этот же угол поворота опорного сечения стойки с ус- 
редненной по длине жесткостью 

6 = M1/6Bm. 

Усредненную жесткость внецентренно сжатой стойки 
определяют из равенства этих двух выражений для угла 
поворота опорного сечения. Конечный результат (без 
промежуточных выкладок), который применяют для 
практических расчетов, имеет вид 

Вт = Ry Ey Ip, (7.135) 
где /ь — момент инерции бетонного сечения стойки; № — коэффи- 
циент, определяемый в зависимости от относительного эксцентриси- 
тета ей, коэффициента армирования и=А;/В№о, класса бетона, клас- 
са арматуры*. 

7.8.2. Жесткость изгибаемых элементов 
при знакопеременном загружении 

Элементы вертикальных несущих конструкций много- 
этажных зданий — перемычки диафрагм с проемами, ри- 
гели рам внешней несущей коробки и др. под воздейст- 
вием знакопеременной нагрузки (ветер, сейсмические 
воздействия) испытывают знакопеременные изгибающие 
моменты. При относительно малых значениях изгибаю- 
щих моментов от вертикальных нагрузок такие элемен- 
ты армируют симметричной арматурой A;=A,. При 
знакопеременном загружении трещины последовательно 
в сжатых зонах зажимаются, а в растянутых зонах раз- 
виваются. Опытные исследования напряженно-деформи- 
рованного состояния симметрично армированных эле- 

* Байков В. Н., Сигалов Э. Е. Железобетонные конструкции, Об- 
щий курс, Изд. 3-е. — М.: Стройиздат, 1978, 
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Рис. 7.16. К определению жесткости В при знакопеременном загру- 
жении расчетной нагрузкой 

ментов при знакопеременном изгибе от нагрузок, близ- 
ких По значению к расчетным нагрузкам, показали, что 
деформации сжатой зоны концентрируются на коротком 
участке у края сечения, резко убывая по высоте, и что 
деформации сжатой арматуры существенно меньше де- 
формаций растянутой арматуры. 

При определении жесткости таких элементов при ма- 
лом значении &=х/йо исходят из положения, что х==2а.. 
При знакопеременном загружении ф;=фь==1. Уравне- 
ние равновесия в сечении с трещиной (рис. 7.16): 

М, = A. R =A, ‘со, bx; 

плечо внутренней пары сил 

2 = 2, = hy — а1. 

Кривизна оси при изгибе равна тангенсу угла наклона 
на эпюре деформаций (см. рис. 7.12): 

I/r=(e -- 8.) /2, = (1-- >) М/Е, А 5 = М/В, — 47.136) 

где ег. =М/(Е;А 2; = xEes; опытное значение х=0,5. 

Отсюда жесткость при кратковременных знакоперемен- 
ных нагрузках 

В=Е, AZ +x). (7.137) 

При учете влияния деформаций от поперечных хил 
может быть принята аналогия с однопролетной балкой, 
загруженной сосредоточенной силой в середине пролета 
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[см. формулу (7.131] при gee=I: 
PIS 1,5Р1 Фе _ РИ 

= = = 7.138 
= м + lo= лав 4Gbhy 48B/k (7.138) 

36BqQcrc 
где R=1-+- ie при С А 0,5Еь, 

E,bhe | 
Отсюда жесткость элементов с учетом деформаций от 
момента и поперечных сил 

Вмо = Е А, 24/1 »)/k. (7.139) 

7.9. Учет влияния начальных трещин в бетоне 
сжатой зоны предварительно 

напряженных элементов 

В расчетах предварительно напряженных элементов 
по второй группе предельных состояний необходимо учи- 
тывать влияние трещин, которые возникают в зоне, впо- 
следствии сжатой под действием внешней нагрузки. Та- 
кие начальные трещины могут появиться при изготовле- 
нии и предварительном обжатии, транспортировании 
и монтаже элементов. Они снижают трещиностойкость 
и жесткость элементов. 

Расчет по образованию трещин элементов с началь- 
ными трещинами в бетоне сжатой зоны. Значение Mere 
снижается на AMere=AMere. 

На основании теоретических и опытных данных ко- 
эффициент 

A = (1,5 —0,9/5) (1 — Фм), (7.140) 

где = Asp , < 1,4, 

—YA +A, 

где у — расстояние от центра тяжести приведенного сечения до гра- 
ни, растянутой при действии внешней нагрузки. 

Для конструкций, армированных проволокой, значения 
5 снижают на 15 $; фи — определяют по формуле (7.75), 
но принимают не менее 0,45. 

Расчет по раскрытию трещин в элементах с началь- 
ными трещинами. Значение Р снижается на АР: 

АР = АР (7.141) 

Проверяют и глубину начальной трещины 

here = В — (1,2 4- Pm) Shy < 0,51, 
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где € — высота сжатой зоны OT действия внешней нагрузки и усилия 
предварительного обжатия, определяемая по. формуле (7.90); Ou — 
определяют по формуле (7.76), 

Расчет по закрытию трещин в элементах, имеющих 
начальные трещины в сжатых зонах. Значение Р умень- 
шают умножением на коэффициент, равный 1,1(1—A), 
но значение должно быть не более 1; значение A опреде- 
ляют по формуле (7.140). 

Расчет перемещений железобетонных элементов 
с начальными трещинами в сжатой зоне. Значения кр!н- 
визн увеличивают на 15%, а значения (1/’)4— на 25%. 
На участках с трещинами усилия Р, уменьшают на АР. 

Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 
главы 7 

1. Что называют трещиностойкостью железобетонных элементов? 
2. Как формулируются исходные положения расчета по об- 

разованию трещин при центральном растяжении, при изгибе? 
$. Чему равно внутреннее усилие перед образованием трещин 

центрально растянутого элемента? 
4. Каковы основные положения расчета момента образования 

трещин при упругой работе бетона сжатой зоны элементов? 
5. Каковы основные положения расчета момента образования 

трещич при неупругой работе бетона сжатой зоны элементов? 
6. Каковы основные положения расчета момента образования 

трещин по способу ядровых моментов? 
7. В чем заключается расчет по образованию трещин, наклонных 

к продольной оси элементов? 
8. В чем заключается физическая трактовка ширины раскрытия 

трещины в бетоне растянутой зоны? 
9. От каких факторов зависит ширина раскрытия трещин нор- 

мальных к оси согласно эмпирической формуле норм? 
10. Каковы предпосылки расчета коэффициента, характеризую- 

щего работу бетона на растяжение на участке между трещинами при 
центральном растяжении, при изгибе? | 

11. Как определяют напряжения в бетоне и арматуре в сечениях 
с трещиной? 

12. Каковы предпосылки расчета расстояния между трещинами 
в растянутой зоне при центральном растяжении, при изгибе? 

13. Какие требования к расчету предварительно напряженного 
элемента по закрытию трещин в растянутых зонах? 

14. В какой последовательности выполняют расчет по определе- 
нию кривизны при изгибе железобетонных элементов на участках 
с трещинами? 

15. Как вывести формулу жесткости железобетонного элемента 
на участках с трещинами? 

16. Каким образом можно выразить кривизну оси при изгибе 
предварительно напряженного элемента HA участках с трещинами? 

17. Как определить прогиб железобетонного элемента, не имею- 
щего трещин в растянутых зонах? 
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18. Как определить прогиб железобетонного элемента с трещина- 
ми в растячутой зоне? 

18. Kak учитывают влияние поперечных сил на величину про- 
гиба 

20. Как учитывают при определении прогиба влияние длительно- 
го действия нагрузки? 

21. В чем особенность расчета усредненной жесткости внецент- 
ренно сжатого элемента? 

22. Как вывести формулу жесткости изгибаемого элемента при 
знакопеременном загружении? 

28. Как ичитывается в расчетах предварительно напряженных 
элементов влияние начальных трещин в бетоне сжатой зоны? 

ГЛАВА 8. СОПРОТИВЛЕНИЕ ЖЕЛЕЗОБЕТОНА 
ДИНАМИЧЕСКИМ ВОЗДЕЙСТВИЕМ 

8.1. Колебания элементов конструкций 

8.1.1. Динамические нагрузки 

Элементы железобетонных конструкций в зависимо- 
сти от их назначения могут испытывать действие как ста- 
тических, так и динамических нагрузок. Динамические 
нагрузки весьма разнообразны. Их создают различные 
неподвижно установленные на перекрытиях зданий Ma- 
шины с вращающимися частями (электромоторы, венти- 
ляторы, токарные станки и т. п.), механизмы с возврат- 
но-поступательным движением масс (ткацкие станки, 
типографские машины и т. п.}, машины ударного и HM- 
нульеного действия и др. | 

Подвижные динамические нагрузки сообщаются эле- 
ментам конструкций различными мостовыми и подвес- 
ными кранами в виде ударных воздействий колес O рель- 
совые стыки, колебательных воздействий от неуравно- 
вешенности ходовых частей ит. п. 

Ветровые нагрузки (порывы, пульсация) вызывают 
колебания моногоэтажных зданий и высотных сооруже- 
ний — дымовых труб, башен, мачт и др. 

Сейсмические нагрузки возникают при землетрясении 
в виде толчков и ударов, сообщаемых элементам KOHCT- 
рувции колебаниями почвы. 

Ударные и импульсные кратковременные нагрузки, 
развиваюптиеся и исчезающие с большой скоростью, вы- 
вается действием взрывов (здесь не рассматрива- 
ются). 

238



Динамические нагрузки характеризуются видом (си- 
ла, момент), законом изменения во времени (вибрацион- 
ные, периодические, ударные), положением (неподвиж- 
ные, подвижные) и направлением (вертикальные, гори- 
зонтальные). 

В зависимости от продолжительности вызываемых 
колебаний нагрузки делятся на многократно повторяю- 
щиеся (систематические) и эпизодические. K системати- 
ческим относятся нагрузки, создаваемые регулярной ра- 
ботой машин и установок в рабочем режиме, а также 
многократные удары и ‘импульсы, при действии которых 
необходимо учитывать усталостное снижение прочности 
бетона и арматуры. К эпизодическим нагрузкам относят- 
ся одиночные удары и импульсы, кратковременные пе- 
регрузки, возникающие при пуске и останове машин 
и т. п. Данные о подвижных динамических нагрузках, 
ветровых и сейсмических, приведены в нормах на Ha- 
грузки и воздействия и в нормах на строительство в сей- 
смических районах. 

8.1.2. Свободные колебания элементов 
с учетом неупругого сопротивления 

железобетона 

Свободные колебания работающих упруго элементов 
с одной степенью свободы описываются гармоническим 
законом (рис. 8.1): 

у = Asin (of + г), (8.1) 

roe А — амплитуда колебаний; « — круговая частота или число ко- 
лебаний в 2л; е — начальная фаза (HAH угол сдвига фаз), показыва- 
ющая, B какой ase движения находилась точка в начальный момент 
времени (#=0), и определяющая ее начальное перемещение, 

Круговая частота @ связана с периодом колебаний Т 
и технической частотой п зависимостью 

© = 2n/T =2лп. (8.2) 

Наблюдаемые на практике свободные колебания эле- 
ментов представляют собой. затухающие гармонические 
колебания с непрерывно уменьшающейся амплитудой со- 
гласно уравнению 

y= АИТ) gin (wt + г), 8.3) 

— H/T) — затухающая функция времени. гдее 

Амплитуды последовательных циклов свободных за- 
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Рис. 8.1. График свободных ко- Рис. 8.2. График свободных за- 
* лебаний системы тухающих колебаний системы 

FA Рис. 8.3. Диаграмма работ за один 
цикл, петля гистерезиса 

R(t) 

и #2 
ИГ 1 

тухающих колебаний в элементах конструкций убывают 
по закону геометрической прогрессии, так что отношение 
A;/Aiz1 остается постоянным (рис. 8.2); 6=I1n А/Ан — 
логарифмический декремент затухания — характеризует 
скорость затухания колебаний (при 6—0 колебания пе- 
реходят в свободные незатухающие). В элементах кон- 
струкций за каждый цикл свободных колебаний некото- 
рая доля энергии затрачивается в необратимой форме на 
преодоление сопротивлений в системе. Эти сопротивле- 
ния могут быть внутренними и внешними: внутренние 
обусловлены главным образом неупругими деформация- 
ми бетона, возникающими даже при малых напряжени- 
ях; внешние создаются силами трения в опорных закре- 
плениях системы и воздушной средой. Для элементов же- 
лезобетонных конструкций внешние сопротивления 
в сравнении с внутренними обычно малы. 

Зависимость между внешней силой Ё и перемещением 
y за полный цикл колебаний согласно опытным данным 
представляется в виде диаграммы работы (рис. 8.3). Пет- 
ля на диаграмме носит название петли гистерезиса; пло- 
щадь петли дает значение энергии АЙ, которая погло- 
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щается в необратимой форме за один цикл колебаний 
и рассеивается в среду в виде тепла. Мерой затухания 
служит коэффициент поглощения энергии 

y= А/Я (8.4) 

или tp = 26, (8.5) 

где У — работа упругих сил системы за четверть цикла, измеряемая 
площадью заштрихованного треугольника. 

Опыты показывают, что коэффициент поглощения 
энергии для железобетона зависит от жесткости стыков 
и соединений сборных элементов, совместной работы 
плит, панелей, балок и других элементов при колебани- 

ях. При испытаниях в натурных условиях наблюдается 
разброс значений wp, обусловленный типом железобетон- 
ной конструкции, а также методикой испытаний (табл. 
8.1). 

8.1. Значения коэффициента поглощения энергии ф для железобетона 

Коэффициент 

Конструкция среднее пределы значений | значение 

Перекрытие из крупных плит: 
до замоноличивания стыков 0,2...0,24 0,22 
после замоноличивания » 0,44...0,6 0,52 

Подкрановая балка: 
до замоноличивания стыков 0,24...0,4 0,32 
после замоноличивания » 0,38...0,56 0,47 

Ребристое мополитное перекрытие 0,39...0,78 0,59 

При динамических расчетах используют коэффициент 
неупругого сопротивления железобетона 

у = ф/2л = 6/n. (8.6) 

значение которого устанавливают в зависимости от ка- 
тегории машины по динамичности; y=0,05...0,1. 

Если положение системы при колебаниях определяет- 
ся числом п независимых величин, то система имеет п 
степеней свободы. Балка на двух опорах с одной сосре- 
доточенной массой в пролете m==F/g является системой 
с одной степенью свободы (массой балки как малой вели- 
чиной в сравнении с сосредоточенной массой пренебре- 
гают), но та же балка с двумя сосредоточенными масса- 
ми представляет собой систему с двумя степенями свобо- 
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5 Рис. 8.4, Положение: систем при 
колебаниях 

т . 
а — с одной степенью свободы; 6 — 

Г с двумя степенями свободы — сим- 
метричная форма; в —с Овумя сте 
пенями свободы — кососимметри4- 

ная форма 

ды (рис. 8.4). Балка со сплошной распределенной массой 
рассматривается как система -с бесконечным числом 
степеней свободы. 

Число частот и форм свободных колебаний системы 
равно числу ее степеней свободы. При любом А-м тоне, 
где k=1,2,..., п система с д степенями свободы соверша- 
ет независимые свободные колебания: 

ук = Ав ec OH) sin (one + ep), (8.7) 
где Wk — частота свободных колебаний k-ro тона; Ак, &, — начальные 
амплитуда и фаза k-ro тона; 6 — логарифмический декремент зату- 
хания, одинаковый для всех тонов, 

Частоты свободных колебаний системы расположены 
в возрастающей последовательности: 

9 < @, <0....< Op 

и образуют спектр частот свободных колебаний. Каждой 
частоте отвечает своя единственная форма свободных ко- 
лебаний. Железобетонные конструкции обычно представ- 
ляют собой статически неопределимые системы с беоль- 
шим (или бесконечно большим) числом степеней CBO- 
боды. Поэтому для практического определения частот 
и форм свободных колебаний конструкцию в расчетной 
схеме приближенно расчленяют на отдельные элементы. 
Например, железобетонные перекрытия условно расчле- 
HAIOT на систему плит и балок ит. п. 

Частоты свободных колебаний ws систем с затухани- 
ем и систем без затухания одинаковы. Влияние затуха- 
ния существенно сказывается яншь в’резонансной облас- 
ти при вынужденных колебаниях. 
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8.1.3. Вынужденные колебания элементов 

При действии на массу возмущающей силы F(t) ко- 
лебания становятся вынужденными. Нри этом динами- 
ческое перемещение системы с одной степенью свободы 
вызывается действием силы инерции массы — таЗу/аР 
и возмущающей силы, т. е. 

у =— 611 md? 9/4 + 61 РО. (8.8) 

Это условие приводит к дифференциальному уравне- 
нию вынужденных колебаний 

та?у /dt2 +- и/611 = Е). (8.9) 

Если возмущающая сила изменяется по гармониче- 
скому закону F(¢) =F sin 604, то решение уравнения (8.9) 
будет следующим: 

у = A (sin 6¢ — sin wf); (8.10) 

здесь амплитуда вынужденных колебаний 

A = F/m (63 — 6°). (8.11) 

Преобразуем выражение амплитуды вынужденных 
колебаний, используя выражение частоты колебаний 

0 = 1/841 т. (8.12) 

Тогда 

ов Ро 
= = 1 — (02/6) = Bhs @.13) 

1 
B= (8.14) 1 — (02/2) ' 

где f= $,,F — статический прогиб от действия силы F; В — коэффи- 
циент динамичности, характеризующий отношение динамического 
прогиба к статическому, 

> 

Зная динамический коэффициент В, можно, выполнить 
динамический расчет балки статическим путем. Дейст- 
вительно, вызванный динамичностью нагрузки рост про- 
гиба в В раз (при сохранении той же формы изогнутой 
оси) влечет за собой увеличение во столько же раз всех 
внутренних усилий и деформаций. 

Коэффициент динамичности при учете затухания сво- 
бодных колебаний 

B= 1/V [1 — (02/602) у. (8.15) 
Начальная фаза колебаний г с учетом затуханий on- 

16* 243



Рис. 8.5. Резонансные кривые при раз- 
| личных значениях коэффициента не- 

р7=0 упругого сопротивления o
b
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8/a)=2 

ределяется выражением 

tge = y/[1 — (6?/w%)]. (8. 16) 

При совпадении частоты возмущающей силы 0 с час- 
тотой свободных колебаний системы ® наступает резо- 
нанс, при котором амплитуда вынужденных колебаний 
достигает максимума. 

В условиях резонанса коэффициент динамичности для 
железобетона может достигать В == 10...20. 

На рис. 5.0 показаны резонансные кривые при раз- 
личных значениях коэффициента неупругого сопротивле- 
ния ^ в зависимости от отношения частот. Из сравнения 
резонансных кривых следует, что влияние неупругого со- 
противления железобетона на амплитуду вынужденных 
колебаний в области резонанса, когда 0/m==1 велико, 
а в области, от него удаленной, — незначительно. При 
этом в предрезонансной области всегда В1, а в зарезо- 
нансной области возможны значения В<1. 

Если в идеально упругой системе амплитуда вынуж- 
денных колебаний при резонансе неограниченно возрас- 
тает и стремится к бесконечности, то в железобетонной 
конструкции амплитуды вынужденных колебаний при ре- 
зонансе ограничиваются конечным пределом, тем мень- 
шим, чем больше коэффициент неупругих деформаций. 

Способность железобетона (как и других строитель- 
ных материалов) поглощать энергию в необратимой фор- 
ме сказывается весьма благоприятно на динамической 
работе конструкции. 

Коэффициент динамичности В для систем с большим 
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числом степеней свободы следует вычислять по той час- 
тоте свободных колебаний ws, которая ближе к частоте 
возмущающей силы 06, а статический прогиб | — при 
Е-м тоне колебаний и в зависимости от положения воз- 
мущающей силы на расчетной схеме. 

8.1.4. Динамическая жесткость элементов. 
железобетонных конструкций 

Практика обследований в натуре колеблющихся же- 
лезобетонных конструкций показывает, что перемещения 
от статических нагрузок обычно во много раз больше 
амплитуды перемещений, вызываемых динамическими 
нагрузками, и потому изменение знака напряжений при 
колебаниях представляет редкое исключение. 

Динамический модуль упругости бетона при измене- 
нии напряжений от нуля до максимума за небольшие 
периоды времени в процессе колебаний железобетонных 
элементов практически можно считать постоянным, рав- 
ным начальному модулю упругости бетона. 

Жесткость элементов железобетонных конструкций, 
воспринимающих динамические нагрузки эксплуатаци- 
онного характера, определяют, как и при статических на- 
грузках. Если элемент работает с трещинами в растяну- 
той зоне, то при определении жесткости принимают 4; = 
—=Ч,=1 (см. главу 7). При многократно повторяющем- 
ся действии вибрационной нагрузки в результате накоп- 
ления остаточных перемещений (под влиянием вибро- 
ползучести бетона сжатой зоны) элемент начинает со- 
вершать колебания вокруг линии установившихся проги- 
бов, т.е. совершать колебания как упругая система. По- 
этому при определении жесткости В коэффициенту при- 
нимают как при кратковременном действии нагрузки. 

При оценке частот колебаний и амплитуд перемеще- 
ний необходимо исходить из среднего возможного значе- 
ния жесткости В, наиболее вероятного в действительных 
условиях эксплуатации. Следует считаться с тем, что 
динамические перемещения элементов зависят от жест- 
кости нелинейно: с изменением жесткости элемента 
в меньшую сторону. динамические перемещения в зависи- 
мости от новой частоты свободных колебаний могут ли- 
бо уменьшаться, либо увеличиваться. 
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8.2. Расчет элементов конструкции на динамические 
нагрузки по предельным состояниям 

8.2.1. Общие положения 

При расчете элементов железобетонных конструкций 
на динамические нагрузки необходимо учитывать особен- 
ность пульсирующих или вибрационных нагрузок, за- 
ключающуюся в том, что при совпадении частот свобод- 
ных и вынужденных колебаний возникает резонанс, со- 
провождающийся увеличением размаха колебаний. 
Необходимо считаться с тремя существенно важными 
факторами: 

разрушительным действием вибрации на конструк- 
цию, усталостным снижением прочности бетона и арма- 
туры; 

вредным влиянием вибрации на организм людей, ра- 
ботающих в здании; 

‘нарушением нормальной работы технологического 
оборудования — машин, станков, точных измерительных 
приборов. 

Задача динамического расчета состоит в том, чтобы, 
во-первых, определить амплитуды динамических усилий 
и с учетом усилий от статических нагрузок проверить не- 
сущую способность элементов конструкций; во-вторых, 
определить амплитуды вынужденных колебаний и уста- 
HOBHTb, являются ли они допустимыми но воздействию на 
людей и в технологических нроцессах производства, т. е. 
проверить пригодность к нормальной эксплуатации эле- 
ментов конструкции. 

Для расчета частот и форм свободных колебаний, ам- 
плитуд динамических усилий следует пользоваться посо- 
биями, Инструкцией по расчету несущих конструкций 
промышленных зданий и сооружений на динамические 
нагрузки, а также различными справочниками и посо- 
биями. 

Совместные статические и динамические нагрузки вы- 
зывают в конструкциях соответствующие усилия и пе- 
ремещения. Несущая способность элементов должна 
быть подтверждена расчетом на прочность и выносли- 
вость по первой группе предельных состояний, а пригод- 
ность к нормальной: эксплуатации — расчетом на тре- 
щиностойкость и перемещения по второй группе предель- 
ных состояний, 
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Для железобетонных элементов, подвергающихся 
действию многократно повторяющейся нагрузки, реко- 
мендуется принимать класс бетона по прочности на сжа- 
тие не ниже B15. Для предварительно напряженных эле- 
ментов минимальный класс бетона (в зависимости от 
класса арматуры) увеличивается на одну ступень 
(5 МПа). Применение мелкозернистого бетона без спе- 
циальных экспериментальных обоснований для них не 
допускается. 

8.2.2. Предельные состояния первой группы 

Нрочность изгибаемых элементов считается обеспе- 
ченной, если сумма моментов от расчетных статических 
нагрузок Ms; и динамических нагрузок Ма с учетом ко- 
эффициентов сочетаний не превосходит момента Moyer 
воспринимаемого сечением, с учетом коэффициентов ус- 
ловий работы бетона и арматуры: 

Mgt + Ма < Мрег. (8.17) 
При определении Мре‚ исходят из стадии Ш напряжен- 
но-деформированного состояния (см. главу 3). 

Выносливость элементов считается обеспеченной, ес- 
ли напряжения от расчетных статических и многократно 
повторяющихся динамических нагрузок, возникающие 
в бетоне сжатой зоны и растянутой арматуре, не превос- 
ходят расчетных сопротивлений, с учетом коэффициентов 
условий работы бетона и арматуры: 

Op inax < Rp Ты; (8.18) 

Os max < Rg Уаз. (8.19) 

Сжатую арматуру Ha выносливость не рассчитывают. 
При расчете на выносливость исходят из стадии I на- 

пряженно-деформированного состояния и следующих ос- 
новных положений: 

напряжения в бетоне и арматуре вычисляют как для 
упругого материала по приведенному сечению (см. гла- 
ву 2) от действия расчетных статических и динамических 
нагрузок и усилия предварительного обжатия Р с учетом 
всех потерь; 

неупругие деформации, возникающие в действитель- 
ности в бетоне сжатой зоны, учитывают снижением мо- 
дуля деформаций бетона, а значения коэффициента &’ == 
=E /vEy устанавливают в зависимости от класса бе- 
тона; 
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B15: вру ору ов 25 

В25 р > e ? s , 9 4 ? $ . з ® ® ? 3 . 8 20 

B30. . . 4» » + ковер о 15 
B40 и выше, ., . ; ва. ‚о 10 

в том случае, когда максимальные нормальные на- 
пряжения в бетоне растянутой зоны 

бы шах > Rot Vor» (8.20) 

площадь приведенного сечения определяют без учета рас- 
тянутой зоны бетона. 

В элементах, рассчитываемых на выносливость до- 
пускается образование начальных трещин при изго- 
товлении, транспортировании и монтаже в зоне, которая 
впоследствии под действием внешней нагрузки будет 
сжата. 7 

Коэффициенты условий работы бетона yo и условий 
работы растянутой арматуры ys3 учитывают при много- 
кратном приложении нагрузки снижение прочности мате- 
риалов до соответствующих пределов выносливости (см. 
главу 1). Коэффициент yo, зависит от отношения попе- 
ременно возникающих максимальных и минимальных 
нормальных напряжений в бетоне, т. е. от характеристи- 
ки ЦИКЛа 06=Ob,min/Oo,max, вида бетона и его состояния 
по влажности (табл. 8.2). Выносливость бетонов на по- 

8.2. Значения коэффициентов условий работы бетона yo, 
при многократном приложении нагрузки 

Состояние бетона Характеристика цикла =, ит, max 

по влажности | o...01 | 02 | 03 | од | 05 | 06 | 07 

Тяжелый: | | 
естественной 0,75 0,8 10,85 10,9 {| 0,95} 1 | 
влажности 
водонасы- 0,5 0,6 10,7 [0,8 [0,9 10,95 1 
щенный 

Легкий: | 
естественной 0,6 0,7 |0,8 [0,8510,9 10,95 1 
влажности 
водонасы- 0,45 0,55 10,65 | 0,75 | 0,85 10,9051 1 
щенный 

ристых заполнителях ниже выносливости тяжелого бето- 

на. в водонасыщенном состоянии выносливость бетонов 

снижается. Появление растягивающих напряжений В 30- 
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He, проверяемой по сжатому бетону, во время цикла из- 
менения нагрузки не допускается. 

Коэффициент условий работы растянутой арматуры 
);з зависит от отношения попеременно возникающих 
максимальных и минимальных напряжений в арматуре 
Os=Os,min/Os,max ВИДА и класса арматуры (табл. 8.3). 

8.3. Значения коэффициента условий работы растянутой арматуры 
VYs3 при многократном приложении нагрузки 

И = Характеристика цикла р, 0, min/%s, max 

Види класс арматуры 
o | o2 | o4 | o7 | 08 [09 | 1 

Горячекатаная 
периодического 
профиля класса: 
А-Ш 0,4 | 0,45 | 0,55 | 0,81 | 0,91 | 0,95 1 
A-IV — — | 0,38 | 0,72 | 0,91 | 0,96 1 
А-У — — | 0,27 | 0,55 | 0,69 | 0,87 1 
A-VI — — |0,19 10,53 | 0,67 | 0,87 1 

Высокопрочная — — — | 0,67 | 0,82 | 0,97 1 
арматурная про- 
волока — периоди- 
ческого профиля 
класса Вр-1 
То же, гладкая 
класса В- II 
Арматурные. кана- 
ты класса К-7 ди- 
аметром, мм: 

0,9 
12, 16 — — — 10,65 | 0,8 |1 1 

0,77 | 0,97 | 1 | 

Выносливость растянутой арматуры со сварными сое- 
динениями в контактных стыковых соединениях, в пе- 
ресечениях арматуры в каркасах и сетках и др. снижа- 
ется, так как при многократном приложении нагрузки 
места сварных соединений становятся концентраторами 
напряжений. В сварных соединениях расчетное сопротив- 
ление растянутой ‚арматуры следует умножать на ко- 
эффициент условий работы. 

Наклонные сечения элементов рассчитывают на вы- 
носливость из условия, что равнодействующая главных 
растягивающих напряжений, действующая на уровне 
центра тяжести приведенного сечения, должна быть пол- 
ностью воспринята‘ поперечной арматурой при напряже- 
ниях в ней, равных расчетным сопротивлениям Rs, YMHO- 
женным на коэффициент условий работы ys3 И Ysa. 
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При армировании элемента хомутами или попереч- 
ными стержнями 

Omt,max 58 < Aw Rs Vos \зь, (8.21) 

где \s3 — коэффициент условий работы арматуры, определяемый 
в зависимости от характеристики цикла р; А, — площадь сечения 
хомутов или поперечных стержней, расположенных в одной плоско- 
CTH; 5 — шаг хомутов или поперечных стержней; b — ширина ребра 
элемента. 

Для элементов, в которых поперечную арматуру He 
устанавливают, должно быть выполнено условие, анало- 

гачное выполняемому в расчетах на образование наклон- 

ных трещин (см. главу 7), но с расчетными сопротивле- 
ниями бетона для первой группы предельных состояний 
(Rot, Ry), умноженными на yor. 

8.2.3. Предельные состояния второй группы 

Расчет по образованию трещин; нормальных к про- 
дольной оси элементов, при действии многократно повто- 
ряющихся нагрузок выполняют исходя из тех же основ- 
ных положений, что и расчет на выносливость (за исклю- 
чением ограничений по учету площади бетона растянутой 
зоны), но по расчетному сопротивлению бетона осе- 
BOMY растяжению, принимаемому для второй группы 
предельных состояний: 

Opt < Rot ser Ты. (8.29) 

Расчет по образованию трещин, наклонных к продоль- 
ной оси элементов, выполняют в предположении, что при 
многократно повторяющихся нагрузках образование этих 
трещин может привести и к исчерпанию несущей спо- 
собности. При этом расчетное сопротивление бетона 
Ry: и Ro принимают с коэффициентом por. 

Требование по ограничению амплитуд динамических 
колебаний выражают условием 

u < Up; (8.23) 

Uy = a, /4л? п?; (8.24) 

Ug = Uo/200n, (8.25) 

где и — амплитуда вынужденных колебаний, определяемая из дина- 
мического расчета; Up — предельная амплитуда вынужденных коле- 
баний, устанавливаемая по условиям нормальной работы людей, 
а также машин, станков, измерительных приборов ит. п.; п — часто- 
та вынужденных колебаний; ау, Vg — соответственно предельные ам- 
плитуды ускорения и скорости для гармонических колебаний. 
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В качестве средних предельных параметров можно 
принимать 40 = 150 мм/с? при п<10 Гц и 9=2,4 мм/с при 
п—>10 Гц. 

Если условие (8.23) не выполняется, то необходимы 
конструктивные меры по уменынению амплитуд вынуж- 
денных колебаний элементов. Неблагоприятный резуль- 
тат расчета в этом случае объясняется тем, что частота 
свободных колебаний элемента ® близка к частоте воз- 
мущения 6. 

Конструктивные меры по уменьшению вибрации дол- 
жны быть направлены на возможное перемещение источ- 
ника вибрации, уравновешивание машины и т. п. или 
же на изменение частоты свободных колебаний элемен- 
тов. Последнее может быть достигнуто изменением жест- 
кости элементов, схемы конструкции или размеров про- 
лета. Если требуется увеличить частоту свободных коле- 
баний, то следует повысить жесткость элемента. При 
этом снижается коэффициент динамичности и уменьша- 
ется статический прогиб. Переход от свободно опертой 
балки к балке с упругозаделанными концами повышает 
частоту свободных колебаний почти в 2 раза; добавле- 
ние новых связей и повышение статической неопредели- 
мости всегда влияет на частоту свободных колебаний 
конструкции и аналогичны повышению жесткости. Изме- 
нение размера пролета конструкции в меньшую сторону 
приводит к увеличению частоты свободных колебаний. 

Одной из наиболее эффективных мер борьбы с ко- 
лебаниями конструкций является виброизоляция машин 
и установок: активная, состоящая в изоляции возбуди- 
телей колебаний и уменьшении динамических нагрузок, 
передающихся машиной на конструкцию; пассивная, пре- 
дусматривающая защиту приборов и оборудования, чув- 
ствительных к вибрациям, от колебаний несущих конст- 
рукций, на которых они находятся. Виброизоляторами 
служат системы подвесных стержней, стальных пружин, 
резиновых прокладок и т. п. Расчет и проектирование 
виброизоляции выполняют согласно Инструкции по йро- 
ектированию и расчету виброизоляции машин с динами- 
ческими нагрузками и оборудования, чувствительного 
к вибрации. 

Необходимо отметить, что устройство виброизоляции 
без расчета и неправильный выбор параметров виброизо- 
ляции могут привести не к снижению колебаний конст- 
рукции, а к их увеличению. 
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Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 

главы 8 

1. Какие виды динамических нагрузок могут испытывать желе- 
зобетонные конструкции? 

2. Что` такое коэффициент поглощения энергии при колебаний 
железобетонных элементов и какие он имеет значения для различных 
видов конструкций? 

8. Чему равна жесткость элемента при вибрационной нагрузке? 
4. В чем заключается расчетная проверка железобетонных эле- 

ментовна выносливость 
5. В чем состоит условие по ограничению амплитуд динамических 

колебаний? 

ГЛАВА 9. ОСНОВЫ ПРОЕКТИРОВАНИЯ 
ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ ЭЛЕМЕНТОВ МИНИМАЛЬНОЙ 

° РАСЧЕТНОЙ СТОИМОСТИ 

9.1. Зависимости для определения стоимости 
железобетонных элементов 

Критерием наибольшей экономической эффективно- 
сти при сопоставлении взаимозаменяемых строительных 
конструкций (отвечающих требуемым эксплуатационным 
качествам, имеющих соизмеримые сроки службы и рав- 
ную огнестойкость) является минимум приведенных 
затрат, которые' слагаются из текущих издержек С; (себе- 
стоимость: строительно-монтажных работ или эксплуата- 
ционных расходов) и единовременных затрат К; (капи- 
тальные вложения или стоимость производственных фон- 
дов), приведенных к годовой размерности в соответст- 
вии с установленным нормативным коэффициентом 
эффективноети капитальных вложений: 

С; -- Ен К; = min. (9.1) 

Нормативный коэффициент экономической эффектив- 
ности капитальных вложений в строительстве Е, =0,12. 

Приведенные затраты проектируемых строительных 
конструкций образуются из их стоимости «в деле» (с уче- 
том снижения условно-постоянных накладных расходов 
в результатё уменьшения продолжительности и трудоем- 
кости возведения), приведенной к году начала эксплуа- 
тации объекта, и затрат, зависящих от размера капиталь- 
ных вложений в строительную базу. Кроме того, учиты- 
вают эксплуатационные расходы с учетом возможных 
народнохозяйственных потерь от недовыпуска продукции. 

Оптимальная по стоимости конструкция данного ви- 
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да (железобетонная балка, кровельная плита, стропиль- 
ная ферма, колонна и т. п.) может быть определена в 
первом приближении только по стоимости «в деле» из 
сопоставления возможных решений, различающихся 
между собой геометрическими размерами конструкции, 
интенсивностью армирования, классом арматурной ста- 
ли, классом бетона, технологией изготовления и т. д. 
Заметное влияние оказывает учет изменений стоимости 
конструкций в сопряжении (стенового ограждения, ко- 
лонн, фундаментов), а также эксплуатационных расхо- 
дов на отопление и вентиляцию помещений, связанных 
с изменением строительной высоты покрытия (перекры- 
тия) при варьировании внешних габаритов ‘изучаемой 
конструкции. Этим можно пренебречь, если сопоставля- 
ются однотипные конструкции или если имеется в виду 
применение конструкций для зданий с большими пло- 
щадями. 

Расчетная себестоимость конструкции «в деле» Cyn 
(в законченном здании) на стадии проектирования сла- 
гается из полной расчетной стоимости ее изготовления 
(заводской) Ск, затрат Ст на транспортирование конст- 
рукции от завода-изготовителя до строительной площад- 
KH, стоимости монтажа Cy и изменяющейся части на- 
кладных расходов строительства АН. При этом должны 
быть учтены заготовительно-складские расходы строи- 
тельства коэффициентом 1,02, удорожание работ в зим- 
них условиях (если оно имеется) — коэффициентом А == 
=1,025 при объеме работ по замоноличивапию, не пре- 
вышающем 15 % объема работ по изготовлению приме- 
няемых сборных конструкций. Таким образом 

Cin = (C,, + C,) 1,02 -+ Cy + Сус kg = AH, (9.2) 

где Cy.¢ — затраты по укрупнительной сборке. 

В этой формуле стоимость монтажа Cy определяют 
по официальным справочникам. Стоимость транспорти- 
рования Cy, устанавливают из расчета перевозки изде- 
лий автомобильным или железнодорожным транспор- 
том, включая разгрузку с транспортных средств, а 
также стоимость реквизита, необходимого для автопере- 
возок. При этом объем материалов исчисляют по проект- 
ным размерам изделия за вычетом пустот. 
ная расчетная стоимость конструкции (завод- 

ская 

Ск = Con 1 ’ 145Ётер, (9.3) 
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где Cen — расчетная производственная себестоимость конструкций; 
1,145 — коэффициент, учитывающий среднеотраслевую рентабельв- 
ность H расходы по реализации конструкций (вненроизводственные 
расходы); Атер — коэффициент территориального удорожания мате 
риалов и переработки по видам конструкций, принимаемый по инст- 
руктивным указаниям. 

Изменяющуюся часть накладных расходов строи- 
тельства исчисляют как сумму накладных расходов C 

учетом трудоемкости монтажа и соответственного расхо- 

да зарплаты, а также себестоимости конструкций «в де- 
ле» согласно утвержденным показателям. 

Расчетную производственную себестоимость конструк- 
ции на стадии проектирования определяют как сумму 
слагаемых 

Сс.к — Сби + Cor + Са + Ca + Cy -- Cy + Cun. + Cy ++ Со--би-НСз.г, 

(9.4) 
где’ Сс.и — суммарная стоимость бетонной смеси; Сет — суммарная 
стоимость стали всех видов, расходуемой на изделие, включая, зак- 
ладные детали; С. — суммарные затраты на изготовление арматур- 
ных изделий из ненапрягаемой арматуры (сеток, каркасов, отдельных 
стержней, монтажных петель); С, — суммарные затраты на изготов- 
ление арматурных изделий из предварительно напрягаемой арматуры 
(стержней, канатов и т. п.); С. — затраты на изготовление заклад- 
ных деталей из фасонной, листовой н круглой прокатной стали; С; — 
стоимость укладки элементов ненапрягаемой арматуры и закладных 
деталей в формы; Сь.. — стоимость комплекса работ по натяжению 
напрягаемой арматуры; Cy — стоимость формования изделия; Со — 
затраты на содержание и эксплуатацию форм для данного изделия; 
Cy —стоимость пара для тепловой обработки изделия; С..: — суммар- 
ная стоимость операций по повышению заводской готовности (укруп- 
нительная сборка, отделка и т. п.).-- 

Определение расчетной производственной себестои- 
мости конструкции необходимо для ориентировочной 
технико-экономической оценки данной запроектирован- 
ной конструкции или для установления конструкции 
с такими параметрами, которые обусловливают ее ми- 
нимальную себестоимость. 

В зависимости (9.4) все слагаемые, кроме последне- 
го, вычисляют по формулам: 

Con = Би hele; Coy = ХВ; (н.д) К с.т (Цс.т/1000}; 

Са = ЗВ, (1) (Ца /1000); Cy = By (Ц н/1000}; | 

Cy = EBy (1) (Een /1000); 
Cy = (By + By) (Цу/1000); г (9.5) 

Can = By (Ци, н/ 1000); 

Cy ==Ballgs Co = By Uo} 
Cy = Би Urs ‘ 



где By — объем бетона конструкции в плотном теле, M°, В.(н.д) == 
масса стали данного класса диаметра, вида, размера по специфика- 
ции к рабочим чертежам конструкции, кг; В.(1) — масса каждого 
арматурного изделия из ненапрягаемой арматуры по видам (сетки, 
каркасы, монтажные петли) и группам значений массы, кг; By — мас- 
са напрягаемой арматуры но классам, кг; В.(1) — масса каждого 
вида закладных деталей, кг; В. — общая масса ненапрягаемой ар- 
матуры в конструкции, кг; Вх — общая масса закладных деталей 
в конструкции, кг; Це, Цет, Цн, Ца — стоимость, руб., соответственно: 
1 мз бетонной смеси (в зависимости от вида и класса бетона, круп- 
ности заполнителя, подвижности бетонной смеси, отпускной прочности 
изделий), 1 т стали франко-склад металла предприятия сборного 
железобетона (в зависимости от класса, диаметра, профиля и назна- 
чения), изготовления | т арматурных изделий из ненапрягаемой ар- 
матуры {по их видам и группам значений массы); то же, напрягае- 
мой арматуры; то же, закладных деталей; Uy, Цин, Us, Uo, Ци — 
стоимость, руб., соответственно: укладки | т ненапрягаемой армату- 
ры и закладных деталей в форму, натяжения | т напрягаемой арма- 
туры (по классам, видам, способам натяжения), формования | м? 
бетона в плотном теле), содержапия форм (в расчете на | м3 бето- 
на в плотном теле), пара на тепловую обработку 1 м? бетона изде- 
лия в плотном теле; Ас — коэффициент расхода бетонной смеси, учи- 
тывающий вытеснение части бетона арматурой, потери и отходы бе- 
тонной смеси в процессе укладки; key — коэффициент, учитывающий 
отходы стали при изготовлении арматурных изделий и закладных 
деталей. 

Цены на строительные рабочие операции, материалы, 
полуфабрикаты, изделия принимают по действующим 
официальным справочным изделиям. 

9.2. Проектирование железобетонных 
элементов минимальной стоимости 

Раскрыв слагаемые в зависимости (9.4), используя 
выражения (9.5), устанавливают, что расчетная произ- 
водственная себестоимость элемента конструкции явля“ 
ется функцией следующих факторов: А — геометричес- 
ких данных о поперечном сечении и его армировании 
(высота и ширина ребра и полок поперечного сечения, 
площадь сечения арматуры); $ — данных о рабочей ap- 
матуре (класс, марка, вид арматурной стали); В — клас- 
са бетона; 2 — длины элемента; У — стоимостных ха 
рактеристик бетона и арматуры; 7, — технологических 
методов монтажа (включая транспортирование), т.е. 

C=9(A,S, В, [,У, Te, Tr). (9.6) 

Факторы L, У можно рассматривать как неварьируе- 
мые. Факторы Тс и Ty—8 общем случае варьируемые; 
BO миогих случаях BCACHCTBHE малочисленности вариан“ 
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тов HX можно также рассматривать как заданные, при- 
нимаемые на основании практики, в соответствии с’ ви- 
дом и маркой арматуры и классом бетона, а также ти- 
пом элемента и конструкции. В случае же варьирования 
Т‹ или Ty стоимость С необходимо устанавливать для 
каждого варианта изготовления или монтажа (здесь не 
имеется в виду выбор оптимальной технологии или оп- 
тимального способа монтажа, что должно выполняться 
особо, 

Факторы А, $, В являются варьируемыми. При этом 
вид бетона (тяжелый, легкий) должен быть задан; если 
же он варьируется, то стоимость С определяют для обо- 
их вариантов самостоятельно. Факторы А, $, В связа- 
ны с требованиями строительных норм и правил проек- 
тирования железобетонных конструкций с учетом недо- 
пущения в элементе при эксплуатации, изготовлении и 
монтаже предельных состояний: 

первой группы, согласно условиям 

M<My; 9<0,; N<Ny; (9.7) 

второй группы, COrMaCHO условиям 

М < Ми вег; М < Ми ser Smt < Кывег; 

Г < 1/Пи; ^асте < @сгви. 

В этих выражениях в левой части находятся вели- 
чины, определяемые расчетными или нормативными 
значениями нагрузок, длиной элемента, условиями опи- 
рания и др.; в правой части — показатели несущей спо- 
собности элемента (по моменту, продольной и попереч- 
ной силам) или его трещиностойкости, или же допус- 
каемые нормами ограничения относительного прогиба 
и ширины раскрытия трещин. 

Опытом проектирования установлены некоторые до- 
полнительные ограничения по условиям конструирова- 
НИЯ: 

`(9.8) 

х/№, <; Q<0,3R, 91,4 ВВ; (9.9) 
Umin < В < Мюах, | 

а также по условию интенсивности предварительного на- 
пряжения арматуры и обжатия бетона 

Озр,шш < 05р < 0; ршах; Sp <p max: (9.10) 

Подстановка условий (9.7) и (9.8) в зависимость 
(9:6) приводит к весьма громоздкому математическому 
выражению, минимизация которого в общем виде по 
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Рис. 9.1. Схема двутаврового се- 
чения предварительно напряжен- 

ного изгибаемого элемента 
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независимым переменным практически невыполнима. 
Задача о минимальной стоимости элемента может быть 
решена численным методом посредством анализа стои- 
мости, вычисленной по Зависимостям (9.6)... (9.8) с уче- 
том условий (9.9) и (9.10) при дискретных значениях 
независимых переменных. 

Для изгибаемых элементов двутаврового профиля 
(рис. 9.1) постоянного сечения по длине с заданными 
расчетной схемой и нагрузкой раскрытие выражения 
(9.6) с учетом условий (9.7)...(9.10) приводит к зави- 
симости, в которой стоимость представляется функцией 
только четырех независимых переменных: 

C=9(h, b,, 5, В). (9.11) 

Остальные параметры двутаврового сечения h,, hy, 
b, b;, Asp, Osp связаны с ними функционально условиями 
(9.7) и (9.8), что нетрудно доказать. Так, конструктив- 
ная продольная арматура предварительно напряженных 
элементов практически почти не зависит от размеров се- 
чения. В составе поперечного сечения (см. рис. 9.1) она 
может быть опущена как постоянная величина, не влия- 
ющая на оптимальное решение. 

Анализ условия прочности по нормальному сечению 
изгибаемых элементов двутаврового поперечного сече- 
ния убеждает, что наиболее экономичным является се- 
чение, в котором высота сжатой полки й, равна высоте 
сжатой зоны. В соответствии с выражением (3.27), учи- 
тывая, что в нем вместо Ю;А; должно быть взято ys6ksA sp, 
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высота сжатой полки определяется выр ажением 

В; = = Ук. А, /6; К,. (9.12) 

Очевидно, она не может быть менее практически допу- 
стимой в конструкции. 

С учетом Й;=х требуемое сечение предварительно 
напрягаемой арматуры при рабочей высоте сечения №о= 
—=й—@ар может быть вычислено как 

Ар = М/ В, (h—a, —0,5h;). (9.13) 
$ 

Степень предварительного напряжения арматуры оп- 
ределяется требованиями трещиностойкости элемента; 
она составляет некоторую долю от Rs. ‘ 

Ширину ребра b обычно принимают 60...80 MM как 
минимально возможную по условию технологии изго- 
товления. Условие прочности по наклонному сечению 
(по Q) связывает ширину, согласно формуле (3.86) 
с рабочей высотой сечения Йо, классом бетона В и ин- 
тенсивностью поперечного армирования. 

Размеры сечения растянутой полки bs и В; могут 
быть установлены из условия прочности этой части се- 
чения на сжатие в процессе предварительного обжатия 
элемента, они зависят от переменных $ и В. 

Таким образом, убеждаемся, что по условиям проч- 
ности элемента параметры двутаврового сечения й,, hy, 
b, b+, Ap, Osp действительно зависят OT переменных ве- 
личин h, b;, S, В. 

Анализ трещиностойкости и жесткости элемента по 
условиям (9.8) (для сокращения текста опущен) пока- 
зывает, что и здесь параметры h, b,, 5, В остаются не- 
зависимыми переменными, а прочие параметры связаны 
с ними функционально. Учет условий прочности и жест- 
кости элемента при транспортировании и монтаже это- 
го вывода не изменяет. 

При решении задачи об оптимизации элемента по 
стоимости, согласно функции (9.11), сначала фиксиру- 
ют совокупность данных для первого. варианта выбора 
арматуры S; (класс; марку; способ натяжения; прочно- 
стные, деформативные и стоимостные характеристики); 
затем, задаваясь поочередно комплексами данных, OT 
вечающих классам бетона B,, Bo, Bs, ..., в каждом слу- 
чае компонуют элемент двутаврового поперечного сече- 
ния, удовлетворяющий всем указанным выше условиям, 
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и вычисляют его расчетную себестоимость С в зависи- 
мости от высоты сечения A для ряда фиксированных 
размеров ширины сжатой полки (b,)1, (b;)2, (6,)з, ... 
При этом значения A и 6, перебирают в определенной 
последовательности с некоторым шагом, пока не выяв- 
ляется минимум стоимости. Результаты вычислений мо- 
гут быть представлены графически. На рис. 9.2, а пока- 
заны такие зависимости и на графиках отмечены оги- 
бающие С ($1; B,), С ($1; Bo), С ($1; Вз), образующиеся 
из участков кривых, принадлежащих зависимостям при 
частных значениях (6,)т, (6), (6', )a ... 

Затем принимают другую совокупность данных для 
второго варианта выбора арматуры Se и, проведя ана- 
логичные вычисления, получают огибающие. С (5.2; B;), 
С ($5; Во), С ($3; Вз) (рис. 9.2, 6). Далее могут быть рас- 
смотрены третий вариант и последующие. 

Сопоставление полученных огибающих (рис. 9.3.) 
позволяет установить наименьшую расчетную себестои- 
мость элемента Ces: и отвечающие этому оптимальные 
значения 6; hest, Sest, Best, Соответствующие точ- fest ? 
Ke Eo. 

Если при реализации результатов решения по какой- 
либо причине необходимо отступить от оптимальных 
значений, то по графикам рис. 9.38 можно определить 
удорожание элемента в сравнении с его наименьшей 
стоимостью. 

Например, для рассчитываемого элемента найдена 
его минимальная стоимость Се: и соответствующие ей 
значения высоты элемента Mest, а также ое ‚ Sest, Best 

(cm. точку Во на объемлющем графике на рис. 9.3). По 
производственным условиям принят ближайший унифи- 
цированный размер высоты сеёения Agi. Этой высоте на 
графике соответствует точка Е! и себестоимость эле- 
мента Ce. Удорожание элемента составляет Ce;—Cegr, 

Удовлетворение многочисленным требованиям норм 
и правил по проектированию (СНиП), предъявляемым 
к железобетонным конструкциям, делает задачу по оты- 
сканию оптимального решения весьма сложной. При на- 
личии ЭВМ она практически выполнима. В настоящее 
время разработаны алгоритмы решений и программы 
операций для ЭВМ, свободные от грубых упрощений, 
учитывающие конструктивные условия (9.9) и (9.10), 
а также требования СНиПа: прочность; трещиностой- 
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кость; жесткость элементов при действии нагрузок, воз- 
можных в периоды эксплуатации, изготовления и мон- 
тажа. Имеются также упрощенные алгоритмы и про- 
граммы для ЭВМ, отвечающие не всем требованиям 
СНиПАа, а лишь их части. 

‘Если в задаче об оптимизации элемента сохранить 
важнейшие требования СНиПа (прочность по нормаль- 
ным сечениям, жесткость, трещиностойкость), то она 
доступна для решения вручную, без ЭВМ. В этом слу- 
чае целесообразно применять готовые формулы, полу- 
ченные аналитическим методом; элементы затем долж- 
ны быть откорректированы по требованиям СНиПа, не 
учтенным решением. 

Аналогично можно решить задачи оптимизации эле- 
ментов по другим признакам: минимальной трудоемко- 
сти, минимальной массе, ограниченному расходу дефи- 
цитных материалов. Для сжатых и растянутых элемен- 
тов описанная методика решения сохраняется. 

Здесь изложен вариантно-аналитический метод ре- 
шений, который благодаря выявлению небольшого чис- 
ла независимых переменных обусловливает экономию 
вычислительных операций (машинного времени) и про- 
стоту анализа результатов. 

Результаты по определению расчетной минимальной 
себестоимости элементов Ces: (см. рис. 9.3) используют 
для определения расчетной минимальной себестоимости 
конструкций, образуемых из этих элементов, с учетом 
требований унификации и возможных отклонений от 
Cest по признаку минимального суммарного удорожа- 
ния стоимости всех элементов в конструкции. После 
этого может быть установлена расчетная стоимость кон- 
струкции в деле С„.д по формуле (9.2). 

Стоимость транспортирования конструкции С: в фор- 
муле (9.2) в соответствии с заданными условиями мо- 
жет не варьироваться или же варьироваться самостоя- 
тельно в зависимости от дальности расстояния перевоз- 
ки от завода-изготовителя до места строительства и 
вида транспорта (автомобильный, железнодорожный или 
иной). Если возможны сопоставимые варианты заводов- 
изготовителей с разной технологией изготовления [раз- 
ные факторы Те в формуле (9.6)], то варьирование Cy 
и Cy выполняют во взаимной увязке. 

Стоимость монтажа Cy в формуле (9.2) может варь- 
ироваться также самостоятельно, но если методы мон- 

261



тажа заметно влияют на факторы Te в формуле (9.6), 
TO варьирование С»„ следует вести совместно с Cx. 

Стоимость транспортирования конструкции Cy и CTOH- 
мость ее монтажа Cy можно считать независимыми 
друг от друга. ; 

При немногократном применении конструкций опре- 
деление минимальной себестоимости их элементов уста- 
навливают при удовлетворении ограниченному числу 
требований СНиПа (с проверкой по остальным требо- 
ваниям и необходимой корректировкой). При многократ- 
ном применении конструкций минимальной стоимости 
их элементов необходимо определять с учетом всех тре- 

бований СНиПАа. 

Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 
главы 9 

1. Из каких составных частей слагается расчетная производст- 
венная себестоимость конструкции на стадии проектирования? 

2. Какие конструктивные факторы определяют стоимость конст- 
рукции? 

3. Каков принцип проектирования конструкций минимальной 
стоимости? 

Часть II. ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫЕ 

КОНСТРУКЦИИ ЗДАНИЙ И СООРУЖЕНИЙ 

ГЛАВА 10. ОБЩИЕ ПРИНЦИНЫ ПРОЕКТИРОВАНИЯ 
ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ КОНСТРУКЦИЙ ЗДАНИЙ 

10.1. Принципы компоновки железобетонных 
конструкций 

10.1.1. Конструктивные схемы 

Конструкции промышленных и гражданских зданий 
состоят из отдельных элементов, связанных в единую 
систему. Отдельные элементы зданий — плиты и балки 
перекрытий, колонны, стены и др. — должны обладать 
прочноетью и устойчивостью, достаточной жесткостью, 
трещиностойкостью и участвовать в общей работе зда- 
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Рис. 10.1. Железобетонный каркас многоэтажного здания 
1 — колонна; 2 — ригель; 8 — распорка; 4 — плита перекрытия 

ния. При загружении одного из элементов здания в ра- 
боту включаются и другие элементы, происходит работа 
пространственной системы. Здание в целом должно на- 
дежно сопротивляться деформированию в горизонталь- 
ном направлении под влиянием различных нагрузок 
и воздействий, т.е. должно обладать достаточной про- 
странственной жесткостью. Учет пространственной ра- 
боты зданий приводит к более экономичным конструк- 
тивным решениям. 

Конструктивные схемы зданий, удовлетворяющие из- 
ложенным требованиям, могут быть каркасными и па- 
нельными (бескаркасными), многоэтажными и одно- 
этажными. Каркас многоэтажного здания образуют ос- 
новные вертикальные и горизонтальные элементы — 
колонны п ригели (рис. 10.1). Каркас одноэтажного зда- 
ния образуют колонны, заделаниые в фундамент, и ри- 
гели, шарнирно или жестко соединенные с колоннами. 
В каркасном здании горизонтальные воздействия (вет- 
ровые, сейсмические и т. п.) могут восприниматься со- 
вместно каркасом и вертикальными связевыми диафраг- 
мами, соединенными перекрытиями в единую простран- 
ственную систему, или же при отсутствии вертикальных 
диафрагм только каркасом как рамной конструкцией, 
В многоэтажном панельном здании горизонтальные 
воздействия воспринимаются совместно поперечными 
и продольными стенами, также соединенными перекры- 
тиями в пространственную систему. 

Железобетонные конструкции при всех возможных 
конструктивных схемах зданий должны быть индустри- 
альными и экономичными. Их проектируют так, чтобы 
максимально использовать машины и механизмы при 
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изготовлении и монтаже зданий и свести к минимуму 
затраты ручного труда и расход строительных материа- 
лов. В наибольшей степени этим требованиям отвечают 
сборные железобетонные конструкции заводского изго- 
товления. 

10.1.2. Деформационные швы 

С изменением температуры железобетонные конст- 
рукции деформируются — укорачиваются или удлиня- 
ются; вследствие усадки бетона — укорачиваются. При 
неравномерной осадке основания части конструкций 
взаимно смещаются в вертикальном направлении. 

В большинстве случаев железобетонные конструкции 
представляют собой статически неопределимые системы 
и поэтому от изменения температуры, усадки бетона, 
а также от неравномерной осадки фундаментов в них 
возникают дополнительные усилия, что может привести 
к появлению трещин или к разрушению части конструк- 
ЦИИ. 

Чтобы умепьшить усилия от температуры и усадки, 
железобетонные коиструкции делят по длине и ширине 
температурно-усадочными швами на отдельные части — 
деформационные блоки. Если расстояние между таки- 
ми швами при температуре выше минус 40 °С не превы- 
шает пределов, указанных в табл. 10.1, то конструкции 

10.1. Наибольшее допустимое расстояние между температурно- 
усадочными швами в железобетонных конструкциях, м 

Внутри отапли- В открытых соору- 
Вид конструкции ваемых зданий жениях и в неотап- 

и в грунте ливаемых зданиях 

Сборная каркасная 60 40 
>» сплошная 50 30 

Монолитная и сборно-монолит- 50 30 
ная каркасная 
То же, сплошные 40 25 

без предварительного напряжения, а также предвари- 
тельно напряженные, к трещиностойкости которых 
предъявляют требования 3-й категории, на температуру 
и усадку можно не рассчитывать. 

Расстояния между температурными швами, указан- 
ные в Табл. 10.1, допустимы при расположении верти- 

264



| 

Е
Р
 

1 
™ 

Ц
Е
 

Рис. 10.2. Деформационные швы 
а — температурный шов на парных колсчнах; 6 — осадочный шов на парных 

колоннах: в — осадочный шов с вкладным пролетом; 1 — шов 

кальных связей каркасных зданий в середине деформа- 
ционного блока. Если же связи расположены по его 
краям, то работа здания при температурно-усадочных 
деформациях приближается по характеру к работе 
сплошных конструкций. 

Для железобетонных конструкций одноэтажных кар- 
касных зданий допускается увеличение расстояния меж- 
ду температурно-усадочными швами на 20 % сверх зна- 
чений, указанных в таба. 10.1. 

Температурно-усадочные швы выполняют в назем- 
ной части здания — от кровли до верха фундамента, 
разделяя прин этом перекрытия и стены. Ширина темпе- 
ратурно-усадочных швов обычно` составляет 20...30 мм, 
она уточняется расчетом в зависимости от длины тем- 
пературного блока и температурного перепада. Наибо- 
лее четкий температурно-усадочный шов конструкции 
создают устройством парных колонн и парных балок по 
ним (рис. 10.2. а). 

Осадочные швы, служащие одновременно и темпе- 
ратурно-усадочными, устраивают между частями зданий 
разной высоты или в зданиях, возводимых на участке 
с разнородными грунтами; такими швами делят и фун- 
даменты (рис. 10.2,6). В ряде случаев осадочные швы 
устраивают с помощью вкладного пролета из плит и 
балок (рис. 10.2, в). Осадочный шов служит одновре- 
менно и температурно-усадочным швом здания. 
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10.2. Принципы проектирования 
сборных элементов 

10.2.1. Типизация сборных элементов 

Производство сборых железобетонных элементов наи- 
более эффективно в том случае, когда на заводе изго- 
товзяют серии однотипных элементов. Технологический 
процесс при этом совершенствуется, снижается трудоем- 
кость изготовления и стоимость изделий, улучшается 
их качество. Отсюда вытекает важнейшее требование, 
чтобы число типов элементов в здании было ограничен- 
ным, а применение их — массовым (для возможно боль- 
шего числа зданий различного назначения). 

С этой целью элементы типизируют, т.е. AAA каж- 
дого конструктивного элемента здания отбирают наи- 
более рациональный, проверенный на практике, тип 
конструкции с наилучшими по сравнению с другими ре- 
шениями технико-экономическими показателями (рас- 
ход материалов, масса, трудоемкость изготовления и 
монтажа, стоимость). Выбранный таким образом тип 
элемента принимают для массового изготовления. 

_ Опыт типизации показывает, что для изгибаемых 
элементов, например панелей перекрытий, целесообраз- 
но при изменении их длины или действующей нагрузки 
сохранять размеры поперечного сечения, увеличивая 
лишь сечение арматуры. Для балок покрытий, длина ко- 
торых и. значения нагрузок меняются в большом диапа- 
зоне, рекомендуется менять и размеры сечения, и арми- 
рование. Для колонн многоэтажных гражданских зда- 
ний (а в ряде случаев и промышленных) следует сохра- 
нять неизменными размеры поперечных сечений и изме- 
нять по этажам здания лишь сечение арматуры и в не- 
обходимых случаях класс бетона. При этом несмотря на 
некоторый излишний расход бетона в колоннах верхних 
этажей общая стоимость конструкции снижается благо- 
даря многократному использованию форм, унификации 
арматурных каркасов. Кроме того, при постоянных раз- 
мерах сечения колонн по этажам соблюдается однотип- 
ность балок перекрытий, опирающихся на колонны. 

В результате работы по типизации составлены ката- 
логи сборных железобетонных элементов, которыми ру- 
ководствуются при проектировании различных зданий. 
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По мере развития техники и накопления опыта типовые 
элементы совершенствуют, создают новые, более эффек- 
тивные, поэтому каталоги время от времени обновляют. 

10.2.2. Унификация размеров 
и конструктивных схем зданий 

_ Чтобы одни и те же типовые элементы можно было 
широко применять в различных зданиях, расстояние 
между колоннами в плане, (сетку колонн) и высоту 
этажей унифицируют, т.е. приводят к ограниченному 
числу размеров. Основой унификации служит единая 
модульная система, предусматривающая градацию раз- 
меров на базе модуля 100 мм или укрупненного модуля, 
кратного 100 мм. | 

Для одноэтажных промышленных зданий с мосто- 
выми кранами расстояние между разбивочными осями 
в продольном направлении (шаг колонн) принято рав- 
ным 6 или 12 м, а между разбивочными осями в поце- 
речном направлении (пролеты здания) — кратным ук- 
рунненному модулю 6 м, т.е. 18, 24, 30 м ит.д. (рис. 
10.3, а}. Высота от пола до низа основной несущей кон- 
струкции принята кратной модулю 1,2 м, например 10,8; 
12 мит. д. до 18 м. 

Для многоэтажных промышленных зданий унифици- 
рованной является сетка колонн 9X6, 12Ж6 м под вре- 
менные нормативные нагрузки на перекрытия 5, 10 и 
15 кН/м? и сетка колоин 6X6 под временные норматив- 
ные нагрузки 10, 15, 20 кН/м?. Высоту этажей принима- 
ют кратной укрупненному модулю 1,2 м, например 3,6; 
4,8; бм (рис. 10.3,6). 

В гражданских зданиях укрупненным модулем для 
сетки осей: является размер 0,2 м. Расстояние между 
осями сетки в продольном и поперечном направлениях 
назначают от 2,8 до 6,8 м, высоту этажей — от 3 до 
4,8 м, т.е. кратную модулю 0,3 м. 

На основе унифицированных размеров оказалось воз- 
можным все многообразие объемно-планировочных ре- 
шений зданий свести к ограниченному числу унифици- 
рованных конструктивных схем, т.е. схем, где решение 
каркаса здания и его узлов однотипно. Все это позво- 
лило создать типовые проекты зданий для массового 
применения в строительстве, 

Предусмотрено три категории размеров типовых эле- 
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Рис. 10.3. Унифицированные размеры промышленных зданий 
а — одноэтажных; 6 — многоэтажных 
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ментов зданий: номинальные, конструктивные и натур- 
ные. Номинальные размеры — расстояния между разби- 
вочными осями здания в плане. Например, плита 
покрытия при шаге колонн 6 м имеет номинальную дли- 
ну 6 м. Конструктивные размеры отличаются от номи- 
нальных на размер швов и зазоров. Например, плита по- 
крытия при номинальной длине 6000 мм имеет конструк- 
тивный размер 5970 мм, т.е. зазор составляет 30 мм 
(рис. 10.4). Размер зазоров зависит от условий и мето- 
дов монтажа и должен допускать удобную сборку эле- 
ментов и в необходимых случаях заливку швов раство- 
ром. В последнем случае зазор принимают не менее 
30 мм. Натурные размеры элемента — фактические раз- 
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меры, которые в зависимости OT точности изготовления 
могут отличаться от конструктивных размеров на неко- 
торую величину, называемую допуском (3...10 мм). Hop- 
мированные допуски’ учитывают при назначении‘ конст- 
руктивных размеров элементов вместе с необходимыми 
зазорами в швах и стыках. 

10.2.3. Укрупнение элементов 

Сборные железобетонные элементы конструкций зда- 
ний в процессе проектирования необходимо укрупнять. 
При монтаже зданий из укрупненных элементов сокра- 
щается число монтажных операций по их подъему и 
установке, уменьшается число стыковых сопряжений, 
выполняемых во время монтажа, повышается степень 
заводской готовности элементов, а следовательно, умень- 
шается объем отделочных работ на площадке. Так, для 
гражданских зданий рационально панели перекрытий 
выполнять размером на комнату, панели стен — высо- 
той в этаж и шириной на комнату. Для покрытий про- 
мышленных зданий удобно применять крупнопанель- 
ные плиты, укладываемые непосредственно по фермам 
(беспрогонное покрытие). Возможности укрупнения эле- 
ментов определяются их предельной массой и предель- 
ными габаритами, устанавливаемыми исходя из грузо- 
подъемности монтажных механизмов, транспортных 
средств, а также способов перевозки. Для лучшего ис- 
пользования монтажных кранов элементы здания долж- 
ны быть по возможности равной массы, соответствую- 
щей максимальной грузоподъемности монтажного кра- 
на. Длина сборных элементов по условиям перевозки 
автомобильным или железнодорожным транспортом 
может быть до 24 м. 

Поскольку степень укрупнения элементов в некото- 
рых случаях ограничивается предельно допустимой их 
массой, целесообразно создавать конструкции с облег- 
ченной формой сечения, тонкостенные, пустотные и т. п., 
применять бетон высокого класса и высокопрочную ар- 
матуру. Рационально проектировать конструкции из бе- 
тонов на легких заполнителях. 

10.2.4. Технологичность сборных элементов 

Технологичными называют элементы, конструкция 

которых допускает их массовое изготовление на заводе 
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a 7 Рис. 10.5. Членение много- 

i | этажной рамы на сборные эде- 

| а—с выносными консолями ко- 
лонн; 6 — прямолинейные 

или полигоне с использованием высокопроизводитель- 
ных машин и механизмов без трудоемких ручных оне- 
раций, т.е. конструкция технологичных элементов дол- 
жна быть увязана с технологией их изготовления. На- 
пример, каркас многоэтажного здания можно расчленить 
на отдельные элементы, разрезая ригели в местах, где 
изгибающие моменты имеют наименьшее значение (рис. 
19.5, а). При этом габаритная ширина изделия включа- 
ет консоли, вылет которых в несколько раз превышает 
размер колонны. В условиях конвейерного и поточно- 
агрегатного способа производства колонна со значи- 
тельными консольными выступами нетехнологична, так 
как по ширине вагонетки конвейера может разместить- 
ся лишь одна колонна, в связи с чем резко уменьшает- 
ся выпуск готовой продукции. Членение каркаса много- 
этажного здания на прямолинейные элементы делает их 
более технологичными для конвейерного и поточно-агре- 
гатного способа производства (рис. 10.5, 6). Хотя в этом 
случае в местах разрезов изгибающие моменты и попе- 
речные силы резко возрастают, что требует большого 
внимания к качеству работ на монтаже, все же такое 
решение позволяет значительно повысить производи- 
тельность заводов при изготовлении элементов каркаса 
и поэтому принято как типовое. В условиях стендового 
способа производства и на построечных полигонах ко- 
лонны с выступающими консолями могут быть изготов- 
лены сравнительно просто; в этом случае они будут тех- 
нологичными, | 
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Не менее важно для технологичности изготовления 
элементов соответствующее конструирование арматуры 
и стальных закладных деталей. 

Сборные элементы должны быть технологичными 
также и при монтаже; необходимо, чтобы их конструк- 
ция допускала удобную установку, закрепление в про- 
ектном положении и быстрое освобождение крюка мон- 
тажного крана. Членение конструкции на сборные 
элементы в ряде случаев обусловлено требованиями тех- 
нологичности монтажа. Например, колонны каркаса MHO- 
гоэтажного здания для удобства монтажа соединяют 
на высоте 800...1000 мм от уровня перекрытия. 

Конструкции стыков сборных элементов проектируют 
с учетом обеспечения их прочности, а также требований 
технологичности монтажа. Объем монтажной сварки 
должен быть сравниительно небольшим, работы по за- 
моноличиванию стыков — не трудоемкими. 

В элементах сборных железобетонных конструкций 
необходимо предусматривать устройства для их подъема 
при транспортировании и монтаже — монтажные петли, 
специальные строповочные отверстия и т. п. Для уст- 
ройства монтажных петель применяют только горячека- 
таную арматурную сталь с площадкой текучести, имею- 
щую наилучшее сопротивление динамическим усилиям 
при подъеме, класса А-П марки 10ГТ и класса A-I мар- 
ки ВСт3сп2. Прочность сечения петель проверяют рас- 
четом. 

10.2.5. Расчетные схемы сборных элементов 
в процессе транспортирования и монтажа 

Элементы сборных конструкций при подъеме, транцс- 
портировании и. монтаже испытывают нагрузку от соб- 
ственного веса; при этом расчетные схемы элементов 
могут существенно отличаться от расчетных схем их 
в проектном положении. Сечение элементов, запроекти- 
рованное на восприятие усилий в проектном положении, 
в ряде случаев может оказаться недостаточным для про- 
цессов транспортирования и монтажа. В связи с этим 
необходимо расчетные схемы элементов назначать так, 
чтобы усилия, возникающие при транспортировании и 
монтаже, были возможно меньше. Для этого устанавли- 
вают соответствующее расположение монтажных петель, 
строповочных отверстий, мест опирания и показывают 
его на рабочих чертежах элементов. 
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Рис. 10.6. Расчетные схемы сборных Рис. 10.7. Расчетные 

колонн в процессе монтажа схемы сборной рамы в 
а — при подъеме за одну петлю; 6 — при процессе монтажа 
подъеме за две петли; в — большая сторо- 
на сечения в плоскости изгиба при подъ- 
еме; г — меньшая сторона сечения в плоб- 

кости изгиба при подъеме 

Элементы следует рассчитывать на нагрузку от веса 
элемента, вводя коэффициент динамичности: при транс- 
портировании — 1,6, при подъеме и монтаже — 1,4. Ко- 
эффициент надежности в этом расчете принимают у; = 
—=1. Нормы допускают снижение коэффициента дина- 
мичности до 1,25, если это подтверждено опытом при- 
менения таких конструкций. 

Наиболее характерным примером элемента сборной 
конструкции, расчетная схема которого при транспорти- 
ровании и монтаже существенно отличается от расчет- 
ной схемы в проектном положении, является колонна 
(рис. 10.6). В этом примере колонна испытывает изгиб 
вместо сжатия, меняются положение сжатой зоны сече- 
ния, положение сжатой и растянутой арматуры. Чтобы 
получить более благоприятную расчетную схему колон- 
ны на монтаже, целесообразно переместить монтажные 
петли от концов к середине, тогда при подъеме колонна 
работает как балка с консолями и изгибающие моменты, 
возникающие на монтаже, уменьшаются. 

Выбор рациональной расчетной схемы двухпролет- 
ной рамы на монтаже ясен из анализа возможного рас- 
положения мест захвата при ее подъеме (рис. 10.7). При- 
меняя траверсу, можно захватить раму за ее узлы, 
и тогда знаки изгибающих моментов в ригелях сохраня- 
ются такими же, как и в рабочем положении, а потому 
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прочность рамы в процессе монтажа будет обеспечена 
без дополнительного армирования. Если же захватить 
раму без траверсы непосредственно в двух. точках за 
ригели, то характер эпюры моментов изменяется: в се- 
редине пролета ригеля возникнут отрицательные момен- 
ты и потребуется дополнительное армирование, не ис- 
пользуемое в проектном положении. 

Элементы с сечениями значительной высоты и отно- 
сительно малой ширины (высокие балки, фермы, стено- 
вые панели и т. п.) транспортируют обычно в рабочем 
положении — «на ребро», поскольку их несущая способ- 
ность в горизонтальном положений мала и перечислен- 
ные меры по изменению расчетной схемы на монтаже 
не эффективны. 

При проектировании сборных железобетонных кон- 
струкций необходимо: 

устанавливать помимо класса бетона отпускную 
прочность элементов заводского изготовления, т.е. ку- 
биковую прочность бетона, при которой допускается 
транспортирование и монтаж элементов; 

предусматривать конструктивные меры, чтобы обес- 
печить устойчивость отдельных элементов и всего зда- 
ния в процессе монтажа, а также выполнение ряда тре- 
бований охраны труда. 

10.2.6. Стыки и концевые участки элементов 
сборных конструкций 

Сборные конструкции зданий, смонтированные из 
отдельных элементов, работают совместно под нагруз- 
кой благодаря стыкам и соединениям, обеспечивающим 
их надежную связь. Стыки и соединения сборных кон- 
струкций классифицируют по функциональному призна- 
ку (в зависимости от назначения соединяемых элемен- 
тов) и расчетно-конструктивному (в зависимости от ви- 
да усилий, действующих на них). 

По функциональному признаку различают: стыки ко- 
лонн с фундаментами, колонн друг с другом, ригелей 
с колоннами; узлы опирания подкрановых балок, ферм, 
балок покрытий на колонны; узлы опирания панелей на 
ригели и т. п. 

По расчетно-конструктивному признаку различают 
стыки: испытывающие сжатие, например стыки колон- 
ны; испытывающие растяжения, например стыки растя- 
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1 — дополительные поперечные 
стержни’ 2— сетки косвенного армирования: 3— стальная за- Рис. 10.11. Стальные закладные 
кладная деталь; 4 — продоль- детали в стыках и соединениях 

ная напрягаемая арматура элементов конструкций 

нутого пояса фермы; работающие на изгиб с попереч- 
ной силой, например в соединении ригеля с колонной 
(рис. 10.8), ит. п. 

В стыках усилия от одного элемента к другому пе- 
редаются через соединяемую сваркой рабочую армату- 
ру, металлические закладные детали, бетон замоноличи- 
вания. Правильно запроектированный стык под дейст- 
вием расчетных нагрузок должен обладать прочностью 
и жесткостью, неизменяемостью взаимного положения 
соединяемых элементов и, кроме того, должен быть тех- 
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нологичным по изготовлению элементов на заводе и по 
монтажу на площадке. Конструкции стыков и соедине- 
ний элементов должны обеспечивать быстрое и устойчи- 
вое закрепление в рабочем положении всех монтируе- 
мых элементов с помошью несложных — устройств 
(кондукторов и т. п.) без применения специальных стро- 
повочных приспособлений и вто жевремя обеспечивать 
надежную передачу монтажных усилий. Это относится 
в первую очередь к стыкам колонн, на которые в про- 
цессе монтажа передаются нагрузки от веса колонн 
и вышележащих элементов конструкции. 

Зазоры между соединяемыми элементами назнача- 
ют возможно меньшими. Их обычно определяют доступ- 
ностью сварки выпусков арматуры, удобством укладки 
в полости стыка бетонной смеси из условия погашения 
допусков на изготовление и монтаж. Обычно зазор со- 
ставляет 50...100 мм и более. При заливке швов раство- 
ром, особенно под давлением, зазор может быть мини- 
мальным, но не менее 20 мм. 

Стальные закладные детали для предотвращения 
коррозии и обеспечения необходимой огнестойкости эле- 
ментов покрывают защитным слоем цементного раство- 
ра по металлической сетке. С этой целью стальные за- 
кладные детали при конструировании втапливают так, 
чтобы после нанесения защитного слоя на поверхности 
элементов не было выступов. Там, где это выполнить 
трудно, предусматривают специальные защитные по- 
крытия. Размеры стальпых закладных деталей должны 
быть минимальными и назначаться из условия разме- 
щения сварных швов необходимой длины. 

Концевые участки сжатых соединяемых элементов 
(например, концы сборных колонн) усиливают попереч- 
ными сетками косвенного армирования. При соединении 
продольной рабочей арматуры в зоне стыка усиление 
поперечными сетками выполняют по расчету. Сетки ус- 
танавливают у торца элемента (не менее 4 шт.) на дли- 
не не менее 104 стержней периодического профиля; при 
этом шаг сеток $ должен быть не менее 60 мм, не более 
13 размера меньшей стороны сечения и не более 150 мм 
(рис. 10.9). Размер ячеек сетки — не менее 45 мм, не 
более '/, меньшей стороны сечения и не более 100 мм. 

В сборных предварительно напряженных элементах 
необходимо предусматривать местное усиление конце- 
вых участков против образования продольных раскалы- 
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вающих трещин’ при отпуске натяжения арматуры (рис. 
10:10). Для этого устанавливают дополнительную попе- 
речную напрягаемую или ненапрягаемую арматуру с 
площадью сечения 

А, =9P/R,,, (10.1) 

где ф=0,15 — для напрягаемой арматуры, ф=0,2 — для ненапрягае- 
мой арматуры конструкций, рассчитываемых на выносливость; Р — 
усилие обжатия с учетом первых потерь; R,.— расчетное сопротивле- 

a ° 
ние дополнительной арматуры. 

Дополнительную поперечную ненапрягаемую apMa- 
туру устанавливают на всю высоту элемента и привари- 
вают к опорной закладной детали. Кроме того, у торцов 
предварительно напряженных элементов устанавлива- 
ют дополнительную косвенную арматуру (коэффициент 
армирования и=2 %) на длине не менее 0,61, и не Me- 
нее 200 мм при продольной арматуре, не имеющей анке- 
ров. 

В стыках и соединениях сборных железобетонных 
элементов стальные закладные детали часто проекти- 
руют в виде пластинок и приваренных к ним втавр ан- 
керов, испытывающих действие усилий М, М, Q (рис. 
10.11). Для расчета анкеров изгибающий момент заме- 
няют парой сил с плечом г и усилия определяют с уче- 
том опытных коэффициентов. Площадь поперечного се- 
чения анкеров наиболее напряженного ряда 

A =1,1V №, + (Q,/05)7/R.. (10.2) 

Наибольшее растягивающее усилие в одном ряду ан- 
керов при числе рядов, равном Пал: 

Nan = (М /пап) + (M/2); (10.3) 
наибольшее сжимающее усилие в одном ряду анкеров 

Non = (M/2) — ; (10.4) 
Nan 

сдвигающее усилие, приходящееся на один ряд анкеров, 

с учетом влияния силы трения 

Qan = (Q—9,3N т) пил. (10.5) 

Коэффициенты A, 6, определяемые для анкерных 
стержней диаметром 4=8...25 мм, площадью сечения 
одного анкера fan и тяжелого бетона классов В15—В40 

л—4,15И Rp! | (14-0, 154an) V Re] < 0,7: (10.6) 
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Рис. 10.12. Закладная пластинка с нахлес- 
точными (1) и нормальными (2) анкерами 

к 
a” . J 

Рис. 10.13. Бетонные шпонки в стыках и соединениях элементов KOH- 

струкций 
в— в стыках ригеля с колонной: 6 — в соединениях панелей; в — обозначения 

размеров шпонки 

6=1/V 1 + w(Nan/Qan)- (10.7) 
Значения © принимают при №,, > — равным 0,3 (име- 

ется прижатие), при №, <0 — равным 0,6. Длина 3a- 
делки анкера в бетоне —/g, (см. главу 1). Расстояние 
между осями анкеров см. на рис. 10.11. 

Чтобы усилить сопротивление сдвигу и отрыву, к 
пластинке приваривают нахлесточные анкерные и попе- 
речные ребра (рис. 10.12). 

Стыки растянутых элементов выполняют, сваривая 
выпуски арматуры или стальных закладных деталей, 
а в предварительно напряженных конструкциях — про- 
пуская через каналы или пазы элементов пучки, кана- 
ты или стержни арматуры с последующим натяжением. 
Сварные стыки растянутых элементов конструируют так, 
чтобы при передаче усилий не происходило разгибания 
закладных деталей и накладок, выколов бетона, 
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Для передачи сдвигающих усилий Ha поверхности 
соединяемых элементов устраивают пазы, которые пос- 
ле замоноличивания образуют бетонные шпонки. При- 
менение бетонных шпонок целесообразно в бесконсоль- 
ных стыках ригелей с колоннами, где их располагают 
так, чтобы бетон шпонок работал в наклонном сечении 
на сжатие, в стыках плитных конструкций для повыше- 
ния жесткости панельных перекрытий в своей плоско- 
сти и др. (рис. 10.13). 

Размеры бетонных шпонок определяют из условий 
их прочности 

> @/Вь Ip nr; (10.8) 

hy > Q/2Rot fy me, (10.9) 

где Q— сдвигающее усилие или поперечная сила; Se, Ae, ly — глуби- 
на, высота и длина шпонки; И» — число шпонок, вводимое в расчет 
(при расчете на поперечную силу — не более трех). 

При наличии. постоянно действующего сжимающего 
усилия высоту шпонок определяют с учетом разгружа- 
ющего влияния силы ы трения по формуле 

= (Q — 0,7N)/2Rytlanp. (10. 10) 

В стыках и соединениях сцепление бетона сборных 
элементов с бетоном, укладываемым на монтаже, при 
соблюдении технологических правил производства ра- 
бот (очистка бетонных поверхностей, увлажнение их 
и т. п.), как показывают опыты, оказывается достаточ- 
но нрочным. Для замоноличивания стыков и соединений 
рекомендуется использовать инвентарную опалубку, 
применять подачу бетонной смеси или раствора в поло- 
сти стыков под давлением, электропрогрев для ускоре- 
ния твердения (даже при положительных температу- 
рах). | 

В стыках сварку основных рабочих швов выполняют 
в нижнем и вертикальном положении. При наложении 
сварных швов в соединяемой арматуре и стальных за- 
кладных деталях развивается местная высокая темпе- 
ратура и, следовательно, нагревается окружающий бе- 
тон. Экспериментальные исследования показали, что 
под действием нагрева механическая прочность бетона 
несколько снижается, однако это ослабление носит 
местный характер и не отражается на несущей способ- 
ности стыка в целом. Начальные сварочные напряже- 
ния (растягивающие в арматуре, сжимающие в бето- 
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He) при соблюдении технологической последовательно- 
сти сварки выпусков арматуры также не отражаются 
на несущей способности стыка. 

10.2.7. Технико-экономическая оценка 

железобетонных конструкций 

Для технико-экономической оценки отдельных эле- 
ментов и конструкций в целом при проектировании слу- 
жат следующие показатели: расход арматуры, т, бето- 
Ha, м*; трудоемкость изготовления и монтажа, чел.-дн.; 
стоимость, руб. Расчетной единицей измерения служит 
одна конструкция. Показатели рассчитывают на одну 
единицу измерения — на | м3, или на 1 M?, или на | м 
длины и т. д. Основным экономическим показателем же- 
лезобетонных конструкций является стоимость, которая 
слагается из стоимости материала и работ по изготов- 
лению и монтажу конструкции, стоимости энергии, топ- 
лива и материалов на технологические нужды, а также 
цеховых и общезаводских расходов, отражающих капи- 
таловложения по организации производства и эксплуа- 
тационные расходы предприятия. 

При проектировании зданий и сооружений чаще все- 
го применяют вариантный метод сравнения стоимости 
железобетонных конструкций. При этом методе эконо- 
мичность железобетонных конструкций оценивают сопо- 
ставлением технико-экономических показателей несколь- 
ких вариантов конструктивных решений, отвечающих 
одной и той же программе, одним и тем же требовани- 
ям, но отличающихся конструктивной схемой, иногда 
геометрическими размерами, формой сечения элементов, 
способами армирования и т.п. Показатели определяют 
на основе чертежей конструкций, разработанных на той 
стадии проектирования, на которой сравнивают вариан- 
ты. Наиболее достоверные показатели можно получить 
на основании рабочих чертежей конструкций. 

Вопросы экономики железобетонных конструкций 
следует решать совместно с вопросами прочности на 
протяжении всего процесса проектирования: при выбо- 
ре объемно-планировочной и конструктивной схемы зда- 
ния; членении конструкций на сборные элементы; вы- 
боре формы и размеров сечения элементов; назначении 
класса бетона, класса стальной арматуры; установлении 
способов армирования ит. д. 
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Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 
главы 10 

1. Какие конструктивные схемы деформационных швов в железо- 
бетонных конструкциях имеют применение, с какой целью их устра- 
ивают? 

2. В чем заключается принцип типизации сборных элементов? 
3. В чем заключается унификация размеров и конструктивных 

схем железобетонных конструкций зданий? 
4. С какой целью укрупняют элементы заводского изготовления? 
8. В чем заключается требование технологичности сборных эле- 

ментов? 
6. Какие можно привести примеры расчетных схем сборных эле- 

ментов в процессе транспортирования и монтажа? 
7. Как классифицируют стыки и соединения сборных элементов? 
8. Какие существуют расчетные формулы площади сечения ан- 

керов, приваренных втавр к закладным деталям? 
9. Какие могут быть схемы элементов с бетонными шпонками 

в стыках, передающими сдвигающие усилия? Расчетные формулы 
прочности шпонок? 

10. Каковы принципы технико-экономической оценки железобе- 
тонных конструкций в процессе проектирования? 

ГЛАВА 11. КОНСТРУКЦИИ ПЛОСКИХ ПЕРЕКРЫТИЙ 

11.1. Классификация плоских перекрытий 

Железобетонные плоские перекрытия — наиболее 
распространенные конструкции в промышленных и 
гражданских зданиях и сооружениях. Их широкому при- 
менению в строительстве способствуют высокая инду- 
стриальность, экономичность, жесткость, огнестойкость 
и долговечность. 

По конструктивной схеме железобетонные перекры- 
тия могут быть разделены на две основные группы: 
балочные и безбалочные. Балочными называют перекры- 
тия, в которых балки работают совместно с опирающи- 
мися на них плитамн перекрытий. В безбалочных пере- 
крытиях плита опирается непосредственно на колонны 
с уширениями, называемыми капителями. 

Те и другие перекрытия могут быть сборными, моно“ 
литными и сборно-монолитными. Конструктивные схемы 
перекрытий сборного и монолитного исполнения раз- 
личны, поэтому перекрытия классифицируют по KOHCTs 
руктивным признакам следующим образом: 

балочные сборные; 
ребристые монолитные с балочными плитами; 
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ребристые монолитные с плитами, опертыми по KOH- 
туру, 

балочные сборно-монолитные; 
безбалочные сборные; 
безбалочные монолитные; 
безбалочные сборно-монолитные. 
Плиты в составе конструктивных элементов пере- 

крытия в зависимости от отношения сторон опорного 
контура могут быть: | 

при отношении сторон #2/1>2 — балочными (рис. 
11.1, 4), работающими на изгиб в направлении меньшей 
стороны; при этом изгибающим моментом в направле- 
нии большей стороны ввиду его малости пренебрегают; 

при отношении сторон 1/2 <2 — опертыми по конту- 
ру (рис. 11.1,6), работающими на изгиб в двух направ- 
лениях, имеющими перекрестную рабочую арматуру. 

В строительстве, как правило, применяют сборные 
перекрытия, отличающиеся высокой индустриальностью. 

Тип конструкции перекрытия выбирают в каждом 
случае по экономическим соображениям в зависимости 
от назначения здания, действующих нагрузок, местных 
условий и др.



Рис. 1.2. Конструктивные схемы 
балочных панельных перекрытий 

а — разрез перекрытия; 6 — перекры- 
тия с различными направлениями ри- 
геля: 1 — ригель: 2 — плата; 2 — стено- 

вая панель; 4 — колонна 

< 

11.2. Балочные сборные перекрытия 

11.2.1. Компоновка конструктивной 
схемы перекрытия 

В состав конструкции балочного панельного сборно- 
го перекрытия входят плиты и поддерживающие их 
балки, называемые ригелями, или главными балками 
(рис. 11.2, а). Ригели опираются на колонны и стены; 
их направление может быть продольным (вдоль здания) 
или поперечным (рис. 11.2, 6). Ригели вместе с колонна- 
ми образуют рамы. 

В поперечном направлении перекрытие может иметь 
два-три пролета для гражданских зданий и пять-шесть 
пролетов для промышленных. Размеры пролета ригелей 
промышленных зданий определяются общей компонов- 
кой конструктивной схемы перекрытия, нагрузкой от 
технологического оборудования. 

Компоновка конструктивной схемы перекрытия за- 
ключается в выборе направления ригелей, установлении 
их шага, размеров пролета, типа и размеров плит пере- 
крытий. При этом учитывают: 

временную нагрузку, назначение здания, архитектур- 
но-планировочное решение; 

общую компоновку конструкции всего здания. В зда- 
ниях, где пространственная жесткость в поперечном Hae 
правлении создается рамами с жесткими узлами, риге- 
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ли располагают в поперечном направлении, а панели — 
в продольном. В жилых и общественных зданиях риге- 
ли могут иметь продольное направление, а плиты — по- 
перечное. В каждом случае выбирают соответствующую 
сетку колонн; 

технико-экономические показатели конструкции пе- 
рекрытия. Расход железобетона на перекрытие должен 
быть минимальным, а масса элементов и их габариты 
должны быть возможно более крупными и соответству- 
ющими грузоподъемности монтажных кранов и транс- 
портных средств. 

При проектировании разрабатывают несколько ва- 
риантов конструктивных схем перекрытия и на основа- 
нии сравнения выбирают наиболее экономичную. 

Общий расход бетона и стали на устройство железо- 
бетонного перекрытия складывается из соответствующе- 
го расхода этих материалов на плиты, ригели и колон- 
ны. Наибольший расход железобетона — около 65 % об- 
щего количества — приходится на плиты. Поэтому эко- 
номичное решение конструкции плит приобретает 
важнейшее значение. 

11.2.2. Проектирование плит перекрытий 

Выбор экономичной формы поперечного сечения 
плит. Плиты перекрытий опираются на ригели, работая 
на изгиб, и для уменьшения расхода материалов проек- 
тируются облегченными — пустотными или ребристыми 
(рис. 11.3). При удалении бетона из растянутой зоны 
сохраняют лишь ребра шириной, необходимой для раз- 
мешения сварных каркасов и обеспечения прочности 
панелей по наклонному сечению. При этом плита в про- 
лете между ригелями работает на изгиб как балка тав- 
рового сечения. Верхняя полка плиты также работает 
на местный изгиб между ребрами. При необходимости 
устройства тладкого потолка создается нижняя полка, 
образующая замкнутую полость. 

По форме поперечного сечения пустотные плиты бы- 
вают с овальными, круглыми и вертикальными пустота- 
ми, ребристые — с ребрами вверх (с устройством чисто- 
го пола по ребрам), с ребрами вниз, сплошные (pua 
11.4, а...е). 

Общий принцип проектирования плит перекрытий 
любой формы поперечного сечения состоит в удалении 
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Рис. 11.3. Плиты перекрытий Рис. 11.4. Формы поперечного 

а — опирание плит на ригели; 6 — pe- сечения плит перекрытия 
бристые плиты: в — пустотные плиты; а —с пустотами овальными; 6 —то 
{ — ребро; 2 — замкнутая полость; 3— же круглыми; в—то же верти- 
сжатая полка; 4 — растянутая полка кальными; г— ребристых ребрами 

вверх; O—TO же ребрами вниз; 
е — сплошных 

возможно большего объема бетона из растянутой зоны 
с сохранением вертикальных ребер, обеспечивающих 
прочность элемента по наклонному сечению, в увязке 
с технологическими возможностями завода-изготови- 
теля. 

`В плитах с пустотами минимальная толщина полок 
составляет 25...30 мм, ребер — 30...35 мм; в ребристых 
плитах ребрами вниз толщина полки (плиты) — 50... 
60 мм. 

При заданной длине плит разных типов ширину их 
принимают такой, чтобы получить градации массы, не 
превышающие грузоподъемность монтажных кранов 3... 
5 T (иногда больше). Плиты шириной 3,2 м при проле- 
те б м перекрывают целиком жилую комнату; масса 
таких плит с пустотами — 5...6 т. Пустотные и сплош- 
ные плиты, позволяющие создать гладкий потолок, при- 
меняют для жилых и гражданских зданий, ребристые 
панели ребрами вниз — для промышленных зданий с 
нормативными нагрузками свыше 5 KH/M?. 
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OKOHOMHYHOCTH плиты оценивают по приведенной тол- 
щине бетона, которую получают при делении объема 
бетона панёли на ее площадь, и по расходу стальной ар- 
матуры (табл. 11.1). 

11.1. Технико-экономические показатели плит перекрытий при 
номинальном пролете 6 м и нормативной нагрузке 6...7 кН/м? 

| Расход стали на 1 м? площади в за- 
BHCHMCCTH от вида арматуры, кг 

Тип плиты напрягаемая 
без предва- 
рительного стержне- | проволоч- 
напряжения вая ная 

П
р
и
в
е
д
е
н
н
а
я
 

то
л-
 

щ
и
н
а
 

бе
то
на
, 

MM
 

С пустотами: 
овальными 92 8 
‚вертикальными 102 8,5 
круглыми 120 8,5 

Ребристые ребрами вверх 80 9,1 
Сплошные 120... 14...16 12...14 | 10...11 

Наиболее экономичны по расходу бетона плиты ‘с 
овальными пустотами; приведенная толщина бетона 
в них 92 мм, в то время как в плитах с круглыми пусто- 
тами она достигает 120 мм. Однако при изготовлении 
панелей с овальными пустотамн на заводах возникают 
технологические трудиости, вызванные тем, что после 
извлечения пустотообразователей стенки каналов све- 
жеотформованного изделия иногда обваливаются. По- 
этому в качестве типовых приняты сборные плиты с 
круглыми пустотами. Дальнейшее совершенствование 
технологии заводского изготовления пустотных панелей 
позволит перейти к более экономичным по расходу бе- 
тона конструкциям. Следует, однако, считаться св усло- 
виями звукоизоляции и требованиями в связи с этим 
о минимальной массе перекрытия. 

Плиты ребрами вверх при относительно малой при- 
веденной толщине бетона (80 мм) менее индустриаль- 
ны, так как при их использовании требуется устройство 
настила под полы. В результате стоимость перекрытия 
оказывается более высокой. 

В ребристых панелях ребрами вниз (П-образных) 
приведенная толщина бетона — 105 мм, расход стальной 
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Рис. 11.5. Расчетные пролеты и сечения плит 

арматуры Ha | м? площади — 8,3...21,5 кг в зависимости 
от временной нагрузки. 

Для предварительно напряженных плит применяют 
бетон класса В15, В25, для плит без предварительного 
напряжения — бетон класса B15, B20. 

Расчет плит. Расчетный пролет плит Jo принимают 

равным расстоянию между осями ее опор (рис. 11.5); 
при опирании по верху ригелей ==1—6/2 (6 — ширина 
ригеля); при опирании на полки ригелей &4=1—а— 6 (a— 
размер полки). При опирании одним концом на ригель, 
другим на стенку расчетный пролет равен расстоянию 
от оси опоры на стене до оси опоры в ригеле. 

Высота сечения плиты Ah должна быть подобрана 
так, чтобы наряду с условиями прочности были удов- 
летворены требования жесткости (предельных проги- 
бов). При пролетах 5...7 м высота сечения плиты опре- 
деляется главным образом требованиями жесткости. 
Предварительно высоту сечения панели, удовлетворяю- 
щую одновременно условиям прочности и требованиям 
жесткости, можно определить по приближенной формуле 

Rs Ogn + Un 

Es fn+0n 

где с — коэффициент, принимаемый для пустотных панелей 18...20, 
для ребристых панелей с полкой в сжатой зоне — 30...34 (большие 
значения коэффициента с принимают при арматуре класса А-П, мень- 
шие — при арматуре класса А-ПТ); в» — длительно действующая 
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нормативная нагрузка Ha | м? перекрытия; Un — кратковременно 
действующая нормативная нагрузка на | м? перекрытия; 9 — коэф- 
фициент увеличения прогибов при длительном действии нагрузки; 
для пустотелых панелей 9=2, для ребристых панелей с полкой в сжа- 
той зоне 0= 1,5. 

Высоту сечения предварительно напряженных плит 
можно предварительно назначать равной: А=4/20 — 
для ребристых, A==1)/30 — для пустотных плит. 

При расчете прочности по изгибающему моменту 
ширина ребра равна суммарной ширине всех ребер пли- 

расчетную ширину сжатой полки принимают рав- 
ной полной ширине панели. При малой толщине сжа- 
той полки, когда №,/й < 0,1, ширина полки, вводимая в 
расчет, не должна превышать 

= 12(n—1)h, +8, (11.2) 

где п — число ребер в поперечном сечении панели. 

В ребристой панели ребрами вниз при толщине Цол- 
ки й,/й < 0,1, но при наличии поперечных ребер, вводи- 
мую "в расчет ширину полки принимают равной полной 
ширине панели. | | 

Таким образом, расчет прочности плит сводится к 
расчету таврового сечения с полкой в сжатой зоне. 
В большинстве случаев нейтральная ось проходит в йре- 
делах толщины сжатой полки, поэтому, определив 

On = M/R, ‚6, h?, 

находят по таблице & и $, проверяют условия X—=Ehy< 
<h,, затем находят площадь растянутой арматуры 

As = М/Ю. Sho. 

Для случаев, когда x=ho>h, и нейтральная ось 

пересекает ребро, расчет ведут с учетом сжатия в ребре. 
Расчетную ширину сечения плиты ребрами вверх 

принимают равной суммарной ширине ребер и расчет 
ведут как для прямоугольного сечения. 

Поперечную арматуру плиты рассчитывают из усло- 
вия прочности по наклонному сечению по расчетной ши 
рине ребра 6, равной суммарной ширине всех ребер се- 
чения. В многопустотных плитах высотой менее 300 мм 
допускается поперечную арматуру не устанавливать, 
если она не требуется по расчету. 

По образованию или раскрытию трещин, а также по 
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Рис. 11.6. Эквивалентные двутавровые сечения плит для расчета про- 
гибов 

а—с круглыми пустотами; б— с овальными пустотами; в — приведение круг- 
л0го отверстия к квадратному;: 2—TO же овального отверстия к прямоуголь- 
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прогибам плиту рассчитывают в зависимости от катего- 
рии требований трещиностойкости (см. главу 7). 

При расчете прогибов сечение панелей с пустотами 
приводят к эквивалентному двутавровому сечению. Для 
панелей с круглыми пустотами эквивалентное двутав- 
ровое сечение находят из условия, что площадь круглого 
отверстия диаметром 4 равна площади квадратного от- 
верстия со стороной 0,94 (рис. 11.6, а). 

Сечение панелей с овальными пустотами (рис. 11.6, 6) 
приводят к эквивалентному двутавровому сечению, за 
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меняя овальное сечение прямоугольным с той же пло- 
щадью и тем же моментом инерции, соблюдая также 
условие совпадения центра тяжести овала и заменяю- 
щего прямоугольника. Обозначив как 6; и A, ширину 
и высоту эквивалентного прямоугольника, РЁ и / площадь 
и момент инерции овала, получают 

3 — Bre F=bhy, [= 6, 8112 = Fhi 12. 

Отсюда 

м=У 12ИЕ; 6, = Fin. 
‚ Для пустотных панелей с высотой сечения 150... 

250 мм и шириной отверстий до 5000 мм такое приведе- 
ние может быть выполнено упрощенно, согласно рис. 
11.6, в, г. 

Полка плиты работает на местный изгиб как частич- 
но защемлеппая па опорах пролетом Jo, равным расстоя- 
нию в свету между ребрами. В ребристых плитах реб- 
рами вниз защемление полки создают заливкой бетоном 
швов, препятствующей повороту ребра (рис. 11.7, а). 
Изгибающий момент 

М = 94/1. 

В ребристой плите с поперечными промежуточными реб- 
рами (рис. 11.7,6), изгибающие моменты полки могут 
быть определены как в плите, опертой по контуру и ра- 
ботающей в двух направлениях (см. далее подглаву 
11.4). 

Армирование плит. Применяот сварные сетки и кар- 
касы из обыкновениой арматурной проволоки и горяче- 
катаной арматуры периодического профиля (рис. 11.8). 
В качестве напрягаемой продольной арматуры применя- 
ют стержневую арматуру классов A-IV, A-V, Ат-ГУс, 
At-V, высокопрочную проволоку и канаты. Армировать 
можно без предварительного напряжения арматуры, ес- 
ли пролет панели меньше 6 м. 

Продольную рабочую арматуру располагают по всей 
ширине нижней полки сечения пустотных панелей и в 
ребрах ребристых панелей. 

Поперечные стержни объединяют с продольной мон- 
тажной или рабочей ненапрягаемой арматурой в плос- 
кие сварные каркасы, которые размещают в ребрах 
плит. Плоские сварные каркасы в круглопустотных пли- 
тах размещают только на приопорных участках через 
одно-два ребра, 
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Рис. 11.8. Армирование панелей перекрытий 
1— напрягаемая арматура; 2— узкие сетки в верхней зоне; $— петли для 

подъема; 4 — каркас 
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Рис. 11.9. Армирование ребристой плиты перекрытия 
1— напрягаемая арматура; 2 — каркас продольных ребер; 3 — каркас попереч- 
ных ребер; 4 — нижняя сетка полки; 5— то же верхняя; 6 — стальная заклад- 

ная деталь; 7 — отверстие © 35 мм 

`К концам продольной ненапрягаемой арматуры реб- 
ристых плит приваривают анкеры из уголков или пла- 
стин для закрепления стержней на опоре. Сплошные 
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Рис. 11.10. Монтажные соединения плит 
а-= план соединения; 6 — соединение неразрезных плит; 1 — ребристая плита; 
— ригель: 3 — закладная деталь ригеля; 4 — закладная деталь плиты; 5— 

монтажная сварка; 6 — заливка полости раствором: 7— бетонная шпонка; 
8 — седловидный каркас плиты на опоре. 

плиты из тяжелого и легкого бетонов армируют про- 
дольной напрягаемой арматурой и сварными сетками. 
По четырем углам плит закладывают монтажные пет- 
ли. В местах установки петель сплошные панели арми- 
руют дополнительными верхними сетками. Пример арми- 
рования ребристой панели перекрытия промышленного 
здания приведен на рис. 11.9. Номинальная ширина 
такой панели — 1,5 м. Применяют также плиты шири- 
HoH 3 м. 

Монтажные соединения плит всех типов выполняют 
сваркой стальных закладных деталей и заполнением бе- 
тоном швов между плитами (рис. 11.10, а). В продоль- 
ных боковых гранях плит предусматривают впадины, 
предназначенные для образования (после замоноличи- 
вания швов) прерывистых шпонок, обеспечивающих со- 
вместную работу плит на сдвиг в вертикальном и гори- 
зонтальном направлениях. При таком соединении сбор- 
ных элементов перекрытия представляют собой жесткие 
горизонтальные диафрагмы. 

Если временные нагрузки на перекрытиях.и» 10 Н/м?, 
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то ребристые плиты при замоноличивании швов целе- 
сообразно образовать в неразрезные. С этой целью 
швы между ребристыми плитами на опорах армируют 
сварными седловидными каркасами, пересекающими 
ригель (рис. 11.10, 6). На нагрузки, действующие после 
замоноличивания, такие плиты рассчитывают как нераз- 
резные. 

11.2.3. Проектирование ригеля 

Расчет неразрезного ригеля. Ригель многопролетного 
перекрытия представляет собой элемент рамной конст- 
рукции. При свободном опирании концов ригеля на на- 
ружные стены и равных пролетах его рассчитывают как 
неразрезную балку. При этом возможен учет образова- 
ния пластических шарниров, призодящих к перераспре- 
делению и выравниванию изгибающих моментов между 
отдельными сечениями. 

Сущность расчета статически неопределимых желе- 
зобетонных конструкций с учетом перераспределения 
усилий заключается в следующем. При некотором зна- 
чении нагрузки напряжения в растянутой арматуре из 
мягкой стали достигают предела текучести. С развити- 
ем в арматуре пластических деформаций (текучести) 
в железобетонной конструкции возникает участок боль- 
ших местных деформаций, называемый пластическим 
шарниром. В статически определимой конструкции, на- 
пример в свободно лежащей балке (рис. 11.11, а), с по- 
явлением пластического шарнира под влиянием взаим- 
ного поворота частей балки и развивающегося значи- 
тельного прогиба высота сжатой зоны сокращается, 
в результате чего достигается напряжение в сжатой зо- 
не Op» = Rp, наступает разрушение. 

Иначе ведет себя статически неопределимая конст- 
рукция (рис. 11.11,6). В балке, защемленной на опорах, 
с появлением пластического шарнира повороту частей 
балки, развитию прогиба системы и увеличению напря- 
жений в сжатой зоне препятствуют лишние связи (за- 
щемления на опорах); возникает стадия П-а, при кото- 
рой 0; =0у, НО 0ь<Кь. Поэтому при дальнейшем увели- 
чении нагрузки разрушение в пластическом шарнире не 
произойдет до тех пор, пока не появятся новые пласти- 
ческие шарниры и не выключатся лишние связи. В ста- 
тически неопределимой системе возникновение пласти- 
ческого шарнира равносильно выключению лишней свя- 
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Рис. 11.11. Схема обра- 
зования — пластического 
шарнира в железобетон- 

ных балках 

VLA а — пластический шарнир в 
свободно лежащей балке; 

. б — пластический шарнир в 
защемленной на опорах бал- 

| ке; в—-стадия 11-а на участ- 
ке пластического шарнира; 
I — участок пластического 

хх, 7 шарнира 

Рис. 11.12. Перераспределения изгибающих моментов в статически 
неопределимой балке 

— образование пластического шарнира на опоре В; 6 — расчетная схема бал- 
и с пластическим шарниром на опоре В; в — расчетная схема балки с пла- 

дтическими шарнирами на обеих опорах; г — предельные расчетные моменты 
в сечениях балки Ha опорах и в пролете; д — жесткие звенья балки соеди- 

нённые пластическими шарнирами 
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зи и снижению Ha одну степень статической неопредели- 
мости системы. Для рассмотренной балки с двумя за 
щемленными концами возникновение первого пластиче- 
ского шарнира превращает ее в систему, один раз ста- 
тически неопределимую; потеря геометрической неизме- 
няемости может наступить лишь с образованием трех 
пластических шарниров — на обеих опорах и в пролете. 

В общем случае потеря геометрической неизменяе- 
мости системы с й лишними связями наступает с обра- 
зованием п--1 пластических шарниров. 

В статически неопределимой конструкции после по- 
явления пластического шарнира при дальнейшем уве- 
личении нагрузки происходит перераспределение изги- 
бающих моментов между отдельными сечениями. При 
этом деформации в пластическом шарнире нарастают, 
но значение изгибающего момента остается прежним: 
М= Ю.А; 2ь. 

Плечо внутренней пары сил 2, ‘после образования 
пластического шарнира при дальнейшем росте нагрузки 
увеличивается незначительно и практически принимает- 
ся постоянным (рис. 11.11, в). 

Рассмотрим на примере балки, защемленной на двух 
опорах, последовательность перераспределения изгибаю- 
щих моментов. С появлением пластического шарнира 
на одной из опор при нагрузке Ру (рис. 11.12, а) балка 
приобретает новую расчетную схему —C одной защем- 
ленной и второй шарнирной опорами (рис. 11.12, 6). При 
дальнейшем повышении нагрузки балка работает по 
этой новой расчетной схеме. | 

С момента появления пластического шарнира на дру- 
гой опоре при увеличении нагрузки Ha А!ЁР, балка пре- 
вращается в свободно опертую (рис. 11.12, в). Образо- 
вание пластического шарнира в пролете при дополни- 
тельной нагрузке А.Ро превращает балку в изменяемую 
систему, т. е. приводит к разрушению. 

Предельные расчетные моменты в расчетных сечени- 
ях на опорах и в пролете равны: Мл — на опоре А; Мв— 

на опоре В; М; — в пролете (рис. 11.12,г) при нагрузке 

Е = Fy + Ay Fy + А» Fy. (11.4) 

В предельном равновесии — непосредственно перед раз- 
рушением — изгибающие моменты балки находят ста- 
тическим или кинематическим способом, 
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Статический способ. Пролетный момент 
М, = M,— Мл 6/1 — Мва!1. 

Отсюда уравнение равновесия: 
M,+ Mz, o/l-+ МваЙй = M,, (11.5) 

где M)=Fab/t — момент статически определимой свободно лежащей 
алки, 

Из уравнения (11.5) следует, что сумма пролетного 
момента в сечении и долёй опорных моментов, соответ- 
ствующих этому сечению, равна моменту простой бал- 
ки Мо. Кроме того, из уравнения (11.5) вытекает, что 
несущая способность статически неопределимой конст- 
‘рукции не зависит от соотношения значений опорных 
и пролетного моментов и не зависит от последователь- 
ности образования пластических шарниров. Последова- 
тельность эта может быть назначена произвольно, необ- 
ходимо лишь соблюдать уравнение равновесия. Однако 
изменение соотношения моментов в сечениях меняет 
значение нагрузки, вызывающей образование первого 
и последнего пластических шарниров, а также меняет 
ширину раскрытия трещин в первом пластическом шар- 
нире. 

Кинематический способ. Балку в предельном равно- 
весии рассматривают как систему жестких звеньев, со- 
единенных друг с другом в местах излома пластически- 
ми шарнирами (рис. 11.12, д). Если перемещение балки 
под действием силы F равно [, то углы поворота звеньев 

фд = Ш фа =f/a; фь= в =. (11.6) 

Виртуальная работа силы Е 

Ар = Ff. (11.7) 

Виртуальная работа моментов 

Ам = 29M = (Фд Е $в) М, + Фд Ma + Фв Мь, 

а с учетом полученных выше значений Qa, Qs 

Ам = (M, tab + Ma /a + Mg /6). (11.8) 

Уравнение виртуальных работ 

ИЛИ 
Ff =f (M, Иа +.M ,/a+ Мв/5), (11.9) 
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откуда расчетная предельная сила 
M,!~ М М 

Е = 8, (11.10) 
a 

Если умножить левую и правую части уравнения (11.10) 
на ab/l, то получим найденное выше статическим спосо- 
бом уравнение равновесия (11.5). 

Расчет и конструирование статически неопределимых 
железобетонных конструкций по выравненным моментам 
дает возможность облегчить армирование сечений, что 
особенно важно для монтажных стыков на опорах сбор- 
ных конструкций, а также позволяет стандартизировать 
и осуществить в необходимых случаях одинаковое ар- 
мирование сварными сетками и каркасами тех зон, где 
при расчете по упругой схеме возникают различные по 
значению изгибающие моменты. При временных нагруз- 
ках и разных загружениях расчет по выравненным мо- 
ментам в сравнении с расчетом по упругой схеме может 
дать 20...30 % экономии арматурной стали. 

Значение перераспределенного момента не оговари- 
вают, но необходимо выполнить расчет по предельным 
состояниям второй группы. Практически ограничение 
раскрытия трещин в первых пластических шарнирах до- 
стигается ограничением выравненного момента с тем, 
чтобы он не слишком резко отличался от момента в уп- 
ругой схеме и приблизительно составлял не менее 70 % 
его значения. 

Чтобы обеспечить условия, отвечающие предпосылке 
метода предельного равновесия, т.е. возможности обра- 
зования пластических шарниров и развитию достаточ- 
ных местных деформаций при достижении .конструкци- 
ей предельного равновесия, необходимо соблюдать сле- 
дующие конструктивные требования: 

конструкцию следует запроектировать так, чтобы 
причиной ее разрушения не мог быть срез сжатой зоны 
или раздавливание бетона под действием главных сжи- 
мающих напряжений; 

армирование сечений, в которых намечено образова- 
ние пластических шарниров, следует ограничивать так, 
чтобы относительная высота сжатой зоны 6<0,35; 

необходимо применять арматурные стали с площад- 
кой текучести или сварные сетки из обыкновенной ар- 
матурной проволоки. 

На действие динамических нагрузок (сейсмика, удар- 
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ная взрывная волна и т. п.) железобетонные статически 
неопределимые конструкции также’ целесообразно рас- 
считывать с учетом образования пластических шарни- 
ров. 

Если конструкция армирована стержневой армату- 
рой без площадки текучести, то после достижения ка- 
ким-либо моментом условного предельного значения Мо,2 
при условном пределе текучести 00,2 рост момента не 
приостанавливается, а замедляется. Несущая способ- 
ность конструкции в этом случае определяется предель- 
ным удлинением арматуры или предельной прочностью 
бетона сжатой зоны. 

Перераспределение усилий в статически неопредели- 
мой железобетонной конструкции происходит и на более 
ранней стадии работы под нагрузкой — под влиянием 
изменения жесткости опорных и пролетных сечений 
вследствие образования и раскрытия трещин в растяну- 
тых зонах элементов. Хотя это не оказывает заметного 
действия на перераспределение усилий в состоянии пре- 
дельного равновесия (перед образованием пластических 
шарниров), но существенно влияет на работу конструк- 
ции в эксплуатационной стадии и поэтому учитывается 
в расчетах. | 

Для неразрезных балок упрощенный способ учета 
перераспределения усилий такого рода состоит в сле- 
дующем. Опорные моменты вычисляют как в упругой 
системе и умножают на поправочные коэффициенты, 
оценивающие неодинаковую жесткость опорных и про- 
летных сечений. Далее по исправленным опорным мо- 
мептам обычным путем вычисляют пролетные моменты. 
Значения поправочных коэффициентов к опорным мо- 
ментам при распределенной нагрузке или нескольких 
сосредоточенных грузах; 

для средних опор многопролетных балок 

А = 3/(2 + В); (11.11) 

для средней опоры двухпролетной балки 

А = 1,5/(0,5 + В); (11.12) 

для первой промежуточной опоры многопролетных 
балок.— среднее значение коэффициента A из приведен- 
ных двух формул. 

В этих формулах В=Ви/В;ир — отношение жесткости 
сечений с трещинами в пролете и на опоре. 

Более подробные данные приведены в Инструкции 
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по расчету статически неопределимых железобетонных 
конструкций с учетом перераспределения усилий. 

Расчет неразрезного ригеля как упругой системы слу- 
жит основой для следующего перераспределения изги- 
бающих моментов. Расчетный пролет ригеля принимают 
равным расстоянию между осями колонн; в первом про- 
лете при опирании на стену расчетный пролет считает- 
ся от оси опоры на стене до оси колонны. Нагрузка на 
ригель от панелей может быть равномерно распреде- 
ленной (при пустотных или сплошных панелях) или со- 
средоточенной (при ребристых панелях). Если число со- 
средоточенных сил, действующих в пролете ригеля, бо- 
лее четырех, то их приводят к эквивалентной равномер- 
но распределенной нагрузке. Для предварительного оп- 
ределения собственного веса ригеля размеры его сече- 
ния принимают 

в == (1/10...1/15)1; 6=(0,3...4) д. 

Изгибающие моменты и поперечные силы неразрез- 
ной балки при равных или отличающихся не более чем 
на 20% длины пролетах определяют по (прил. 10): 

для равномерно распределенной нагрузки 

М = (аб -|- fv) 2; @-== (yg -- bv) Г (11.13) 

ДЛЯ сосредоточенных нагрузок 

М = («в -+ ВУ) Q=y7G+ 5, (11.14) 

где а, В — табличные коэффициенты при определении М от соответ- 
ствующих загружений постоянной g и.временной о нагрузками; у, 
6 — табличные коэффициенты при определении Q от соответствующих 
загружений постоянной и временной нагрузкой. 

При расположении временной нагрузки через один 
пролет получают максимальные моменты в загружаемых 
пролетах; при расположении временной нагрузки в двух 
смежных пролетах и далее через один пролет получают 

максимальные по абсолютному значению моменты на 

опоре (рис. 11.13). В неразрезном ригеле целесообразно 
ослабить армирование опорных сечений и упростить мон- 
тажные стыки. Поэтому с целью перераспределения мо- 

ментов в ригеле к эпюре моментов от постоянных нагру- 

30K и отдельных невыгодно: расположенных временных 

нагрузок прибавляют добавочные ` треугольные эпюры 
с произвольными по знаку и значению опорными момен- 

тами (рис. 11.14, а). При этом ординаты выравненной 
эпюры моментов в расчетных сечениях должны состав- 
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Рис. 11.13. Схемы загруже- 
ния неразрезной балки 
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Рис. 11.14. К расчету неразрезного ригеля 
а — добавочные эпюры моментов; б — к определению эпюры М от равнощерно 
распределенной нагрузки; в— то же от сосредоточенной нагрузки; г— к по- 
‘строению эпюры моментов от равномерно распределенной нагрузки; д - к Of 

ределению расчетного момента ригеля по грани колонны 
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лять не менее 70 % значений, вычисленных по упругой 
схеме. На основе отдельных загружений строят огибаю- 
щие эпюры М и Q. Возможен также упрощенный способ 
расчета неразрезного ригеля по выравненным моментам, 
состоящий в TOM, что в качестве расчетной выравненной 
эпюры моментов принимают эпюру моментов упругой не- 
разрезной балки, полученную для максимальных пролет- 
ных моментов при расположении временной нагрузки 
через один пролет (рис. 11.14, 6, в). Построение эпюры 
моментов приведено на рис. 11.14, г. 

Расчетным на опоре является сечение ригеля по гра- 
ни колонны (рис. 11.14, 0). В этом сечении изгибающий 
момент 

M, =М—9 (8/2), (11.15) 
где h — высота сечения КОЛОННЫ, 

Момент М, имеет большее абсолютное значение со 
стороны пролета, загруженного только постоянной на- 
грузкой; поэтому в формулу (11.15) следует подставлять 
значение поперечной силы @, соответствующее загруже- 
нию этого пролета. По моменту М, уточняют размер по- 
перечного сечения ригеля при значении &==0,35: 

hy = 1,8 У My/R, 6. (11.16) 
Сечение продольной арматуры ригеля подбирают по 

моменту в четырех нормальных сечениях: в первом 
и среднем пролетах, на первой промежуточной опоре и на 
средней опоре. Расчет поперечной арматуры по @ ведут 
для трех наклонных сечений: у первой промежуточной 
опоры слева и справа и у крайней опоры. 

Конструирование неразрезного ригеля. Поперечное 
сечение ригеля может быть прямоугольным, тавровым 
с полками вверху, тавровым с полками внизу (рис. 11.15). 
При опирании панелей перекрытия на нижние полки pH- 
геля таврового сечения строительная высота перекрытия 
уменьшается. | 

Стыки ригелей обычно размещают непосредственно 
у боковой грани колонны. Действующий в стыках ригелей 
опорный момент вызывает растяжение верхней части 
и сжатие нижней (рис. 11.16, а). В стыковых соединени- 
ях ригель может опираться на железобетонную консоль 
колонны или же на опорный столик из уголков, выпущен- 
ных из колонны (рис. 11.16,6). В верхней части стыка 
выпуски арматуры из колонны и ригеля соединяют встав: 
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Рис. 11.15. Формы поперечного сече- ‚ р ~ 
ния сборного ригеля 
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Рис. 11.16. Конструкции стыков сборного ригеля с колонной 
а — усилия, действующие в стыке; 6 — жесткий стык на консолях; в — жест- 
кий` стык бесконсольный; г — скрытый стык на консолях; 1— арматурные 
выпуски из ригеля и колонны; 2 — ванная сварка; 3 — вставка арматуры; 4— 
поперечные стержни, привариваемые на монтаже; 5 — бетон замоноличивания; 
6 — усиленный арматурный выпуск из ригеля; 7 — опорный столик из уголков 
с отверстием для удобства бетонирования; 8 — стальные закладные детали; 
9 — призматические углубления для образования бетонных шпонок; 10 -— фи- 

гурная деталь «рыбка», привариваемая на монтаже 
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кой арматуры на ванной сварке, которая повышает точ- 
ность монтажного соединения в случае нарушения соос- 
ности выпусков арматуры. В нижней части стыка мон- 
тажными швами соединяют закладные детали колонны 
и ригеля. После приварки монтажных хомутов полость 
стыка бетонируют. 

Скрытые стыки на консолях (с подрезкой торца ри- 
геля) усложняют конструирование, так как требуют уси- 
ления арматуры входящего угла дополнительными кар- 
касами и закладными деталями, повышающими расход 
стали и трудоемкость изготовления; кроме того, при та- 
ком стыке снижается несущая способность и жесткость 
ригеля на опоре (рис. 11.16, в). Эти стыки считаются 
шарнирными, фигурная же стальная наладка, привари- 
ваемая Ha монтаже, обеспечивает восприятие небольшо- 
го изгибающего момента (—50кН.м}. 

В бесконсольных стыках (рис. 11.16, 2), как показали 
исследования, поперечная сила воспринимается бетоном 
замоноличивания полости и бетонными шпонками, обра- 
зующимися в призматических углублениях на боковой 
поверхности колонны и в торце сборного ригеля. Специ- 
альными исследованиями установлено, что этот стык рав- 
нопрочен с консольным стыком, но в TO же время по 
расходу материалов и трудоемкости он экономичнее. 

Размеры опорной консоли (рис. 11.17) определяют 
в зависимости от опорного давления ригеля Q; при этом 
считается, что ригель оперт на расположенную у свобод- 
ного края консоли площадку длиной 

[= О /фКь лос bom) (11.17) 

где ф=0,75 — коэффициент, учитывающий неравномерное давление 
ригеля на опорную консоль; Кьлос =@афьКь — расчетное сопротивле- 
ние бетона местному сжатию (а= 13,5 ь([Вь для бетонов класса B25 
и выше, @=1 для бетонов класса ниже B25, фь=| при местной крае- 
вой нагрузке на консоль); 05m — ширина ригеля. 

Для бетонов ниже класса B25 Ry toc=Reo. 
Наименьший вылет консоли с учетом зазора с между 

торцом ригеля и гранью колонны И =1-с. Обычно при- 
нимают | =200...300 мм. При этом ‘расстояние от грани 
колонны до силы Q 

а = Ц — (1/2). (11.18) 

У коротких консолей (1=—<0,9) угол ‘у сжатой грани 
с горизонталью не должен превышать 45°. Высота кон- 
соли в сечении у грани колонны й = (0,7...0,8) hom, у CBO- 
бодного края hy Sh/2. 
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Рис. 11.17. Армирование консоли' колонны 

Прочность короткой консоли проверяют по наклон- 
ной сжатой полосе между силой и опорой из условия 

Q < 0,89 Ry bl $т0; (11.19) 

правую часть условия (11.19) принимают не более 
3,5Rorbho и не менее 0,6Rirbho; здесь 8 — угол наклона 
расчетной сжатой полосы к горизонтали. 

Коэффициент, учитывающий влияние хомутов, распо- 
ложенных по высоте консоли, определяют по формуле 

Физ = 1+ Зал, (11.20) 

где G=Es/Ey; Ише Аз/05,; Asw — площадь сечения хомутов в OJ 
НОЙ плоскости: Sw — шаг хомутов; b— ширина консоли, 

Площадь сечения продольной арматуры консоли под; 
бирают по изгибающему моменту у грани колонны, уве- 
личенному на 25 % 

A, = 1,25M/Rg Choi (11,21) 
M = Qa. (11.22) 
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Рис. 11.18. Армирование ригеля и эпюра арматуры 

Короткие консоли высотой сечения h>2,5a армируют 
горизонтальными или наклонными хомутами. Шаг хому- 
тов должен быть не более 150 мм и не более 1/4. 

Ригель армируют обычно двумя плоскими сварными 
каркасами (рис. 11.18). При значительных нагрузках 
возможен трётий каркас в средней части пролета. Пло- 
щадь растянутых стержней каркасов и их число устанав- 
ливают при подборе сечений по изгибающим моментам 
в расчетных сечениях на опоре и в пролете. По мере уда- 
ления от этих сечений ординаты огибающей эпюры М 
уменьшаются, следовательно, может быть уменьшена 
и площадь сечения арматуры. | 

В целях экономии арматурной стали часть продоль- 
ных стержней обрывают в соответствии с изменением 
огибающей эпюры моментов. Сечение ригеля, в котором 
отдельный растянутый стержень по расчету уже не ну- 
жен, называют местом его теоретического обрыва. Об- 
рываемые стержни заводят за место теоретического об- 
рыва на длину заделки W, определяемую по формулам 
главы 3. 

Для проверки экономичности армирования ригеля 
и прочности всех его сечений строят эпюру арматуры 
(эпюру материалов). Ординаты эпюры вычисляют как 
моменты внутренних сил в рассматриваемых сечениях 
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Рис. 11.19. Конструктивные 
схемы ребристых перекрытий 

{ — главные балки; 2— второсте- 
пенные балки; 3 — колонна 
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Мрег = К. Аз 2p; (11.23) 

где А; — площадь растянутой арматуры в рассматриваемом сечении; 
2ь — плечо внутренней пары. 

Эпюра арматуры в месте теоретического обрыва 
стержней имеет ступенчатое очертание с вертикальными 
уступами. Там, где эпюра арматуры значительно OTXO- 
дит от эпюры М, — избыточный запас прочности (избы- 
ток растянутой арматуры); в местах, где ступенчатая 
линия эпюры арматуры пересекает эпюру М, прочность 
сечения недостаточна. 

11.3. Ребристые монолитные перекрытия 
с балочными плитами 

11.3.1. Компоновка конструктивной 
схемы перекрытия 

Ребристое перекрытие с балочными плитами состоит 
из плиты, работающей по короткому направлению, вто- 
ростепенных и главных балок (рис. 11.19). Все элементы 
перекрытия монолитно связаны и выполняются из бетона 
класса В15. Сущность конструкции монолитного ребри- 
стого перекрытия в том, что бетон в целях экономии уда- 
лен из растянутой зоны сечений, где сохранены лишь 
ребра, в которых сконцентрирована растянутая арматура. 
Полка ребер — плита — с пролетом, равным расстоянию 
между второстепенными балками, работает на местный 
изгиб. 

Второстепенные балки опираются на монолитно свя- 
занные с ними главные балки, а те, в свою очередь, — 
на колонны и наружные стены. 
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Главные балки располагают в продольном или попе- 
речном направлении здания с пролетом 6...8 м. Второ- 
степенные балки размещают так, чтобы ось одной из ба- 

лок совпала с осью колонны. Пролет второстепенных 
балок составляет 5...7 м, плиты — 1,7...2,7 м. 

Толщину плиты по экономическим соображениям при- 
нимают возможно меньшей. Минимальные ее значения 
составляют: для междуэтажных перекрытий промышлен- 
ных зданий — 60 мм, жилых и гражданских зданий — 
50 мм. При значительных временных нагрузках может 
потребоваться увеличение толщины плиты. Так, при вре- 
менной нагрузке 10...15 кН/м? и пролете 2,2...2,7 м толщи- 
ну плит принимают 80...100 мм (по условиям экономич- 
ного армирования). Высота сечения второстепенных ба- 
лок обычно составляет 1/12...1/201, главных балок — 
1/8...1/151. Ширина сечения балок b=—0,4...0,5/. 

11.3.2. Расчет плиты, второстепенных 
н главных балок 

Расчетный пролет плиты принимают равным. расстоя- 
нию в свету между второстепенными балками Jy (до ме- 
ста изменения размера высоты сечения) и при опирании 
на наружные стены — расстоянию от оси опоры на стене 
до грани ребра; для расчета плиты в плане перекрытия 
условно выделяется полоса шириной 1м (рис. 11.20). 

Расчетный пролет второстепенных балок fp также при- 
нимают равным расстоянию в свету между главными бал- 
ками, а при опирании на наружные стены — расстоянию 
от оси опоры на стене до грани главной балки. 

Изгибающие моменты в неразрезных балочных пли- 
тах и второстененных балках C пролетами разной или 
отличающейся не более чем на 20 % длиной, определяют 
с учетом перераспределения моментов и при этом созда- 
ют равномоментную систему. В многопролетной балке 
(рис. 11.21) опорные моменты М;и» на средних опорах 
при равномерно распределенной нагрузке 5 равны меж- 
ду собой. Используя уравнение равновесия (11.5) для 
сечения в середине. пролета, находят 

1 1 
Mi + Msup +> Msup = (8 + 2) 12/8. (11.24) 

Отсюда 
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Рис. 11.20. Схемы балок и плит ребристых перекрытий 
а — расположение второстепенных балок; б — расчетные пролеты плиты: в — 
условная полоса для расчета плиты; г — расчетные пролеты второстепенной 
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Рис. 11.21. К расчету неразрезной Puc. 11.22. Огибающая эпю- 
плиты и второстепенных балок ра моментов второстепен- 

ной балки 

В первом пролете максимальный изгибающий момент 
будет в сечении, расположенном на расстоянии a= 
—=0,425[ от свободной опоры; при этом 

Мо = 0,123 (g + ор. 

Используя уравнение равновесия (11.5) и учитывая, 
что Мл =0, получают 

Му= 0,123 (g + v) 2 —0,425Мв. (12.26) 

Если принять значение изгнбающего момента на пер- 
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вой промежуточной опоре 

Мв= (g +») 2/14, (11.27) 

TO изгибающий момент в первом пролете 
M,=(g +0) 2/11. (11.28) 

Если же принять равномоментную схему М=М!=Мв, 
то 

M=(g-+0) ва. (11.29) 
a 

Округляя знаменатель (с погрешностью менее 5 % в сто- 
рону увеличения изгибающего момента), получают на 
первой. промежуточной опоре и в первом пролете изги- 
бающий момент 

М = (ео 2/11. (11.30) 

В плитах, окаймленных по всему контуру монолитно 
связанными с ними балками, изгибающие моменты под 
влиянием распоров в предельном ‘равновесии уменьша- 
ются. Поэтому в расчетах в сечениях средних пролетов 
и на средних опорах они уменьшаются на 20 % при усло- 
вии, что й/[-> 1/30. 

Для второстепенных балок огибающая эпюра момен- 
тов строится для двух схем загружения (рис. 11.22): 

полная нагрузка 5-- в нечетных пролетах и услов- 
ная нагрузка 5- 1/49 в четных пролетах; 

полная нагрузка g+v в четных пролетах и условная 
постоянная нагрузка g+1/4v в нечетных пролетах. 

Условную нагрузку вводят в расчет для того, чтобы 
определить действительные отрицательные моменты 
в пролете второстепенной балки. Главная балка создает 
дополнительные закрепления, препятствующие свобод- 
ному повороту опор второстепенных балок, и этим умень- 
шает влияние временной нагрузки в загруженных проле- 
тах на незагруженные. 

Поперечные силы второстепенной балки принимают 
OT нагрузки д ==8-ни: 

на крайней свободной опоре 

Q = 0,441; (11.31) 

на первой промежуточной опоре слева 
Q =0, 641; (11.32) 

на первой промежуточной опоре справа и на всех 
остальных опорах 

9=0,59(. (11.33) 

308



При подборе сечений в первую очередь уточняют раз- 
мер поперечного сечения второстепенной балки по опор- 
ному моменту на первой промежуточной опоре. Посколь- 
ку расчет ведут по выравненным моментам, принимают 
с =0,35. На опоре действует отрицательный момент, пли- 
та оказывается в растянутой зоне и расчет выполняют 
как для прямоугольного сечения, полагая рабочую вы- 
соту 

hy =1,8V М/ВЬЬ. 

Установив окончательно унифицированные размеры 
сечения 5, h, подбирают рабочую арматуру в четырех 
расчетных нормальных сечениях: в первом и среднем 
пролетах — как для таврового сечения, на первой про- 
межуточной и средней опорах — как для прямоугольного 
сечения. На действие отрицательного момента в среднем 
пролете расчет выполняют как для прямоугольного се- 
чения. 

Поперечные стержни рассчитывают для трех наклон- 
ных сечений: у первой промежуточной опоры слева 
и справа иу крайней свободной опоры. 

Все изложенные положения расчета ригеля сборного 
балочного перекрытия полностью относятся и к расчету 
главной балки монолитного ребристого перекрытия. 

На главную балку передается сосредоточенная на- 
грузка от опорного давления второстепенных балок (ко- 
торее только при двухпролетных второстепенных балках 
определяют с учетом перазрезности). Кроме того, учи- 
тывают собственный вес главной балки. В местах пере- 
сечения второстепенной и главной балок над колонной 
в верхней зоне пересекаются верхняя арматура трех эле- 
ментов: плиты, второстепенной балки и главной балки. 
Поэтому на опоре главной балки в зависимости от числа 
рядов арматуры принимают а=60...90 MM, при этом Йо= 
—й— (60...90) мм. 

Особенностью подбора сечений главной балки по из- 
гибающим моментам является то, что на действие поло- 
жительного момента в пролете она работает как тавро- 
вая с шириной полки 6, =1/3, а на действие отрицатель- 
ного момента на опоре — как прямоугольная с шириной 
ребра 6, 
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Puc. 11.23. Армирование балочных плит 
а — рулонными сетками с продольной рабочей арматурой при опирании на 
наружную стену; б —то же при опирании на крайнюю второстепенную бал- 
ку; в — руяонными сетками с поперечной рабочей арматурой при опираниц 
на наружную стену; г—то же при опйрании на крайнюю второстепенную 

алку 

11.3.3. Конструирование плиты, второстепенных 
и главных балок 

Многопролетные балочные плиты в соответствии C ха 
рактером эпюры моментов армируют рулонными сетками 
с продольным расположением рабочей арматуры. Рулон 
раскатывают по опалубке поперек каркасов второстепен- 
ных балок (рис. 11.23, а); сетки перегибают на расстоя- 
нии 0,25] от оси опоры (в местах нулевых моментов). 
В первом пролете на основную сетку плиты укладывают 
дополнительную, которую заводят за опоры на 0,25 (рис. 
11.23, 6). Если нужна более мощная рабочая арматура — 
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диаметром 6 мм.и более, плиты армируют в пролете и на 
опоре раздельно рулонными сетками с поперечным рас- 
положением рабочей арматуры (рис. 11.23, в, 2). 

Второстепенные балки армируют в пролете плоскими 
каркасами (обычно двумя), которые перед установкой 
в опалубку объединяют в пространственный каркас при- 
варкой горизонтальных поперечных стержней. Эти кар- 
касы доходят до граней главных балок, где связываются 
понизу стыковыми стержнями (рис. 11.24). На опорах 
второстепенные балки армируют двумя гнутыми сетками 
с продольными рабочими стержнями. 

Места обрыва надопорных сеток устанавливают в со- 
ответствий с эпюрой отрицательных моментов. При от- 
ношении временной нагрузки к постоянной v/g<3 одну 
сетку обрывают на расстоянии 1/41, а вторую — на рас- 
стоянии 1/3/ от грани опоры. Отрицательные моменты 
в пролете за местом обрыва сеток воспринимаются верх- 
ней арматурой каркасов балки. 

Главную балку армируют в пролете двумя или тремя 
плоскими каркасами, которые перед установкой в опа- 
лубку объединяют в пространственный каркас. Два пло- 
ских каркаса доводят до грани колонны, а третий (если 
он есть). обрывают в соответствии с эпюрой моментов. 
Возможен также обрыв в пролете части стержней карка- 
сов. На опоре главную балку армируют самостоятельны- 
MH KapKaCaMH, заводимыми сквозь арматурный каркас 
колонн (рис. 11.25). Места обрыва каркасов и отдельных 
стержней устанавливают на эпюре арматуры. 

На главную балку нагрузка передается через сжатую 
зону на опоре второстепенной балки — в средней части 
высоты главной балки (рис. 11.26). Эта местная сосредо- 
точенная нагрузка. воспринимается подвесками: попереч- 
ной арматурой главной балки и дополнительными сетка- 
ми в местах опирания второстепенных балок. Площадь 
сечения арматуры, работающей как подвески, определя- 
ют по формуле | 

А; = Q/Rs. (11.34) 

Длину зоны, в пределах которой учитывается попереч- 
ная арматура, воспринимающая сосредоточенную нагруз- 
ку, определяют по формуле (см. рис. 11.26) 

5 =: 2h, + 36. (11.35) 
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Рис. 11.24. Армирование второстепенной балки 
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Рис. 11.25. Армирование главной балки 
1 — пролетный каркас; 2 — опорный каркас 

i | А ‚  [Рис. 11.26. Схема передачи нагрузки на 
| главную балку 

. | < 1`— фактическая площадь передачи сосредо- 
| точенной нагрузки; 2 — трещина в растянутой 

fy 616 |b) Ay sone 

11.4. Ребристые монолитные перекрытия 
с плитами, опертыми по контуру 

11.4.1. Конструктивные схемы перекрытий 

Конструктивная схема перекрытий включает плиты, 
работающие на изгиб в двух направлениях, и поддержи- 
вающие их балки. Все элементы перекрытия монолитно 
связаны. 
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Рис. 11.27. Конструктивные планы A f # 3 д 
ребристых перекрытий с плитами, 

опертыми по контуру N 
~ 
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Рис. 11.28. Схемы армирования и характер разрушения при испыта- 
нии плит, опертых по контуру 

4— с прямоугольным расположением арматуры; G—TO же диагональным; 
8 — трещины на нижней поверхности плиты; 2—TO же на верхней поверх- 

ности 

Размеры сторон плиты достигают 4...6 м; практиче- 
ски возможное отношение сторон [2/1 =1...1,5. Балки 
назначают одинаковой высоты и располагают по осям 
колонн в двух направлениях (рис. 11.27, а). Перекрытия 
без промежуточных колонн и с малыми размерами плит 
(менее 2 м) называют кессонными (рис. 11.27, 6). Тол- 
щипа плиты в зависимости от ее размеров в плане и зна- 
чения нагрузки может составлять 090...140 мм, HO не менее 
1/50/). 

Перекрытия с плитами, опертыми по контуру, приме- 
няют главным образом по архитектурным соображениям, 
например, для перекрытия вестибюля, зала и т. п. По 
расходу арматуры и бетона эти перекрытия менее эконо- 
мичны, чем перекрытия с балочными плитами при той же 
сетке колонн. 

Опыты показали, что предельная разрушающая на- 
грузка при прямоугольном и диагональном расположе- 
нии арматуры одинакова (рис. 11.28, а, 6). Однако пря- 
моугольные сетки проще в изготовлении, поэтому им от- 
дают предпочтение при армировании плит. 

Характер разрушения плит, опертых по контуру, под 
действием равномерно распределенной нагрузки виден 
на рис. 11.28, в, г. На нижней поверхности плиты трещи- 
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ны направлены по биссектрисам углов, на верхней по- 
верхности при заделке по контуру трещины идут парал- 
лельно сторонам и имеют закругления в углах. 

Установить характер разрушения железобетонных 
плит, опертых по контуру, важно для расчета их несущей 
способности и конструирования арматуры. 

11.4.2. Расчет и конструирование плит, 
опертых по контуру a 

Плиты, опертые по контуру, армируют плоскими свар- 
выми сетками с рабочей арматурой в обоих направлени- 
ях. Поскольку изгибающие моменты в пролете, прибли- 
жаясь к опоре, уменьшаются, число стержней в приопор- 
ных полосах уменьшают. С этой целью в пролете по низу 
плиты укладывают две сетки разных размеров, обычно 
с одинаковой площадью сечения арматуры. Меньшую 
сетку не доводят до опоры на расстояние [» (рис. 11.29, а). 
В плитах неразрезных, закрепленных на опоре, принима- 
ют [+—=1/4, в плитах, свободно опертых /,==1,/8, где 
{ меньшая сторона опорного контура. Пролетную арма- 
туру плит конструируют также и из унифицированных 
сеток с продольной рабочей арматурой. Сетки укладыва- 
ют в два слоя во взаимно перпендикулярном направле- 
нии (рис. 11.29, 6). Монтажные стержни не стыкуют. 

Надопорную арматуру’ неразрезных многопролетных 
плит, оперных по контуру, при плоских сетках. в пролете 
конструируют аналогично надопорной арматуре балоч- 
ных плит (см. рис. 11.23, в). 

Плиты, опертые по контуру, рассчитывают кинемати- 
ческим способом метода предельного равновесия. Плиту 
в предельном равновесии рассматривают как систему 
плоских звеньев, соединенных друг с другом по линиям 
излома пластическими шарнирами, возникающими в про- 
лете приблизительно по биссектрисам углов и на опорах 
вдоль балок (рис. 11.30, а). Изгибающие моменты плиты 
М зависят от площади арматуры As, пересеченной пла- 
стическим шарниром, и определяются на | м ширины пли- 
гы: M=R-;As2p. 

При различных способах армирования плит, опертых 
по контуру, составляют уравнение работ внешних и вну- 
тренних сил на перемещениях в предельном равновесии 
и определяют изгибающие моменты от равномерно рас- 
пределенной нагрузки. | 
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Рис. 11.29. Армирование плит, опертых по контуру 

а — плоскими сварными сетками; 6 — узкими сварными сетками;. 1 — пролет- 
ные сетки нижнего слоя; 2 — пролетные сетки, укладываемые на сетки 1 
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Рис. 11.30. К расчету плит, опертых по контуру, по методу предель- 
ного равновесия 

1 — пластический шарнир на опоре; то же в пролетев 

Панель плиты в общем случае испытывает действие 
пролетных Ми, Mz и опорных моментов My, Му, Ми, Му 

(рис. 11.30, 6). В предельном равновесии плита под на- 
грузкой провисает, и ее плоская поверхность превраща- 
ется в поверхность пирамиды, гранями которой служат 
треугольные и трапециевидные звенья. Высотой пирами+ 
ды является максимальное перемещение плиты |, угол 
поворота звеньев 

ф= tgp = 2. (11.36) 
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Внешняя нагрузка в. связи с провисанием плиты пере- 
мещается и совершает работу, равную произведению ин- 
тенсивности нагрузки 4 на объем фигуры перемещения 

Ag = QV = fl; (ЗЬ — 1) /6, (11.37) 
где q=g+u. 

При этом работа изгибающих моментов Ha соответст- 
вующих углах поворота (см. рис. 11.30, а): > 

Ам = Мф = (29M, + ФМ; + ФМ) &, + (20M, + ФМи + ФМи) 4. 
| (11.38) 

Из условия равенства работ внешних и внутренних 
сил А.=Ам приравнивают формулы (11.37) и (11.38), 
а угол поворота ф заменяют его значением по формуле 
(11.36). Тогда 

2 gl 

“12 (3—1) =, (2M, + M+ M;) А (2M, + My + Ми). 
(11.39) 

Если одна из нижних сеток плиты не доходит до опо- 
ры на 1/41, площадь нижней рабочей арматуры, пресе- 
ченной линейным пластическим шарниром в краевой по- 
лосе, будет вдвое меньше и формула (11.39) принимает 
ВИД 

gli | 
2. (9—1) = (2М, + My + My) + 

3 1 р 
+ ( My Mit My ми ) (11.40) 

В правые части уравнений (11.39) и (11.40) входят 
расчетные моменты на единицу ширины плиты: два про- 
летных момента М1, М. и четыре опорных момента М, 
М, ‚ Ми, Ми. Пользуясь рекомендуемыми соотношениями 
между расчетными моментами, согласно табл. 11.2 за- 
дачу сводят к одному неизвестному. 

11.2. Соотношения между расчетными моментами в плитах, 
опертых по контуру 

l/l; M,/M, M,/M, 4 M,/M, | My)/M, в ММ, 

1.015 5,2...1 1,3...2,5 1,3...2,5 
1,5...2 0,15...0,5 1...2 0,2...0,75 



Если плита имеет один или несколько свободно опер- 
тых краев, то соответствующие опорные моменты в урав- 
нениях (11.39) и (11.40) принимают равными нулю. 

Расчетные пролеты Д и 2 принимают равными рас- 
стоянию в свету между балками или расстоянию от оси 
опоры на стене до грани балки (при свободном опира- 
НИИ). 

В плитах, окаймленных по всему контуру монолитно 
связанными с ними балками, в предельном равновесии 
возникают распоры, повышающие их несущую способ- 
ность. Поэтому при подборе сечений арматуры плит из- 
гибающие моменты, определенные расчетом, следует 
уменьшить: в .сечениях средних пролетов и у средних 
опор — на 20 %; в сечениях первых пролетов и первых 
промежуточных опор при [+:/1<1,5 — на 20% и при 
Lo<l,/l<2 — на 10% (1 — расчетный пролет плиты 
в направлении, перпендикулярном краю перекрытия; 
[, — расчетный пролет плиты в направлении, параллель- 
ном краю перекрытия). 

Сечение арматуры плит подбирают как для прямо- 
угольных сечений. Рабочую арматуру в направлении 
меньшего пролета располагают ниже арматуры, идущей 
в направлении большего пролета. В соответствии с та- 
ким расположением арматуры рабочая высота сечения 
плиты для каждого направления различна и будет отли- 
чаться на размер диаметра арматуры. 

11.4.3. Расчет и конструирование балок 

Нагрузка от плиты на балки передается по грузовым 
площадям в виде треугольников или трапеций (рис. 
11.31, а,б). 

Для определения этой нагрузки проводят биссектри- 
сы углов панели до их пересечения (см. рис. 11.31,6). 
Произведение нагрузки g+v. (на 1 м?) на соответствую- 
щую грузовую площадь даст полную нагрузку на пролет 
балки, загруженной с двух сторон панелями: 
для балки пролетом 

R, = (@ +9) 1/2; 
для балки пролетом 

К» = (g + 0) И (2, — 1) /2. 

В свободно лежащей балке изгибающие моменты от 
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Рис. 11.31. Расчетные схемы и армирование балок ребристых пере- 
крытий с плитами, опертыми по контуру 

а — нагрузка от плиты по грузовым площадям в виде треугольников и трапе- 

ций: 6 — распределение нагрузки по биссектрисам углов панели; в — армиро- 
вание балок 

такой нагрузки соответственно 

M, = (g +0) 112; (11.41) 

M,=(g+o)4, (313 — 11) /24. (11.42) 

Кроме Toro, следует учесть равномерно распределен- 
ную нагрузку 4дь от собственного веса балки и части пе- 

рекрытия с временной нагрузкой на ней, определяемой 
по грузовой полосе, равной ширине балки 6. 

Расчетный пролет балок принимают равным расстоя- 

нию в свету между колоннами или расстоянию от оси 
опоры на стене (при свободном опирании) до грани пер- 

вой колонны. Для упрощения принимают расчетный про- 
лет балки равным пролету в свету между ребрами (с не- 
которой погрешностью в сторону увеличения расчетного 
пролета балки). 

Изгибающие моменты с учетом перераспределения со- 
ставляют: в первом пролете и на лервой промежуточной 
опоре | 

М=0,7М, + (9 2/11); (11.43) 
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в средних пролетах и на средних опорах 

М=0,5Мь + (4ь 2/16), (11.44) 

где Мо определяют по формулам (11.41) и (11.42). 
В трехпролетной балке момент в среднем пролете сле- 

дует принимать не менее момента защемленной балки 

M = 0,4M, + 4% 2/24. 

Порядок подбора сечения и принцип армирования 
балки такие же, как главной балки ребристого перекры- 
тия с балочными плитами. На опорах балки армируют 
седловидными каркасами (рис. 11.31, в), что позволяет 
осуществить независимое армирование в пересечениях 
на колоннах. 

11.5. Перекрытия с плитами, опертыми 
но трем сторонам 

11.5.1. Конструктивная схема перекрытий 

В состав конструктивной схемы входят сборные пли- 
ты, опирающиеся по трем сторонам контура — двум ко- 
ротким и одной длинной — и поддерживающие их попе- 
речные и продольные стены (рис. 11.32, а). Размеры сто- 
POH плиты в длиином направлении составляют 6...6,4 м, 
в коротком — 3...3,2 м; толщина сплошных плит 160 мм. 
Эти перекрытия получили довольно широкое применение 
в строительстве мпогоэтажных папельных жилых зданий. 
В сравнении с такими же балочными плитами, работаю- 
щими па изгиб только в одном, длинном, направлении, 
они приводят к существенной экономии арматурной ста- 
ЛИ, (до 25 $ ). 

11.5.2. Конструирование и расчет плит, 
‚ опертых по трем сторонам 

В длинном направлении плиты, опертые по ‘трем сто- 
ронам, армируют напрягаемой стержневой арматурой 
класса А-У е электротермическим натяжением, в корот- 
ком направлении — арматурой из проволоки класса Вр-1 
без предварительного напряжения. Исследования, про- 
веденные в МИСИ им. В. В. Куйбышева, показали, что 
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Рис. 11.32. Перекрытие с плитами, опертыми по трем сторонам 

а — конструктивный план; 6 — схемы излома плит в предельном равновесии 

при переходе в предельное равновесие происходит полное 
перераспределение усилий и напряжения в напрягаемой 
и ненапрягаемой арматуре достигают условного предела 
текучести. 

В предельном равновесии под влиянием возникающих 

линейных пластических шарниров плита разделяется на 
плоские звенья. В зависимости от отношения размеров 
короткой и длинной сторон, равном ^=/йЙ, интенсивно- 
сти армирования в коротком и длинном направлении, 
оцениваемой отношением пролетных моментов А ==/М2/М! 
возможна одна из двух схем излома: при tgax2a — 

полуконверт; при {%>2^ — неполный полуконверт, 
% — угол уклона линейного пластического шарнира (рис. 
11.82, 6). В расчетной схеме при расчете несущей способ- 
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ности кинематическим способом метода предельного рав- 
новесия плита считается шарнирно опертой, с закреплен- 
ными от подъема углами. 

Из условия равенства работ внешних и внутренних 
сил А.=Ам находят значение изгибающего момента. При 
схеме излома tg и=<2/А изгибающий момент 

М, = 90 (64 — ва) /24 (24 - ketg a); (11.45) 

из условия минимальной несущей способности (макси- 
мального момента) dM,/dx=0 получают выражение для 
угла уклона линейного пластического шарнира: 

etg а == (1/64) + V 1/3602 + 1/34. (11.46) 
При схеме излома tg a>>2A изгибающий момент 

М, = 91 (6 — 42? ctg а.) /24 (tg a ++ Ес a); (11.47) 

из условия dM,/dx==0 получают значение 

св = (1/3) (— on + И 4-9). (11.48) 
Нанменьшего суммарного расхода арматурной стали 

в типовых плитах с отношением сторон ^=0,5 достигают 
при значении А =0,2. При этом обеспечивается также 
прочность сборной плиты на монтаже, когда от собствен- 
ного веса она работает в длинном направлении на изгиб 
по балочной схеме. 

11.6. Балочные сборно-монолитные перекрытия 

11.6.1. Сущность сборно-монолитной 
конструкции 

Сборно-монолитная конструкция перекрытия состоит 
из сборных элементов и монолитных частей, бетонируе- 
мых непосредственно на площадке. Затвердевший бетон 
этих монолитных участков связывает конструкцию в еди- 
ную совместно работающую систему. 

Сборные элементы перекрытия служат остовом для 
монолитного бетона и в них размещена основная, чаще 
всего папрягаемая арматура. Дополнительную арматуру 
при монтаже можно укладывать на остов из сборных эле- 
ментов. Сборные элементы изготовляют из бетона отно- 
сительно высоких классов, бетон же монолитных участ- 
ков может быть класса B15. 

Работа сборно-монолитной конструкции характеризу- 
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ется тем, что деформации монолитного бетона следуют 
за деформациями бетона сборных элементов, и трещины 
в монолитном бетоне не могут развиваться до тех пор, 
пока OHH' He появятся в предварительно напряженном бе- 
тоне сборных элементов. Опыты показали, что совмест- 
ная работа сборных предварительно напряженных эле- 
ментов и монолитных частей возможна и при бетонах на 
пористых заполнителях. 

Применение сборно-монолитных конструкций требует 
соответствующего обоснования, так как на площадке не- 
обходима организация двух процессов производства ра- 
бот с различной технологией и применением различных 
механизмов: монтаж сборных элементов и бетонирование 
монолитных участков. 

11.6.2. Конструкции сборно-монолитных 
перекрытий 

При пролетах до 9 м возможны перекрытия с предва- 
рительно напряженными элементами, которые имеют вид 
железобетонной доски и служат остовом растянутой зо- 
ны балки, снабженной арматурой (рис. 11.33). На эти 
элементы устанавливают корытообразные армированные 
элементы, а по ним, как по опалубочной форме, уклады- 
вают монолитный бетон. В неразрезных перекрытиях опи- 
санного типа над опорами устанавливают дополнитель- 
ную арматуру. Конструкция сборно-монолитного пере- 
крытия, в котором объем монолитного бетона составляет 
30 % общего бетона в перекрытии (рис. 11.34), образо- 
вана из сборных предварительно напряженных досок 
и панелей корытной формы. | 

Бетон замоноличивания укладывают в пазы между 
боковыми гранями смежных панелей. Неразрезность 
главной и второстепенных балок достигают укладкой на 
монтаже опорной арматуры. Для лучшей связи между 
сборным и монолитным бетоном из железобетонной до- 
ски — днища главной балки — выпущены хомуты. 

Сборно-монолитные ребристые перекрытия рассчиты- 
вают с учетом перераспределения моментов, что дает воз- 
можность уменьшить количество опорной арматуры, ук- 
ладываемой на монтаже. Возможность выравнивания 
моментов для неразрезных сборно-монолитных элемен- 
тов проверена специальными опытами. 
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`Рис. 11.33. Сборно-монолитные перекрытия 
1 — монолитный бетон; 3 — предварительно напряженная железобетонная дос- 

ка; 3 — сборный элемент 
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Рис. 11.34. Ребристые сборно-монолитные перекрытия с остовом из 
железобетонных панелей 

11.7. Безбалочные перекрытия 

11.71. Безбалочные сборные перекрытия 

Безбалочное сборное перекрытие представляет собой 
систему сборных панелей, опертых непосредственно на 
капители колонн (рис. 11.35). Основное конструктивное 
назначение капителей в том, чтобы обеспечить жесткое 
сопряжение перекрытия с колоннами, уменьшить размер 
расчетных пролетов и создать опору для панелей. Сетка 
колонн — обычно квадратная размером 6Ж6 м. 

Преимущество ‘безбалочных панельных перекрытий 
в сравнении с балочными — в лучшем использовании 
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Рис. 11.35. Конструкция безбалочного сборного перекрытия с ребри- 
стыми панелями 

а — общий вид; 6 — конструктивный план U разрезы 

объема помещений из-за отсутствия выступающих ребер, 
облегчении устройства различных производственных про- 
водок и коммуникаций. Благодаря сравнительно неболь- 
шой конструктивной высоте безбалочного перекрытия 
уменьшается общая высота многоэтажного здания и со- 
кращается расход стеновых материалов. Безбалочные 
панельные перекрытия применяют преимущественно для 
многоэтажных складов, холодильников, мясокомбинатов, 
а также для других производственных зданий с больши- 
ми временными нагрузками. При временных нагрузках 
на перекрытия 10 кН/м? и более безбалочные панельные 
перекрытия экономичнее балочных. 

Конструкция сборного безбалочного перекрытия со- 
стоит из трех основных элементов: капители, надколон- 
ной панели и пролетной панели. Капитель опирается на 
уширения колонны и воспринимает нагрузку от надко- 
лонных панелей, идущих в двух взаимно перпендикуляр- 
ных направлениях и работающих как балки. В целях 
создания неразрезности надколонные панели закрепля-
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Рис. 11.36. Конструкция безбалочного сборного перекрытия с пустот- 
ными панелями 

а — конструктивный план и разрез; 6 — детали капители 

ют поверху сваркой закладных деталей. Пролетная па- 
нель опирается по четырем сторонам на надколонные 
панели, нмеющие полки, и работает на изгиб в двух на- 
правлепиях как плита, опертая по контуру. После сварки 
закладных деталей папели в сопряжениях замоноличи- 
вают. 

Безбалочное сборное перекрытие работает подобно 
ребристому перекрытию с плитами, опертыми по конту- 
ру, в котором надколонные панели выполняют роль ши- 
роких балок. Панели перекрытий выполняют ребристыми 
(см. рис. 11.35) или пустотными (рис. 11.36), а капите- 
ли — полными или сплошными. Колонны имеют поэтаж- 
ную разрезку. 

Экспериментальные исследования безбалочных пере- 
крытий показали, что надколонные панели в поперечном 
направлении обладают небольшой деформативностью, 
и продольная рабочая арматура может в них распола- 
гаться по всему поперечному сечению равномерно. 

Пролетный момент квадратной панели определяют 
с учетом ее частичного закрепления в контурных ребрах 
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и с учетом податливости опорного контура. Опорные 
и пролетные моменты надколонных панелей определяют 
как для неразрезной балки. с учетом перераспределения 
моментов. 

Расчетный пролет надколонных панелей принимают 
равным расстоянию в свету между краями капители, 
умноженному на 1,05. 

Капители рассчитывают в обоих направлениях на на- 
грузку от опоры давлений и моментов надколонных плит. 
Расчетную арматуру укладывают по верху капители, 
стенки капителей армируют конструктивно. Кроме того, 
капители рассчитывают на монтажную нагрузку как кон- 
соли. 

Колонны каркаса рассчитывают на действие продоль- 
ной сжимающей силы N от нагрузки на вышележащих 
этажах и на действие изгибающего момента М от одно- 
сторонней временной нагрузки на перекрытии. 

11.7.2. Безбалочные монолитные перекрытия 

Безбалочное монолитное перекрытие представляет 
собой сплошную плиту, опертую непосредственно на ко- 
лонны с капителями (рис. 11.37, а). Устройство капите- 
лей вызывается конструктивными соображениями, с тем 
чтобы создать достаточную жесткость в месте сопряже- 
ния монолитной плиты с колонной, обеспечить прочность 
плиты на продавливание по периметру капители, умень- 
шить расчетный пролет безбалочной плиты и более рав- 
номерно распределить моменты по ее ширине. 

Безбалочные перекрытия проектируют с квадратной 
или прямоугольной равнопролетной сеткой колонн. Отно- 
шение большего пролета к меньшему при прямоугольной 
сетке ограничивается отношением [›/11<1,5. Рациональ- 
ная квадратная сетка колонн — 6X6 м. По контуру зда- 
ния безбалочная плита может опираться на несущие сте- 
ны, контурные обвязки или консольно выступать за 
капители крайних колонн (рис. 11.37,6). 

Для опирания безбалочной плиты на колонны в про- 
изводственных зданиях применяют капители трех типов 
(рис. 11.37,8): тип [Г — при легких нагрузках, типы Пи 
ПТ — при тяжелых нагрузках. В капителях всех трех ти- 
пов размер между пересечениями напряжений скосов 
с нижней поверхностью плиты принят исходя из распре- 
деления опорного давления в бетоне под углом 45°. Этот 
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Рис. 11.37. Конструкция безбалочного монолитного перекрытия 
2 = общий вид; 6 — деталь опирания плиты по наружному контуру здания; 
“TO же, на капители колонн; 1 — стена; 2 — обвязка; 3 — крайняя колонна; 

4 — консоль 

размер принимают с==0,2...0,31. Размеры и очертание ка- 
иителей должны быть подобраны Tak, чтобы исключить 
продавливание безбалочной плиты по периметру капите- 
ли, Для этого на любом расстоянии х и соответственно 
у от оси колонны (рис. 11.38) должно быть соблюдено 
условие прочности: 

9 < Кы bhy, 

где 

Q= 9 [hi — 4 (x + Mo) Y + hy): (11.49) 
b= 4(x-+y+ hy); (11.50) 

при квадратных капителях X=y. 
Толщину монолитной безбалочной плиты находят из 

условия достаточной ее жесткости A=1/32...1/35lo, где 
[> — размер большого пролета при прямоугольной сетке 
колонн; для безбалочной плиты из бетона на пористых 
заполнителях й==1/27...1/30{.. 

Безбалочное перекрытие рассчитывают по методу пре- 
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Пл ho Рис. 11.38. К определегию раз- 
{ меров капители И ро ai

 

и 

<
 

ЕТ. 
Рис. 11.39. К расчету безбалочного перекрытия по методу предельно- 

го равновесия 
а — линейные пластические шарниры при полосовой нагрузке; 6 — линейные 
пластические шарниры с раскрытием внизу при сплошной нагрузке; в— об- 

щая схема линейных пластических шарниров 

дельного равновесия. Экспериментально установлено, 
что для безбалочной плиты опасными (расчетными) за- 
гружениями являются: полосовая нагрузка через пролет 
и сплошная по всей площади. При этих загружениях воз- 
можны две схемы расположения линейных пластических 
шарниров плиты. 

При полосовой нагрузке в предельном равновесии об- 
разуются три линейных пластических шарнира, соединя- 
ющих звенья в местах излома (рис. 11.39, а). В пролете 
пластический шарнир образуется по оси загруженных па- 
нелей и трещины раскрываются внизу. У опор пластиче- 
ские шарниры отстоят от осей колонн на расстоянии ст, 
зависящем от формы и размеров капителей, трещины 
раскрываются вверху. В крайних панелях при свободном 
опирании на стену по наружному краю образуются всего 
два линейных шарнира — один в пролете и один у опоры 
вблизи первого промежуточного ряда колонн. 

При сплошном загружении безбалочного перекрытия 
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в средних панелях возникают взаимно перпендикулярные 
и параллельные рядам колонн линейные пластические 
шарниры с раскрытием трещин внизу; при этом каждая 
панель делится пластическими шарнирами на четыре зве- 
на, вращающихся вокруг опорных линейных пластических 
шарниров, оси которых расположены в зоне капителей 
обычно под углом 45° к рядам колонн (рис. 11.39, 6, в). 
В средних панелях над опорными пластическими шарни- 
рами трещины раскрываются только вверху, а по линиям 
колонн — прорезают всю толщину плиты. В крайних па- 
нелях схема образования линейных пластических шарни- 
ров изменяется в зависимости от конструкции опор (сво- 
бодное опирание на стену, наличие полукапителей на 
колоннах и окаймляющих балок ит. п.). 

При загружении полосовой нагрузкой для случая из- 
лома отдельной полосы с образованием двух звеньев, 
соединенных тремя линейными шарнирами, среднюю па- 
нель рассчитывают из условия, что суммы опорного 
и пролетного моментов, воспринимаемых сечением плиты 
в пластических шарнирах Msyp=RsAssupZsup и Mi= 
=R;As 12: равны балочному моменту плиты шириной [5 
и пролетом /;, т. е. 

Gly (ly — 2c,)2 

8 
< К. (As sup 2sup + Ag 121). (11.51) 

Так же в другом направлении плиты: 

gly (lg — 25.) = 

— 8 a Ry (As sup Zsup + А; 1 21), (11.52) 

где 4 — суммарная нагрузка на | м? плиты; Cy, с› — расстояния от 
опорных пластических шарниров до оси ближайших к ним рядов ко- 
лонн в направлениях Ди ly; А; — площадь сечения арматуры в опор- 
HOM пластическом шарнире в пределах одной панели; As. — площадь 
сечения арматуры в пролетном пластическом шарнире в пределах 
одной Панели; Zsup и 21 — плечо внутренней пары в опорном и про- 
летном пластических шарнирах. 

Вводят обозначения 0;„р=А 55 ир/Аз1 и 0, =А:/Аз: для 
коэффициентов, характеризующих соотношение между 
площадью арматуры в опорных и пролетных сечениях, 
где А =А,ир-Аз;1 суммарная площадь сечения арма- 
туры. 

Подставляя 6;5ир и 0, в условие (11.51), получают 

gly (п —2c,)? 

8 

7 
< Ry Aas 21( Bou ри +61). (11.53) 
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Рис. 11.40. Армирование безбалочного перекрытия узкими сетками 
а — план верхних сеток; 6 — то же нижних 

| 

So били 10 м Ффдили 10 \ 7. или 10 

08 через 100... 150MM 
А, 

iN | Я + А - НЫЙ, г r i 
| Г — = 

5 f | ЕР | | + 

arti ААА НЕЕ 
. | | м М v4 — + 

т - fF 

Рис. 11.41. Армирование капителей колонн 

При сплошном загружении квадратной панели, оди- 
наково армированной в обоих направлениях А; =А; = 
==А,;о, условие прочности 

cB Cc 4 /с \3 2 
[1-27 +3 (+) | < №4 (вр uP 46), (11.54) 

21 

830 



где с — катет прямоугольного треугольника, отламывающегося от 
четверти панели. 

При расчете средних панелей рекомендуется принн- 
мать Osyp==0,0...0,67; 0, =0,5...0,33; e1/ty И 62/15 — в пре- 
делах 0,08...0,12. При расчете крайних панелей в зави- 
симости от способа опирания безбалочной плиты по кон- 
туру рассматривают несколько возможных схем излома. 

Монолитную безбалочную плиту армируют рулонны- 
ми или плоскими сварными сетками. Пролетные моменты 
воспринимаются сетками, уложенными внизу, а опорные 
моменты — сетками, уложенными вверху. Применяемые 
для армирования безбалочной плиты узкие сетки с про- 
дольной рабочей арматурой на участках, где растягиваю- 
щие усилия возникают в двух направлениях, укладыва- 
ют в два слоя по двум взаимно перпендикулярным на- 
правлениям (рис. 11.40). Вблизи колонн BepxilHe сетки 
раздвигают либо устраивают в них отверстия с установ- 
кой дополнительных стержней, компенсирующих пре- 
рванную арматуру. | 

Капители колонн армируют по конструктивным сооб- 
ражениям, главным образом для восприятия усадочных 
и температурных усилий (рис. 11.41). 

11.7.3. Безбалочные сборно-монолитные 
перекрытия 

В безбалочных сборно-мополитных перекрытиях OCTO- 
вом для мополитного бетона служат сборные элемен- 
ты — надколонные и пролетные панели (рис. 11.42). 

Одно из возможных решений состоит в том, что капи- 
тели на монтаже временно крепят к колоннам съемными 
хомутами. Связь между колонной и капителью создается 
после замоноличивания перекрытия и образования бетон- 
ных шпонок на поверхности колонны. 

На капителях колонн в двух взаимно перпендикуляр- 
ных направлениях укладывают надколонные плиты тол- 
щиной 50...60 мм; в центре — пролетную плиту такой же 
толщины, опертую по контуру. Сборные плиты — пред- 
варительно напряженные, армированные высокопрочной 
арматурой. 

Сборный остов перекрытия замоноличен слоями бето- 
на толщиной 40...50 мм по пролетной плите и 90...100 мм 
по надколонным плитам. В целях создания неразрезности 
в местах действия опорных моментов уложена верхняя 
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Рис. 11.42. Конструкция 
безбалочного сборно-мо- 
нолитного перекрытия 

арматура в виде сварных сеток. В этом перекрытии объ- 
ем монолитного бетона составляет около 50 % общего 
бетона перекрытия. 

Общий расход бетона и арматуры для сборно-моно- 
литных или монолитных безбалочных перекрытий превы- 
шает соответствующий расход для сборных безбалочных 
перекрытий, выполненных из ребристых или пустотных 
панелей, при одинаковых нагрузках. 

Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 
главы 11 

1. Как классифицируют плоские железобетонные перекрытия? 
При каком соотношении сторон плиты перекрытия работают на изгиб 
в двух направлениях? 

2. Как компонуют конструктивную схему балочного сборного 
перекрытия? 

3. Какие формы поперечного сечения имеют сборные плиты пере- 
крытий? 

4. Kak армируют сборные плиты: ребристые, многопустотные, 
сплошные? 

5. Какова последовательность расчета сборных плит перекрытия? 
Как предварительно определяют высоту сечения плиты? 

. . 6. Как выполняют расчет полки сборной ребристой плиты на 
местный изгиб? 

7. В чем сущность расчета статически неопределенной железобе- 
тонной конструкции с учетом перераспределения усилий? В чем до- 
стоинство этого метода? 

8. В чем заключается статический и кинематический способы рас- 
чета метода предельного равновесия? 

9. В чем заключаются конструктивные требования по армирова- 
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нию статически неопределимой железобетонной конструкции, отвеча- 
ющие предпосылке расчета по методу предельного равновесия? 

10. Какова последовательность расчета ригеля перекрытия в yn- 
ругой схеме и возможные схемы загружения временной нагруЗкой? 

11. Как производится практическое перераспределение моментов 
при расчете неразрезного ригеля? 

12. Как армируют неразрезной ригель и как строят эпюру ap.«a. 
туры? 

13. Какие применяют типы стыков сборного ригеля с колонной, 
в чем их преимущества и недостатки? 

14. Как армируют и рассчитывают по прочности консоли ко- 
лонны? 

15. В чем заключается компоновка конструктивной схемы ребри- 
стого монолитного перекрытия с балочными плитами? 

16. Как армируют и рассчитывают балочные плиты? Как учиты- 
вают влияние распора в предельном равновесии? 

17. Какую применяют расчетную схему второстепенной балки мо- 
нолитного перекрытия и как ее армируют? 

18. Как определяют усилия во второстепенной балке? 
19. В чем особенность расчета прочности нормальных сечений 

второстепенной балки монолитного перекрытия в пролете и на опоре? 
20. В чем состоит особенность расчета и конструирования глав- 

ной балки монолитного ребристого перекрытия? 
21. В чем состоит особенность конструктивной схемы ребристых 

монолитных перекрытий с плитами, опертыми по контуру? 
22. Как армируют монолитные плиты, опертые по контуру? 
23. Как рассчитывают плиты, опертые по контуру, по методу пре- 

дельного равновесия? 
24. В чем особенности расчета балок монолитных перекрытий 

с плитами, опертыми по контуру? 
25. Какова конструктивная схема перекрытий с плитами, оперты- 

ми по трем сторонам? В чем экономические преимущества этих 
перекрытий? 

26. Как конструктируют и рассчитывают плиты, опертые по трем 
сторонам? 

27. В чем сущность сборно-монолитной конструкции балочного 
перекрытия? 

28. Для каких зданий применяют безбалочные перекрытия? В чем 
достоинства этих перекрытий? 

29. Из каких элементов состоит конструкция безбалочного сбор- 
ного перекрытия? 

30. Как рассчитывают элементы безбалочного сборного перекры- 
тия? 

31. Как армируют безбалочное монолитное перекрытие? 
32. Как определяют размеры капителей безбалочного монолит- 

ного первкрытия? 
83. В какой последовательности рассчитывают безбалочное мо- 

нолитное перекрытие по методу предельного равновесия? 
34. В чем состоит особенность конструкции безбалочного сбор- 

ч0-монолитного перекрытия?



Рис. 124. Типы железобетон- 

a ных фундаментов 

‚а— отдельный; 6 — ленточный; 
‚в — сплошной 

L 

ГЛАВА 12. ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫЕ ФУНДАМЕНТЫ 

12.1. Общие сведения 

В инженерных сооружениях, промышленных и граж- 
данских зданиях широко применяют железобетонные 
фундаменты. Они бывают трех типов (рис. 12.1): отдель- 
ные — под каждой колонной; ленточные — под рядами 

колонн в одном или двух направлениях, а также под не- 
сущими стенами; сплошные — под всем сооружением. 
Фундаменты возводят чаще всего на естественных осно- 
ваниях (они преимущественно и рассмотрены здесь), но 
в ряде случаев выполняют и на сваях. В последнем слу- 
чае фундамент представляет собой группу свай, объеди- 
ненную поверху распределительной железобетонной пли- 
той — ростверком. 

Отдельные фундаменты устраивают при относительно 
небольших нагрузках и достаточно редком размещении 
колонн. Ленточные фундаменты под рядами колонн де- 
лают тогда, когда подошвы отдельных фундаментов близ- 
ко подходят друг к другу, что обычно бывает при слабых 
грунтах и больших нагрузках. Целесообразно применять 
ленточные фундаменты при неоднородных грунтах и внеш- 
них нагрузках, различных по значению, так как они вы- 
равнивают неравномерные осадки основания. Если не- 
сущая способность ленточных фундаментов недостаточна 
или деформации основания под ними больше допустимых, 
то устраивают сплошные фундаменты. Они в еще боль- 
шей мере выравнивают ‘осадки основания. Эти фундамен- 
ты применяют при слабых и неоднородных грунтах, а так- 
же при значительных и неравномерно распределенных на- 
грузках. 
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Стоимость фундаментов составляет 4..6% общей 
стоимости здания. Тщательной проработкой конструкции 
фундаментов можно достичь ощутимого экономического 
эффекта. Для крупных сооружений конструкцию фунда- 
ментов выбирают из сопоставления стоимости, расхода 
материалов и трудовых затрат при различных вариантах 
конструктивных решений. 

По способу изготовления фундаменты бывают сбор- 
ные и монолитные. 

12.2. Отдельные фундаменты колонн 
12.2.1. Конструкции сборных фундаментов 

В зависимости от размеров сборные фундаменты ко- 
лонн выполняют цельными и составными. Размеры цель- 
ных фундаментов (рис. 12.2) относительно невелики. Их 
выполняют из тяжелых бетонов классов В15...В25, уста- 
навливают на песчано-гравийную уплотненную подготов- 
ку толщиной 100 мм. В фундаментах предусматривают 
арматуру, располагаемую по подошве в виде сварных 
сеток. Минимальную толщину защитного слоя арматуры 
принимают 35 мм. Если под фундаментом нет подготовки, 
то защитный слой делают не менее 70 мм. 

Сборные колонны заделывают в специальные гнезда 
(стаканы) фундаментов. Глубину заделки dp принимают 
равной 1...1,5 большему размеру поперечного сечения ко- 
JOUH или в 15 раза больше. Толщина нижней плиты 
гнезда должна быть не менее 200 мм. Зазоры между ко- 
лонной и стенками стакана принимают следующими: по- 
низу — не менсе 50 мм, поверху — не менее 75 мм. При 
монтаже колонну устанавливают в гнездо с помощью 
подкладок и клиньев или кондуктора и рихтуют, после 
чего зазоры заполняют бетоном класса В17,5 на мелком 
заполнителе. . 

Сборные фундаменты больших размеров, как правило, 
выполняют составными из нескольких монтажных блоков 
(рис. 12.3). На них расходуется больше материалов, чем 
на цельные. При значительных моментах и горизонталь- 
ных распорах блоки составных фундаментов соединяют 
между собой сваркой выпусков, анкеров, закладных де- 
талей ит. п. 
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Рис. 12.2. Сборные цельные железобетонные фундаменты колонн 

а — общий вид; 6 — сечение; в — сопряжение сборной колонны с фундамен- 
TOM; | — гнездо колонны; 2 — петли; 3 — фундамент; 4 — подготовка; 5 — свар- 

ная сетка 

Рис. 12.3. Составные железо- 
бетонные фундаменты 

1 — подколонник; 2 — фундаментная 
плита цельная; 3—то же блочная; 

Я — подколонные блоки 

12.2.2. Конструкции монолитных фундаментов 

Монолитные отдельные фундаменты устраивают под 
сборные и монолитные каркасы зданий и сооружений. 
Типовые конструкции монолитных фундаментов, сопря- 
гаемых со сборными колоннами, разработаны под уни- 
фицированные размеры (кратные 300 мм): площадь по- 
‚дошвы — (1,5 Хх 1,5)...(65,4) м, высота фундамента — 

1,5; 1,8; 2,4; 3; 3,6 и 4,2 м (рис. 12.4). В фундаментах при- 
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Рис. 12.4. Монолитный отдельный фундамент, сопрягаемый со сбор- 
ной колонной 

а — общий вид и схема армирования; 6 — схема армирования стакана подко- 
лонника; 1|— сборная колонна; 2— подколонник; 3-— каркас подколонникал 
4 — фундаментная плита; 5 — арматурные сетки фундаментной плиты; 6 — 
сварные сетки стакана; 7-— сегки косвенного армирования днища стакана; 

8 — вертикальные стержни каркаса подколонника 

няты: удлиненный подколонник, армированный простран- 
ственным каркасом; фундаментная плита с отношением 
размера вылета к толщине до 1:2, армированная двой- 
ной сварной сеткой; высоко размещенный армированный 
NOAKOJIOHHHK. 

Монолитные фундаменты, сопрягаемые с монолитны- 
ми колонками (рис. 12.5), бывают по форме ступенчаты- 
ми и пирамидальными (ступенчатые по устройству опа- 
лубки проще). Общую высоту фундамента А принимают 
такой, чтобы не требовалось его армирования хомутами 
и отгибами. Давление от колонн передается на фунда- 
мент, отклоняясь от вертикали в пределах 45°. Этим ру- 
ководствуются при назначении размеров верхних ступе- 
ней фундамента (см. рис. 12.5, в). 

Монолитные фундаменты, как и сборные, армируют 
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Рис. 12.5. Монолитные железобетонные отдельные фундаменты 
а — фундамент одноступенчатый; 6 —то же: двухступенчатый; в — то же трех- 
ступенчатый; г—то же пирамидальный; д — армирование фундамента по по- 

дошве нестандартными сварными сетками; 1 — выпуски каркасов; 2— второй 
(снизу) хомут каркаса; 3 — первый хомут каркаса; 4 — сварные сетка 

сварными сетками только по подошве. При размерах сто- 
роны подошвы более 3M в целях экономии стали приме- 
няют нестандартные сварные сетки, в которых половину 
стержней не доводят до конца на 1/ю длины (см. рис. 
12.5, 0). 

Для связи с монолитной колонной из фундамента 
выпускают арматуру с площадью сечения, равной рас- 
четному сечению арматуры колонны у обреза фундамен- 
та. В пределах фундамента выпуски соединяют хомутами 
в каркас, который устанавливают на бетонные или кир- 
пичные прокладки. Длина выпусков из фундаментов 
должна быть достаточной для устройства стыка армату- 
ры согласно существующим требованиям. Стыки выпу- 
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Рис. 12.6. Ростверк отдельной опоры 
а— план; 6 — схема внутренних сил; в — схема армирования; 1 — арматурныг 
контурные пояса для восприятия распора; 2— арматура центральной зоны 

ростверка; 3 — хомуты контурных поясов 

сков делают выше уровня пола. Арматуру колонн можно 
соединять с выпусками внахлестку без сварки по общим 
правилам конструирования таких стыков. В колоннах, 
центрально сжатых или внецентренно сжатых при малых 
эксцентриситетах, арматуру соединяют с выпусками 
водном месте; в колоннах, внецентренно сжатых при 
больших эксцентриситетах, — не менее чем в двух уров- 
нях с каждой стороны колонны. Если при этом на одной 
стороне сечения колонны находится три стержня, то пер- 
вым соединяют средний. 

Арматуру колонн с выпусками лучше соединять дуго- 
вой сваркой. Конструкция стыка должна быть удобной 
Для монтажа и сварки. Если все сечение армировано 
лишь четырьмя стержнями, то стыки выполняют только 
сварными. 

Ростверки свайных фундаментов предназначены для пе- 
едачи давления от опор на сваи. Ростверк представляет 
бой жесткую плиту (рис. 12.6), в которой давление от 
колонны распространяется от опоры во все стороны в пла- 
не. По направлениям от центра опоры в стороны свай 
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эти силы передаются непосредственно на сваи; в пролете 
между сваями (рис. 12.6, 6) они должны быть уравнове- 
шены силами Ро, которые необходимо «подвесить» к сжа- 
той зоне ростверка и таким образом также передать на 
сваи. В соответствии с этим устанавливают схему арми- 
рования ростверка: арматурные контурные пояса сдер- 
живают распор от сил Fy; объемлющие их хомуты BOC- 
принимают силы Po и анкеруются в бетоне сжатой зоны 
роетверка; понизу в центральной зоне ростверка разме- 
щается  пролетная растянутая арматура (см. рис. 
12.6, в). 

12.2.3. Расчет фундаментов 

Общие положения. В общем случае размеры подошвы 
фундамента назначают согласно требованиям норм про- 
ектирования оснований зданий и сооружений, рассчиты- 
вая основания по несущей способности и по деформаци- 
ям, что изложено в курсе оснований и фундаментов. До- 
пускается предварительно определять размеры подошвы 
фундаментов зданий классов Ги II, а также окончатель- 
но их назначать для фундаментов зданий и сооружений 
класса III при основаниях, сжимаемость которых He уве- 
личивается с глубиной, из условия, что среднее давление 
на основание под подошвой фундамента не превышает 
значения, вычисляемого по расчетному давлению Ro, 
фиксированному для фундаментов шириной | M Ha глу- 
бине 2 м. 

Расчетное давление Ю зависит от вида и состояния 
грунта; еге принимают по результатам инженерно-геоло- 
гических изысканий площадки строительства и по ука- 
заниям норм. 

Для окончательного назначения размеров фундамента 
расчетное давление на грунт основания А определяют по 
формулам: 
при 4—2 м 

R = Ro [1 -{ А! (6 — 65) /6о] (4 + do) 124; 

при 4>>2 м 
Oe). 

R= RU! -- к, (5 — 5,)/6,) + ky ¥ (9—4), 

где Би d — соответственно ширина и глубина заложения проектируе- 
мого фундамента, м; и =1м; do = 2 м; у — нагрузка от веса | M? 
грунта, расположенного выше подошвы фундамента, кН/м3; А = 
=0,125 — коэффициент, принимаемый для оснований, сложенных 
крупнообломочными и песчаными грунтами; А! =0,05 — To же, пылева- 
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тыми песками, супесями, суглинками и глинами; ko=0,25 — коэффи- 
цнент, принимаемый для оснований, сложенных крупнообломочными 
н песчаными грунтами; А›=0,2 —то же, супесями и суглинками; 
&›=0,15 — то же, глинами. 

Опыты показали, что давление на основание по подо- 

шве фундамента в общем случае распределяется нерав- 
номерно в зависимости от жесткости фундамента, свойств 
грунта, интенсивности среднего давления. При расчетах 
условно принимают, что оно распределено равномерно. 

Давление. на грунт у края фундамента, загруженного 
внецентренно в одном направлении, не должно превы- 

шать 1,2R, а в углу, при двухосном внецентренном загру- 
жении, — 1,5. 

Размеры сечения фундамента и его армирование оп- 
ределяют как из расчета прочности на воздействия, вы- 
численные при нагрузках и сопротивлении материалов 

по первой группе предельных состояний. 
Центрально-нагруженные фундаменты. Необходимая 

площадь подошвы центрально-нагруженного фундамента 

(рис. 12.7) при предварительном расчете 

А= а = М, /(В — та), (12.2) 
где N, — нормативная сила, передаваемая фундаменту; 4 — глубина 
заложения фундамента; у„=20 KH/mM? — усредненная нагрузка OT 
веса | мз фундамента и грунта на его уступах. 

Если нет особых требований, то центрально-нагружен- 
ные фундаменты делают квадратными в плане или близ- 
кими к этой форме. 

Минимальную высоту фундамента с квадратной по- 
дошвой определяют условным расчетом его прочности на 
продавливание в предположении, что оно может проис- 
ходить по поверхности пирамиды, боковые стороны кото- 
ой начинаются у колонн и наклонены под углом 45°. 
то условие выражается формулой (для тяжелых бето- 

HOB) 
Р < Rot ho Um, (12.3) 

где Ret — расчетное сопротивление бетона при растяжении; Um= 
=2 (1 +6, +2) — среднее арифметическое между периметрамн 
верхнего и нижнего оснований пирамиды продавливания в пределах 

полезной высоты фундамента Mo. 

Продавливающую силу принимают согласно расчету 
по первой группе предельных состояний на уровне верха 
фундамента за вычетом давления грунта по площади 
основания пирамиды продавливания: 
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Рис. 12.7. К расчету центрально-нагруженного фундамента 
1 — пирамида продавливания; 2 — основание пирамиды продавливания 

где р=М№/А:; А1= (с +21) (6+2); № — расчетная сила. 

В формуле (12.4) нагрузка от веса фундамента и грун- 
та на нем не учитывается, так как он в работе фундамен- 
та на продавливание не участвует. Полезная высота фун- 
дамента может быть вычислена по приближенной фор- 
Waa) выведенной на основании выражений (12.3) 
(12.4): 

hy =— 0,25 (he + 6) + 0,5 У М(Вы- р). (12.5) 
Фундаменты с прямоугольной подошвой рассчитыва- 

ют на продавливание также по условию (12.3), принимая 

Р=А. р; ит =0,5 (54 -- 4%), 
где А. — площадь заштрихованной части подошвы на рис. 12.7; by 
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и 59 — соответственно верхняя и нижняя стороны одной грани пира- 
мнды продавливания. 

‚Полную высоту фундамента и размеры верхних ступе- 
ней назначают с учетом конструктивных требований, ука- 
занных выше. 

Внешние части фундамента под действием реактивно- 
го давления грунта снизу работают подобно изгибаемым 
консолям, заделанным в массиве фундамента. Их рас- 
считывают в сечениях: [—/ — по грани колонны, 11—11 — 
по грани верхней ступени, 71/—/1/ — по границе пира- 
миды продавливання. 

Полезную высоту нижней ступени принимают такой, 
чтобы она отвечала условию прочности по поперечной 
силе без поперечного армирования в наклонном сечении, 
начинающемся в сечении 111—111 (на основании формул 
гл. 3). Для единицы ширины этого сечения 

Pl == 0, (12.6) 
где на основании рис. 12.7 

1=0,5 (а — he — №). 
Кроме того, полезная высота нижней ступени должна 
быть проверена по прочности на продавливание по усло- 
вию (12.3). 

Армирование фундамента по подошве определяют 
расчетом на изгиб по нормальным сечениям /—Г и 11—. 
Значение расчетных изгибающих моментов в этих сече- 
HHAX 

М; =0,196р (а —he)*b; My, =0,125p(a—a,)26. (12.7) 

Сечение рабочей арматуры на всю ширину фундамента 
можно вычислить, принимая 

A, = М, /0,% В; Аи = Мио, 9% К. (12.8) 

Содержание арматуры в расчетном сечении должно 
обеспечивать минимально допустимый процент армиро- 
вания в изгибаемых элементах. 

При прямоугольной подошве. сечение арматуры фун- 
дамента определяют расчетом в обоих направлениях. 

Если в результате окончательного расчета основания 
фундамента согласно указаниям норм проектирования ос- 
нований предварительно принятые размеры подошвы не- 
обходимо изменить, конструкция фундамента должна 
быть откорректирована. 

Внецентренно нагруженные фундаменты. Их целесо- 
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Рис. 12.8. К расчету внецентренно загруженного фундамента 
а — расчетная схема; 6, в, г — эпюры давления 

образно выполнять с прямоугольной подошвой, вытяну- 
той в плоскости действия момента. Предварительно крае- 
вые давления под подошвой фундамента (рис. 12.8, a) 
в случае одноосного внецентренного загружения опреде- 
ляют в предположении линейного распределения давле- 
ния по грунту в направлении действия момента по фор- 
мулам: 

Pia = Nang (1 = 6e/a)/ab, (12.9) 

при е = Minf/Nint < a/8; 

Py = 2Ninp/bl = 2М;ъ+/36 (0,5a — e) (12.10) 

при е = Mint/Nint > a/6. coe 

В этих формулах 

Ninf == Nn -+ Ym dab; Mint = Ma + Qn, (12.11) 

где Na, Mn, Qn — соответственно нормальная сила, изгибающий 
момент и поперечная сила, действующие в колонне на уровне верха 
фундамента; Niny, М:и; — соответственно сила и момент на уровн 
подошвы фундамента, 

Согласно нормам, краевые давления на грунт не 
должны превышать 1,2R, а среднее давление 

Pm = Ning (A+ 5) < К. 

Допустимая степень неравномерности краевых дав- 
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лений зависит OT характера конструкций, опирающихся 
на фундамент. В одноэтажных зданиях, оборудованных 
кранами грузоподъемностью более 75 т, и в открытых 

12.1. Формулы для определения размеров подошвы отдельных 
прямоугольных фундаментов, внёцентренно нагруженных в одном 

направлении 

№ Эпюра напряжений под 
схемы подошвой фундамента Формулы для определення размеров 

р а=е (2-1 У 1,055 K — 2,5); 

a/2 a/e К Ninf 

py2 h2-R P= GOR (1,2R—Ymd) Bes ” 
Pin SR 

b= Ва; В<1 

2 a= 6e,((1— 24 ), 0 ( 0,6 R ’ 

Ч CF = 

и GER ° N 
b — inf 

а (0,6Ю — ужа) 

3 0 _ 
а = 5e, 8 Ra Ying 

<46R Ra(1,5—a) 
=42R 

(> ра 

а = Ninf 

Примечание. В таблице: В — заданное отношение сторон по- 
дошвы; Ym=20 KH/m? — усредненная нагрузка от веса | м* фунда- 
мента с грунтом на его уступах; 4 — глубина заложения фундамен- 
та; ео — эксцентриситег силы (без учета веса фундамента и грунта 
на нем) на уровне подошвы фундамента; значения величин в фор- 
мулах приняты в т, м. 
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эстакадах по опыту проектирования принимают р›> 
—0,25р, (рис. 12.8, 6); в зданиях с кранами грузоподъ- 
емностью менее 75т допустима эпюра давления по рис. 
12.6, в; в бескрановых зданиях при расчете на дополни- 
тельные сочетания нагрузок возможна эпюра по рис. 
12.6, г с выключением из работы не ‘более’ 1/4 подошвы 
фундамента (l>3/4a). 

° При ‘подборе размеров подошвы фундаментов с уче- 
том*перечисленных условий можно использовать форму- 
лы, приведенные в таба. 12.1. 

Конструкцию внецентренно нагруженного фундамента 
рассчитывают теми же приемами, что и центрально-за- 
груженного. При этом расчете давление на грунт опреде- 
ляют от расчетных усилий без учета массы фундамента 
и засыпки на нем. Изгибающие моменты, действующие 
в консольных частях фундамента, можно вычислять, за- 
меняя трапециевидные эпюры давления равновеликими 
прямоугольниками. 

12.3. Ленточные фундаменты 

12.3.1. Ленточные фундаменты 
под несущими стенами 

Под несущими’ стенами ленточные фундаменты вы- 
полняют преимущественно сборными. Они состоят из 
блоков-подушек и фундаментных блоков (рис. 12.9). Бло- 
ки-подушки могут быть постоянной и переменной тол- 
щины, сплошными, ребристыми, пустотными. Укладыва- 
ют ик вплотную или с зазорами. Рассчитывают только по- 
душку, выступы которой работают как консоли, 
загруженные реактивным давлением грунта р (без учета 
массы веса и грунта на ней). Сечение арматуры подушки 
подбирают по моменту 

М = 0, 5рё2, 

где { — вылет консоли. 

Толщину сплошной подушки fh устанавливают по рас- 
чету на поперечную силу @==р[, назначая ее такой, что- 
бы не требовалось постановки поперечной арматуры. 
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Рис. 12.9. Сборные ленточные фундаменты под стенами 
а — общий вид; б— типы блоков-подушек фундаментов; в— к расчету по- 

душки фундамента; 1 — фундаментные блоки; 2 — блоки-подушки 

12.3.2. Ленточные фундаменты 
под рядами колонн 

Ленточные фундаменты под рядами колонн возводят 
в виде отдельных лент продольного или поперечного (от- 
носительно рядов колонн) направления и в виде перекре- 
стных лент (рис. 12.10). Ленточные фундаменты могут 
быть сборными и монолитными. Они имеют тавровое по- 
перечное сечение с полкой понизу. При грунтах высокой 
связности иногда применяют тавровый профиль с полкой 
поверху. При этом уменьшается объем земляных работ 
и опалубки, но усложняется механизированная выемка 
грунта. 
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Рис. 12.10. Ленточные монолитные фундаменты под колоннами 
а — отдельные ленты; 6 — перекрестные ленты; в — армирование ленточных 
фундаментов в поперечном сечении; г—то же в продольном направлении; 1 — 
р2бро; 2 — полка; 3 — сварные каркасы; 4 — нижние сварные сетки; 5 — верх- 

ние сварные сетки корытообразные 

Выступы полки тавра работают как консоли, защем- 
ленные в ребре. Полку назначают такой толщины, чтобы 
при расчете на поперечную силу в ней не требовалось ар- 
мирования поперечными стержнями или отгибами. При 
малых вылетах полку принимают постоянной высоты; при 
больших — переменной с утолщением к ребру. 

Отдельная фундаментная лента работает в продоль- 
ном направлении на изгиб как балка, находящаяся под 
воздействием сосредоточенных нагрузок от колонн свер- 
ху и распределенного реактивного давления грунта сни- 
зу. Ребра армируют подобно многопролетным балкам. 
Продольную рабочую арматуру назначают расчетом по 
нормальным сечениям на действие изгибающих момен- 
тов; поперечные стержни (хомуты) и отгибы — расчетом 
по наклонным сечениям на действие поперечных сил. Для 
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повышения жесткости фундаментов их поперечное сече- 
ние подбирают при низких процентах армирования, одна- 
ко не ниже минимально допустимого по нормам для из- 
гибаемых элементов. При конструировании необходимо 
‘предусматривать возможность неравномерного загруже- 
ния фундамента в процессе возведения сооружения и не- 
равномерных осадок основания. С этой целью в ребрах 
устанавливают непрерывную продольную верхнюю 
и нижнюю арматуру и=0,2...0,4 % с каждой стороны. 

Ленты армируют сварными или вязаными каркасами 
(см. рис. 12.10, 6, г). Плоских сварных каркасов в попе- 
речном сечении ребра должно быть не менее двух при 
ширине ребра b<400 мм, не менее трех при b=400... 
800 мм и не менее четырех при 6>800 мм. Верхние про- 
дольные стержни сварных каркасов рекомендуется укреп- 
лять на всем протяжении в горизонтальном направлении 
сварными сетками (корытообразными или плоскими 
с крюками на концах поперечных стержней), а также 
в продольном направлении с помощью поперечных стерж- 
ней в каркасах не реже, чем через 204 (где 4 — диа- 
метр продольных стержней). 

- При армировании ребер вязаными каркасами число 
вертикальных ветвей хомутов в поперечном сечении 
должно быть не менее четырех при 6 =400...800 мм и не 
менее шести при 6 >> 800 мм. Хомуты — замкнутые, диа- 
метром не менее 8 мм, с шагом не более 154. 

Расстояние между стержнями продольной рабочей ар- 
матуры можно назначать по общим правилам; в тяжелых 
фундаментах для увеличения крупности заполнителя 
в бетоне эти расстояния следует принимать не менее 
100 мм. В расчетное сечение арматуры ленты включают 
продольные стержни каркасов и сеток. Часть нижних 
продольных рабочих стержней (до 30%) может быть 
распределено по всей ширине полки. 

При армировании полок сварными и вязаными сетка- 
ми целесообразно широкие сварные сетки укладывать 
таким образом, чтобы продольные стержни использовать 
как арматуру лент, а поперечные — как арматуру полки. 
Узкие сетки при армировании укладывают в два ряда 
(рис. 12.11, а), размещая в нижнем ряду сетки с рабочей 
арматурой полки. Все сетки укладывают без нахлестки, 
за исключением верхних, которые в продольном направ- 
лении соединяют внахлестку без сварки по правилам 
соединения сварных сеток в рабочем направлении. При 
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Рис. 12.11. Армирование ленточных фундаментов 
а — узкими стандартными сварнымиц сетками; 6 — нестандартными сварными 
сетками; в — вязаными сетками; 1 — рабочие стержни полки; 2 — то же лен- 

Tol; 3 — стыки сварных сеток 

больших вылетах полок (более 750 мм) половина рабо- 
чей арматуры может быть не доведена до наружного 
края на расстояние [3=0,5х1—20 (рис. 12.11,6). Если 
в полке возможно появление моментов обратного знака, 
то предусматривают верхнюю арматуру (см. рис. 12.10, в, 
пунктир). 

12.3.3. Расчет ленточных фундаментов 

Общие сведения. Расчет ленточного железобетонного 
фундамента охватывает: определение давления грунта 
по подошве фундамента с учетом его совместного дефор- 
мирования с основанием; вычисление внутренних сил 
и моментов, действующих в фундаменте; установление 
размеров поперечного сечения ленты и ее необходимого 
армирования. 

Расчет деформаций основания и анализ его результа- 
тов по требованиям о допустимой абсолютной осадке, 
средней осадки, относительной неравномерности осадок, 
крена и других показателей, а также установление значе- 
ния расчетного давления на основание Ю выполняют по 
указаниям норм проектирования оснований зданий и CO- 
оружений. 

Ленточный фундамент и его основание работают под 
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нагрузкой совместно, образуя единую систему. Результа- 
том их взаимодействия является давление грунта, раз- 
вивающееся по подошве. При расчете различают 
фундаменты: жесткие, перемещения которых вследствие 
деформирования конструкции малы по сравнению с пе- 
ремещениями основания; деформируемые, перемещения 
которых соизмеримы с перемещениями основания. 

К жестким фундаментам могут быть отнесены ленты 
большого поперечного сечения и сравнительно малой 
длины, нагруженные колоннами при небольших расстоя- 
ниях между ними. Ленты большой длины, нагруженные 
колоннами, расположенными на значительных расстоя- 
ниях, относятся к деформируемым фундаментам. 

Простыми математическими зависимостями не пред- 
ставляется возможность выразить физические свойства 
всего многообразия грунтов и их напластований. В нор- 
мах проектирования оснований зданий и сооружений ука- 
зывается, что расчетную схему основания (линейно или 
нелинейно деформируемое полупространство; обжимае- 
мый слой конечной толщины; среда, характеризуемая ко- 
эффициентом постели, и т.д.) надлежит принимать, 
учитывая механические характеристики грунтов, их на- 
пластование и особенности сооружения (размеры и кон- 
фигурация в плане, общая жесткость надфундаментной 
конструкции и т. п.). При этом рекомендуется выбирать 
схему либо линейно деформируемого полупространства 
с условным ограничением глубины сжимаемой толщи, 
либо линейно деформируемого слоя конечной толщины, 
если он (на глубине менее условно ограниченной сжимае- 
мой толщи полупространства) представлен малосжимае- 
мым грунтом с модулем деформации E100 МПа или 
если размеры подошвы фундамента велики (шириной, 
диаметром более 10 м), а грунт обладает Е>10 МПа — 
независимо от глубины залегания малосжимаемого 
грунта. 

В практике при решении ряда задач применяют ме- 
тод расчета фундаментов на линейно деформируемом 
основании с коэффициентом постели. Он приемлем при 
слабых грунтах или при очень малой толщине сжимае- 
мого слоя, подстилаемого недеформируемым массивом. 

Для ленточных фундаментов, имеющих сравнительно 
малую ширину подошвы в сравнении с длиной ленты, 
практическое значение имеет схема основания как JIH- 
нейно-деформируемого полупространства, а при огово- 
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Рис. 12.12. К расчету ленточного фундамента как балки на линейно- 
деформируемом полупространстве 

а — расчетная схема; 6 — основная система; в — перемещения оси ленты под 
действием сил X;=1; г— то же поверхности основания; д — эпора давления 

no подошве; е — эпюра изгибающих моментов в ленте 

ренных выше условиях — схема основания с коэффици- 
ентом постели. 

Расчет ленточного фундамента как балки на линейно- 
деформируемом полупространстве. Непрерывную связь 
между балкой и основанием в расчетной системе заменя- 
ют сосредоточенными абсолютно жесткими стержнями 
(рис. 12.12, а). Усилия в стержнях принимают равнове- 
ликими равнодействующей давления, равномерно рас- 
пределенного по площади подошвы, соответствующей 
каждому стержню. Обычно расстояния между стержнями 
назначают одинаковыми, а число участков — 99...11. 

Основную систему можно получить (по смешанному 
методу расчета статически неопределимых систем), от- 
делив балку от основания, заменив при этом действие 
стержней действием сил Xo...X4 и вводя заделку в сере- 
дине балки (рис. 12.12, 6). Неизвестными при этом OKa- 
зываются силы Xo...X4 и осадка заделки Yo. Значения не- 
известных находят из решения системы уравнений 

био Xo + бо1 Xi + д» Xq +. --+ Agp + и =0; 

819 Хо -{ биз Хи - 612 Xqg +... + Ар + Yo = 0; (12.12) 

ЖЖ, +... Р. 
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Коэффициенты при неизвестных силах характеризуют 
перемещения в системе вдоль действующих сил и состоят 
из двух слагаемых: 

Shi = Uni + ув. (12.13) 

Прогиб балки vp; (рис. 12.12, в) вычисляют по пра- 
вилам строительной механики: 

М&ЕМ 
On =| ‘dx =a? (a, —4,/3)/2EI = c?w,,/6EI, (12.14) 

где WRy = (ав /с)3 (8ay/¢ — ак /с). 

Осадку основания ув; (рис. 12.12,г) определяют по фор- 
муле 

ин = (1— №) Е; /лЕ, с, (12.15) 
где Ро и шо — соответственно модуль деформации и коэффициент Пу- 
ассона грунта; Ри: — функция осадки поверхности основания в точ- 
ке & при воздействии единичных сил X;=1. Значения этой функции, 
вычисленные на основе решения соответствующей задачи из теории 
упругости, приведены в табл. 12.2. 

12.2. Значения функции Fp; для определения осадки поверхности 
основания как упругой полуплоскости 

Pri 
х/с 

b/c = 2/3 Ь/с —1 | bic = 2 | bie = 3 

0 4,265 3,525 2,406 1,867 
| 1069 1,038 0,929 0, 829 
2 0,508 0,505 0,49 0,469 
3 0,336 0,335 0,33 0,323 
4 0,251 0,25 0,249 0,246 

5 0,2 0,2 0,199 0,197 
6 0,167 0,167 0, 168 0,165 
7 0,143 0,143 0,143 0,142 
8 07125 07125 0/125 0’ 124 
9 0,111 0,111 0,111 0,111 

10 01 0" 0.1 0,1 

Примечание. x — расстояние от точки приложения груза до 
данной точки; 6 — ширина балки; с — расстояние между стержнями. 

Все перемещения в системе уравнений (12.12) имеют 
множитель 

mE, cl(1 — №). 

Функцию Fy; нужно рассматривать как суммарную 
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от действия двух сил X; и X} одновременно и Ha своих 
расстояниях от точки А, для которой определяется пере- 
мещение. Например, для Рз› следует учесть, что одна CH- 
ла Х.==1 находится от точки 8 на расстоянии с, а дру- 
гая Х›=| — на расстоянии 56; ординаты их линий влия- 
ния, взятые из табл. 12.2, должны быть сложены, и, та- 
ким образом, при b/c=1, ЁЕз› =1,038--0,2 = 1,238. 

Подстановка выражений (12.14) и (12.15) в (12.13) 
даете 

6: = (Ры ао) (1 — №) (NE, с, (12.16) 

где & = nE, с /6Е1 (1 — №0). (12.17) 

Прогибы балки W учитывают с одной стороны, так 
как вследствие заделки одна сторона балки на другую не 
влияет. 

При очень жестких балках EJ имеет большое значе- 
ние и а приближается к нулю; при гибких EJ меньше 
и «=0,1...1. 

Жесткость балки до образования нормальных тре- 
щин в бетоне вычисляют по сплошному сечению балки 
как EJ, после образования трещин — как значение В [см. 
формулу (7.123) ]. 

Перемещения от внешних сил Р (нагрузки) опреде- 
ляют по формуле 

A,» =а®,Р (1— p5)/nE,¢, (12.18) 

где Opp = (ap/c)?2 (За/с — az/c). 

Ордината эпюры реакций 
ру = X;/cb. (12.19) 

Эпюра реакций получается ступенчатой, разрывы в ней 
должны быть сглажены (рис. 12.12, 0). 

Изгибающие моменты (рис. 12.12, е) находят как 
в консольной балке. Например, для точки 2 

М. = Х. 26 Х,с- 0,5 Х. (с/4); 

здесь от силы Х. учитывают часть распределенной на- 
грузки, расположенной за точкой 2. 

Кроме изгибающих моментов вычисляют также по- 
перечные силы, действующие на ленту. По найденным М 
и Q конструируют ленточный фундамент, соблюдая об- 
щие указания для проектирования железобетонных кон- 
струкций. 

Если балка образована из участков различной жест- 
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Рис. 12.13. К расчету балкн на Рис. 12.14. Расчетные схемы 
упругом основании с коэффи- длинных балок при загружении 

циентом постели на конце 
а — сосредоточенной силой, схема 
[; 6 — изгибаощим моментом, схе- 

ма [I 

кости, то расчетная система не изменяется (см. рис. 
12.12), но в ней прогибы балки и;ь вычисляют с учетом 
своей жестокости на составляющих участках. 

Расчет ленточного фундамента как балки на упругом 
основании с коэффициентом постели. Общие поло- 
жения. Предпосылкой расчета является гипотеза о том, 
что осадка в данной точке основания не зависит от осад- 
ки других точек и прямо пропорциональна давлению 
В этой точке. 

Согласно этой предпосылке основание проседает толь- 
ко в пределах подошвы сооружения. В действительно- 
сти же основание вовлекается в работу и за пределами 
фундамента. 

Для балки на упругом основании с коэффициентом 
постели с, (рис. 12.13) погонное давление со стороны 
грунта в месте, фиксированном расстоянием х. 

q (x) = bp = beyy, (12.20) 
где с, — коэффициент постели, ориентировочно равный: при весьма 
слабых грунтах —0,3...1, при слабых грунтах — 1...3, при грунтах 
средней плотности — 3...8 кг/смз; 6 — ширина подошвы; р — отпор 
грунта (давление на грунт); у — осадка грунта и балки на расстоя- 
нии х от ее конца (начало координат), 
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Продифференцировав дважды это выражение, полу- 
чают 

ф’ = bey y”. (12.21) 

Принимают во внимание зависимости, известные из со- 

противления материалов: 

у =—(M/El; 49— 0 = М" или 9’ = М, — (12.22) 
где под ро подразумевается линейная функция нагрузки. 

Подставив зависимости (12.22) в выражение (12.21), 
послё несложных преобразований получают дифферен- 
циальное уравнение 

0,255 МУ-ЕМ =0, (12.23) 

в котором 
4 

5=У 4EI/bcy. (12.24) 

Величина $ имеет линейную размерность и называется 
линейной характеристикой балки на упругом основании. 

При l/s<0,75 (где { — длина балки) балки называ- 
ются жесткими (в них деформациями изгиба можно пре- 
небречь); при 0,75<//5<3 — короткими; при /5>3 — 
длинными. Указанные границы условны, поэтому в прак- 
тике допустимы некоторые отклонения. 

Общее решение уравнения (12.23) имеет следующий 
ВИД: 

М = Се ?cospo+Cye ?sing+Cse?cosp+C,e?sing, — (12.25) 

где ф=х/5, причем х — текущая координата. 

Длинные балки. В длинной балке со схемами загру- 
жений по рис. 12.14 на конце х= момент и поперечная 
сила имеют нулевые значения, т. е. М=0и Q=dM/dx= 
=0. Эти условия соблюдаются, если в выражении (12.25) 
принять Сз=0и С.=0. 

Следовательно, общее решение для длинной балки 
при данной схеме загружения имеет вид 

М =С;е $ созф-- Се Фзтф. (12.26) 

Как вывод, следует отметить, что параметры одного 
конца длинной балки на другой конец не влияют. 

Последовательное дифференцирование уравнения 
(12.26) дает выражения для поперечной силы Q и крат- 
ных перемещений ЕГ: осадки w = Ely и угла поворота 
ш’=Е[у’. Одновременно с осадкой балки находят дав- 
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ление на грунт с учетом выражений (12.20) и (12.24): 
4 = bey у = bey w/EI = 4w/s*. (12.27) 

Таким образом, 

О = M = [-— Сце ® (cos p+ sing) + Се ® (созф — sin ф)] /5; 

(12.28) 

w = 0,2595 =0,5$ (Се Ф?зтф-- Сье ®с0з$); — (12.99) 

w =0,5$[Суе ® (созф — sin) + Се $ (созф-- sin $)]. — (12.30) 

Постоянные интегрирования С; и Ce. определяют из 
граничных условий. 

Для схемы Г (см. рис. 12.14, а) — загружение балки 
сосредоточенной силой Po на конце (в начале коорди- 
нат) — при х=0, ф=0 имеют М=0 и О=Рь (положи- 
тельное направление поперечной силы — вверх). Из вы- 
ражений (12.26) и (12.28) находят, что С. =0 и Co= 
—5$Ро, а потому 

=—sPye ?sing; О=--Руе 9 (с05 ф— sing); (12.31) 

w == (s°/2) Ре ®созф; ш’=- (5/2) Py e~? (cos + sing). 

(12.32) 

Для схемы II (см. рис. 12.14,6) — загружение балки 
сосредоточенным моментом Mo на конце (в начале коор- 
динат) — при х=0, ф=0 имеют М=Мои 9 =0. Из вы- 
ражений (12.26) и (12.28) находят, что С. =С.=Мо и 

М = Ме *(cosp-- sing); @=— (2/5) Мое Фзтф; (12.33) 

w= (52/2) Ме ® (5тф— cos Ф); w= $Мье Ф® cos @. (12.34) 

Из этих решений можно получить коэффициенты 
влияния перемещений для загруженного конца балки: 
при Mo=1 имеют место Е — кратные: угол поворота 
а! И осадка ay (см. рис. 12.14,6). При Q=1 имеют ме- 
сто Е/ — кратные: осадка а22 и угол поворота Aye (см. 
рис. 12.14, а) 

411 =5; —@12 = а21 =— 58/2; Agg = 53/2. (12.35) 

В схеме Ш (рис. 12.15, а) в силу ее симметрии на 
каждую полубалку действует половинная нагрузка, при- 
чем сечение под грузом не поворачивается. Следователь- 
но, при х=0, ф=0 имеют Q=—P)/2 и и’ =0. Из выра- 
жений (12.28) и (12.30) находят С, =—С.=Р.$/2, по- 
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Рис. 12.15. Расчетные схемы длинных Рис. 12.16. Расчетные 
балок при загружении на расстоянии схемы коротких балок 

1 >35 от концов при загружении 
а — сосредоточенным грузом, схема ПГ; а — двумя симметрично рас“ 

б — изгибающим моментом, схема IV положенными грузами; б-= 
одним сосредоточенным гру» 

зом в середине 

qT 

VLA % 
7 | 924 

Рис. 12.17. К расчету жестких балок 
а — расчетная схема; 6 — эпюра давления по подошве балки от действия мо- 
мента, приложенного на краю: в — то же от действия сосредоточенного груза 

этому 

М = (P,/4) $$ (cos — sing); О=— (Рь/2)е ?созф; (12.36) 

w = (Рь/+4) зе (sin @ -+ cos Ф); w =— (P,/4) s* e—® sin ф. (12.37) 

В схеме IV (рис. 12.15,6) в силу ее обратной симмет- 
рии на каждую полубалку действует половина внешнего 
момента, причем осадка под моментом равна нулю. Та- 
ким образом, при х=0, ф=0 имеют М==Мо/2 и w=0. 
Из выражений (12.26) и (12.29) находят С =М/2 
И C.=0, 
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поэтому | 
My = (My/2) e~? cosp; — Q=— (Мо/25) e~® (созф + sin $); 

(12.38) 

w= 0,258" Mye? sing; w =0,255Мое ® (cos p — sing). 
(12.39) 

При загружении длинной балки несколькими нагруз- 
ками решение может быть получено суммированием от- 
дельных решений по схемам I...IV. 

Короткие балки. В коротких балках (при 
0,75<l/s<3) решение (12.25) приводит к громоздким 
формулам. Между тем в практике проектирования лен- 
точных фундаментов короткие балки встречаются зна- 
чительно реже, чем жесткие и длинные. Поэтому здесь 
рассмотрена лишь одна из практически важных задач — 
балка, загруженная двумя симметрично расположенны- 
ми на ней сосредоточенными грузами (рис. 12.16, а). 
Приведены результаты приближенного решения, выпол- 
ненного вариационным методом Лагранжа — Ритца. 
Уравнения прогибов и углов поворота балки 

у = а! + ао (x4 — 1,5F x?*); (12.40) 

у’ = аз (4x3 — 3/2 x). (12.41) 
В них постоянные параметры 

ay = (2Р/су 1 (1 + 0,1125 А/В); (12.42) 
аз = (2P/cy 1) (А/В), 

где A = #8 — 1,52 -- 0,112; 

В = 4,8Е1/су + 0,0091А. (12.43) 

Учитывая особенности данного приближенного ре- 
шения, эпюры М и Q нужно строить не по формулам 
M=—Elw” и Q=—Elw”’, так как принятая функция 
и в третьей производной скачка не имеет, а графоана- 
литическим методом по эпюре давления грунта q=—bcy,y, 
где прогибы ‘у определяют по выражению (12.40). 

Эти формулы могут быть использованы для случая 
загружения балки сосредоточенным грузом 2Р в ее се- 
редине (рис. 12.16,6), если в них принять Ё==0. 

Жесткие балки. Давление на грунт по подошве 
жестких балок (при /5<0,75) определяют по формулам 
сопротивления материалов без учета деформаций самих 
балок в предположении, что их жесткость EJ=—oo, По 
краям балки в точках Ги 2 (рис. 12.17) напряжение 
грунта: 
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от действия момента Мо 

O14 =— Sy = M/W = 6M, /a? 6; (12.44) 

OT действия силы Qo 

%%1Q ++ 2Q,/ab 
о \-- 0, /Е = 9% аля = | 40, ab, (12.45) 

По краям балки осадки грунта 

. Yim ==— Yom = 91м/Су; (12.46) 

Яо =— 0, 5/20 — 919/Су; 

углы поворота 

ay = 2y,y/a= 20; y/ac,. 

Приняв в выражении (12.44) Mo=I1, из первых pa- 
венств выражений (12.46) и (12.47) находят ЕГь-крат- 
ные перемещения края 2 жесткой балки — угловое @11 
и линейное 42, — с учетом выражения (12.24): 

а11 = 2 (6/а3) ЕТь/Ьсу = 3s4/a3. (12.48) 

Qo, = 6бЕ1ь /а? bey =— 1,55%/а2. (12.49) 

Полагая в выражении (12.45) Qo=—1, из второго ра- 
венства формулы (12.46) находят EJ» — кратное линей- 
ное перемещение края 2 балки: 

Qe. = 8ЕТь/абсу = s*/a. (12.50) 

Комбинированные схемы. Они образуются 
сочетанием жестких и длинных балок (рис. 12.18). Мо- 
мент Мо и поперечную силу Qo в месте их сопряжения 
определяют из условия отсутствия взаимных перемеще- 
ний краев балок. Для схемы на рис. 12.18, а эти условия 
выражаются уравнениями: 

а11 My +a aip = 0; 11 Mo + 412 Q + а1р (12.51) 

ey Мо -|- G22 Qo + Aap = 9, 

где а11, Qi2=Ag1, 422 представляют Е/ь-кратные взаимные перемещения, 
получаемые суммированием Е]ь-кратных коэффициентов влияния 
краевых перемещений составляющих балок, Mo, Qo — неизвестные 
значения момента и поперечной силы в месте контакта обеих балок, 

Учитывая формулы (12.35) и (12.48), (12.49), находят 
aij = S-|- 35*/а3; 

Ajo = Aoy =— 0,55? + 1,554 /а2; (12.52) 

аз = 0,553 + 54/4. 
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Рис. 12.18. К расчету комбинированных схем 
а — сочетание жесткой и длинной балки; 6 — концевой участок ленточного 
фундамента; в — сопряжение подпорной стенки с полом; г — узел сопряжения 
промежуточной колонны с фундаментной балкой; 1 — жесткая балка; 2—длин- 

ная балка 

Грузовые члены представляют Е[Гь-кратные переме- 
щения от внешних нагрузок ру и р®, а также момента 
M,, которые возникают в месте приложения искомых 
Мо и Qo. Учитывая формулы (12.48), (12.49) и (12.27), 
определяют 

а1р =— М, 3$3 /а?; 

a,, =— М, ] ‚55 [а? — (pi — p>) 8 [4. 
| (12.53) 
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Из решения системы уравнений (12.51) находят Мо 
и Qo, которые далее используют для расчета моментов 
и поперечных сил составляющих балок. 

К задачам этого типа относятся: расчет концевого 
участка фундаментной балки (рис. 12.18,6) и расчет co- 
пряжений подпорной стены с полом (рис. 12.18, в). Из 
анализа результатов решения задачи по схеме рис. 
12.18, 6, в частности, получено практически важное за- 
ключение о том, что в случае, если лента консольно про- 
должается за крайние колонны на длину 0,65 ...0,7$, пе- 

редача давления на грунт более равномерна. 
Узел сопряжения промежуточной ко- 

лонны с фундаментной балкой. Узел пред- 
ставляет систему, состоящую из жесткого участка под 
колонной и двух длинных балок (рис. 12.18,2). В местах 
примыкания длинных балок к жесткому участку делают 
разрезы и в них прикладывают неизвестные усилия Qo 
и Mo. Условие отсутствия поворота конца длинной 
балки: 

$Мь — Q 52/2 = 0; (12.54 ) 

условие отсутствия взаимного смещения длинных балок 
н жесткого участка в местах разрезов: 

— 0,552 My + 0,553 0, — (N — 20%) ЕЛь/авсу =0. (12.55) 

Последний член уравнения представляет Е]ь-кратную 
осадку жесткого участка под действием разности сил 
(N — 2Qo). | | 

Решение уравнений (12.54) и (12.55) дает 

Оз = М№/(2 + а/5); My =0,5Ns/(2 + a/s). (12.56) 

Из формул (12.56) следует, что чем больше участок 
а, тем меньше значения Qo и Mo. 

Пример. Определить давление g=bp по подошве ленточного же- 
лезобетонного фундамента (рис. 12.19, а), а также действующие в нем 
М y 0. Линейная характеристика балки, согласно формуле (12.24), 
$=9 м; размеры колонн невелики, жесткие участки фундамента под 
ними в расчете можно не учитывать. 

Решение. При действии крайнего груза Py (рис. 12.19,6) имеет 
место сопряжение двух участков: жесткой консоли, в которой а= 
=| м, т. е. а=0,55 <0,75$, и остальной части балки, в которой [>35 
(балка длинная). По формулам (12.52) вычисляют ЕТь-кратные пере- 
мещения концов балки в месте разреза при единичных воздействиях 
Мо=] И Qo=1: 

а = $ + 381 /а3 = 2 + 3-24/13 = 50; 

аза = 53/2 + st/a == 23/2 4- 24/1 = 20; 

Aig = Gp, =— 0,582 + 1,558 /а? =— 0,5-22 +. 1,5.24/18 =2.2 
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Рис. 12.19. К примеру 12.1 
а — расчетная схема; 6 — эпюры при действии крайнего груза; в — то xe npo- 
межуточного груза; 2@—CyMMapHole эпюры; 1 — жесткая балка; 2 — длинная 

балка; 3 — середина ленточного фундамента 

Рис. 12.20. К расчету узла со- 
пряжения подколонника и пере- 

крестных лент и, ИИ 7. 

1 — колонна; 2— подколонник; 3 — Mos Mo Y , 77 Mo, Чо 
ленты перекрестные фундамента 

(длинные балки) Но art 

9 _ [№4 

Грузовые перемещения определяют по схеме Г (см. 
рис. 12.14, а), считая Рю=Р! в формулах (12.32): 

а1р =— 0,558 Py =— 2P,; 

Gap = 0,553 Py = 4P,. 

Система уравнений (12.51) принимает вид: 

50M, + 220, — °P, =0; 
22M, + 00, + 4Р. =0. 

Решая, находим Муо=0,248Р, и О, =—0,473Р.. Под- 
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становка этих значений в решения по схемам Ги II (см. 
рис. 12.14) для данного участка балки дает: 

4 = [0,527е—® созф — 0,124е-® (созф — sin Ф)] Ру; 

М = [-- 1,054 sin @ - 0,248 e—® (cos ф -- sin g)] Py: 
О = [— 0,527e—® (cos p — sin p) —0,248е` $ sin q] P,. 

По этим выражениям строят эпюры 4, М и Q, принимая 
значения е-®, sing, с0$ ф для отдельных сечений балки 
по справочнику. 

Для жесткого участка балки краевые значения по- 
гонных давлений согласно формулам (12.44) и (12.45) 

д1 = 6Мь/а? — 20, /а =0,542P,; 

92 = 6M, /а? -- 40 /а = 0,404P,. 

При действии промежуточного груза Р.=1,4Р: (рис. 
12.19, в) расчетная схема балки предполагает две длин- 
ные балки. Используя решение по схеме Ш (см. рис. 
12.15, а), получают, 

9: = 0,35P,e~” (cos ф + sin $); 
М =0,7P, e~° (cos @ — sing); 

О =— 0,7Р: е ® cos @. 

По этим выражениям строят эпюры g, М и 0. Оконча- 
тельное решение в виде эпюр 4, М и Q находим сумми- 
рованием отдельных решений от всех грузов на ленточ- 
ном фундаменте (рис. 12.19, 2). 

Перекрестные ленточные фундаменты. Приближен- 
ный расчет перекрестных ленточных фундаментов выпол- 
няют в предположении распределения давления на грунт 
по закону плоскости для сооружения в целом. Более 
точно их рассчитывают как деформируемые балки на 
упругом основании. Неизвестные силы и моменты взаи- 
модействия лент одного и другого направлений опреде- 
ляют из условия равенства прогибов в местах пересече- 
HHA. Крутящие моменты ввиду их малого влияния не 
учитывают. 

Расчет перекрестных ленточных фундаментов как си- 
стемы балок двух направлений в плане, взаимосвязан- 
ных с основанием, согласно методу упругого полупрост- 
ранства, весьма трудоемок. 

Расчет перекрестных фундаментов как балок на уп- 
ругом основании с коэффициентом постели значительно 
проще; в этом случае в дополнение к изложенному выше 
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Рис. 12.21. К расчету сил взаимодействия бункерной эстакады с лен- 

точным фундаментом и деформируемым основанием 

а— общий вид; б— расчетная схема; 1— фундаментная лента; 2 = бункер; 
3 — колонны 

возникает задача о расчете узла, состоящего из жест- 

кого подколонника и четырех длинных балок (рис. 12.20). 

Моменты и силы в узле определяют по формулам, ана- 

логичным (12.56); при одинаковой жесткости длинных 

балок 
0 = W/L AIS 

в —= -+- 4/56); 

мя, 
(12.57) 

где А — площадь подошвы подколонника 2 (заштрихована на рис, 

12.20); 6 — ширина подошвы лент. 

12.3.4. Взаимодействие сооружений 
с фундаментами на деформируемом основании 

Фундаменты рассчитывают не только из условия сов- 

местного их деформирования с основанием, но и с 

учетом собственной жесткости надфундаментной конст- 

рукции. Например, бункерную эстакаду на ленточных 

фундаментах (рис. 12.21, а) следует рассчитывать во 

взаимодействии с уже изученной выше системой, состоя- 

щей из фундаментных лент и основания. 
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a Рис. 12.22. Сплошные железобе- 
- тонные фундаменты 

а — плитный безбалочный: 6 — плитно- 
балочный; в — коробчатый 

aad СИИ Ye Y omen // 
7, 

—/ —— — a 

На значение сил Py, в колоннах (рис. 12.21,6), явля- 
ющихся нагрузкой фундамента, значительное влияние 
оказывает жесткость надфундаментной конструкции со- 
оружения. Напряженное состояние бункерной эстакады 
и фундаментов существенно зависит от изменения рас- 
положения временной нагрузки С (заполнение ячеек) 
на сооружении. 

При учете взаимодействия сооружения с фундамен- 
тами выясняется более достоверное распределение внут- 
ренних сил в конструктивных элементах сооружения 
и достигается существенная экономия строительных ма- 
териалов. 

12.4. Сплошные фундаменты 

Сплошные фундаменты бывают: плитными безбалоч- 
ными, плитно-балочными и коробчатыми (рис. 12.22). 
Наибольшей жесткостью обладают коробчатые фунда- 
менты. Сплошными фундаменты делают при особенно 
больших и неравномерно распределенных нагрузках. 
Конфигурацию и размеры сплошного фундамента в пла- 
не устанавливают так, чтобы равнодействующая основ- 
ных нагрузок от сооружения проходила в центре по- 
JOWIBHI. 

В некоторых случаях инженерной практики при pac- 
чете сплошных фундаментов достаточным оказывается 
приближенное распределение реактивного давления 
грунта по закону плоскости. Если на сплошном фунда- 
менте нагрузки распределены редко, неравномерно, 
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правильнее рассчитывать его как плиту, лежащую Ha 
деформируемом основании. Под действием реактивного 
давления грунта сплошной фундамент работает подобно 
перевернутому железобетонному перекрытию, в котором 
колонны выполняют роль опор, а элементы конструкции 
фундамента испытывают изгиб под действием давления 
грунта снизу. 

В соответствии с изложенным в подглаве 12.3 для 
сплошных фундаментов практическое значение имеет 
расчет плит на обжимаемом слое ограниченной глубины 
и в некоторых оговоренных случаях — на основании 
с учетом коэффициентов постели. Решение подобных за- 
дач выходит за пределы данного курса. 

В зданиях и сооружениях большой протяженности 
сплошные фундаменты (кроме торцовых участков не- 
большой длины) приближенно могут рассматриваться 
как самостоятельные полосы (ленты) определенной ши- 
рины, лежащие на деформируемом основании. Сплошные 
плитные фундаменты многоэтажных зданий загружены 
значительными сосредоточенными силами и моментами 
в местах опирания диафрагм жесткости. Это должно 
учитываться при их проектировании. 

Безбалочные фундаментные плиты армируют свар- 
ными сетками. Сётки принимают с рабочей арматурой 
в одном направлении; их укладывают друг на друга не 
более чем в четыре слоя, соединяя без нахлестки в нера- 
бочем направлении и внахлестку без сварки — в рабочем 
направлении. Верхние сетки укладывают на каркасы под- 
ставки. 

Плитно-балочные сплошные Фундаменты армируют 
сварными сетками и каркасами. На рис. 12.23 приведен 
пример армирования фундамента многоэтажного зда- 
ния. В толще плиты уложены двойные продольные и по- 
перечные сетки. Наиболее напряженная зона дополни- 
тельно усилена двойным слоем продольных сеток. На 
местный изгиб плита армирована верхней арматурой, 
сгруппированной в сетки из трех рабочих стержней; меж- 
ду ними оставлены промежутки для доступа к нижней 
арматуре. В ребрах плоские каркасы объединены в про- 
странственные приваркой поперечных стержней и свя- 
заны шпильками с арматурой плиты. 

Плита единичной ширины, выделенная из сплошного 
фундамента вместе с основанием, по классификации тео- 
рии упругости рассматривается как плоская задача при 

367



> GO ПРОДОЛЬНЫЕСЕТКИ ~ 
17660 49000 $400 © поперечные ‘2421 PAA) а 

1 i т Or СЕТКИ (ПИ TY PAA) ppp 

ии | | | | р < Sani = = === | 2 
ии | $ ae 4 < 

1.1 ~T I | a | < ee erin S 
J 75000 | ПРОДОЛЬНЫЕ ] 75000 | 

СЕТКИ (ПИ Ty PAA) 

в A-A 
Ll : 1 

K-1 2 
— "4 2900 oer 

iy 7 OG в 
6-2 J 6-2 

а ae we У 
i yl \ / У 

a и ro Sf жииининни ЗЕ ох кола CTT — _, 

| попЕРЕЧНЫЕ ситки ПРОДОЛЬНЫЙ BO\ 28 
a Б- |1] с-1 (РЯДА) — СЕТКИ 6-1 (4РЯДА) 

B-B 

100 __ —_ 1100 O30 

1-2 И 6-2 Z 
eB, 2—5 

‘шпильки В 
ЕАН А ЕАН АН ^ 6 16 НАВЕ-- ниве 

ШИВАНИЯ ПРОДОЛЬНЫЕ ПОПЕРЕЧНЫЕ СЕТКИ 

| Aw Zee eye} НА К-1 СЕТКИ C-1 6-1 (2PRAA) 
[A ПОПЕРЕЧ | ПРОДОЛЬНЫЕ СЕТКИ (4 PAAA) 

—1 (ЗР 
[4 1a С-1 (2 PAA) ‘РЯДА. 972 
K-] DIG СЕТКА С-1 O16 ) 
be we ee 2030 — —- 

+P S| 2022 | = з 
: 2030 = 

4100... 11000 280 
— | | 12000 200 

Рис. 12.23. Пример конструирования 

а — схема конструкции фундамента в плане; 
плана; 
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сплошного плитно-балочного 
фундамента 

б — раскладка сварных сеток 
в — детали армирования фундаментов; г — сварные каркасы и свтки; 

1 — колонны; 8 — ребра; 3 — плиты



плоской деформации. В отличие от расчетной схемы 6a- 
лок, лежащих на линейно деформируемом полупростран- 
стве (см. рис. 12.12) в данном случае в расчетной схеме 
принимают во внимание деформирование ограниченной 
толщины основания размером обычно не более полудли- 
ны рассчитываемой полосы. 

Основная система, — последовательность решения 
и формулы, приведенные для балок на упругом полупро- 
странстве, в принципе сохраняются. 

12.5. Фундаменты машин с динамическими 

нагрузками 

По характеру динамического воздействия различают 
машины периодического и непериодического действия. 

К первой группе относятся машины равномерного 
вращения (турбогенераторы, турбокомпрессоры, турбо- 
воздуходувки, турбонасосы, электрогенераторы, мотор- 
генераторы, электродвигатели) и равномерного враще- 
ния, связанного с возвратно-поступательным движением 
кривошипно-шатунного механизма (компрессоры, дизе- 
ли, лесопильные рамы). 

Ко второй группе относятся машины неравномерного 
вращения или возвратно-поступательного движения (ти- 
па приводных электродвигателей прокатных станов) 
и машины возвратно-поступательного движения, завер- 
шающегося одиночным или групповыми ударами (ковоч- 
ные или штамповочные молоты, копры для дробления 
скрапа). 

По конструктивному признаку фундаменты подразде- 
ляют на массивные, стеновые и рамные (рис. 12.24). 
Массивные фундаменты конструируют с необходимыми 
выемками и отверстиями для отдельных частей обору- 
дования и колодцами для анкерных болтов. 

Фундаменты стенового типа образуют из нижней пли- 
ты и жестко соединенных с ней вертикальных стен про- 
дольного или поперечного направления. Стены могут 
быть связаны между собой балками или диафрагмами. 
Фундаменты рамного типа имеют вид каркаса из риге- 
лей и стоек, стоящего на фундаментной плите. Фунда- 
менты должны удовлетворять условиям прочности и ус- 
тойчивости. Конструкция верхней части фундамента 
диктуется габаритами машины и удобством ее обслужи- 
вания. 
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Рис. 12.24. Фундаменты под машины, испытывающие динамические 
нагрузки 

а — массивный; 6 — стеновой; в — рамный 

Прочность основания проверяют по сопротивлению 
грунта с понижающим коэффициентом 0,8 для фунда- 
ментов под турбоагрегаты и 0,4 — под кузнечные мо- 
лоты. 

Фундамент в целом должен быть скомпонован так, 
чтобы равнодействующая его массы и массы машины 
проходила через центр тяжести подошвы фундамента 
или имела незначительный эксцентриситет (3...5 %). 

Для низкочастотных машин с частотой вращения до 
1000 мин-' выполняют динамический расчет, которым 
определяют амплитуды колебаний в вертикальном и го- 
ризонтальном направлениях. Вычисленные амплитуды 
не должны превышать установленных нормами для ма- 
шин различных типов. 
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Амплитуды колебаний фундаментов вычисляют с уче- 
том деформативных характеристик основания. В рамных 
фундаментах принимают во внимание деформативные 
свойства рам; массивные и стеновые фундаменты счита- 
ются совершенно жесткими. Отдельные части фундамен- 
тов рассчитывают по прочности как элементы железобе- 
тонных конструкций. 

Подобные указания по конструированию, а также по 
статическому и динамическому расчетам фундаментов 
для ‘каждого вида машин даны в специальных руковод- 
ствах. 

Фундаменты выполняют из бетона класса не ниже 
В12,5 с применением арматуры класса А-Г... А-П]. 

Массивные и стеновые фундаменты армируют только 
по поверхности, а также в местах ослабления отверстия- 
ми или приложения сосредоточенных сил. Рамные фун- 
даменты армируют как стойки и ригели рам по нормам 
проектирования железобетонных конструкций. 

Фундаменты под оборудование обычно выполняют 
монолитными, армируют сварными сетками и каркаса- 
ми, опалубку делают из железобетонных тонких плит, 
которые впоследствии оставляют в составе конструкции 
фундамента. 

Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 
главы 12 

1. Какие различают типы фундаментов? 
2. Как изображают схему конструкции отдельного фундамента 

под сборную колонну? Схема конструкции двухступенчатого фунда- 
мента монолитной колонны. Схема конструкции фундамента в виде 
свайного ростверка. 

$3. Какие типы ленточных фундаментов применяют в строитель- 
стве? 

4. В чем состоит идея расчета совместного деформирования лен- 
точного фундамента с основанием? 

5. В чем заключается идея расчета совместного деформирования 
конструкций сооружения, ленточного фундамента и податливого ос- 
нования? 

6. Чем различаются конструкции сплощных железобетонных 
фундаментов: плитных безбалочных, плицтно-балочных, коробчатых? 

7. В чем состоит принцип расчета фундаментного узла сопряже- 
ния подколонника и перекрестных фундаментных лент? 

8. Какие бывают разновидности фундаментов под машины с ди- 
намическими нагрузками? 
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ГЛАВА 13. КОНСТРУКЦИИ ОДНОЭТАЖНЫХ 
ПРОМЫШЛЕННЫХ ЗДАНИЙ 

13.1. Конструктивные схемы 

13.1.1. Элементы конструкций 

Для металлургической, машиностроительной, легкой 
и других отраслей промышленности возводят одноэтаж- 
ные Жаркасные здания (рис. 13.1, а). Конструктивной 
и технологической особенностью таких зданий является 
оборудование их транспортными средствами — мостовы- 
ми и подвесными кранами. Мостовые краны перемеща- 
ются по специальным путям, опертым на колонны; под- 
весные краны перемещаются по путям, подвешенным 
к элементам покрытия. Покрытие одноэтажного произ- 
водственного здания может быть балочным из линейных 
элементов или пространственным в виде оболочек. 

К элементам конструкции одноэтажного каркасного 
здания с балочным покрытием относятся: колонны (стой- 
ки), заделанные в фундаментах; ригели покрытия (бал- 
ки, фермы, арки), опирающиеся на колонны, плиты по- 
крытия, уложенные по ригелям; подкрановые балки; 
световые или аэрационные фонари. Основная конструк- 
ция каркаса — поперечная рама, образованная колонна- 
ми и ригелями. 

Пространственная жесткость и устойчивость одно- 
этажного каркасного здания достигаются защемлением 
колонн в фундаментах. В поперечном направлении про- 
странственная жесткость здания обеспечивается попереч- 
ными рамами, в продольном — продольными рамами, 
образованными теми же колоннами, элементами покры- 
THA, подкрановыми балками и вертикальными связями 
(рие. 13.1, 6, 6). 

Одноэтажные производственные здания могут быть 
также с плоским покрытием без фонарей. Примером мо- 
жет служить конструктивная схема здания, в которой 
длинномерные панели покрытия на пролет уложены по 
продольным балкам и служат ригелями поперечной ра- 
мы (рис. 13.2). 

13.1.2. Мостовые краны 

Перемещение груза поперек пролета производствен- 

ного здания осуществляется движением по мосту крана 
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Рис. 13.1. Одноэтажное промышленное здание с мостовыми крамами 
а — конструктивный поперечный разрез; 6 — расчетная схема поперечной ра- 

мы; в — расчетная схема продольной рамы 

77 777 ` 77 м 7 #8 С 

7 

=— . 

s 8 

Пи у 

3 
3 1 

: 5 
= \ 71 Vg 

7 2 f Ler 
т —__ 

i a 
а у 4 

a ! Е 79 Lep 
SS 8 Fane УЕ мин 

Рис. 13.2. Одноэтажные промышлен- Puc. 13.3. Схема мостового 
ные здания с плоским покрытием крана и тележки с крюком 

на гибкой подвеске 
1— длинномерные плиты покрытия; 2— 

продольные балки 1— ригель; 2— колесо крана; 
3 — подкрановый рельс; 4 — под- 
крановая балка; 5— крюк; 6— 
тележка; 7— мостовой кран; 

8 — колонна 

тележки с крюком на гибкой или жесткой подвеске 
(рис. 13.8). Вдоль пролета производственного здания 
груз перемещается при движении моста крана на коле- 
сах, число которых при грузоподъемности до 50 т рав- 
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но четырем (по два колеса на каждом подкрановом 
пути). 

Мостовые краны различают по режиму работы, т.е. 
по интенсивности эксплуатации и грузоподъемности. 
Легкий режим работы крана (группа режимов работы 
IK...3K) — редкая несистематическая работа, малая 
скорость передвижения — до 60 м/мин (машинные залы 
тепловых электростанций, ремонтные цехи и т. п.); сред- 
ний режим (группа режимов работы 4К...6К) — интен- 
сивная работа крана, нормальная скорость передвиже- 
ния — До 100 м/мин (механические и сборочные цехи 
заводов, формовочные цехи заводов сборных железобе- 
тонных изделий и т.п.); тяжелый режим (группа режи- 
мов работы 7K, 8K) — весьма интенсивная трехсменная 
работа крана, высокая скорость передвижения — более 
100 м/мин (литейные, прокатные, ковочные цехи и т. п.). 
Грузоподъемность мостового крана может быть 10, 20, 
30, 50 тивыше. 

Мостовой кран сообщает каркасу здания вертикаль- 
ные и горизонтальные нагрузки. Вертикальные нагрузки 
складываются из веса моста, тележки, поднимаемого 
груза и передаются через колеса крана на подкрановые 
пути. Максимальное давление мостового крана возника- 
ет при крайнем положении тележки с грузом на одной 
стороне моста, при этом минимальное давление мосто- 
вого крана возникает на другой стороне моста. 

Нормативную вертикальную нагрузку Р» тах, равную 
давлению колеса на крановый рельс, определяют для 
кранов различной грузоподъемности по стандартам на 
мостовые краны. Значение нормативной вертикальной 
нагрузки Рлмш ОПределяют из расчета моста крана как 
балки на двух опорах (на четырех колесах): 

Famin = @ + Qg + G/2 — Fnmax> (13.1) 

где О — грузоподъемность крана; Qg— вес моста; С — вес тележки, 

Нормативную горизонтальную нагрузку, направлен- 

ную поперек кранового пути и вызываемую торможением 

тележки, принимают: 
для кранов с гибким подвесом грузов 

Hy = 0,05 (0+6); (13.2) 
ДЛЯ кранов с жестким подвесом грузов 

На = 0,1 (0-6). (13.3) 
Нагрузка Hy, может быть направлена как внутрь рас- 
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сматриваемого пролета, так и наружу; она передается 
на один крановый путь и распределяется поровну между 
двумя колесами крана. 

Нормативная горизонтальная нагрузка, направленная 
вдоль кранового пути и вызываемая торможением мо- 
ста (одним тормозным колесом при кранах грузоподъем- 
ностью до 50 т) 

Hnmax = 0, 1Рптах. (13.4) 

Коэффициент надежности у; при расчете элементов 
конструкций здания на вертикальные и горизонтальные 
крановые нагрузки принимают 1,1. 

Подкрановые балки (балки крановых путей) при 
движении крана испытывают динамическое воздействие, 
вызванное быстрым приложением нагрузки и толчками, 
возникающими вследствие неровностей кранового пути, 
особенно в стыках. 

13.1.3. Компоновка здания 

Сетка колонн одноэтажных каркасных зданий с мос- 
товыми кранами в зависимости от технологии производ- 
ственного процесса может быть 12Ж18, 12Ж24, 12Ж30 м 
или 6X18, 6Ж24, 630 м. Шаг колонн принимают пре- 
имущественно 12 м; если при этом шаге используются 
стеновые панели длиной 6 м, то по наружным осям кроме 
основных колонн устанавливают промежуточные (фах- 
верковые) колонны. При шаге колонн 12 м возможен шаг 
ригелей 6 м с использованием в качестве промежуточ- 
ной опоры подстропильной фермы (рис. 13.4). 

Лучшие технико-экономические показатели по трудо- 
емкости и стоимости достигаются в сборных железобе- 
тонных покрытиях при шаге колонн 12 м без подстро- 
пильных ферм. 

В целях сохранения однотипности элементов покры- 
тия колонны крайнего ряда располагают так, чтобы раз- 
бивочная ось ряда проходила на расстоянии 250 мм от 
наружной грани колонны (рис. 13.5). Колонны крайнего 
ряда при шаге 6 м и кранах грузоподъемностью до 30 т 
располагают с нулевой привязкой, совмещая ось ряда 
с наружной гранью колонны (рис. 13.6, а). Колонны тор- 
цов здания смещают с поперечной разбивочной оси на 
500 мм (рис. 13.6, 6). При большой протяженности в по- 
перечном и продольном направлениях здание делят тем- 
пературными швами на отдельные блоки. 
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Рис. 13.4. Конструктивные схемы здания при шаге колонн 
a—6 м с подстропильными фермами; 6 — 12 m без подстропильных ферм 

Рис. 13.5. Привязка элементов кон- 
струкций к разбивочным осям на 

поперечном разрезе 

i 

| 

| - 
о 
Продольный температурный шов выполняют, как пра- 

вило, на спаренных колоннах со вставкой (рис. 13.6, в), 
при этом колонны у температурного шва имеют привяз- 
ку к продольным разбивочным осям 250 мм (или нуле- 
вую при 6 м). Поперечный температурный шов также 
выполняют на спаренных колоннах, но при этом ось тем- 
пературного шва совмещается с поперечной разбивочной 
осью, а оси колонн смещаются с разбивочной оси на 
500 мм (рис. 13.6, 2). 

Расстояние от разбивочной оси ряда до оси подкра- 
новой балки при мостовых кранах грузоподъемностью до 
50 т принято A=750 мм (см. рис. 13.3). Это расстояние 
складывается из габаритного размера крана В, разме- 
ра сечения колонны в надкрановой части A, и требуемо- 
го зазора С между габаритом крана и колонной. На 
крайней колонне ^=В--й.--С —250 (в мм). 
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Рис. 13.6. Компоновочные схемы привязки к разбивочным осям ко- 

JIOHH 
а — крайнего ряда при шагв 6 м; 6—6 торце здания; в — у продольного тем- 

ператирного шва; г — у поперечного температурного шва 

13.1.4. Поперечные рамы 

Ригели поперечных рам по своей конструкции могут 
быть сплошными или сквозными, а соединение их со 
стойками — жесткое или шарнирное. Выбор очертания 
и формы сечения ригеля, его конструкции и характера 
соединения со стойками зависит от размера перекрывае- 
мого пролета, вида кровли, принятой технологии изго- 
товления и монтажа. 

Жесткое соединение ригелей и колонн рамы приводит 
к уменьшению изгибающих моментов. Однако при этом 
не достигается независимая типизация ригелей и колонн 
рамы, так как нагрузка, приложенная к колонне, вызы- 
вает изгибающие моменты и в ригеле, а нагрузка, при- 
ложенная к ригелю, вызывает изгибающие моменты и в 
колоннах (рис. 13.7, а). При шарнирном соединении воз- 
можна независимая типизация ригелей и колонн, так как 
в этом случае нагрузки, приложенные к одному из эле- 
ментов, не вызывают изгибающих моментов в другом 
(рис. 13.7, 6). Шарнирное соединение ригелей с колонна- 
ми упрощает их форму и конструкцию стыка, отвечает 
требованиям массового заводского производства. В ре- 
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Рис. 13.7. К выбору рациональной конструкции поперечной рамы; 
эпюры моментов 

а — при жестком соединении ригеля с колонной; б — при шарнирном соеди- 
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Рис. 13.8. Соединение ригеля с колонной на анкерных болтах и мон- 
тажной сварке 

1 — ось рлда; 2 — анкеры; 3 — шайба; 4 — гайка; 5 — стальная пластинка тол- 
щиной 12 мм; 6 — ригель; 7 — колонна; 8 — торцовая стальная плита 

зультате конструкции одноэтажных рам с шарнирными 

узлами как более экономичные приняты в качестве ти- 

ПОВЫХ. 
Конструктивно соединение ригелей с колоннами вы- 

полняют монтажной сваркой стального опорного листа 
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ригеля с закладной деталью в торце колонны (рис. 13.8). 
При пролетах до 18 м в качестве ригелей применяют 

предварительно напряженные балки: при пролетах 24, 
30 м — фермы. 

Колонны каркасного здания могут быть сплошными 
прямоугольного сечения или сквозными двухветвевыми 
(рис. 13.9). При выборе конструкции колонны следует 
учитывать грузоподъемность мостового крана и высоту 
здания. Сплошные колонны применяют при кранах гру- 
зоподъемностью до 30 т и относительно небольшой вы- 
соте здания; сквозные колонны — при кранах грузоподъ- 
емностью 30 т и больше и высоте здания более 12 м. 
Размеры сечения колонны в надкрановой части назна- 
чают с учетом опирания ригелей непосредственно на то- 
рец колонны без устройства специальных консолей. Вы- 
COTY сечения принимают: для средних колонн Й›=500 
или 600 мм, для крайних колонн Й›==380 или 600 мм; 
ширина сечения средних и крайних колонн 6==400... 
600 мм (большие размеры сечения колонны принимают 
при шаге 12 м). Размеры сечения сплошных колонн 
в нижней подкрановой части устанавливают преимуще- 
ственно по несущей способности и из условий достаточ- 
ной жесткости с тем, чтобы при горизонтальных переме- 
щениях колонн в плоскости поперечной рамы не проис- 
ходило заклинивания моста крана. По опыту эксплуата- 
ции производственных зданий с мостовыми кранами 
принято считать жесткость колонн достаточной, если вы- 
cota сечения Ay = (1/10...1/14) Ay. 

Сквозные колонны имеют в нижней подкрановой ча- 
сти две ветви, соединенные короткими распорками-риге- 
лями. Для средних колонн в нижней подкрановой части 
допускают смещение оси ветви с оси подкрановой балки 
и принимают высоту всего сечения й, =1200...1600. мм, 
а для крайних колонн — й, =1000...1300 мм. При этом 
высота сечения ветви й=250 или 300 мм и ширина b= 
—500 или 600 мм. Кроме того, в = (1/25...1/30) Н. 

Расстояние между осями распорок принимают (8... 
10)h. Распорки размещают так, чтобы размер от уровня 
пола до низа первой надземной распорки составлял не 
менее 1,8 м и между ветвями обеспечивался удобный 
проход. Нижнюю распорку располагают ниже уровня 
пола. Высоту сечения распорки принимают (1,5...2)h, 
а ширину — равной ширине сечения ветви. 

Соединение двухветвевой колонн: с фундаментом 
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Рис. 13.10. Конструкции соединения двухветвевой колонны с фунда- 
ментом 

а—в одном общем стакане; 6—6 двух отдельных стаканах; в — при уст- 
ройстве шпонок; 1 — бетон замоноличивания; 2 — колонна 

осуществляют в одном общем стакане или же в двух от- 
дельных стаканах; во втором соединении объем уклады- 
ваемого на монтаже бетона уменьшается (рис. 13.10). 
Глубину заделки колонны в стакане фундамента прини- 
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Рис. 13.11. Армирование колонн одноэтажного здания 
а — сплошных прямоугольного сечения; б — сквозных двухветвевых 

мают равной большему из двух размеров: 

Han = 0,5 + 0,3381 (м) или Нав = 1,55. 

Кроме того, глубина заделки колонны должна быть 
проверена из условия достаточной анкеровки продольной 
рабочей арматуры. Если в одной из ветвей колонны воз- 
никает растягивающее усилие, соединение колонны с бе- 
тоном замоноличивания выполняют на шпонках. 

Колонны обычно изготовляют в виде одного цельно- 
го элемента. Членение их на части по высоте для умень- 
шения веса монтажных элементов связано с затруднения- 
ми в устройстве стыков, а потому осуществляется ред- 
ко. Примеры армирования сплошных и двухветвевых ко- 
лонн приведены на рис. 13.11; средние колонны, испыты- 
вающие действие моментов двух знаков, армируются сим- 
метрично. Для колонн применяют бетоны классов В15... 
B30. 
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13.1.5. Фонари 

Фонари состоят из поперечных фонарных ферм и сто- 
ек, несущих плиты покрытий и опирающихся на ригели 
поперечных рам. В плоскости стоек фонаря размещают 
бортовые плиты. Ширину фонаря и высоту переплетов 
устанавливают в зависимости от требуемой освещенности 
цеха. Обычно она обеспечивается при ширине фонаря, 
равной 0,3...0,4 1. В целях типизации конструктивных 
элементов применяют фонари шириной 6 м при пролетах 
до 18 ми шириной 12 м при пролетах 24 и 30 м (рис. 
13.12). Сопряжение несущих элементов фонарей с ри- 
гелями поперечных рам выполняют на монтажных. бол- 
тах с последующей сваркой стальных закладных де- 
талей. 

13.1.6. Система связей 

Назначение связей. Система вертикальных и гори- 
зонтальных связей имеет следующие назначения: обес- 
печить жесткость покрытия в целом; придать устойчи- 
вость сжатым поясам ригелей поперечных рам; воспри- 
нимать ветровые нагрузки, действующие на торец 
здания; воспринимать тормозные усилия от мостовых 
кранов. Система связей работает совместно с основными 
элементами каркаса и повышает пространственную `же- 
сткость здания. 

Вертикальные связи. При действии горизонтальных 
нагрузок в продольном направлении здания (ветер на 
торец, торможение кранов и т.д.) усилия воспринима- 
ются продольной рамой, ригелем которой является по- 
крытие. Сопряжение между плитами покрытия и колон- 
нами осуществляется через балки или фермы, обладаю- 
щие малой жесткостью из своей плоскости. Поэтому при 
отсутствии связей горизонтальная сила, приложенная 
к покрытию, может привести к значительным деформа- 
циям ригелей из их плоскости (рис. 13.13, а), а прило- 
женная к одной из колонн — вызвать ее существенную 
деформацию без передачи нагрузки на остальные колон- 
ны (рис. 13.13,6). Систему вертикальных связей по ли- 
нии колонн здания предусматривают для того, чтобы со- 
здать жесткое, геометрически изменяемое в продольном 
направлении покрытие. 

Вертикальные связевые фермы из стальных уголков 
устанавливают в крайних пролетах блока между колон- 
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Рис. 13.13. Схема деформаций каркаса здания OT горизонтальных Ha- 
грузок и расчетные схемы 

а — деформации ригелей из плоскости; б — деформация колонны; в — к опре- 
делению момента, передающегося на стальные опорные листы ригеля; 2— 
расчетная схема колонн торцевой стены? 1— опирание колонны на покрытие; 

2 — опирание колонны на горизонтальную связевую ферму 

нами и связывают железобетонными распорками или 
распорками из стальных уголков по верху колонн (рис. 
13.14, а). Решетка вертикальных связевых ферм для 
восприятия горизонтальных сил, действующих слева 
или справа, проектируется как крестовая система. При 
небольшой высоте ригеля на опоре (до 800 мм) и нали- 
чии опорного ребра, способного воспринять горизонталь- 
ную силу, продольные связи выполняют только в виде 
распорок по верху колонн. В этом случае стальные опор- 
ные листы ригеля должны быть соединены сваркой с 3a- 
кладным Листом колонны, рассчитанной на момент 
М — Wh и опорное давление F (см. рис. 13.13, в). Bep- 
тикальные связи между колоннами из стальных уголков 
устанавливают в каждом продольном ряду в середине 
температурного блока. Эти связи приваривают к сталь- 
ным закладным деталям колонн. 

Горизонтальные связи по нижнему поясу ригелей. 
Ветровая нагрузка, действующая на торец здания, вы- 
зывает изгиб колонн торцовой стены. Для уменьшения 
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Рис. 13.14. Схемы связей покрытия 

а — вертикальные связи; 6 — горизонтальные связи по нижнему поясу; в— 

то же по верхнему поясу; г — связи фонаря; 1 — вертикальные связевые фер- 

мы: 2— распорка по верху колонн; 3 — вертикальные связи по колоннам; 4 — 

ригель поперечной рамы; 5 — распорка по оси верхнего пояса фермы; 6 — 
плоскость остекления фонаря; 7 — фермы фонаря 

расчетного пролета этих колонн покрытие используют 
как горизонтальную опору (см. рис. 13.13,г). В зданиях 
большой высоты и со значительными пролетами рацио- 
нально создать горизонтальную опору для торцовой сте- 
ны и в уровне нижнего пояса ригеля устройством гори- 
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`зонтальной связевой фермы (рис. 13.14,6). Такая 
дополнительная опора возможна также в виде горизон- 
`тальной фермы в уровне верха подкрановых балок. 
Горизонтальные связи по нижнему поясу выполняют из 
стальных уголков, образующих вместе с нижним поясом 
крайнего ригеля связевую ферму с крестовой решеткой. 
Опорное давление горизонтальной связевой фермы пере- 
дается через вертикальные связи на все колонны темпе- 
ратурного блока и дальше на фундаменты и грунты ос- 
нования. 

Горизонтальные связи по верхнему поясу ригелей. 
Устойчивость сжатого пояса ригеля поперечной рамы из 
своей плоскости обеспечивается плитами покрытия, при- 
варенными закладными деталями к ригелям. При на- 
личии фонарей расчетная длина сжатого пояса ригеля 
из плоскости равна ширине фонаря. Чтобы уменьшить 
расчетный пролет сжатого пояса ригеля, по оси фонаря 
устанавливают распорки, которые в крайних пролетах 
температурного блока прикрепляют к горизонтальным 
фермам из стальных уголков (рис. 13.14, в). Если же 
фонарь не доходит до торца температурного блока, то 
горизонтальную связевую ферму по верхнему поясу ри- 
гелей, не делают, так как железобетонные панели покры- 
тия за пределами фонаря сами образуют жесткую диа- 
фрагму. В этом случае распорки прикрепляют к элемен- 
там покрытия крайнего пролета. 

`’ (Связи no фонарям. Фонарные фермы объединяют 
в жесткий пространственный блок устройством системы 
стальных связей: вертикальных — в плоскости остекле- 
ния и горизонтальных — в плоскости покрытия фонаря 
(рис. 13.14, e). 

13.1.7. Подкрановые балки 

Железобетонные предварительно напряженные под- 
крановые балки испытывают динамические воздействия 
от мостовых кранов и поэтому их применение рациональ- 
но при кранах грузоподъемностью до 30 т среднего ре- 
жима работы и кранах легкого режима работы. При кра- 
нах тяжелого режима работы и кранах грузоподъемно- 
стью 90тсреднего режима работы и более целесообразны 
стальные подкрановые балки. 

Наиболее выгодна двутавровая форма поперечного 
сечения подкрановой балки (рис. 13.15). Развитая верх- 
няя полка повышает жесткость балки в горизонтальном 
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a p Рис. 13.15. Расчетные сечения под- 
| й т крановой балки 
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Рис. 13.16. Конструкция предварительно напряженной подкрановой 
балки пролетом 12 м 

а — общий вид; б — армирование напрягаемой проволочной арматурой; в — то 
же стержневой арматурой 
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направлении, уменьшает перемещения при поперечных 
тормозных условиях, а также улучшает условия монта- 
жа и эксплуатации крановых путей и крана; нижняя пол- 
ка дает возможность удобно разместить напрягаемую 
арматуру и обеспечить прочность балки при отпуске на- 
тяжения. Расчетным на вертикальные нагрузки является 
тавровое сечение с верхней сжатой полкой, а на горизон- 
тальные нагрузки — прямоугольное сечение (верхняя 
полка) .~ | 

Высоту сечения подкрановых балок назначают в пре- 
делах h=(1/8...1/10)/, толщину верхней полки №, = 
== (1/7...1/8)h, ширину верхней полки 6, = (1/10...1/20) 1. 
По условиям крепления и рихтовки крановых путей при- 
нимают размер полки 6, =500...650 мм. Типовые подкра- 
новые балки имеют высоту сечения h==1000 мм при про- 
лете 6 ми h=1400 мм при пролете 12 м (рис. 13.16). 

Сборные подкрановые балки пролетом 6 и 12 м по 
условиям технологичности изготовления и монтажа вы- 
полняют разрезными с монтажным стыком на колоннах. 

Расчетные нагрузки от мостовых кранов для расчета 
прочности подкрановых балок определяют с коэффици- 
ентом надежности у; =1,1. Расчетная вертикальная на- 
грузка 

Fmax = Vf Yn Fnmax: (13.5) 

Расчетные вертикальные нагрузки для группы режи- 
ма работы мостового крана 6К следует умножать на ко- 
эффициент динамичности Кам==1,1. 

Расчетная горизонтальная нагрузка (от одного коле- 
са моста) 

1 
Нтах = “9 И Yn тах. (13.6) 

Горизонтальная сила Нишах приложена в уровне го- 
ловки крановых рельсов, но для упрощения расчета, пре- 
небрегая незначительным влиянием эксцентриситета, ее 
полагают приложенной посередине высоты полки тавро- 
вого сечения. 

Расчет прочности ведут по расчетной нагрузке от двух 
сближенных мостовых кранов одинаковой грузоподъем- 
ности, умноженную на коэффициент сочетаний, равный 
0,85 (при кранах легкого и среднего режима). Подвиж- 
ную нагрузку от мостовых кранов располагают в про- 
лете подкрановой балки так, чтобы в ряде сечений по 
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Рис. 13.17. К расчету подкрановой балки 
а — расчетная схема; 6 — линии влияния Ми Q 

длине пролета получить максимальные усилия М, 0. 
Расстояние между четырьмя силами, передающимися 
через колеса мостового крана, устанавливают по габа- 
ритам ширины и базы моста (рис. 13.17, а). Расчет ведут 
по линиям влияния, располагая одну силу в вершине ли- 
нии влияния (рис. 13.17, 6). Максимальные усилия опре- 
деляют суммированием произведений сил на соответст- 
вующие им ординаты. Например, максимальный изгиба- 
ющий момент в рассматриваемом сечении 

М=Ёи + Foygt-..= 2Fy. (13.7) 

По найденным усилиям строят огибающие эпюры М, 
О. Ординаты огибающих эпюр определяют по таблицам, 
приведенным в справочниках. 

Расчет на выносливость ведут по расчетной верти- 
кальной нагрузке от одного мостового крана, определяе- 
мой умножением нормативной нагрузки на коэффициент, 
равный 0,5 (см. главу 8). 

Прогиб определяют от действия одного крана при ко- 
эффициенте надежности, равном единице: 

i < 1/400. 
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Рис. 13.18. Детали креплений 
а — подкрановой балки к колонне; 6 — рельса к подкрановой балке; 1- peb- 
ровые планки 100Ж12; 2 — закладная деталь подкрановой балки; 3 — анкеры, 
выпущенные из колонны; 4— лапка-прижим; 5— упругие прокладки; 6 — 

закладные детали колонны 6=8 мм 

Предварительно папряженные подкрановые балки 
армируют высокопрочной проволокой, стержневой арма- 
турой, капатами. Арматурные каркасы в связи с дина- 
мическими воздействиями на балку выполняют не свар- 
ными, а вязаными. На опорах балки усиливают ребрами 
(с уширениями концов) и дополнительной поперечной 
арматурой в виде стержней, хомутов, сеток, обеспечива- 
ющих прочность и трещиностойкость торцов при отпуске 
натяжения. Для подкрановых балок применяют бетон 
классов B30...B50. Масса подкрановой балки пролетом 
12 м составляет 10...12 т. 

Подкрановые балки соединяют с колоннами сваркой 
стальных закладных деталей (рис. 13.18, а). Для пере- 
дачи горизонтальных тормозных усилий в стыке уста- 
навливают ребровые накладки, привариваемые к верх- 
ним закладным листам балок и специальному заклад- 
ному листу колонны. Чтобы смягчить удары и толчки, 
передаваемые на подкрановую балку при движении мо- 
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стового крана, и уменьшить износ путей, между подкра- 
новой балкой и рельсом укладывают упругую прокладку 
из прорезиненной ткани толщиной 8...10 мм. При этом 
принимают во внимание, что предварительно напряжен- 
ные балки имеют выгиб, а крановый рельс должен иметь 
горизонтальное положение. Рельс после рихтовки при- 
крепляют к балке болтами с помощью стальных деталей 
(рис. 13.18, 6). 

Горизонтальную нагрузку, вызванную ударом крана 
о тупиковый упор (до 150 кН для групп режимов работы 
кранов 4К...6К), учитывают только при расчете упоров 
и их креплений к балкам кранового пути. 

13.2. Расчет поперечной рамы 

13.2.1. Расчетная схема и нагрузки 

Поперечная рама одноэтажного каркасного здания 
испытывает действие постоянных нагрузок от веса по- 
крытия и различных временных нагрузок от снега, вер- 
тикального и горизонтального давления мостовых кра- 
нов, положительного и отрицательного давления ветра 
и др. (рис. 13.19, а). 

В расчетной схеме рамы соединение ригеля с колон- 
ной считают шарнирным, а соединение колонны с фун- 
даментами — жестким. Длину колонн принимают равной 
расстоянию от верха фундамента до низа ригеля. Цель 
расчета поперечной рамы — определить усилия в колон- 
нах от расчетных нагрузок и подобрать их сечения, а так- 
же определить боковой прогиб верха рамы от нормаль- 
ной ветровой нагрузки. Предъявленный прогиб, установ- 
ленный нормами, составляет: 

fu=H/200 при Н=15 м; fu=H/300 при Н=30 м, 
где Н — длина колонны от верха фундамента до низа 
стропильной конструкции — ригеля рамы. 

Постоянная нагрузка от веса покрытия передается на 
колонну как вертикальное опорное давление ригеля Р. 
Эту нагрузку подсчитывают по соответствующей грузовой 
площади. Вертикальная нагрузка приложена по оси 
опоры ригеля и передается на колонну при привязке на- 
ружной грани колонны к разбивочной оси на 250 мм 
с эксцентриситетом: 

в верхней надкрановой части е=0,25/2 =0,125 м (при 
нулевой привязке е=0); 

390



. + 

W rl 
— | em mre}. 
mer Le HH 
7 

2/8 у 

Е тах Dinin 

O 

к _ К ‚ | в; /2 ГР 

1 о 7 Ур 1/2 | 
yet С td 

or У y= 2 hult| | bul ! 
р а а г 

с 4 é e 

Рис. 13.19. Расчетно-конструктивная схема поперечной рамы 
д — нагрузка, действующая на поперечную раму; б— к определению верти- 
кальной нагрузки от мостового крана на колонну; в — к определению момен- 

тов от крановой нагрузки на колонну 

в нижней подкрановой части е= (hy — he) [2—0,125 
[при нулевой привязке е = (Ay — he) /2]; 

нагрузка F приложена с моментом, равным М = Ре. 
Временную нагрузку от снега устанавливают в соот- 

ветствии с географическим районом строительства и про- 
филем покрытия. Она передается на колонну так же, как 
вертикальное опорное давление ригеля Ё, и подсчитыва- 
ется по той же грузовой площади, что и нагрузка от веса 
покрытия. | 

Временную нагрузку от мостовых кранов определяют 
от двух мостовых кранов, работающих в сближенном 
положении. Коэффициент надежности для определения 
расчетных значений вертикальной и горизонтальной на- 
грузок от мостовых кранов у; = 1,1. 

Вертикальную нагрузку на колонну вычисляют по ли- 
ниям влияния опорной реакции подкрановой балки, наи- 
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большая ордината которой на опоре равна единице. Од- 
ну сосредоточенную силу от колеса моста прикладывают 
на опоре, остальные силы располагают в зависимости от 
стандартного расстояния между колесами крана (рис. 
13.19, 6). Максимальное давление на колонну 

Dmax = Fmax ХИ; (13.8) 

при этом давление на колонну на противоположной сто- 
роне * 

Впир = Fmin $9. (13.9) 

Вертикальное давление от кранов передается через 
подкрановые балки на подкрановую часть колонны с экс- 
центриситетом, равным для крайней колонны е=0,95-- 
+A — 0,5й5 (при нулевой привязке е=А — 0,512), для 
средней колонны е=/, (рис. 13.19, в). 

Соответствующие моменты от крановой нагрузки 

Mmax = Dax е; Mmn=Dymine. 

Горизонтальная нагрузка Ha колонну OT торможения 
двух мостовых кранов, находящихся в сближенном поло- 
жении, передается через подкрановую балку по тем же 
линиям влияния, что и вертикальное давление: 

Н = Ниах SY. (13.10) 

Временную ветровую нагрузку принимают в зависи- 
мости от географического района и высоты здания, уста- 
навливая ее значение на | м? поверхности стен и фонаря. 
С наветренной стороны действует положительное давле- 
ние, с подветренной — отрицательное. Стеновые панели 
передают ветровое давление на колонны в виде распре- 
деленной нагрузки p==Wa, где а — шаг колонн. Нерав- 
номерную по высоте здания ветровую нагрузку приводят 
к равномерно распределенной, эквивалентной по момен- 
ту в заделке консоли. 

Ветровое давление, действующее на фонарь и часть 
стены, расположенную выше колонн, передается в рас- 
четной схеме в виде сосредоточенной силы W. 

13.2.2. Пространственная работа каркаса 
одноэтажного здания 

при крановых нагрузках 

Покрытие здания из железобетонных плит, соединен- 
ных сваркой закладных деталей с замоноличиванием 
швов, представляет собой жесткую в своей плоскости 

392



г. 

Г] Г =~) 

Ч | 7 | 
ty || 

— | rz и | 

— EI — —- у ; | 

~ / | 
tt | | 

by Ц _ | 
Ld —— =~} р 

- 

+h Hf 

_В 
| 1 1 

Рис. 13.20. Пространственный блок одноэтажного каркасного здания 
а — схема блока; 6 — схема перемещения блока; 1 — покрытие; 2 — подкрано- 

вая балка; 3 — вертикальные связи по колоннам 

горизонтальную связевую диафрагму. Колонны здания, 
объединенные горизонтальной связевой диафрагмой 
в поперечные и продольные рамы, работают как единый 
пространственный блок. Размеры такого блока в плане 
определяются расстояниями между температурными 
швами (рис. 13.20, а). 

Нагрузкн от массы покрытия, снега, ветра приложены 
одновременно ко всем рамам блока, при этих нагрузках 
пространственный характер работы каркаса здания не 
проявляется и каждую плоскую раму можно рассчиты- 
вать в отдельности. Нагрузки же от мостовых кранов 
приложены к двум-трем рамам блока, но благодаря го- 
ризонтальной связевой диафрагме в работу включаются 
и остальные рамы блока; происходит пространственная 
работа. 

В каркасном здании из типовых элементов с регуляр- 
ным шагом колонн и постоянной жесткостью сечений 
колонн центр жесткости блока (т.е. точка приложения 
равнодействующей реактивных сил при поступательном 
перемещении блока) совпадает с его геометрическим 
центром. Если поместить начало координат в этом цент- 
ре и принять что х — координата поперечной рамы, а y— 
продольной рамы (рис. 13.20, 6), то, приложив к попереч- 
ной раме с координатой хо силу F, можно определить 
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перемещение этой рамы. Перемещение блока от силы 
Е — поступательное, а от момента М=ЁР хо, — вращатель- 
ное. Если /!.х — реакция поперечной рамы от единично- 
го перемещения А = |, то поступательное перемещение 
блока 

А = Р/пг11х, (13.11) 

где п — число поперечных рам блока. 

При вращательном перемещении жесткой в своей 
плоскости горизонтальной связевой диафрагмы на угол 
ф==1 поперечные рамы получают перемещение, равное 
xtg@, но поскольку конечный угол ф будет малым и, 
следовательно, 17$ —=ф==|, поперечные рамы получают 
перемещение, равное их координате х, а продольные ра- 
мы — равное у. При этом возникают реакции: 

в поперечных рамах 

Ry = ХГ11х; (13.12) 
в продольных рамах 

Ку = Угу, (13.13) 

где г!!, — реакция продольной рамы от смещения A=1 (определяет- 
ся с учетом сопротивления вертикальных связей по колоннам). 

Кручением колокн при вращении горизонтальной диа- 
фрагмы ввиду его малости можно пренебречь. 

Угловая жесткость блока или реактивный момент 
блока от единичного угла поворота диафрагмы ф==1 

т р 
By = Mout =2 BR, +2 BR, (13.14) 

где m=n/2, когда п — число поперечных рам четное, или m= 
= (П—1)/2, когда п — число нечетное; p=q/2, когда 9 — число про- 
дольных рам — четное, или p=(q—1)/2, когда 49 — число нечетное. 

Угловая жесткость блока с учетом значения реакций 
согласно формулам (13.12), (13.13), составляет 

т р 
By = 27, (5 x +8). (13.15) 

где В = гллу/Гллх. 

Угол поворота блока вокруг центра вращения 

Ех p= M/B, = о . (13.16) 
т р 

“Nix (5 x2 +B У и) 
1 
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_ Перемещение поперечной рамы с координатой Xo OT 
силы Ё находят суммированием перемещений — поступа- 
тельного и от вращения блока. Тогда 

Еж 
А = Е/пгих + ХФ = F/aryy, + . (13.17) 

т р 

2ri1x [5 х? | В > ‘| 

Находят реактивную силу от единичного перемещения 
А==1| поперечной рамы, приравняв единице перемещение 
по формуле (13.17). Тогда 

Е = Сат Гиах» (13.18) 

где 

x9 
Cdim = UWP 1/n+ — 5 . (13.19) 

2 > +В, ‘| 
1 I 

Коэффициент Саш характеризует пространственную 
работу каркаса, состоящего из поперечных и продольных 
рам. Следует принять во внимание податливость соеди- 
нений плит покрытия, которую на основании исследова- 
ний оценивают коэффициентом 0,7 к значению Саш, 
а также учесть загружение нагрузкой от мостовых кра- 
нов рам, смежных с рассчитываемой, коэффициентом 
0,7. Тогда 

2 
№ 

Ст = 1/1 2/n -Е m р . (13.20) 

Увы 
1 1 

Если учитывать пространственную работу рам лишь 
одного поперечного направления, то в упрощенном реше- 
нии при В =0 из формулы (13.19) 

XG 
Cdim = 1/ at ; (13.21) 

т 

2 >) x? 
1 

Тогда при длине блока 72 м для второй от торца блока 
поперечной рамы, находящейся в наименее благоприят- 
ных условиях (в части помощи, оказываемой работой со- 
седних рам), при шаге 12 м саж=3,5; при шаге 6 м 
Caim= 4,7, 
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| ke A=! Рис. 13.21. К пространственному 
[Pama —- расчету одноэтажного каркасного 

здания на крановые нагрузки 

Таким образом, поперечную раму можно рассчитывать 
на крановые нагрузки с учетом пространственной работы 
каркаса здания методом перемещений с введением к ре- 
акции от единичного перемещения поперечной рамы ко- 
эффициента Caim (рис. 13.21). 

13.2.3. Определение усилий 
в колоннах от нагрузок 

Для расчета поперечной рамы на различные нагруз- 
ки и воздействия наиболее удобен метод перемещений 
с одним неизвестным А — направлению этого перемеще- 
ния стерженек-связь, получают основную систему (рис. 
13.22, а). Основную систему подвергают единичному воз- 
действию неизвестного перемещения. При этом в KOVJIOH- 
нах возникают реакции Ал и изгибающие моменты (рис. 
13.22,6). Затем основную систему последовательно за- 
гружают постоянными и временными нагрузками Р, М, 

‚ р, которые вызывают в стойках соответствующие ре- 
акции и изгибающие моменты (рис. 13.22, в...е). Значе- 
ние реакций R в ступенчатых колоннах переменного се- 
чения при неподвижной верхней опоре могут быть опре- 
делены по формулам, приведенным в прил. 12. 

Для определения усилий в колоннах применяют 

Сазт Г11 & + Rip =0, (13.22) 
где ги =>А) — реакция верха колонн поперечной рамы OT единич- 
ного перемещения; Rip=XR— реакция верха колонн от нагрузки; 
положительные реакции направлены в сторону неизвестного переме- 
щения. 
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I; I, Мтах М min 

Рис. 13.22. Основная система поперечной рамы (а) и эпюры момен- 
тов: от единичного воздействия неизвестного (6), вертикальной на- 
грузки (8), кранового момента на крайней колонне (г), торможения 

тележки крана (д), ветровой нагрузки (г) 

@ у 7, 

a т 

1 f У 
By By 
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ПУ ПРИ 
м 77777772 ALLIED 

> / и © 2 

о 
Рис. 13.23. К расчету двухъ- ` < 7 # 74 
ярусной поперечной рамы 7 > 

а — конструктивная схема; 6— Ff = 45" <. 9 
расчетные схемы / 

a 

Рис. 13.24. Схема армиро- by 
вания консолей колонн 

Коэффициент Си» для различных случаев загруже- 
ния поперечной рамы (кроме загружения крановой на- 
грузкой) равен единице. 

Из уравнения находят неизвестное А, а затем упругую 

397



реакцию 

К. =Е-- АКА. (13.23) 

При числе пролетов рамы, равном трем и более, верх- 
нюю опору колонн при действии крановых нагрузок рас- 
сматривают как неподвижную и принимают А=0. 

Для рамы с двухъярусным ригелем при жесткости 
внутренних колонн By, превышающих жесткость наруж- 
ных колонн В. (В,>5Вз) в качестве расчетной схемы 
средней высокой части может быть принята независимая 
однопролетная рама (рис. 13.23). Эту раму рассчитыва- 
ют также с учетом пространственной работы каркаса. 

Изгибающие моменты и поперечные силы в сечениях 
колонны определяют как B консольной балке, загружен- 
ной внешней нагрузкой, и реакцией К.. Обычно расчет- 
ными являются три основных сечения по длине колон- 
ны: над крановой консолью, под крановой консолью, 
в основании. 

Эпюры моментов строят для каждого вида нагрузки, 
действующей на раму. Затем составляют таблицу усилий 
М, М, Ц ив расчетных сечениях колонны устанавливают 
расчетные сочетания усилий или нагрузок. Постоянная 
нагузка на колонны участвует во всех сочетаниях, вре- 
менные нагрузки — в невыгоднейших. 

За одну кратковременную нагрузку следует считать 
нагрузку от действия двух кранов на одном пути, умно- 
женную на коэффициент 0,85 для кранов легкого и сред- 
него режимов, или же нагрузку от четырех кранов, со- 
вмещенных в одном створе разных пролетов, умножен- 
ную на коэффициент 0,7. 

Сечения колонн поперечной рамы рассчитывают 
с учетом влияния прогиба на значение эксцентриситета 
продольной силы. Колонны из плоскости поперечной ра- 
мы проверяют на устойчивость как сжатые элементы. 
Кроме того, колонны проверяют на усилия, возникающие 
при транспортировании и монтаже. 

Значения расчетной длины / сборных железобетон- 
ных колонн зданий с мостовыми кранами для подкрано- 
вой (нижней) части и надкрановой (верхней) части 
в плоскости поперечной рамы и из плоскости поперечной 
рамы различные и устанавливаются согласно табл. 13.1. 

Расчетная длина сборных железобетонных колонн 
зданий без мостовых кранов однопролетных [p= 1,5H, 
многопролетных — № =1,2Н. 
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Короткие консоли колонн при 1;<0,9ho (рис. 13.24) 
рассчитывают на действие опорного давления от подкра- 
новых балок Q по условию (11.20). Угол наклона сжа- 
той грани консоли к горизонтали у<45°. Армируют кон- 
соли горизонтальными или наклонными под углом 45° 
хомутами. Шаг хомутов должен быть не более 150 мм 
и не более h/4. Высота сечения консоли у свободного 
края должна быть h;2h/2 (где h — высота опорного се- 
чения). 

Площадь сечения продольной арматуры консоли А; 
подбирают по увеличенному на 25% значению изгиба- 
ющего момента, действующего в месте примыкания кон- 
соли к колонне — по формулам (11.21), (11.22). Про- 
дольную арматуру снабжают на конце приваренными 
анкерам в виде шайб или уголков. 

13.1. Расчетная длина Jy сборных железобетонных колонн 
одноэтажных зданий с мостовыми кранами 

Из плоскости поперечной рамы 

В плоско- 

Рассчитываемая часть колонны речной, при наличии ни Берти 
рамы вертикальных кальных 

связей связей 

С учетом крановой нагрузки 

Подкрановая 1,5 Ay 0,8 Hy 1,2 Hy 
Надкрановая 2H, 1,5 На 2 Hy 

Без учета крачовой нагрузки 

Подкрановая в зданиях: 
однопролетных 1,5 Н 0,8 Hy 1,2H 
многопролетных 1,2 Н 0,8 Ay 12H 

Надкрановая 2,5 He 1,5 На 2 Нз 

Обозначения, принятые в таблице 13.1: 
Н — полная высота колонны от верха фундамента до ри- 
геля рамы; 
ff, —высота подкрановой части колонны от верха фун- 
дамента до низа подкрановой балки; 
Н. — высота надкрановой части колонны от верха сту- 
пени до ригеля рамы. 
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Рис. 13.25. К расчету двухветвевой колонны 
| а — расчетная схема; б — местный изгиб ветвей; 

в — хлюра моментов от единичной силы; г — де- 
формация от единичного смещения; д — реакция 
верхнего конца колонны от кранового момента 

Е 

М of 

ИНИПИН 

р 

[—_ \7 Рис, 13.26. К расчету податливости заделки 
a ee колонн 

13.2.4. Особенности определения усилий 
в двухветвевых и ступенчатых колоннах 

При двухветвевых колоннах расчет поперечной ра- 
мы с учетом пространственной работы каркаса здания 
аналогичен расчету рамы со сплошными колоннами. 
Двухветвевая колонна представляет собой многоэтаж- 
ную однопролетную раму (рамный стержень) с расстоя- 
нием с между осями ветвей, расстоянием $ между осями 
распорок, числом сплошной части, общей длиной [ (рис. 
13.25, а). Поскольку ригелями рамного стержня служат 
короткие жесткие распорки, а стойками — менее жест- 
кие ветви колонны, деформациями ригелей можно прене- 
бречь и с практически достаточной точностью считать их 
абсолютно жесткими. Другая возможная расчетная схе- 
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ма — с упругими ригелями — как показали исследования, 
приводит к несущественному уточнению результатов 
расчета. Для определения реакций при неподвижной 
верхней опоре двухветвевую колонну рассматривают как 
стержень, обладающий изгибной жесткостью Еь и ко- 
нечной сдвиговой жесткостью К. Сдвиговая жесткость 
двухветвевой колонны обусловлена местным изгибом 
ветвей, она равна силе, вызывающей перекос ветвей на 
единичный угол (рис. 13.25, 6): 

К = 24ЁБь I/s*, (13.24) 

где / — момент инерции ветви, 

Если приложить к верхнему концу рассматриваемого 
стержня (пока без верхней опоры) силу Х==1 (рис. 
13.29, в), то перемещение 

b _ 
М? Q* аз 

6,,= 3 dx —— d= 
nu | Ey ls т) к ЗЕ 1; + 

[3 — а? 153 

| 13.25) ЗЕД | 24EpI (13.29) 
где /[;:=/, —в нижней части колонны; /;=/2—B верхней части. 

Отсюда реакция от перемещения A=1 верхнего кон- 
ца колонны (рис. 13.25, 2) 

Кл = 1/6,, = ЗЕ, 1. /[18 (1 Е-ЕА,)], (13.26) 

где А == 93 (11/1. —1); ky = (1 — @)3 11 /(8n? Г); (13.27) 

Ilo — момент инерции верхней части колонны; А — площадь сечения 
ветви; /,=Ac?/2 — момент инерции нижней части колонны (значе- 
нием 2/ пренебрегают как относительно малым); а=а/1. 

Если двухветвевая колонна загружена крановым мо- 
ментом М, то перемещение 

MM 4, MEU — a) 
Ри 2Eoh 

Реакция А при неподвижной верхней опоре двухвет- 
вевой колонны (рис. 13.25, д) 

R =6; р/б11 = 3M (1 — a)/[20 (1 + k-+ Е]. (13.29) 

б.р = (13.28) 

Здесь знак минус опущен. 
Аналогично находят значения реакций R двухветве- 

вой колонны для других нагрузок, которые приведены 
в прил. 12. 

Формулы реакций R универсальны, так как могут 
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применяться не только для двухветвевых колонн, но и для 
ступенчатых при А=0, колонн постоянного сечения при 
k,=k=0. По этим же формулам в необходимых случа- 
ях можно найти перемещения 6: =ИЮА; 5:p=R/Ra, 
а также выполнить расчет рамы с учетом упругой задел- 
ки колонны в фундаменте. 

При расчете рамы на изменение температуры A? учет 
действительной податливой заделки колонны в фунда- 
MeHTe* (а также учет действительной жесткости колонны 
на участках с трещинами) приводит к уменьшению изги- 
бающего момента. Реакция от поворота колонны в ниж- 
нем сечении на угол p=! составляет 

Ro = 1/6,, = ЗЕ ЦР (1 е-- 2) |. (13.30) 

Реактивный момент от поворота фундамента на угол 
ф==1 (рис. 13.26) находят следующим образом. Осадка 
края фундамента с размерами сторон в плане ЖА со- 
ставляет y=0,0h tg ф=0,5й (деформациями самого фун- 
дамента пренебрегают). Краевое давление фундамента 
на основание 

p=C,y=0,5C,h, (13.31) 
где Cy— коэффициент постели при неравномерном обжатии OCHO- 

вания (см. гл. 12). 

Реактивный момент от поворота фундамента. 

Moai = Cy (613/12) = Col, (13.32) 

где С»! — угловая жесткость фундамента. 

Пример 13.1. Определить реакцию А „ двухветвевой колонны по 

данным: [=17,6 м; а=5,2 м; 6=12,4 м; s=2,07 м; c=1 м; n=6; 
[2= 13,8; А= 192. 

Решение. Находят расчетные величины: 

I, = Ac? /2 = 192.12/2 = 96; 

a=a/l=5,2/17,6 = 0,296; 

k= a (11/1, — 1) = 0, 2963 (96/13,8 — 1) = 0,16; 

Rk, = (1 — %)3 [1 /(8n? Г) = (1 — 0,296)3 96/(8, 67-1) = 0, 12. 

Вычисляют реакцию 

Кл = ЗЕ, LAP O +k-+,)] = 3,96/[17,63 (1 + 0,16 +0, 12)] = 

= 4,1-10-2 Fp. 

Пример 13.2. Определить реакцию двухветвевой колонны OT вет- 
ровой нагрузки интенсивностью 9 по данным примера 13.1, 

Решение. Вычисляют реакцию. ’ 

R= 2u/ [1 + ak + 1,33 (1 + @) ky] бо 

8(1 + + &) `` 
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Пример` 13.8. Определить реакцию Ю сплошной: ступенчатой ко- 
лонны ‘от кранового. момента М=500 кН-м по данным: [=11,1 м; 
а=3,85 м; 6=7,25 м; [2=1; =8. 

Решение. Определив расчетные значения а=0,35; Ё=0,3, при 
Е: =0, находят реакцию 

_ ЗМ ао?) _ 3.500(1 — 0,35) 
К ати = 21110 40,3) SE 

Пример 13.4. Определить реакцию А сплошной колонны постоян- 
ного сечения по данным: 7=11,1 м, М=5000 кН.м, a=3,85 м. 

Решение. Определив a=0,35 при k=k,=0, находят реакцию 

К = 3M (1 — а?) /21 = 3.500 (1 —0,357)/2-11,1 = 58,5 кН. 

После определения из расчета поперечной рамы уп- 
ругих реакций К. вычисляют усилия в расчетных сече- 
ниях М, N, Q относительно геометрической оси двухвет- 
вевой колонны. Усилия же в ветвях и распорках опре- 
деляют в последующем расчете при подборе сечений. 

Продольные силы в ветвях колонны 

где М, № — расчетные усилия по оси двухветвевой колонны; = 
=1/(1—N/Ner) — коэффициент продольного изгиба. 

При определении коэффициента yn следует учесть 
влияние гибкости ветвей в плоскости изгиба двухветве- 
вой колонны как для составного сечения (рис. 13.27, а). 

У. 2 Приведенный радиус инерции г’, зависит от радиуса 
инерции сечения нижней части колонны г? ==с?/4 и от 
радиуса инерции сечения ветви 72/12/12. 

Приведенная гибкость должна удовлетворять зави- 
CHMOCTH 

Ned = hi + № 

или, при [o>= wb, 

НД = Pir - $?/r. 

После подстановки значений г? и г? сокращения Ha Й 
получим 

1/72, == 4/52 + 12/4? п? 82, 

отсюда 
3c? Pg = C14 + pee } (13.35) 

здесь п=6/5 — число панелей двухветвевой колонны. 
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a Cc Рис. 13.27. К определению усилий 
Г р в ветвях и распорах колонны 

| а — сечение колонны; б— эпюра мо- 
р A ментов ТИ 

б | | | 

M 

< Ё 95/2 

7 | 

051% FAG /4 
vy 

95/4 

/ FY 
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Условная критическая сила (см. гл. 4). 
Tred 1 0,11: . 

— ‚8 ee ee :- Q, ’ . Ner = 12 Ey A( р I=, ( Start 1)+-pal, (13.36) 

где A, и — соответственно площадь сечения и коэффициент apMupo- 
вания ветви. 

При определении коэффициента 

pr = 1-Е B (МИМ) 
моменты М и М; вычисляют относительно OCH, проходя- 
щей через ось ветви. 

Изгибающий момент ветвей при нулевой точке мо- 
ментов в середине высоты панели (рис. 13.27, 6) 

Mor = Qs/4. (13.37) 

Изгибающий момент и поперечная сила в распорке 
равны: 

Маз = Qs/2; (13.38) 

Qas = 9 5/с. 

404



Если одна из ветвей при определении продольной си- 
лы по формуле . (13.33) окажется растянутой, TO следу- 
ет выполнить расчет двухветвевой колонны с учетом по- 
ниженной жесткости этой растянутой ветви. В этом слу- 
чае изгибающие моменты в сжатой ветви и распорках 
определяют из условия передачи всей поперечной силы 
в сечении колонны на сжатую ветвь. 

13.2.5. Определение прогиба 
поперечной рамы 

Прогиб верха поперечной рамы от нормативного зна- 
чения ветровой нагрузки (при Саш ==1) определяют из 
уравнения (13.22). При этом 

[= А = В: р/г1 < |, (13.39) 

где Rip — реакция верха колонн поперечной рамы от нормативной 
ветровой нагрузки; знак минус опущен. 

13.3. Конструкции покрытий 
13.3.1. Плиты покрытий 

Плиты беспрогонных покрытий представляют собой 
крупные ребристые панели размерами 3X12 и 3X16 м, 
которые опираются непосредственно на ригели попереч- 
ных рам; плиты 1,5Ж12 и 1,56 м используют как до- 
борные элементы в местах повышенных снеговых отло- 
жений —у фонарей, в перепадах профиля покрытия. 
Плиты прогонных покрытий имеют значительно меньшие 
размеры —3Ж0,5 и 1,5Ж0,5 м. Они опираются на желе- 
зобетонные прогоны, а те, в свою очередь, — на ригели 
поперечных рам. Беспрогонная система покрытий в наи- 
большей степени отвечает требованиям укрупнения эле- 
ментов, уменьшения числа монтажных единиц и являет- 
ся основной в строительстве одноэтажных каркасных 
зданий. 

Ребристые плиты 3Ж12 м, принятые в качестве типо- 
вых, имеют продольные ребра сечением 100Ж450 мм, по- 
перечные ребра сечением 40Ж150 мм, полку толщиной 
25 мм, уширения в углах — вуты, которыми обеспечива- 
ется надежность работы в условиях систематического 
воздействия горизонтальных усилий от торможения мос- 
товых кранов (рис. 13.28). Продольные ребра армируют 
напрягаемой стержневой или канатной арматурой, по- 
перечные ребра и полки — сварными каркасами и сетка- 
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15995 15 покрытия размером 3X12 м 
Г. 1] — вит; 2 — петля 

ми. Бетон принимают классов B30, B40. Плиты ребрис- 
тые 3X6 м (также принятые в качестве типовых) имеют 
продольные и поперечные ребра и армируются на- 
прягаемой арматурой. 

Плиты двухконсольные 2Т размерами 3Ж12 и 3X6 м 
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Рис. 13.29. Плита покрытия ти- Рис. 13.30. Схема покрытия с дву- 
па 2T скатными плитами типа 2T раз- 

мёром 8X18 м 

имеют продольные ребра, расположенные на расстоянии 
1,5 м, и консольные свесы полок (рис. 13.29). Благодаря 
уменьшению изгибающих моментов в поперечном на- 
правлении ребер не делают, форма плиты упрощается. 
В плитах размером 3Х 12 м продольные предварительно 
напряженные ребра изготовляют заранее, а затем бето- 
нируют полку. Связь ребер с полкой создается устройст- 
вом выпусков арматуры и сцеплением бетона. Раздель- 

`ное изготовление плиты позволяет снизить класс бетона 
полок до В15. Плиты 3X6 м изготовляют как раздель- 
но, так и целиком. 

13.2. Технико-экономические показатели плит покрытий 

. Расход стали на плиту, кг, 
= Я | при армировании продольных 
a Е vs р ребер 

Тип плиты Е $ 8 канатами 

|3 | BE | crepaumm | и sneon: 
3 5 eS 3 волокой 

Ребристая ЗХ 12 м | 6,8 | В30, В40| 76,5| 265...391 205...288 
о же 3X6 м 2,38| B25, B30} 53 70...101 56...70 
Т 3x12 м 6,8 B40 76,5 330 237 

То же 3X6 м 2,38 B25 53 85 63 
Ребристая  мало-| 12,2 B40 89,8 — 581 
уклонная 3X18 м 
водчатая КЖС] 10,9 В40 80,3 — 431 
х18 м 

Двускатная ЗХ | 15,1 В40 |112 — 382 
X18 м 
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Рис. 13.32. Схема ребристой плиты покрытия под малоуклонную 

кровлю размером 3X18 м 

Основные сведения о расчете ребристых плит приве- 
дены в гл. 11, технико-экономические показатели плит 
покрытий — в табл. 13.2. 

Крупноразмерные плиты 3X18 м и 3Ж24 м, опираю- 
щиеся на балки пролетом 6 или 12 м, разработаны для 

покрытий со скатной и малоуклонной кровлей (рис. 

13.30). Плиты 2Т в этом решении имеют трапециевид- 

ные продольные ребра с уклоном верхнего пояса 1:12 

и полку переменной толщины (25...60 мм). Плиты круп- 

норазмерные. железобетонные сводчатые КЖС имеют 

криволинейные продольные ребра с уширениями в ниж- 

ней и верхней частях, гладкую полку толщиной 40...50 мм 

в середине пролета и 140...160 мм в торце у опор (рис. 

13.31). Плиты ребристые под малоуклонную кровлю име- 
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Рис. 13.33. Конструктивные схемы балок покрытий 
а — двускатных с очертанием верхнего пояса , 

а — прямолинейным: 6—TO же ломанным; в —то же криволинейным; 2 — 00- 
носкатных с параллельными поясами; д— то же с ломанным нижним поясом; 

е — плоских 

ют трапециевидные продольные ребра с уклоном верх- 
него пояса 1:20, 1:30, поперечные ребра с шагом 
1000 мм и полку толщиной 25 мм (рис. 13.32). 

По технико-экономическим показателям ребристые 
малоуклонные плиты немного уступают сводчатым пли- 
там КЖС, однако их преимущество в том, что при малом 
уклоне покрытия можно широко применять средства ме- 
ханизации в производстве кровельных работ. При криво- 
линейной поверхности сводчатых плит это затруднено. 

13.3.2. Балки покрытий 

Балки покрытий могут иметь пролет 12 и 18 м, ав 
отдельных конструкциях — пролет 24 м. Очертание верх- 
него пояса при двускатном покрытии может быть трапе- 
циевидным с постоянным уклоном, ломаным или криво- 
линейным (рис. 13.33, а...в). Балки односкатного покры- 
тия выполняют с параллельными поясами или ломаным 
нижним поясом, плоского покрытия — с параллельными 
поясами (рис. 12.33,г...е). Шаг балок покрытий — 6 или 
12 м. 

Наиболее экономичное поперечное сечение балок по- 
крытий — двутавровое со стенкой, толщину которой (60... 
100 мм) устанавливают главным образом из условий 
удобства размещения арматурных каркасов, обеспече- 
ния прочности и трещиностойкости. У опор толщина 
стенки плавно увеличивается и устраивается уширение 
в виде вертикального ребра жесткости. Стенки балок 
в средней части пролета, где поперечные силы незначи- 
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тельны, могут иметь отверстия круглой или .многоуголь- 
ной формы, что несколько уменьшает расход бетона, 
создает технологические удобства для сквозных прово- 
док и различных коммуникаций. 

Высоту сечения балок в середине пролета принимают 
1/10...1/151. Высоту сечения двускатной трапециевидной 
балки в середине пролета определяют уклон верхнего 
пояса (1:12) и типовой размер высоты сечения на опо- 
ре (800 мм или 900 мм). В балках с ломаным очертанием 
верхнего пояса благодаря несколько большему уклону 
верхнего пояса в крайней четверти пролета достигается 
большая высота сечения в пролете при сохранении ти- 
пового размера — высоты сечения на опоре. Балки с кри- 
волинейным верхним поясом приближаются по очерта- 
нию к эпюре изгибающих моментов и теоретически 
несколько выгоднее по расходу материалов; однако ус- 
ложненная форма повышает стоимость их изготовления. 

Ширину верхней сжатой полки балки для обеспечения 
устойчивости при транспортировании и монтаже прини- 
мают 1/50...1/60 1. Ширину нижней полки для удобного 
размещения продольной растянутой арматуры — 250... 
300 мм. 

Двускатные балки выполняют из бетона класса В25... 
В40 и армируют напрягаемой проволочной, стержневой 
и канатной арматурой (рис. 13.34). При армировании 
высокопрочной проволокой ее располагают группами по 
2 шт. в вертикальном положении, что создает удобства 
для бетонирования балок в вертикальном положении. 
Стенку балки армируют сварными каркасами, продоль- 
ные стержни которых являются монтажными, а попереч- 
ные — расчетными, обеспечивающими прочность балки 
по наклонным сечениям. Приопорные участки балок для 
предотвращения образования продольных трещин при 
отпуске натяжения арматуры (или для ограничения ши- 
рины их раскрытия} усиливают дополнительными по- 
перечными стержнями, которые приваривают к стальным 
закладным деталям. Повысить трещиностойкость при- 
опорного участка балки можно созданием двухосного 
предварительного напряжения (натяжением также и по- 
перечных стержней). 

Двускатные балки двутаврового сечения для ограни- 
чения ширины раскрытия трещин, возникающих в верх- 
ней зоне при отпуске натяжения арматуры, целесооб- 
разно армировать также и конструктивной напрягаемой 
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Рис. 13.34. Двускатная балка покрытия двутаврового сечения проле- 
том 18 м 

1 — напрягаемая арматура; 2 — сварные каркасы; 3 — опорный лист 6=10 мм; 
4 — анкеры опорного листа: 5 — хомуты O 5 мм через 50; 6 — стенки Oo 5 мм 
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Рис. 13.36. Двускатная решетчатая балка покрытия прямоугольного 
сечения пролетом 18 м 

арматурой, размещаемой в уровне верха сечения на 
опоре (рис. 13.39). Этим уменьшаются эксцентриситет 
силы обжатия и предварительные растягивающие на- 
пряжения в бетоне верхней зоны. 

Двускатные балки прямоугольного сечения с часто 
расположенными отверстиями условно называют решет- 
чатыми балками (рис. 13.36). Типовые решетчатые бал- 
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ки в зависимости от значения расчетной нагрузки ‘имеют 
градацию ширины прямоугольного сечения 200, 240 
и 280 мм. Для крепления плит покрытий в верхнем поя- 
се балок всех типов заложены стальные детали. 

Балки покрытия рассчитывают как свободно лежа- 
щие; нагрузки от плит передаются через ребра. При пяти 
и больше сосредоточенных силах нагрузку заменяют 
эквивалентной равномерно распределенной. Для дву- 
скатиой балки расчетным оказывается сечение, распо- 
ложенное на некотором расстоянии х от опоры. Так, при 
уклоне верхнего пояса 1:12 и высоте балки в середине 
пролета h==1/12, высота сечения на опоре составит Йоп == 
—1//24, а на расстоянии от опоры 

hy = (1 + 2х) /94. 
Если принять рабочую высоту сечения балки = 

= Bh,, изгибающий момент при равномерно распреде- 
ленной нагрузке 

Мх == 9% (t — x)/2, 

TO площадь сечения продольной арматуры 

Азх = Мх/(Кз Sho) = 129x (1 — х)/ [Юз OB (2 + 2%)]. 
Расчетным будет то сечение балки по ее длине, в ко- 

тором As, достигает максимального значения. Для оты- 
скания этого сечения приравнивают нулю производную 

dA, ,/dx = 0. 

Отсюда, полагая, что СВ — величина постоянная и диф- 
ференцируя, получают 

2x2 -- 2х1 —- В =0. 

Из решения квадратного уравнения находят х=0,37 [. 
В общем случае расстояние от опоры до расчетного се- 
чения х==0,35...0,4 [. 

Если есть фонарь, то расчетным может оказаться се- 
чение под фонарной стойкой. 

Поперечную арматуру определяют из расчета проч- 
ности по наклонным сечениям. Затем выполняют расче- 
ты по трещиностойкости, прогибам, а также расчеты 
прочности и трещиностойкости на усилия, возникающие 
при изготовлении, транспортировании и монтаже. При 
расчете прогибов трапециевидных балок следует учиты- 
вать, что они имеют переменную по длине жесткость. 

Для расчета балок покрытий на ЭВМ разработаны 
программы, согласно которым можно выбрать оптималь- 
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ный вариант конструкции. Варьируя переменными пара- 
метрами (класс бетона, класс арматуры, размеры по- 
перечного сечения, степень натяжения арматуры и др.), 
ЭВМ выбираег для заданного пролета и нагрузки луч- 
ший вариант балки по расходу бетона, арматуры, стои- 
мости и выдает данные для конструирования. 

Технико-экономические показатели двускатных балок 
покрытий в зависимости от формы сечения и вида напря- 
гаемой арматуры приведены в таба. 13.3. 

13.3. Технико-экономические показатели двускатных балок покрытий 
пролетом 18 м при шаге 6 м и расчетной нагрузке 3,5...5,5 кН/м? 

Общий рас- 
Тип балки Масса балки, Класс бетона объем , ход стл 

, на балку, кг 

Двутаврового се- 
чения с напрягае- 
мой арматурой: 
стержневой 9,1 B25; B40 3,64 568...738 
канатной 9,1 B30; B40 3,64 360...565 
проволочной 9,1 B25; B40 3,64 359...552 

Решетчатая с Ha- 
прягаемой apMa- 
турой: 

стержневой 8,5...12,1 B30; B40 | 3,4...4,84] 530...875 
канатной 8,5...12,1 | B30; B40 | 3,4...4,84] 418...662 
проволочной 8,5...12,1 B30; B40 | 3,4...4,84| 397...644 

Балки двутаврового сечения экономичнее решетча- 
тых MO расходу арматуры приблизительно на 15%, по 
расходу бетона — приблизительно на 13 %. При наличии 
подвесных кранов и грузов расход стали в балках уве- 
личивается на 20...30 %. 

13.3.3. Фермы покрытий 

Железобетонные фермы применяют при пролетах 
18, 24 и 30 ми шаге 6 или 12 м. В железобетонных фер- 
мах в сравнении со стальными расход металла почти 
вдвое меньше, но трудоемкость и стоимость изготовле- 
ния немного выше. При пролетах 36 м и больше, как 
правило, применяют стальные фермы. Однако техниче- 
ски возможны железобетонные фермы и при пролетах 
60 ми более. 

При скатных, малоуклонных и плоских покрытиях 
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2212 3 ЗИ МАРИ 
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й МОНТАЖНЫЙ СТЫК й 

GZNIZNZSe 

Рис. 13.38. Эпюры моментов в верхнем поясе арочной фермы 
а — от внеузловой нагрузки; 6— OT эксцентриситета продольной силы 

применяют железобетонные фермы, отличающиеся очер- 
танием поясов и решетки и имеющие различные техни- 
ко-экономические показатели (табл. 13.4). Различают 
следующие основные типы ферм: сегментные с верхним 
поясом ломаного очертания и прямолинейными участка- 
ми между узлами (рис. 13.37, а); арочные раскосные 
с редкой решеткой и верхним поясом плавного криво- 
линейного очертания (рис. 13.37, 6); арочные безраскос- 
ные с жесткими узлами в примыкании стоек к поясам 
и верхним поясам криволинейного очертания (рис. 
13.37, в); полигональные с параллельными поясами или 
с малым уклоном верхнего пояса трапециевидного очер- 
тания (рис. 13.37,г); полигональные с ломаным нижним 
поясом (рис. 13.37,0). 

Высоту ферм всех типов в середине пролета обычно 
принимают равной 1/7...1/9 пролета. Панели верхнего 
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пояса ферм, за исключением арочных раскосных, проек- 
тируют размером 3 м с тем, чтобы нагрузка от плиты 
покрытия передавалась в узлы ферм и не возникал ме- 
стный изгиб. Нижний растянутый пояс ферм всех типов 
и растянутые раскосы ферм некоторых типов проектиру- 
ют предварительно напряженными с натяжением арма- 
туры, как правило, на упоры. 

Наиболее благоприятное очертание по условию ста- 
тичесжой работы имеют сегментные и арочные фермы, 
так как очертание их верхнего пояса приближается 
к кривой давления. Решетка этих ферм слабо работаю- 
щая (испытывающая незначительные усилия), а высота 
на опорах сравнительно небольшая, что приводит к сни- 
жению массы фермы и уменьшению высоты наружных 
стен. В арочных раскосных фермах изгибающие момен- 
ты от внеузлового загружения верхнего пояса уменьша- 
ются благодаря эксцентриситету продольной силы, вы- 
зывающему момент обратного ‘знака, что позволяет уве- 
личить длину панели верхнего пояса и сделать решетку 
более редкой (рис. 13.38). В арочных безраскосных фер- 
мах возникают довольно большие изгибающие моменты 
в стойках, поясах и для обеспечения прочности и трещи- 
ностойкости появляется необходимость в дополнительном 
армировании. Однако эти фермы несколько проще в из- 
готовлении, удобнее в зданиях с малоуклонной или 
плоской кровлей и при использовании межферменного 
пространства для технологических коммуникаций (при 
устройстве дополнительных стоечек над верхним поя- 
сом). Полигональные фермы с ломаным очертанием 
нижнего пояса более устойчивы на монтаже и не требу- 
ют специальных креплений, так как их центр тяжести 
расположен ниже уровня опор. 

Полигональные фермы с параллельными поясами или 
малым уклоном верхнего пояса имеют некоторое эконо- 
мическое преимущество в том отношении, что при плос- 
кой кровле создается возможность широко применять 
средства механизации кровельных работ. 

Для ферм. всех типов уменьшение размеров сечений 
и снижение общей массы достигается применением бе- 
тонов высоких классов (B30...B50) и высоким процентом 
армирования сечений поясов. 

Фермы рационально изготовлять цельными. Членение 
их на полуфермы с последующей укрупнительной сбор- 
кой на монтаже повышает стоимость. Фермы пролетом 
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18 м изготовляют цельными; пролетом 24 м — цельны- 
ми или из двух Полуферм; пролетом 30 м — из двух по- 
луферм. Решетку полуфермы следует разбивать так, что- 
бы стык нижнего пояса для удобства монтажного соеди- 
нения был выносным, т.е. ‚расположенным между 
узлами (см. рис. 13.37, а). Чтобы обеспечить монтажную 
прочность участка нижнего пояса, у стыка устраивают 
конструктивные дополнительные подкосы (не учитывае- 
мые в расчете). 

Решетка ферм может быть закладной из заранее из- 
готовленных железобетонных элементов с выпусками 
арматуры, которые устанавливают перед бетонировани- 
ем поясов и заводят в узлы на 30...50 мм, или изготов- 
ляемой одновременно с бетонированием поясов. Послед- 
ний вариант получил большее распространение. Ширина 
сечения закладной решетки должна быть меньше шири- 
ны сечения поясов, а ширина сечения решетки, бетони- 
руемой одновременно с поясами, должна быть равна 
ширине сечения последних. 

Ширину сечения поясов ферм из условий удобства 
изготовления принимают одинаковой. При шаге ферм 
6 м ее принимают 200...250 мм, а при ‘шаге ферм 12 м — 
300...350 мм. 

Армирование нижнего растянутого пояса необходимо 
выполнять с соблюдением расстояний в свету между на- 
прягаемыми стержнями, канатами и спаренной прово- 
локой, что обеспечивает удобство укладки и уплотнения 
бетонной смеси. Вся растянутая арматура должна быть 
охвачена замкнутыми конструктивными хомутами, ус- 
танавливаемым с шагом 500 мм. 

Верхний сжатый пояс и решетки армируют нена- 
прягаемой арматурой в виде сварных каркасов. Растя- 
нутые элементы решетки при значительных усилиях вы- 
полняют предварительно напряженными. 

В узлах железобетонных ферм для надежной пере- 
дачи усилий от одного элемента к другому создают спе- 
циальные уширения — вуты, позволяющие лучше раз- 
местить и заанкерить арматуру решетки (рис. 13.39). 
Узлы армируют окаймляющими цельногнутыми стерж- 
нями диаметром 10...18 мм и вертикальными поперечны- 
ми стержнями диаметром 6...10 мм с шагом 100 мм, объ- 
единенными в сварные каркасы. Арматуру элементов ре- 
шетки заводят в узлы, а растянутые стержни усиливают 
на конце анкерами в виде коротышей, петель, высажен- 
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Рис. 13.39. Армирование узлов ферм 
а...д — верхнего пояса, г — нижнего пояса 

ных головок. Надежность заделки проверяют расчетом. 
Опорные узлы ферм армируют дополнительной про- 

дольной ненапрягаемой арматурой и поперечными 
стержнями, обеспечивающими надежность анкеровки 
растянутой арматуры нижнего пояса и прочность опор- 
ного узла по наклонному сечению. Кроме того, чтобы 
предотвратить появление продольных трещин при отпус- 
ке натяжения арматуры, ставят специальные поперечные 
стержни, приваренные к закладным опорным листам, 
и сетки. 

‚Пример армирования сегментной фермы пролетом 
24 м приведен на рис. 13.40. Напрягаемую арматуру 
нижнего пояса фермы предусматривают нескольких видов: 
канаты класса К-7, K-10; стержневую класса A-IV, вы- 
сокопрочную проволоку Вр-П. Арматуру натягивают на 
упоры. Хомуты нижнего пояса выполняют в виде встреч- 
но поставленных П-образных сеток, окаймляющих на- 
прягаемую арматуру. В опорном узле поставлены допол- 
нительные продольные ненапрягаемые стержни диамет- 
ром 12 мм, заведенные в приопорную панель нижнего 
пояса, и поперечные стержни диаметром 10 мм. 

Расчет ферм выполняют на действие постоянных 
и временных нагрузок — вес покрытия и фермы, нагруз- 
ки от подвесного транспорта. Вес покрытия считается 
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Рис. 13.40. Железобетонная сегментная ферма пролетом 24 м 
1 — ненапрягаемые стержни @ 12-А-ПГ; 2 -— горизонтальные сетки; 3 — вер- 
тикальные сетки; 4 — сварной каркас опорного узла; 5, 6 — сварные каркасы 

промежуточных узлов; 7 — сварной каркас верхнего пояса 

приложенным к узлам верхнего пояса, а нагрузки от под- 
весного транспорта — к узлам нижнего пояса. В расчете 
учитывают неравномерное загружение снеговой нагруз- 
кой у фонарей и по покрытию здания. Учитывают также 
невыгодное для элементов решетки загружение одной 
половины фермы снегом и подвесным транспортом. 
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В расчетной схеме раскосной фермы при определении 
усилий принимают шарнирное соединение элементов по- 
ясов и решетки в узлах. В расчетах прочности влиянием 
жесткости узлов фермы на усилия в элементах поясов 
и решетки ввиду малости можно пренебречь. При опре- 
делении изгибающих моментов от внеузловой нагрузки 
верхний пояс рассматривают как неразрезную балку, 
опорами которой являются узлы. 

Прочность сечений поясов и решетки рассчитывают по 
формулам для сжатых и растянутых элементов. Сжатые 
элементы в плоскости фермы и из плоскости фермы име- 
ют различную расчетную длину [о, а именно: 

Сжатый верхний пояс в плоскости фермы: 
при г, < 1/8 р Оо [j=0,91 

» ео 1/8h 7- $$ © © 8 8 28 т 0,81 

Сжатый верхний пояс из плоскости фермы: 
для участка под фонарем размером 12 м 
и более фо 0,81 

в остальных случаях .,.. 0,91 
Сжатые раскосы и стойки в плоскости фермы 
и из плоскости фермы: 

при /6а<1, оо #£ & & 8 8 0,91 

» b/ba21,5 es 8 b§ © » © 8 © @ 8 8 0,8 

Здесь / — расстояние между центрами смежных закреп- 
ленных узлов; е — эксцентриситет продольной силы; 
h — высота сечения верхнего пояса; 6, Ба -—— ширина се- 
чения соответственно верхнего пояса и стойки. 

Арматуру опорного узла фермы на основании иссле- 
дований рассчитывают по схеме, изображенной на рис. 
13.41, а. Учитывается, что понижение расчетного усилия 
в напрягаемой арматуре, которое происходит из-за недо- 
статочной анкеровки в узле, компенсируется работой на 
растяжение дополнительной продольной ненапрягаемой 
арматуры и поперечных стержней. Площадь сечения про- 
дольной ненапрягаемой арматуры 

A, = 0,2N/R,; (13.40) 

где № — расчетное усилие приопорной панели. 

Отрыв части опорного узла по линии АВ происходит 
под влиянием усилия N sina, действующего нормально 
к плоскости отрыва. Этому отрыву оказывают сопротив- 
ление усилия: в продольной напрягаемой арматуре 
Nspsin a, в продольной ненапрягаемой арматуре №; 311 a, 
в хомутах Nsw с0$ a. Отсюда условие прочности на отрыв: 

N sing <М „па М, sin & +- Му Cos a, 
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Рис. 13.41. К расчету узлов ферм 
а — опорного узла; 6 — промежуточного узла 

которое после сокращения на sin a@ принимает вид 

М<М ,+ М, + Nyy ctg a. (13.41) 

Усилия в продольной арматуре 

М = Ap yp Dilys (13.42) 

№, = AR lanl lan: (13.43) 

- Усилия в хомутах 

Ney = (N —N,, — N )/ctg a. (13.44) 

Площадь сечения одного хомута 

Aw = Nyy /nRgy. (13.45) 

Здесь а — угол наклона линии AB, соединяющей точку А у грани 
опоры с точкой В в примыкании нижней грани сжатого раскоса 
к узлу; п — число поперечных стержней, пересекаемых линий АВ 
(за вычетом поперечных стержней, расположенных ближе 100 мм от 

точки A); о | — длина заделки в опорном узле за линией АВ про- 
дольной напрягаемой и ненапрягаемой арматурой; Ip, lan — длина 
заделки, обеспечивающая полное использование прочности продоль- 
ной напрягаемой и ненапрягаемой арматуры. 

Значение {[, при классе тяжелого бетона B30 и выше 
принимают 1500 мм для семипроволочных канатов, 
1000 мм для высокопрочной проволоки Вр-П диаметром 
5 MM, 35 d для стержневой арматуры класса A-IV. Зна- 
чение [gn для арматуры класса А-П принимают 35 4. 

Прочность опорного узла на изгиб в наклонном сече- 
нии проверяют по линии АС (соединяющей точку А у 
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грани опоры с точкой С у низа сжатой зоны Ha внутрен- 
ней грани узла) по условию, что момент сил не должен 
превышать момента внутренних усилий: 

Qa (1—а) < Му (1, — 10)/2 +N (в, — */2) НМ „(и — */2), 
(13.46) 

где Qa — опорная реакция; | — длина опорного узла; а — расстояние 
от торца до центра опорного узла, 

Высота сжатой зоны в наклонном сечении 
a 

x= (Np + N,)/Ry 0. (13.47) 
Арматуру промежуточного узла рассчитывают при- 

ближенно по схеме, изображенной на рис. 13.41, 6. В этом 
узле также учитывают, что понижение расчетного уси- 
лия в арматуре растянутого раскоса на длине заделки 
компенсируется работой на растяжение поперечных стер- 
жней. Из условия прочности линии отрыва АВС ‘ 

Nw с0$ Ф < М (Е, Ц + a)/k, Г (13.48) 

определяют Nsy и площадь сечения одного поперечного 
стержня 

Аду = Ney InRyy, (13.49) 
где А — расчетное усилие в растянутом раскосе; ф — угол между 
поперечными стержнями и направлением растянутого раскоса; п — 
число поперечных стержней, пересекаемых линией АВС; при этом 
поперечные стержни, располагаемые на расстоянии меньше 100 мм 
от точек А и С, а также имеющие в пределах вута заделку менее 
304 (с учетом загнутых участков поперечной арматуры), в расчет 
не включаются; /; — длина заделки арматуры растянутого раскоса 
за линией АВС; №2 — коэффициент, учитывающий особенность рабо- 
ты узла, в котором сходятся растянутый и сжатый подкосы: для 
узлов верхнего пояса Ё2=1; для узлов нижнего пояса (если в одном 
из примыкающих к узлу участке растянутого пояса обеспечивается 
2-я категория требований по трещиностойкости и при наличии в узле 
сжатых стоек или раскосов, имеющих угол наклона к горизонту бо- 
лее 40°) Ro=1,1, в остальных случаях Ё›= 1,05; а — условное увели- 
чение длины заделки растянутой арматуры с анкерами: а=54а — при 
двух коротышах; a=3d — прн одном коротыше и петле; a=2d — 
при высаженной головке; lan — заделка арматуры растянутого рас- 
коса, обеспечивающая полное ее использование по прочности при 
тяжелом бетоне класса B30 и выше и арматуре класса А-П 4. = 
=35d; №1=0:/Юз; Os — напряжение в арматуре растянутого раскоса 
от расчетной нагрузки. 

Поперечные стержни промежуточного узла, в котором 
сходятся два растянутых элемента решетки, рассчитыва- 
ют по формуле (10.49) последовательно для каждого 
элемента решетки, считая, что элементы, расположенные 
рядом, сжаты. 
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Окаймляющую арматуру промежуточного узла pac- 
считывают, используя равенства: 

Nog = 0,04 (2, + 0,50;); (13.50) 
А; = Моз/Па Rog» (13.51) 

где О; — наибольшее усилие в растянутых раскосах, сходящихся 
в узле; О. — усилие в другом растянутом подкосе этого узла; п2 — 
число окаймляющих стержней в узле; Ю,;=90 МПа — расчетное на- 
пряжение окаймляющей арматуры, установленное из условия огра- 
ничения ширины раскрытия трещин. 

Расчет трещиностойкости растянутого пояса раскос- 
ной фермы необходимо выполнять с учетом изгибающих 
моментов, возникающих вследствие жесткости узлов. Эти 
моменты в фермах со слабо работающей решеткой дос- 
таточно точно могут быть определены из рассмотрения 
нижнего пояса как неразрезной балки с заданными осад- 
ками опор. Последние находят по диаграмме переме- 
щений стержней фермы. 

Расчет фермы выполняют также на усилия, возника- 
ющие при изготовлении, транспортировании и монтаже. 

В расчетной схеме безраскосной фермы в расчетах 
прочности и трещиностойкости принимают жесткое сое- 
динение поясов и стоек в узле. Усилия М, ©, М опреде- 
ляют как для статически неопределимой системы с замк- 
нутыми контурами. Здесь возможны как строгие, так 
и приближенные способы расчета. 

Для расчета ферм на ЭВМ разработаны программы, 
по которым можно выбрать оптимальный вариант кон- 
струкции. 

13.3.4. Подстропильные конструкции 

Подстропильные конструкции в виде балок или ферм 
(рис. 13.42) применяют в покрытиях одноэтажных про- 
мышленных зданий при шаге стропильных конструкций 
6 ми шаге колонн 12 м. Подстропильные конструкции 
выполняют предварительно напряженными из’ бетона 
классов B30, B40 и армируют канатами, стержневой или 
проволочной арматурой с натяжением на упоры. Нена- 
прягаемую арматуру растянутых раскосов подстропиль- 
ных ферм определяют из расчета прочности и раскрытия 
трещин. Крепление стропильных ферм к подстропильным 
конструкциям выполняют монтажной сваркой. 

Нагрузка от стропильной фермы’ передается в виде 
сосредоточенной силы, приложенной в середине пролета 
к нижнему узлу подстропильной фермы. Подстропильные 

423



> З > 3
 

LI
0 <>
 af
 

16
0 af

 
Ss
 

S 

и“ 
ro : 

НЯ . 

Пя 46 < Ут 

ПД 78 
ц \5.. 7 

. Г 4 ( 

рН 6 т 
КАТ Ir _ И 

Г] | т ГГ] I | | Г 

ir 

Рис. 13.42. Конструкция (a) и армирование (6), подстропильной 
фермы 

I— ферма покрытия; 2 — подстропильная ферма; 3 — кровельная плита; 4—~ 
стойка для опирания плиты покрытия; 5— арматура сжатого раскоса; 6 — 
напрягаемая арматура нижнего пояса; 7 — напрягаемая арматура растянутого 

раскоса 

фермы рассчитывают по прочности и трещиностойкости 
с учетом жесткости узлов. 

13.3.5. Арки 

При пролете свыше 30 м железобетонные арки стано- 
вятся экономичнее ферм. Наиболее распространенные 
арки — двухшарнирные — выполняют пологими со стре- 
лой подъема f=1/0...1/8 1. Распор арки обычно воспри- 
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нимается затяжкой. В конструктивном отношении выгод- 
но очертание оси арки, близкое к кривой давления. Ароч- 
ный момент 

Мх = Мутх — Hy, 

где Мьжх — балочный момент; Н — распор арки. 

Очертание кривой давления находят, полагая М. =0. 
Тогда 

у = Мьтх/Н. (13.53) 

При равномерно распределенной нагрузке и несмеща- 
емых опорах кривая давления арки будет квадратной 
параболой 

у=4(1— ВР (13.54) 
где Е = х/1. 

Полного совпадения оси арки с кривой давления до- 
стичь не удается, так как при различных схемах загру- 
жения временной нагрузкой, а также под влиянием усад- 
ки и ползучести бетона неизбежно возникают изгибаю- 
щие моменты. Влияние ползучести бетона особенно су- 
щественно в большепролетных арках. В связи с этим 
принимают такое очертание оси, при котором расчетные 
усилия будут наименьшими. Для типизации конструк- 
ции и упрощения производства работ очертание оси по- 
логих двухшарнирных арок обычно принимают по окруж- 
HOCTH. 

Конструирование арок выполняют по общим прави- 
лам, как для сжатых элементов. Сечение арок может 
быть прямоугольным и двутавровым (рис. 13.43), чаще 
с симметричным двойным армированием, так как воз- 
можны знакопеременные изгибающие моменты. Затяжку 
выполняют предварительно напряженной. Для уменьше- 
ния провисания затяжки через каждые 5...6 м устраива- 
ют железобетонные или стальные подвески. 

Двухшарнирная арка двутаврового сечения с предва- 
рительно напряженной затяжкой пролетом 36 м, изобра- 
женная на рис. 13.43, собрана из шести блоков. Затяжку 
изготовляют в виде целого элемента с опорными блока- 
ми, что повышает надежность работы распорной конст- 
рукции. В качестве напрягаемой арматуры затяжки при- 
меняют канаты, натягиваемые на упоры. Блоки на мон- 
таже соединяют сваркой либо выпусков арматуры, либо 
закладных деталей. Стыковые швы замоноличивают. 

Большепролетные высокие арки имеют более слож- 
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Рис. 13.44. К расчету арок 

а — двихшарнирная арка; 6 — уси- 
лия в сечении арки 

a 
a ,. {-а 

TTT 

ное очертание OCH, их обычно выполняют трехшарнирны- 
ми. Распор арки передают на фундаменты и грунты ос- 
нования. При слабых грунтах для восприятия распора 
арки устраивают затяжку, расположенную ниже уровня 
пола. 

Арки рассчитывают на вес покрытия и арки, сплош- 
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ную и одностороннюю нагрузку от снега и сосредоточен- 
ную нагрузку от подвесного транспорта. Большепролет- 
ные арки рассчитывают также на усадку и ползучесть 
бетона, а высокие арки — на ветровую нагрузку. В рас- 
четной схеме очертание пологой двухшарнирной арки 
принимают по квадратной параболе (рис. 13.44, а). Вы- 
соту и ширину сечения арки предварительно принимают 

h = (1/30...1/40) 7; 6= (0,4...0,5) А. 

Площадь сечения арматуры затяжки предварительно 
подбирают по распору 

H =0,9 (ql?/sf). (13.55) 

Двухшарнирные арки рассчитывают как статически 
неопределимые системы с учетом влияния перемещений 
от изгибающих моментов и нормальных сил. Для пред- 
варительно напряженной затяжки в расчете перемеще- 
ний учитывают приведенную площадь бетона А,.а. Пред- 
варительное напряжение затяжки, в результате которо- 
го деформации арматуры оказываются выбранными, 
уменьшает подвижность опор арки и приближает ее ра- 
боту под нагрузкой к работе арки с неподвижными пята- 
ми. При этом распор Н увеличивается, а изгибающий 
момент арки уменьшается. 

Трехшарнирные арки статически определимы. Если 
опоры расположены в одном уровне, то распор 

Н = Мьт/!1, (13.56) 

где Mom — балочный момент в середине пролета арки. 

Усилия М, Q, N определяют в нескольких сечениях по 
длине арки (рис. 13.44, 6). Изгибающие моменты опре- 
деляют по формуле (13.52); продольные и поперечные 
силы 

Q = Qum cos ф — A sing; (13.57) 

№ = Нсо$ф + Оби sing, (13.58) 

где ф — угол между касательной к OCH арки в рассматриваемом се- 
чении и горизоптальной прямой; Qom — балочная поперечная сила. 

Усилия в сечениях, вычисленные от разных загруже- 
ний, сводят в таблицу, по которой устанавливают макси- 
мальные и минимальные расчетные усилия. Сечение ар- 
матуры подбирают по формулам для сжатых элементов. 
Чтобы учесть влияние продольного изгиба в плоскости 
кривизны, расчетную длину принимают: для трехшарнир- 
ной арки — 0,58 $, для двухшарнирной — 0,54 $, для бес- 
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шарнирной — 0,36 $ (где $ — длина дуги). Поперечные 
силы в арках незначительны; поперечные стержни ставят 
по расчету и конструктивным соображениям. Арматуру 
затяжки подбирают как для растянутого элемента по 
условиям прочности и трещиностойкости. 

13.4. Особенности конструкций одноэтажных 
каркасных зданий из монолитного 

a железобетона 

В одноэтажном каркасном здании из монолитного 
железобетона основная несущая конструкция — попереч- 
ная рама. Нагрузка от покрытия здания — балочного 
или тонкостенного пространственного — передается на 
поперечные рамы. 

Прямолинейные ригели возможны при пролетах до 
12...15 м, ломаные ригели — до 15...18 м, криволинейные 
ригели без затяжек — до 18 м, с затяжками — до 24 м 

и более. Рамы с криволинейными ригелями применяют 
преимущественно в качестве диафрагм коротких оболо- 
чек, являющихся весьма экономичным типом монолитных 
покрытий. Затяжка, препятствуя горизонтальным пере- 
мещениям верха стоек, уменьшает значения изгибающих 
моментов. и поперечных сил в стойках и ригелях (рис. 
13.45, а), а также и в заделке стоек, вследствие чего об- 
легчается конструкция фундаментов. 

Соединение стоек монолитных рам с фундаментами 
может быть жестким и шарнирным. В жестком соедине- 
нии арматуру стоек сваривают или стыкуют внахлестку 
с соответствующими выпусками арматуры фундамента; 
такое соединение просто и экономично. Шарнирное сое- 
динение применяют в тех случаях, когда в заделке колон- 
ны возникает значительный изгибающий момент, а грун- 
ты оснований имеют малую несущую способность и фун- 
даменты рамы оказываются весьма тяжелыми. Вместе 
с тем нужно иметь в виду, что шарнирное соединение при- 
водит к возрастанию изгибающих моментов в пролете 
и ригель становится тяжелее (рис. 13.45, 6). 

Ригель армируют как балку, заделанную на опоре; 
часть продольной арматуры ригеля переводят в зону от- 
рицательных моментов у опоры и заводят в стойку; стой- 
ки армируют как сжатые элементы, часть стержней ко- 
торых заводят в ригель (рис. 13.46). 

При конструировании монолитной рамы особое вни- 
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а — эпюры моментов при криволи- 
нейном ригеле с затяжкой и без 
затяжки: б—то же при ломаном 
ригеле и шарнирном и жестком со- 

единении стойки с фундаментом 

Г> 154 . Му 
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ЦА 
Рис. 13.47. Детали армирования узлов монолитных рам (а, 6) и 

опорных шарниров (в) 
[ — растянутая зона; I] — сжатая зона 
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мание следует уделять узлам и сопряжениям. Располо- 
жение арматуры в узлах должно соответствовать харак- 
теру действующих усилий и в то же время обеспечивать 
удобство производства работ. В узле сопряжения ригеля 
с колонной наибольшие растягивающие усилия возника- 
ют на некотором удалении от края, поэтому растянутую 
арматуру в узле выполняют закругленной и заводят на 
длину, устанавливаемую на эпюре моментов (рис. 
13.47, в). 

В сжатой зоне узла возникают значительные местные 
напряжения, в связи с чем входящие углы целесообраз- 
но выполнять со скосами (вутами), уменьшающими мест- 
ные напряжения. Сжатую арматуру ригеля и стойки за- 
водят в глубь узла, а вут армируют самостоятельными 
продольными стержнями. В рамных конструкциях. с OTHO- 
сительно небольшими усилиями вуты не делают, что не- 
сколько упрощает производство работ. 

В узлах, где ригель имеет перелом, например в конь- 
ковом узле, усилия в нижней растянутой арматуре соз- 
дают равнодействующую, направленную по биссектрисе 
входящего угла, под действием которой арматура стре- 
мится выпрямиться и выколоть бетон (рис. 13.47,6). По- 
этому коньковые узлы армируют с перепуском концов 
нижних растянутых стержней и усиливают дополнитель- 
ными поперечными стержнями, определяемыми расчетом. 
Поперечная арматура должна воспринимать растягиваю- 
щее усилие, равное вертикальной составляющей усилий 
в продольных растянутых стержнях, не заанкеренных 
в сжатой зоне 

Fy = 2R, Ag, cos (y/2) (13.59) 

или воспринимать 35 % вертикальной составляющей ycu- 
лий во всех продольных растянутых стержнях 

F, = 0,7R, A, cos (/2), (13.60) 
где Аз — площадь сечения продольных растянутых стержней, неза- 

анкерованных в сжатой зоне; у — входящий угол в растянутой зоне. 

Поперечная арматура, необходимая по расчету, дол- 
жна быть расположена на длине 

$8=й tg (3/8) y. (13.61) 

Шарнирное сопряжение стойки рамы с фундаментом 
создается устройством упрощенного (несовершенного) 
шарнира. В этом месте размеры сечения стойки умень- 
шаются до 1/....!/3 размеров основного сечения; здесь ус- 
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танавливают вертикальные или перекрещивающиеся 
стержни, а примыкающие к шарниру части стойки и фун- 
дамента усиливают поперечными сетками (рис. 13.47,в). 
Продольное усилие стойки передается через сохраняе- 
мую площадь бетона и арматурные стержни, поперечная 
сила в стойке обычно погашается силой трения. 

Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 
главы 13 | 

1. Из каких сборных элементов состоит каркас здания, попереч- 
ная и продольная рамы? 

2. Как обеспечивается пространственная жесткость одноэтажно- 
го здания — в поперечном направлении, продольном направлении? 

3. Какую применяют конструктивную схему здания с плитами 
покрытия на пролет? 

4. Какие установлены группы режимов работы мостовых кранов 
и какие нагрузки они сообщают каркасу здания? 

5. В чем заключается компоновка конструкции каркаса здания? 
При каких конструктивных схемах достигаются лучшие технико-эко- 
номические показатели? 

6. На чем основан выбор рационального узла соединения ригеля 
с колонной поперечной рамы по условиям типизации элементов? 

7. Какие существуют типы колонн одноэтажного промышленного 
здания? На чем основан выбор конструкции колонн? 

8. В чем значение системы связей? Как работают горизонтальные 
и вертикальные связи? 

9. Какова конструкция подкрановых балок? В чем заключается 
методика расчета нагрузок от мостовых кранов? 

’ 10. Как изображают расчетную схему поперечной рамы с нагруз- 
ками, которые на нее действуют? 

11. Как определить нагрузки на поперечную раму от мостовых 
кранов? 

12. Как учитывается пространственная работа каркаса здания 
при крановых нагрузках? Как определяется коэффициент простран- 
ственной работы? 

13. Какую применяют методику расчета поперечной рамы и оп- 
ределения усилий в колоннах? . 

14. В чем состоит особенность определения усилий в двухветве- 
вых колоннах? 

15. Как определить расчетную длину колонн здания с мостовы- 
ми кранами при учете прогиба в-плоскости рамы, из плоскости рамы? 

16. Какие применяют конструкции плит покрытий и какова их 
технико-экономическая оценка? 

17. Какие пролеты балок, ферм, арок целесообразны в покрытиях 
одноэтажного промышленного здания? 

18. Какие применяют конструкции балок покрытий? Как выпол- 
NAOT их расчет и определяют положение расчетного сечения при 
OBYCKATHOM очертании верхнего пояса? 

19. Какие применяют конструктивные схемы железобетонных 
ферм покрытий? Как работают под нагрузкой пояса и решетки? 

20. Какова технико-экономическая оценка различных типов ферм 
покрытий? 
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21. В чем заключаются принципы конструирования и расчета 
ферм покрытий? 

22. Какую методику расчета применяют для узлов ферм по- 
крытий? 

| 23. Какие применяют виды подстропильных конструкций? 
24. Какие применяют конструктивные схемы железобетонных 

арок покрытий? Каков принцип их расчета? 
25. Какие применяют конструктивные схемы монолитных желе- 

зобетонных рам одноэтажных каркасных зданий и как конструируют 
их узлы 

a 

ГЛАВА 14. ТОНКОСТЕННЫЕ ПРОСТРАНСТВЕННЫЕ 

ПОКРЫТИЯ 

14.1. Общие сведения 

Пространственные покрытия представляют системы, 
образуемые тонкостенными оболочками (тонкими плита- 
ми) и контурными конструкциями (бортовыми элемен- 
тами, опорными кольцами, диафрагмами в виде балок, 
ферм, арок, брусьев и т.п.). Оболочкам придают очер- 
тания криволинейных поверхностей или многогранников. 

Тонкостенные пространственные покрытия (рис. 14.1, 
а..ж) применяют с использованием в них: 

цилиндрических оболочек и призматических складок; 
оболочек вращения с вертикальной осью (купола); 
оболочек двоякой положительной и отрицательной 

гауссовой кривизны, преимущественно прямоугольных 
в плане; 

составных оболочек, образованных из нескольких 
элементов, пересекающихся по форме криволинейных 
поверхнсстей. 

Особое место занимают волнистые своды, т.е. много- 
волновые или многоскладчатые покрытия в виде сводов 
(складок) с малыми размерами волны по сравнению с 
длиной пролета (см. рис. 14.1,3), а также висячие по- 
крытия (на вантах), весьма разнообразные по форме в 
пространстве и в плане (см. рис. 14.1, и, к). 

В практике находят применение многие другие раз- 
новидности тонкостенных пространственных покрытий. 

„Тонкостенные пространственные покрытия особенно 
целесообразны при строительстве производственных ни 
гражданских зданий в условиях, когда требуется пере- 
крывать площадь больших размеров (порядка 30Ж30 м 
и более) без промежуточных опор. Впрочем, их успеш- 
но применяют и при меньших площадях. 
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IMA GAS 

Рис. 14.1. Характерные схемы наиболее часто применяемых TOHKO- 
стенных пространственных покрытий 

а —с цилиндрическими оболочками; б— с призматическими складками; в — 
с оболочками с вертикальной осью вращения (купола); г — с оболочками дво- 
якой положительной гауссовой кривизны, прямоугольными в плане; д —с обо- 
лочками дволкой отрицательной гауссовой кривизны, прямоугольными в пла- 
не; е-— с составными оболочками из прямоугольных в планв элементов; 
ж — то же из треугольных элементов; з— в виде волнистых сводов; и -—- ви- 
сячего типа с поверхностью однозначной кривизны; к —то же разнозначной 
кривизны; | — оболочка (тонкостенная плита пространственной формы); 2 — 
диафрагма (плоская контурная конструкция); 3 — бортовой элемент; 4 — эле- 
мент складки; 5 — опорное кольцо; 6 — элемент оболочки; 7 — волна свода; 

8 — висячая оболочка 
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В пространственных покрытиях благодаря работе 
конструкции в плане в обоих направлениях ‘достигают 
лучшего использования материалов, их существенную 
экономию, значительное уменьшение массы в сравнении 
с покрытиями из плоских элементов (кровельных пане- 
лей, ферм, арок, подстропильных конструкций). Прост- 
ранственные покрытия обладают особой архитектурной 
выразительностью. 

За, рубежом тонкостенные пространственные покры- 
тия возводят главным образом в виде монолитных коч- 
струкций с применением на строительной площадке ле- 
сов и опалубки. В Советском Союзе пространственные 
покрытия осуществляют преимущественно сборными, 
что отвечает принципу индустриализации строитель- 
ства. 

Тонкостенные пространственные железобетонные обо- 
лочки появились в 20-х годах текущего столетия. 
В СССР первые цилиндрические железобетонные обо- 
лочки построены над’ резервуаром для воды в Баку 
(1925 г.), затем в зданиях Харьковского почтамта 
(1928 г.), Московской автобазы (1929 г.), Ростовского 
завода сельскохозяйственных машин (1931 г.) и впос- 
ледствии на многих других объектах. Первый железобе- 
тонный купол был сооружен над Московским планета- 
рием (1929 r.), позже купола сооружались над Новоси- 
бирским городским театром (1934 г.), Московским те- 
атром сатиры (1939 г.) ит. д. 

По мере развития строительной индустрии тонкостен- 
ные пространственные конструкции непрерывно совер- 
шенствовались. В последнее время построено много орн- 
гинальных сборных пространственных покрытий разлитч- 
ных форм в Ленинграде, Москве, Красноярске, Киеве и 
других городах. 

При этом все шире практикуют предварительное на- 
пряжение контурных конструкций и угловых зон оболо- 
чек, используют легкие бетоны, изготовляют сборные 
пространственные панели-оболочки на пролет (цилинд- 
рической формы — КЖС, гиперболической и др.), при- 
меняют армоцементные пространственные конструкции, 
а также железобетонные оболочки в сочетании со сталь- 
ными диафрагмами и др. 

Поверхности двоякой кривизны могут быть образова- 
пы способом вращения некоторой плоской кривой (об- 
разующей) вокруг оси, находящейся вместе с ней в од- 
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ной плоскости (см. рис. 14.1,6), или способом переноса, 
т.е. поступательным перемещением плоской образующей 
по параллельным направляющим (см. рис. 14.1,2). По- 
верхность двоякой кривизны может быть получена так- 
же перемещением плоской кривой (в частном случае —- 
прямой) по двум непараллельным непересекающимся 
направляющим (си. рис. 14.1,0). 

Для покрытий чаще всего применяют пологие оболоч- 
ки с подъемом поверхности не более !/...1/6 доли любого 
размера основания. 

Криволинейная поверхность положительной гауссовой 
кривизны характеризуется тем, что центры кривизны дуг 
всех нормальных сечений, проведенных через каждую 
точку, лежат по одну сторону поверхности (см. рис. 
14.1,г). Если эти центры расположены с обеих сторон, 
то такая поверхность называется поверхностью отрица- 
тельной гауссовой кривизны (см. рис. 14.1,9). 

Исследованиями установлено, что пространственные 
покрытия с применением оболочек подобно другим же- 
лезобетонным конструкциям в начальной стадии загру- 
жения (до образования трещин в бетоне растянутых 
зон) деформируются линейно. После образования’ тре: 
щин по мере роста нагрузок и напряжений в бетоне и 
арматуре в них нарастают нелинейные деформации 
вплоть до стадии предельного равновесия. 

В общем случае в нормальных сечениях оболочек 
возникают нормальные силы Ny и Ne, касательные си- 
лы Nyt и Ney, изгибающие моменты My, u МЕ, попереч- 
ные силы Q, и Qe, крутящие моменты Hy, и НЕ (рис. 
14.2). Им соответствуют проекции сил и моментов в эле- 
менте единичных размеров в основании оболочки: Ny и 
Ny Ney и Nyx, Охи Ох, М; и My, Мьху и Myx. Все эти ве- 
личины относятся к единице длины сечения. 

Тонкостенные оболочки имеют малую жесткость на 
изгиб в сравнении с жесткостью против действия сил, 
развивающихся в срединной поверхности. Поэтому внеш- 
ним нагрузкам, действующим перпендикулярно средин- 
ной поверхности оболочки, противодействуют преимуще- 
ственно силы Ny, №, Nye (на 92...98 $). Дополнитель- 
ную часть нагрузки, (2...8 $) воспринимают компоненты 
изгибного состояния Mx, Му, Мху, Ох, Оу. 

В пологих оболочках, которые чаще других использу- 
ются в практике, №, = №, Му Мы, Мху= МЕ. При не- 
пологих оболочках решение получают также сначала 
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AWA \ "y 
ЭЛЕМЕНТ (ПОЛОЖИТЕЛЬНОЕ — ОБОЛОЧКИ 

НАПРАВЛЕНИЕ) ы 

Рис. 14.2. Силы и моменты, действующие в оболочке 
а — схема оболочки; 6 — элемент оболочки и его проекция единичных разме- 
ров с компонентами, определяющими напряженное состояние оболочки (по- 

казаны проекции компонент только безмоментного состояния) 

для проекций сил №, Ny, Мху, а затем вычисляют значе- 
ния сил Ny, Ne, № в самих оболочках по формулам пе- 
рехода *. 

Безмоментное напряженное состояние тонкостенных 
пологих оболочек (см. рис. 14.2) описывается уравнени- 
ем равновесия на ось ог нагрузки и внутренних сил, от- 
несенных к элементу единичных размеров основания обо- 
JIOUKH: 

ky Ny + ky Ny + 2kyy Nyy =— 

или Ry O2—p/Ox2 + ky 0? ф/ду? — Wey 0ф/дх ду =—49, (14.1) 
где 4 — нагрузка, непрерывно распределенная на поверхности обо- 
лочки и нормальная к ней; ф — функция напряжений. 

Функция напряжений g(x, у) в уравнении (14.1) 
связана с внутренними силами оболочки, следующими 
зависимостями: 

Nx = 02 Ф/ду?; Ny = 02 p/0x?; 
Nyy =— 02 /0x dy. (14.2) 

Помимо того OHH должны удовлетворять граничным 
условиям задачи по силам Nyx, Ny, Nxy. Функция ф может 

^ 

* Железобетонные конструкции. Специальный курс/Под ред, 
В. Н. Байкова. — M.; Стройиздат, 1981, 

436 



быть выражена степенными, тригонометрическими или 
иными полиномами. 

Кривизны поверхности К», К, в направлении осей ох и 
оу и кривизна кручения поверхности А„, определяются 
согласно поверхности как 

ky, = 0? 2/0x?; Ку = 0? 2/dy?; 

Ёхи = 0? z/Ox ду. (14.3) 

Следует различать состояние общего изгиба оболоч- 
ки, развивающегося по всей ее области, и состояние ме- 
стного изгиба — в ее отдельных частях. С достаточной 
для практики точностью общее изгибное состояние тон- 
костенных оболочек можно оценить, пользуясь зависи- 
мостями (вывод опущен): 

42 

Мх =— (Dx/Eh) Rx дк [№х (х,и)]; 
(14.4) 

2 0 
My —=— (Dy/Eh) Ry ди [Ny (x,y)]. 

В этих формулах цилиндрическая жесткость оболочки на 
изгиб в направлении оси x равна: Dy = El,(1—v’) = Е 
(поскольку для бетона при сжатии VX в, при растяже- 
НИИ УА!/10), а в направлении оси у равна: Д,= Е], (1— 
—%2) = Е1,. В этих формулах №, (ху) и М, (х, у) — функ- 
ции внутренних сил №, и Ny, которые могут быть взяты 
из решения по безмоментному состоянию оболочек. Ве- 
личина / — момент инерции сечения оболочки; для обо- 
лочек гладких (без ребер) [=й3/12 (для прямоугольно- 
го сечения при длине его равном единице). 

Местный изгиб тонкостенных оболочек наблюдается 
на участках примыкания оболочки к контурным конст- 
рукциям, резкого или скачкообразного изменения Ha- 
грузки, а также кривизны поверхности в зонах приложе- 
ния местных нагрузок (сосредоточенных на малых пло- 
щадях). 

В зонах местного изгиба прогиб срединной поверхно- 
сти W зависит только от одной координаты, например 
вдоль оси OX; тогда полное напряженное состояние при- 
ближенно описывается уравнением * 

— Dd4 w/dx4 +- ky, Ny + Ву Ny + 2Ёху Nay =——q. (14.5) 

На стадии определения конструктивного решения про- 

* Железобетонные конструкции. Специальный курс/Под ред. 
В. H, Байкова. — M,: Стройиздат, 1981 г, 
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странственного покрытия целесообразно применять при- 
ближенные способы расчета. При рабочем проектирова- 
нии следует использовать более точные методы, учиты- 
вающие образование трещин в бетоне, нелинейное дефор- 
мирование бетона и высокопрочной арматуры, податли- 
вость стыковых соединений элементов сборных конст- 
рукций и др., применяя например, методы конечного 
элемента, ориентированные на реализацию вычислений 
посредством ЭВМ. Впрочем, при определении внутрен- 
них Сил и моментов в тонкостенных оболочках многие 
приближенные способы расчета дают вполне приемле- 
мые результаты, часто с точностью выше реальных до- 
пусков, практикуемых при подборе толщины оболочки и 
стандартных диаметров арматуры. 

14.2. Конструктивные особенности 
тонкостенных пространственных покрытий 

Схему тонкостенного пространственного покрытия 
выбирают в зависимости от назначения сооружения, его 
архитектурной компоновки, а также от способа возведе- 
ния. Конструкция сборных покрытий должна отвечать 
наименьшей трудоемкости при изготовлении сборных 
элементов, их многократной повторяемости, простоте 
монтажных стыков, доступности средств монтажа, ис- 
пользованию в процессе сборки минимального числа ин- 
вентарных поддерживающих приспособлений. В моно- 
литных покрытиях должна быть предусмотрена возмож- 
ность применения передвижной или переставной много- 
кратно используемой опалубки. 

Необходимо, чтобы конструкция пространственного 
тонкостенного покрытия удовлетворяла в целом и в OT- 
дельных частях требованиям прочности, устойчивости, 
трещиностойкости, а также перемещениям под нагрузкой, 
установленными нормами для условий эксплуатации, 
изготовления, транспортирования и возведения, в част- 
ности и при укрупнительной монтажной сборке завод- 
ских элементов, при раскружаливании временных опор 
И Т. П. 

Чтобы придать сборным элементам необходимую 
прочность и жесткость на период изготовления, перевоз- 
ки и монтажа, их обычно снабжают бортовым окаймле- 
нием по контуру. В этом случае оболочка получается 
ребристой. 
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Конструкцию стыка элементов сборных оболочек вы- 
бирают в зависимости от характёра и ийтенсивности уси- 
лий, действующих в нем. Стыки во всех случаях необ- 
ходимо заполнять бетоном. Для обеспечения плотного 
заполнения шва ширину его следует назначать не менее 
30 мм, если толщина (высота) элемента в месте стыка 
не превышает 100 мм, и не менее 50 мм, если толщина 
элемента в месте стыка более 100 мм. 

Если через стык сборных элементов оболочки пере- 
даются сжимающее усилие, приложенное центрально 
или внецентренно (но с эксцентриситетом в пределах яд- 
ра сечения), и небольшие сдвигающие силы, то доста- 
точно ограничиться конструктивным армированием сты- 
ка, соединением выпусков арматуры внахлестку. Растя- 
гивающие и сдвигающие силы, передаваемые через стык, 
могут быть восприняты арматурой, предусматриваемой 
в швах; выпуски арматуры сборных элементов оболочки 
в монтажных стыках соединяют сваркой или с помощью 
привариваемых к арматуре закладных деталей, которые 
на монтаже соединяют между собой накладками на 
сварке. Сечение накладок и длину сварных швов опре- 
деляют расчетом. 

Если через стык передаются значительные касатель- 
ные силы, то очертание граней соединяемых элементов 
следует принимать таким, 4TOObI после замоноличивания 
В швах образовывались бетонные шпонки, препятствую- 
щие взаимному сдвигу элементов. | 

Предварительное напряжение контурных конструк- 
ций в пространственных покрытиях весьма целесообраз- 
но, поскольку оно не только повышает трещиностойкость 
растянутых областей, но в ряде случаев является прос- 
тым средством объединения сборных элементов в еди- 
ничную систему. 

В областях двухосного сжатия оболочки необходима 
проверка ее устойчивости. Сборные элементы должны 
быть проверены на прочность от сил, возникающих в них 
при изготовлении и перевозке. 

Подбор арматуры и конструирование тонкостенных 
пространственных конструкций выполняют в соответст- 
вии с нормальными и касательными силами, а также из- 
гибающими моментами, которые в них действуют. 

Максимальное значение главных сжимающих напря- 
жений не должно превышать Ry. В зонах, где арматура 
по расчету не требуется, ее ставят конструктивно с ша- 
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гом стержней 200...250MM, при этом площадь ее сечения 
должна быть не менее 0,2 % сечения бетона. При тол- 
щине плиты более 80 мм рекомендуется ставить двой- 
ные сетки. 

В зонах, где главные растягивающие напряжения 
больше Rpt, внутренние силы должны полностью воспрн- 
ниматься арматурой, поставленной либо в виде стержней, 
уложеных в близком соответствии с траекториями глав- 
ных растягивающих нанряжений, либо в виде сеток из 
продольных и поперечных стержней. Если же главные 
растягивающие напряжения более ЗКьь, то оболочку в 
этих местах рекомендуется сделать толще. 

Сечение арматуры для восприятия изгибающих мо- 
ментов в гладких оболочках определяют как в плитах. 
При этом арматуру устанавливают соответственно эпю- 
ре моментов в растянутой зоне с минимальным защит- 
ным слоем бетона. Примыкания монолитной цилиндриче- 
ской плиты к бортовым элементам и диафрагмам следу- 
ет делать плавными и армировать двойными сетками из 
стержней диаметром 5—8 мм с шагом не более 200 мм. 

В ребристых конструкциях сечение основной армату- 
ры ребер определяют расчетом на восприятие моментов, 
возникающих при изготовлении сборных элементов, а 
также в период эксплуатации покрытия. Ребра армиру- 
ют сварными каркасами, в которых поперечные стержни 
диаметром 5...6 мм ставят с шагом 200...250 мм. 

Контурные конструкции рабсчитывают по общим 
правилам строительной механики на силы, передающие- 
ся им с оболочек, и на нагрузки, действующие на нихв 
период монтажа. 

Небольшие проемы и отверстия, устраиваемые в обо- 
лочках, окаймляют бортами. Площадь сечения бортов 
проемов в сжатых зонах оболочек принимают равнове- 
ликой площади вырезанного сечения плиты. При нали- 
чии проемов в растянутых зонах оболочек в окаймляю- 
щих бортах укладывают арматуру в количестве, необхо- 
димом для восприятия сил и моментов, приходящихся на 
вырезаыную часть сечения. 

14.3. Покрытия с цилиндрическими оболочками 
и призматическими складками 

14.3.1. Общие сведения 

Покрытия с цилиндрическими оболочками (см. рис. 
14.1, а) включают тонкие плиты, изогнутые по цилинд- 
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Рис. 14.3. Типы цилиндрических оболочек 
а — однопролетная; 6 — многопролетная; в — многоволновая 

0000000000 БЕ 
CI a a 
louis was Is oe aS oa eu 

Lam 

Рис. 14.4. Покрытие с многоволновыми цилиндрическими оболочками 

рической поверхности, бортовые элементы и торцовые 
диафрагмы. Покрытие в целом поддерживается по углам 
колоннами. | 

Основные параметры оболочки (рис. 14.3): И — про- 
лет (расстояние между осями диафрагм); [2 — длина 
волны (расстояние между бортовыми элементами); йз — 
стрела подъема. 

Очертание плиты оболочки в поперечном сечении мо- 
жет быть круговым, эллиптическим, параболическим и 
т.п. чаще всего применяют круговое очертание благо- 
даря простоте изготовления. 

Оболочки бывают: однопролетными, если вдоль пря- 
молинейной образующей оболочка опирается на две ди- 
афрагмы, и многопролетными, если она поддерживается 
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более чем двумя диафрагмами; одноволновыми и много- 
волновыми (см. рис. 14.3), состоящими из нескольких 
одноволновых оболочек; гладкими и усиленными реб- 
рами. 

Напряженно-деформированное состояние оболочки 
зависит от соотношения размеров И и lo. При 1/Ь>1 
оболочки условно называют длинными; при 1/2<1 — 
короткими. 

Пелная высота покрытия без предварительного на- 
пряжения Ay, включающая высоту бортового элемен- 
та Йо, составляет обычно 1/15.. 1/01; в предварительно 
напряженных оболочках она может быть меньше. В за- 
висимости от длины волны размер A, принимают He 
менее !/elo. Толщину плиты монолитных оболочек # при- 
нимают 1/200...1/300 4[5, но не менее 50 мм; толщину пли- 
ты сборных ребристых оболочек — не менее 30 мм (по 
условиям изготовления). Расстояние между поперечны- 
ми ребрами рекомендуется принимать не более 7]Юи 
(где А, — см. на рис. 14.3, а) во избежание потери мест- 
ной устойчивости. 

На рис. 14.4 показано осуществленное пространствен- 
ное покрытие с применением многоволновых цилиндря- 
ческих оболочек. 

14.3.2. Длинные оболочки 

Длинная цилиндрическая оболочка под действием на- 
грузки от собственного веса и снега деформируется при 
определенных условиях подобно балке пролетом И с фи- 
гурным поперечным сечением высотой fy, включающим 
бортовые элементы (см. рис. 14.3, а), шириной, равной 
длине волны [5; в нижних частях поперечного сечения 
оболочки возникает растяжение, в верхней части — сжа- 
тие. 

Бортовые элементы предназначены для повышения 
прочностных и жесткостных характеристик поперечного 
сечения покрытия. В них размещается основная растя- 
нутая арматура конструкции. Они также укрепляют пря- 
молинейные края цилиндрических оболочек, что необходи- 
мо при действии местных нагрузок. Форма и размеры 
бортовых элементов определяются конструктивным ре- 
шением покрытия и его расчетом. 

Монолитные оболочки обычно делают гладкими. При 
наличии подвесных сосредоточенных грузов оболочку 
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снабжают промежуточными поперечными ребрами. Сбор- 
ные оболочки, как правило, устраивают с продольными 
и поперечными ребрами для усиления сборных элемен- 
тов на период изготовления, перевозки и монтажа. 

В качестве диафрагм: применяют сплошные балки, 
фермы, арки с затяжками (рис. 14.5). Для обеспечения 
естественного освещения и аэрации помещений цилинд- 
рические оболочки могут быть шедового типа (рис. 
14.6, а) или с проемами в вершине (рис. 14.6, 6). Проемы 
окаймляют продольными ребрами; при большой длине 
их раскрепляют распорками. 

По расчету цилиндрических оболочек имеется об- 
ширная литература, в создании которой главную роль 
сыграли советские ученые и прежде всего В. 3. Власов, 
деятельность которого в этом направлении началась в 
1933 г. На стадии определения конструктивного решения 
применяют упрощенные способы расчета. При опреде- 
ленных условиях (покрытне в целом оперто по углам, 
нагрузка — равномерно распределенная, отношение раз- 
меров в плане (4/l2>3, а для промежуточных волн [y/lo> 
>2) покрытия можно приближенно рассчитывать на проч- 
ность, жесткость и трещиностойкость как балки корыто- 
образного профиля (см. рис. 14.3). Прочность рассчиты- 
вают по стадии разрушения при расчетных нагрузках, 
жесткость и трещиностойкость при нормальных нагруз- 
ках. Односторонняя равномерно распределенная снего- 
вая нагрузка, не превышающая '/, полной симметричной 
нагрузки, может быть заменена в расчете симметричной 
нагрузкой той же интенсивности. Легкую подвижную Ha- 
грузку от тельферов грузоподъемностью до | т, подве- 
шенных к бортовым элементам, при расчете можно pac- 
сматривать как симметричную, приложенную одновре- 
менно кобоим бортовым элементам. В остальных случаях 
длинные оболочки рассчитывают как пространствен- 
но деформируемые системы. 

Крайние полуволны многоволновых длинных оболо- 
чек с бортовыми элементами, не подкрепленными в про- 
лете колоннами или стенами, приближенно можно рас- 
считывать в составе симметричной одноволновой оболоч- 
ки, а промежуточные волны — так же, как одноволновые, 
но с учетом закрепления продольных краев от смещения 
в горизонтальном поперечном направлении (рис. 14.7). 

Для многопролетной оболочки, нагруженной равно- 
мерно распределенной нагрузкой (рис. 14.8), достаточно 
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Рис. 14.5. Типы диафрагм 
а — сплошная балка; 6 — арка с затяжкой; в — ферма; г — рама 

acti, 

6 7 

Рис. 14.6. Оболочки со световыми проемами 
а — шедовая; 6 — цилиндрическая; 1— продольное ребро; 2— 

стойка в плоскости остекления; 3 — распорка 
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Рис. 14.7. Расчетные схемы многоволновой длинной 

оболочки 

1 — крайняя полуволна; 2 — промежуточная волна 

рассчитать однопролетную шарнирно’ опертую оболочку 
пролетом lo, равным расстоянию от крайней диафрагмы до 
нулевой точки на эпюре моментов соответствующей мно- 
гопролетной балки, и затем изменение вдоль оболочки 
внутренних сил и моментов принять согласно изменению 
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Рис. 14.9. К расчету длинной цилиндрической оболочки по предель- 
ному состоянию как железобетонной балки 

ординат в эпюре моментов указанной многопролетной 
балки с учетом изменения знака моментов над проме- 
жуточными опорами. 

Ниже рассмотрен приближенный расчет прочности 
длинной цилиндрической оболочки кругового симметрич- 
ного профиля на действие вертикальной симметричной 
нагрузки на стадии предельного равновесия как железо- 
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бетонной балки *. На рис. 14.9 дана схема расчетного 
напряженного состояния в поперечном сечении оболочки 
(As) — полная площадь сечения растянутой арматуры; 
0, — половина центрального угла дуги оболочки; 0; — 
половина центрального угла дуги сжатой зоны; ао — рас- 
стояние от равнодействующей сил в растянутой армату- 
ре до центра кривизны круговой части сечения оболочки; 
1Ry — соответственно толщина и радиус цилиндрической 
части “оболочки; 4, — расстояние от равнодействующей 
сил в растянутой арматуре до верха бортового элемента. 

Условие . прочности при моментах внутренних сил, 
действующих в сечении оболочки относительно центра 
круговой части сечения 

М < 0,8 (28, ут, —а, RA), (14.6) 

где М — момент внешних сил, вычисленный как в балке относитель- 
но той же точки; 0,8 — опытный коэффициент условия работы. 

Положение границы сжатой зоны определяют из 
уравнения 

ОК, 0, Ry t = Ю, А.. (14.7) 

При проверке прочности из уравнения (14.7) опре- 
деляют 0: и подставляют в уравнение (14.6). При пол- 
боре арматуры оба выражения объединяют в одно 

sin 0, —а, вс/В, — M/1,6R, В, = 0. (14.8) 

Его можно решить методом последовательного при- 
ближения, первоначально приняв $110: =0:, после чего 
из равенства (14.7) вычислить сечение арматуры As. 

Касательные силы в оболочке достигают наибольше- 
го значения на диафрагмах; их вычисляют (приближен- 
но) по формуле сопротивления материалов 

tt = 05/1, (14.9) 
где Q — поперечная сила в опорном сечении оболочки, вычисленная 
как для балки; т — касательные напряжения в оболочке. 

При детальном конструировании покрытий, опреде- 

лении их деформаций и перемещений, расчете на OOpa- 
зование трещин в бетоне и их раскрытие необходимо 
выполнять расчет покрытий при промежуточных значе- 

ниях нагрузок. Рассмотрим длинную цилиндрическую 
оболочку с параметрами а, 6, R,, опертую по контуру Ha 

* Пастернак П. Л. и др. Железобетонные конструкции, Специ- 
альный курс. — М.: Госстройиздат, 1961. 
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Рис. 14.10. Силы Nx и М, и моменты Му, действующие в длинной ци- 

линдрической оболочке 
а — геометрическая схема; 6, в, г — эпоры Мх, Ny Му для сечения x=0 

недеформируемые (в своей плоскости) контурные кон- 
струкции (рис. 14.10). Выше отмечалось, что внутренние 

силы в тонкостенных оболочках можно определять (с до- 

статочной для практики точностью) по безмоментному 

состоянию конструкции. Для пологой цилиндрической 
оболочки в ее безмоментном состоянии нужно принять 

ky=0, Ry=1/Ry, №х,=0, О ==0. В этом случае уравнение 
(14.1) существенно упрощается: 

д? ф/дх? =— gRy. (14.10) 

Функция напряжений может быть взята в виде (под- 
бор опущен) 
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ф (x,y) = ay (x4 — 6x? а? 4- Sat) (y* — бу? b? + 554) - ag (x® — 
— 2,5x4 a2 + 1,5а8 (y® — © „Буй 6? + 1,508). (14.11) 

Эта функция отвечает граничным условиям задачи: при 
х = +а сила №, ==0, при у= 5 сила №, =0. 

Решение уравнения (14.10) методом коллокации при 
точках (0; 0) и (0,54; 0,55) приводит к значениям по- 
стоянных параметров 

й ay = 9Юу/60а? 64; а? = 9Юу/16,45а^ 58. 

Силы в оболочке выражаются зависимостями: 

0? 
Na = ол = as (at — Gxt a? + Bat) (д — 5) | 

+ a, З0(х 8 — 2,5x4 a? ++ 1,546) (у — у? 62); 

02 @ 
N, = -——— = 2 — 92) (44 —- Gy 2 р? 4 y 9х2 Qy 12 (x a*) (и бу b -+ 564) +- (14.12) 

+ аз 30 (x* — x? а") (y® — 2,5y4 62 + 1,56°); 

OP 
Ox ду 

— ag (6x5 — 10x3 а?) (6y5 — 10y3 67). | 

Nay =— ==— a, (4x8 — 19ха?) (4y3 — 12962) — 

Изгибающие моменты вдоль волны оболочки соглас- 
но формуле (14.4) 

My =— Dy (Ку/ЕВ) [ay 12 (x? — a?) 12 (y* — 5?) ++ ag 30 (х* — 
— а? x?) 30 (y4 — а? 5?)]. (14.13) 

Двойным дифференцированием функции момента М, 
по формуле (14.13) можно получить функцию прогибов 
оболочки. 

Если задана цилиндрическая оболочка с недеформи- 
руемыми торцевыми диафрагмами и деформируемыми, 
свободно висящими в пролете бортовыми элементами, 
при равномерно распределенной по поверхности нагруз- 
ке д (рис. 14.11), то эту задачу можно решить в несколь- 
ко этапов. На первом этапе полагают бортовые элемен- 
ты недеформируемыми пролета; при этом предположе- 
нии можно использовать формулы (14.11) и (14.12). 

Эпюра Ni для сечения х==0 показана на рис. 14.11, а. 
Значения ординат сил М: и Ni, в отдельных точках со- 
ставляют: 

М; 1 =— R, (alb МТ , = (4/3) ав (а? в»); = 98, (a10)"s Муд= (4/3) OR, (@ 10) 14 

Nyy (х=а; y= b) = $5 =— (16/15) gR, (2/6). 
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Рис. 14.11. К расчету длинной цилиндрической оболочки как прост- 
ранственной системы 

а — оболочка на деформируемом контуре под действием нагрузки 49; 6 — си- 

лы Ny. при отделении бортовых элементов от оболочки; в — силы N х под 

действием касательных сил по контакту оболочки с бортовыми элементами, 

г— силы Ny под действием нагрузки, приложенной к бортовым элементам; 

д — суммарная эпюра сил Ny, 
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На втором этапе отделяют оболочку от бортовых эле- 
ментов (состояние 11). При этом напряженное состоянне 
в оболочке не изменится. В бортовых элементах под 
действием касательных усилий $1 =51., развивающих- 
ся по линиям контакта с оболочкой, возникнут новые 
продольные силы. Они на уровне верха и низа бортовых 
элементов составляют (рис. 14.11,6): 

. Nia = (8/3) gR, (а* 161’); 

NIL, =— (1/2) NU, =— (413), (a a” /bhy). (14.15) 

Действительный уровень нулевых значений N, не 
совпадает с верхней гранью бортовых элементов; вслед- 
ствие этого образуются дополнительные касательные 
силы So между оболочкой и бортовыми элементами. 
Рассматривая их как загружение (состояние 11), при- 
нимают функцию напряжений в виде 

gl = (55/3,37208 6%) (x° — 3x4 a? + 3x2 at — 08) (y' — 0"), 
(14.16) 

где $о — фиксированное значение при х=0,5 ат (рис. 14.11, 6). 
Выражения для определения внутренних сил: 

МТ = 0 Ф/ду* =— (Sq 2/3,372a° 68) (x° — 3x4a” + 3x? at — 

— a”) (6y* — 6"); (14.17) 

МИ =— 0 ф/дх dy = + (Sq 12/3,372а° 8} (x® — 2x° a? + xa‘) x 
х (2y3 — yb?). | (14.18) 

Эпюры Ni! для сечения х=0 приведены на рис. 

14.11, в; значения ординат в отдельных точках: 

NV = — 0,593 Sy (a/b); М = 2.97 $, (а/6); 

Муз =— 2,37 $0 (ah,); Миа = {1,185/1 ,685) 5% (a/h,). 

Кроме того, необходимо учесть нагрузку, приложен- 
ную непосредственно к бортовым элементам, в частнос- 
ти их собственный вес 05 (состояние ТУ, рис. 14.11, г). 
Значение усилий по граням бортового элемента 

Nig =— NAY = 39 (a/h,}?. (14.20) 

На линиях контакта оболочки с бортовыми элемен- 
тами суммарные продольные деформации (а при одина- 
ковых модулях упругости и суммарные продольные на- 
пряжения) должны быть одинаковыми: 

(14.19) 
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20 = 50%; B(NIME) =(МАЕ), (14.21) 
где {г — толщина оболочки; 4 — толщина бортового элемента. 

Учитывая приведенные выше выражения, уравнение 
(14.4) преобразуется следующим образом: 

2,97 (55/2) a/b = (8/3) gR, a” /bdh, — 2,37 Sy aldh, — Заза’ {dh 
(14.22) 

Из этого уравнения находят значение So, после чего 
суммируют решения по всем четырем состояниям (рис. 
14.11, 0). Данное решение позволяет вычислить также 
силы М№,, в любом месте покрытия. 

Более точные решения можно получить, если функ- 
цию напряжения ф в формулах (14.11), (14.16) взять с 
уточняющими членами, а также учесть образование 
трещин в бетоне бортовых элементов и в связи с этим 
изменить в расчетных формулах жесткостную характе- 
ристику бортовых элементов. 

Моменты вдоль волны М, вычисляют способом, из- 
ложенным выше (cm. рис. 14.10). 

Около диафрагм возникают местные моменты М». 
Если принять во внимание, что 

he =0; №у=0; ky = I/Ry 
и Ny = EFey = Е (11) (dv/dy — w/Ry) = — Etw/Ry, 

уравнение (14.4) преобразуется следующим образом: 

(5'/4) 0° w/dx* + ш = (В*/ЕВ) 4. (14.23) 

Его решение (при начале координат на диафрагме), учн- 
тывая что 

— Ра? w/dx? = Мх, 

имеет вид 

My =С:е ® cos ф-- Сье Фо, (14.24) 

где C,, С. — постоянные интегрирования: ф=х/$; s=0,76 У ки. 
При шарнирном соединении оболочки с диафрагмой 

(в сборных конструкциях) 

Mx = 0,5s?ge—® sin p = 0 ,2899R, te? sin ф. (14.25) 

Наибольший изгибающий момент (рис. 14.12, a) 

Mx.max = 95/6 = 0,0937qRy &. (14.26) 
Он действует Ha расстоянии от диафрагмы 

x, = л5/4 = 0,597 У Ryf. (14.27) 
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Х, [5 | 

0 2/4 Я = 2% 

He | ye g=x/s 
aM, | | 

6 | My тах = 952 [6 

Mx max = 95 /2 

ИА! 47 5/4 Л ны 
0. | yt] FLL y= x/s 

My 95? /10 

Рис. 14.12. Эпюры изгибающих моментов 
в — при шарнирном (относительно моментов) опирании оболочки на Ouadpae- 

му; 6 — при заделке 

При жестком соединении многопролетных цилиндри- 

ческих оболочек между собой и с промежуточной диаф- 
рагмой 

M, =0,5qs" е Ф (— созф + sing). (14.28) 

Наибольший изгибающий момент находится в этом 
случае над промежуточной диафрагмой: 

Mx тах —=— 0,5452 =— 0,2894; Ё. (14.29) 

На рис. 14.12 показаны эпюры этих моментов. 
Пример 14.1. Определить (в первом приближении) продольные 

напряжения Ox в покрытии с длинной цилиндрической оболочкой 
при следующих данных: П=2а=30 м; 5=26=18 м; Ry=17,45 м; 
[=2,5 м; t=8 см; размеры бортового элемента ho=1,5 м; 4=15 см; 
нагрузка на цилиндрической части покрытия 4=2670 Н/м?, а от соб- 
ственного веса бортового элемента 9в=5400 Н/м. 

Решение. Подставляют данные в уравнение (14.22): 

2,97 (50/8) 1500/900 = (8/3) 0,367-1745.15002/900-15.150 — 

— 2,3755 1500/15.150 — 3.54.1500? /15.150?, 

находим, что Sp=373 Н/см. 
Вычисляют напряжения, учитывая толщину конструкции; в точке 
1 — по формулам (14.14) и (14:19): 

Oxy =— GRy (a/b)? (1/2) — 0,5935 (a/b) (1/t) = 

=— 0,367. 1745 (1500/900)? (1/8) — 0,593- 373 (1500/900) (1/8) = 

==— 222 — 45 = 267 Н/см?; 
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в точке 2 — по формулам (14.19): | 

Oye = 2,97 Sp (a/b) (1/t) = 2,97-373 (1500 /900) (1/8) = 231 Н/см® 

в точке 4 — по формулам (14.14), (14.15), (14.19) и (14.20): 

Ong = (1,185/1,685) So (а/в» а) + 396 (а/В>)? (1/4) = 
= (1,1 5/1,685) 373 (1500/150-15) -+- 3.54 (1500/150)2 (1/15) = 

= 175 + 1080 = 1255 H/em?. 

Результаты близки к полученным из расчета покрытия как впи- 
санной складчатой системы с учетом моментов вдоль волны (мето- 
дом В. 3. Власова) *. 

Устойчивость длинных цилиндрических оболочек в де- 
формированном под нагрузкой состоянии считается. обес- 
печенной **, если нормальные напряжения в„==М№,./Ё и 
касательные напряжения t=N,,/t, определенные по уп- 
ругому состоянию конструкции, не превосходят значений 
соответственно 

0) = 0 , 20Ep. det tRy; Wo = О,ЗЕьче! ((/Ку)з"3, (14.30) 

а при сочетаниях с ит отвечают условию 

0/6) + (t/t)? < 1. (14.30a) 
Значение модуля деформаций бетона Ёьаг  устанав- 

ливается для разных видов бетона с учетом его ползуче- 
сти, относительной влажности окружающего воздуха, 
несовершенств изготовления конструкции. Tak, для тя- 
желого бетона с относительной влажностью бетона вы- 
ше или ниже 40 % принимают соответственно 

Ep.det == 0,319Еь и Еъ.дег = 0,212Еь. (14.306) 

Для ребристых оболочек в формулах (14.30) ис- 
пользуют условные («фиктивные») величины 

не =И 12/4; Еь нс = Ey Alattics (14.31) 
где а — расстояние между ребрами; A, / — площадь и момент инер- 
ции таврового сечения, состоящего из ребра и полки шириной a. 

По результатам статического расчета подбирают се- 
чение арматуры оболочки (рис. 14.13). Площадь сечения 
продольной растянутой арматуры типа I определяют 
(при расчете как пространственной системы) по фор- 

* Пастернак П. Л. и др. Железобетонные конструкции. Специ- 
альный курс. — М.: Стройиздат, 1961, с. 220. 

** НИИЖБ. Руководство по проектированию железобетонных 
пространственных конструкций покрытий и перекрытий. — M.: Строй- 
издат, 1979. 
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Рис. 14.13. Схемы армирования длинной оболочки 
д — оболочка; 6 — армирование оболочки вблизи промежуточного элеиента} 

в — то же над промежуточной диафрагмой 

муле 
А; = тах/Ва, (14.32) 

где Zmax — равнодействующая растягивающих сил согласно эпю- 
ре №». 

В покрытиях с вертикальными бортовыми элемента- 
ми, расположенными ниже оболочки, примерно 80% 
арматуры размещают в пределах бортового элемента, 
из них 60 % концентрируют внизу *. 

В растянутой зоне оболочки, там, где растягивающие 
напряжения меньше Rp, содержание продольной apMa- 
туры должно быть не менее 0,2 % площади сечения бе- 
тона. 

Вдоль оболочки площадь сечения продольной арма- 

* НИИЖБ, Руководство по проектированию железобетонных 
пространственных конструкций покрытий и перекрытий. M,: Строй- 
издат, 1979, 

454



туры типа I можно уменьшить в соответствии с измене- 
нием сил М№;, однако до опоры доводится не менее 30 %. 
Сокращение площади продольной арматуры достигает- 
ся не обрывом стержней, а уменьшением их диаметра и 
сваркой продольных стержней в стыках. 

Сжатую зону оболочки в продольном направлении 
армируют конструктивно стержнями 4==5...6 MM с ша- 
rom 200...250 м, общим сечением не менее 0,2 % площади 
сечения бетона. 

По наибольшим значениям ординат эпюры М, (см. 
рис. 14.10, в) определяют сечения арматуры как. для 
плиты и укладывают ее стержни в направлении волны в 
соответствии со знаком эпюры. 

В монолитных оболочках стержни обоих видов объ- 
единяют в сетку типа II, которую размещают по всей 
оболочке (см. рис. 14.13, а). 

Вблизи диафрагм касательные силы Nyy имеют мак- 
симальное значение. Они вызывают главные растягива- 
ющие силы, направленные под углом 45° к прямолиней- 
ной образующей. Там, где главные растягивающие на- 
пряжения больше Кьы, они передаются на одну арматуру, 
причем, если недостаточно сетки типа II, ставят допол- 
нительную арматуру типа III (наклонные стержни или 
ортогональные сетки), анкеруемую в бортовых элемен- 
тах и диафрагмах. 

В местах примыкания оболочки к диафрагмам пре- 
дусматривают арматуру типа IV, рассчитываемую сог- 
ласно эпюре М, (см. рис. 14.12). В многоволновых обо- 
лочках около промежуточных бортовых элементов ста- 
BAT дополнительные поперечные стержни 4 = 6...10 ммс 
шагом 1000...200 мм (см. рис. 14.13, 6), воспринимающие 
опорные моменты Му. 

В многопролетных оболочках в пределах приопорных 
участков длиной ls (см. рис. 14.8) изменение сил №; в 
продольном направлении принимается пропорционально 
изгибающим моментам, а изменение сил Nyy — пропор- 
ционально поперечным силам аналогичной неразрезной 
балки. Сечение арматуры, рассчитанное согласно эпюре 
изгибающих моментов Му, на длине участков [3 принн- 
мают постоянным. 

Сечение продольной растянутой арматуры над про- 
межуточными диафрагмами также определяют по фор- 
муле (14.32). По поперечному сечению оболочки в 
средней половине ее растянутой части эту арматуру рас- 
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Рис. 14.14. Схемы передачи сил с оболочки на диафрагму 
ыы а — балочную; 6 — арочную; 1 — касательные силы 

Рис. 14.15. Конструктивные схемы сборных покрытий с длинными 
цилиндрическими оболочками 

а — оболочка монолитно соединена с бортовыми элементами; 6 — оболочка 
отделена от бортовых элементов; |— затяжка диафрагмы: 2 — сборная па- 
нель; 3 — арматура (предварительно напрягаемая); 4 — стыковая накладка; 

5 — бортовой элемент 

полагают равномерно, в боковых четвертях — в соответ- 
ствии с треугольной эпюрой. Вдоль оболочки в каждую 
сторону от промежуточной диафрагмы арматуру доводят 
полностью на длину не менее 0,6/3 (см. рис. 14.13, в), a 
половину ее продолжают до расстояния 1,24; от проме- 
жуточной диафрагмы (13 — см. рис. 14.8). 

На диафрагмы с оболочки передаются касательные 
силы, действующие в ее срединной поверхности (рис. 
14.14). Статический расчет диафрагм состоит в опреде- 
лении внутренних моментов М и сил М и Q от действия 
нагрузки Nyy с учетом конструктивных особенностей ди- 
афрагмы и ее собственного веса. 

В диафрагмах-фермах касательные силы Nyy со сре- 
динной поверхности оболочки переносят на ось верхнего 
пояса с моментом и приводят к узловым нагрузкам. Оп- 
ределение продольных сил в элементах ферм и конструи- 
рование их выполняют по обычным правилам. 
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Арочные ‘диафрагмы` с затяжками (см. рис. 14.14, 6) 
по конструкции подобны обычным аркам. Под действием 
касательных сил Nyy средняя часть арки испытывает вне- 
центренное растяжение; приопорные части — внецентрен- 
ное сжатие; затяжки — растяжение. 

В строительстве сборные покрытия с длинными ци- 
линдрическими оболочками применяют в двух вариан- 
тах разрезки на сборные элементы: в одном оболочки от 
бортовых элементов не отделяли, в другом — отделяли. 

В первом варианте (рис. 14.15, а) все сборные эле- 
менты объединяют в единую систему с помощью предва- 
рительно напрягаемой арматуры, пропускаемой в про- 
дольных каналах. Однако в этом варианте сборные эле- 
менты имеют сложную форму, к тому же необходима 
высокая точность при устройстве каналов для арматуры. 
Монтаж покрытия дброг, поскольку покрытия собирают 
на лесах. 

Во втором варианте (рис. 14.15,6) форма сборных 
элементов проще, монтаж ведут без лесов (панели обо- 
лочки укладывают на бортовые элементы, подкреплен- 
ные на период монтажа стойками). Однако швы между 
панелями и бортовыми элементами сложны (должны 
быть шпоночной формы для надежной передачи каса- 
тельных сил); качественное их заполнение бетоном и кон- 
троль затруднительны. 

В строительстве применяют и другие способы раз- 
резки цилиндрических оболочек на сборные элементы, 
так, удачные решения получены для покрытий с неболь- 
шим подъемом оболочек вдоль продольной оси. В зару- 
бежной практике широко применяют покрытия с длинны- 
ми цилиндрическими оболочками. Их выполняют в MOs 
нолитном железобетоне, что в условиях индивидуального 
строительства, отсутствия производственной базы сбор- 
ного железобетона себя оправдывает. 

14.3.3. Короткие оболочки 

Цилиндрические оболочки называют короткими, ес- 
ли отношение их размеров в плане [/12<1 (рис. 14.16). 

Опытом установлены практические рекомендации по 
конструированию монолитных коротких оболочек при 
р =—=12...30 м, 1==6...12 ми |[> (ШТ) Ь. Толщину плиты # 
принимают по производственным условиям, без расчета, 
равной 50...60 мм при Д=6б ми 70...80 мм при д =9...12 м 
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Рис. 14.16. Конструктивная схема монолитной короткой цилиндриче- 
ской оболочки 

1 = цилиндрическая плита; 2 — бортовой элемент; 3 — диафрагма 

Рис. 14.17. Детали армирования é A-A р 
монолитных коротких оболочек oF — 
€@—y бортовых элементов; 6 — над | | И И 
промежуточными диафрагмами; I— 1/2 {1/2 У 
варные каркасы; 2 — дополнитель- 

ные сварныв сетки 

Рис. 14.18. Расчетная схема 
диафрагмы короткой оболочки 

{классы бетона B20...B30). Бортовой элемент назначают 
высотой Й> == 1/10...1/15 Ин шириной d=0,2...0,4 Ao. Пли- 
TY армируют конструктивно сеткой из стержней 4=5... 
6 мм с шагом 100...200 мм. 

Рассчитывают такие оболочки упрощенным способом. 
В направлении [1 оболочку рассчитывают как балку. 
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В однопролетной одноволновой оболочке в середине про- 
лета изгибающий момент , 

М = 0,125 (91,} И. (14.33) 

Необходимое сечение продольной растянутой арма- 
туры 

А, = MIR, == (94) /4,58, (1+ ®,), (14.34) 
где 2 — плечо внутренней пары сил; как следует из вычислений H Hes 
пытаний 2==0,55 (} #2), 

Эту арматуру укладывают в бортовые элементы. Ес- 
ли однопролетная оболочка — многоволновая, то в про- 
межуточных бортовых элементах сечение арматуры рав- 
но As, в крайних должно быть A;/2. В средних пролетах 
многопролетных оболочек площадь сечения арматуры 
принимают вдвое меньшей. 

Продольные стержни арматуры бортовых элементов 
объединяют в сварные каркасы, причем поперечную ар- 
матуру в них ставят конструктивно. Вблизи бортовых 
элементов оболочку армируют дополнительными сетка- 
ми (рис. 14.17, а). Над диафрагмами также ставят до- 
полнительную арматуру, которую заводят на длину 0,1 
р, в каждую сторону от диафрагмы (рис. 14.17, 6). До- 
полнительную арматуру в обоих случаях принимают та- 
кой же, как и основную сетку. 

В направлении [2 диафрагму рассчитывают во взан- 
модействии с плитой оболочки (рис. 14.18). 

Испытания и расчеты показали, что в статически оп- 
ределимой конструкции диафрагмы (криволинейный 
брус с разрезной затяжкой} под действием нагрузки пли- 
та оболочки сжата и наибольшее сжатие — в вершине 
оболочки Nymax==—gR,l, (где Ry — радиусе кривизны 
плиты). Вдоль волны эта сжимающая сила изменяется 
по закону квадратной параболы 

№, =— 498, Ц (ly — y) lb (14.35) 

Из условия равновесия можно заключить, что в диа- 
фрагме действует сила того же значения, но обратного 
направления. В арочных диафрагмах внутренние момен- 
ты и силы определяют по формулам: 

М =M°—WN a; Q=Q° 
yo 4 # 4 (14.36) 

Ni = Ny +N, 
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ad lp = 24... 30m 

Рис. 14.19. Конструктивные схемы сборных покрытий с короткими 
цилиндрическими оболочками 

а — из ферм и кровельных плит; б-— настил из пространственных блоков 
JKC; 1— сборная плита; 2— бортовой элемент; 3 — диафрагма-ферма 

где М0, Q’ H Ny — момент и силы, вычисленные при полной верти- 

кальной нагрузке, относительно оси верхнего пояса диафрагмы как 
В статически определимой конструкции; а — расстояние от оси верх- 
него пояса диафрагмы до срединной поверхности оболочки (см. риб, 
14.18, сечение А-А). 

Сборное покрытие с применением коротких цилиндри- 
ческих оболочек образуется из диафрагм, кровельных 
ребристых плит [Г-образного поперечного сечения и бор- 
товых элементов (рис. 14.19, а). Швы между сборными 
плитами должны быть заполнены бетоном и перекрыты 
анкерными связями. Швы между плитами и диафрагма- 
ми конструируют шпоночной формы. 

К достоинствам сборной конструкции относится прос- 
тота изготовления элементов и монтажа покрытия, а так- 
же высокая общая жесткость системы. Однако узел со- 
пряжения кровельных плит с фермами сложен. 

Другое конструктивное решение с использованием ко- 
ротких цилиндрических оболочек реализуется в покры- 
тии из пространственных блоков типа КЖС шириной 3 м, 
перекрывающих пролеты 12—24 м (рис. 14.19, 6). Блоки 
КЖС представляют весьма пологую тонкостенную цилин- 
дрическую оболочку с кривизной в продольном направ- 
лении, подкрепленную двумя продольными ребрами (диа- 
фрагмами переменного сечения) и усиленную вблизи 
поперечных сторон контура. Основную предварительно на- 
прягаемую рабочую арматуру размещают в ребрах. Бло- 
ки КЖС нашли широкое применение в строительстве. 
Пространственные блоки типа КЖС применяют в виде 
сплошных сборных настилов, укладываемых на продоль- 
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Рис. 14.20. Покрытия с призматическими складками 
а — типы поперечных сечений длинных складок и диафрагем; 6 — расчетная 
схема складки в направлении волны; 1— складка; 2 — бортовой элемент; 3 — 

диафрагма в виде фермы; 4 — балочная диафрагма 

ные сплошные прогоны или фермы шпренгельного типа 
и с треугольной решеткой. 

Имеются конструктивные решения сборных покрытий 
с применением пространственных блоков с весьма корот- 
кими складками, которые подобны блокам КЖС и име- 
ют те же габариты в плане. 

14.3.4. Призматические складки 

Покрытия‘с применением призматических складок об- 
разуются из плоских плит-граней (монолитно связанных 
по ребрам), бортовых элементов и диафрагм (рис. 
14.20, а). 

Складки различают одно- и многопролетные, одно- 
и многоволновые. При расчете их в направлении |; ис- 
пользуют те же предпосылки, что и при расчете длинных 
цилиндрических оболочек. 

Складчатые покрытия в направлении волны [ испы- 
тывают изгиб подобно многопролетным балочным пли- 
там с ломаной осью (ребра считаются опорами, рис. 
14.20, 6). Ширину граней делают до 3...3,5 м. В трехгран- 
ных складках длина волны [2 =9...12 м. Пролет складки 
[ обычно берут больше fo, высоту складки принимают 
1/7...1/104. 

Грани складки армируют вдоль волны в соответствии 
с эпюрами изгибающих моментов подобно многопролет- 
ным плитам. Продольную сжатую арматуру граней 
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(вдоль 1) ставят конструктивно из стержней 4==5...8 мм 
с шагом 200...250 мм. Количество растянутой продольной 
арматуры складки определяют расчетом в направлении 
пролета [; ее располагают в бортовых элементах. 

В остальном покрытия с призматическими складками 
конструируют по указаниям для покрытий с длинными 
вилиндрическими оболочками. | 

Сборные конструкции длинных складок сложны и по- 
этому, применяются редко. 

14.4. Покрытия с оболочками положительной 
гауссовой кривизны, прямоугольные в плане 

Железобетонные прямоугольные в плане покрытия 
с оболочками положительной гауссовой кривизны по рас- 
ходу материалов экономичнее цилиндрических оболочек 
на 25...30 $. Для них допускается весьма редкое разме- 
щение опор, благодаря чему создаются исключительно 
благоприятные условия. для эксплуатации многих поме- 
щений производственного и общественного назначения. 

Конструкция покрытия состоит из тонкостенной пли- 
ты, нзогнутой в двух направлениях, и плоских диафрагм, 
располагаемых по контуру и связанных с ней монолитно 
(см. рис. 14.1,0; рис. 14.21. а). Покрытие в целом может 
опИраться по углам на колонны; возможно опирание 
оболочки и по всему контуру. 

Из всего многообразия криволинейных поверхностей 
для этих оболочек применяют поверхности переноса, эл- 
липтического параболоида, шара, вращения (как с вер- 
тикальной, так и горизонтальной осью вращения). 

Оболочки двоякой кривизны для покрытий — преиму- 
щественно пологие, т. е. с отношением высоты подъема 
к любому размеру плана не более чем 1:5. В пологих 
оболочках указанные поверхности при одном и том же 
основании и одинаковом подъеме близки по очертанию; 
поэтому в практике проектирования и строительства, 
когда это целесообразно, их можно взаимно заменять. 

Тонкостенные оболочки покрытий, как отмечалось вы- 
ше, вследствие малой жесткости на изгиб при определе- 
нии усилий, по крайней мере в процессе поиска конст- 
руктивного решения, можно рассчитывать как безмомент- 
НЫЕ, Т. е. с учетом лишь сил Nx, Ny, Ney (рис. 14.21,6). 
Изгибающие моменты имеют расчетное значение только 
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Рис. 14.21. Покрытия с применением оболочек положительной гаус- 
совой кривизны, прямоугольные в плане 

а — расчетная схема; 6 — элемент единичных размеров, выделенный из гори- 
зонтальной проекции оболочки; в — покрытив крытого рынка в Москве (сбор- 

ные конструкции) 

в зонах местного изгиба. В этих зонах они могут быть вы- 
явлены отдельно с учетом значений сил М№,, Ny, опреде- 
ленных по безмоментному состоянию оболочки. 

Поддерживающие одиночную оболочку плоские диа- 
фрагмы считаются свободно деформируемыми из своей 
плоскости; в своей плоскости вдоль контура H в верти- 
кальном направлении во многих случаях (сплошные же- 
лезобетонные балки, фермы с треугольной решеткой) их 
можно принимать недеформируемыми. Этим определя- 
ются условия на контуре оболочки: при х= а, так же 
как и при и= 6 должно быть №, =М№М,==0. 

В оболочке переноса (см. рис. 14.21, а), если оси ко- 
ординат совпадают с направлениями главных кривизн, 
кривизна кручения K,,—0. Функция напряжений, удов- 
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летворяющая граничным условиям задачи, может быть 
принята в следующем виде*: 

ф (x,y) = ay (x4 — 6x? а? + Sat) (уз — бу? b? -- 554) + a, [#8 — 
— (22/9) x8 +- (13/9) x4 а4] (y* — бу? 62 + 554). + аз (x? — 6x? а? -|- 

- 544) [y® — (22/9) уз 6? + (13/9) у" 64] -- аз [x8 — (22/9) x® a? + 
4+. (13/9) x4 a4] [y8 — (22/9) y® 62 + (12/9) y? 64], (14.37) 

где a, az, аз, аз — постоянные параметры. 

Согласно выражениям (14.2), усилия определяются 
формулами: 

Nx == 62 ф/ду? = 12a, (х4 — 6x? а? + Bat) (у? — 62) -- 12а. [х8 — 
— (22/9) x® a2 +- (13/9) x4 а4] (у? — 6?) ++ 4аз (x4 — 6x? a? +- 

+ Sat) [14y® — 55/3) у 52 + (13/3) у? 64] + 4a, [х8 — (22/9) x® а? + 
-+ (13/9) x4 a4] [14y® — (55/3) у 52 +- (13/3) у? 54); 

Nay =— 0% ф/дх ду =— 16a, (х3 — Зха?) (уз — 3yb?)' — 16a? [2х7 — 

— (11/3) x8 a? - (13/9) x8 a4] (уз — 305?) — 16a, (x8 — Зха?) [2у7 — 
— (11/3) уз 62 + (13/9) уз 64] — 16a, [2х7 — (11/3) x8 a? -- 

-+ (13/9) x3 a4} [2y7 — (11/3) уз 62 + (13/9) уз 64]. 

Для покрытия здания, квадратного в плане (часто 
встречающийся в практике случай), при a=), R,=R,y= 
=R и нагрузке g=const постоянные параметры ** 

а: = 0,008334Ю /а8;$ a, =а. = 0,036599/а19; (14.40) 

ад = 0,3534Ю /а14. 

После определения сил Ny, Ny, Ney главные силы и уг- 
лы их наклона к OCH х находят по формулам: 

Nini ; Ve \=o, мм) У 0,25V,—V +N; (14-41) 

tg 2a 

tg 2a, 
| ask 2Nxy/(Nx — Му). 

Для оболочки с квадратным планом при а=6, R,y= 

=R,=R и равномерно распределенной нагрузке g= 
==const эпюры сил Nx, Ney, Nm, Nmo, изображены на 
рис. 14.22, где для отдельных точек оболочки приведены 
их значения. 

Эпюры показывают, что почти по всей оболочке раз- 

* Железобетонные конструкции. Специальный курс. 3-е изд./Под 
ред. В. Н. Байкова. — М.: Стройиздат, 1981. 
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BUBIEFCA область двухосного сжатия, и лишь в угловых 

частях в одном направлении возникает сжатие, а в дру- 
гом растяжение (см. рис. 14.22, в). Изгибающие момен- 
ТЫ В приопорных зонах тонкостенных оболочек хотя и не- 

велики, HO должны все же учитываться при проектиро- 
вании. 

Решение уравнения (14.5) при шарнирном (относи- 
тельно момента) примыкании оболочки к диафрагме для 
зоны, например вдоль стороны контура х=— а, приводит 
к решению уравнений (14.25)... (14.27). 

Диафрагмы воспринимают касательные силы Nxy 
с оболочки. Ha. atu силы и нагрузку от собственного ве- 
са рассчитывают конструкции диафрагм. 

Пример 14.2. Определить силы, действующие в пологой оболочке 
покрытия, при 2a=2b=40 м; стрела подъема f=6 м; Rxr=Ry=R= 
=68,2 м; толщина оболочки {=7 см; равномерно распределенная на- 
грузка g=5000 Н/м?. 

Решение. Все необходимые силы находим по данным рис. 14.22. 
Сжимающая сила в центре оболочки (числовые данные подставляют 
в КН, М) 

Nx тах = Му шах =— 0,598 =— 0,5-5-68,2 =— 170,5 кН/м (сжатие); 

наибольшая сжимающая сила не в центральной части оболочки 

Nx max =— 0,8748 =— 0,87.5.68,2 =— 297 кН/м (сжатие). 

Наибольшая главная сжимающая и главная растягивающая, 

а также сдвигающая сила в углах оболочки 

Мтл =— Nma = Мху тах = 1,359 == 1,35-5-68,2 = 460 кН/м. 

Наибольший изгибающий момент по формуле (14.26) при начале 
координат на диафрагме 

Nx max = 0,0937Riq = 0,0937-68,2-0,07-5 = 2,24 кН/м 

действует на расстоянии, согласно формуле (14.27), 

x, =0,597 V Rt = 0,597 У 68-2-0,07 =1,3 м. 
Армируют оболочки в соответствии с силами и момен- 

тами, возникающими в них под действием внешней на- 
грузки (рис. 14.23). 

В углах укладывают наклонную арматуру типа | из 
расчета восприятия главных растягивающих сил; в при- 
контурных зонах ставят арматуру типа II, предназначен- 
ную для восприятия местных изгибающих моментов; по 
всей оболочке размещают конструктивную арматуру ти- 
па Ш. Арматуру I целесообразно подвергать предвари- 
тельному напряжению. 

По касательным силам Nyy рассчитывают связи обо- 
лочки с диафрагмой. Диафрагмы конструируют по типу 
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Рис. 14.22. Эпюры внутренних сил 
н моментов в оболочке двоякой 
кривизны с квадратным планом 

а — вилы Ny для сечений х=0 и у=0; 

б — силы N ху для сечения х=а; 6— 
главные силы для сечения х=у; а— 
изгибающие моменты My, в SOHE мест- 

ного изгиба около стороны контуря 
x=—a; 1— область деинхосного сжа-` 
тия; 2— область сжатия в одном на- 

правлении, растяжения — в другом 

Рис. 14.23. Схема армирования 
пологой оболочки двоякой кри- 
визны, прямоугольной в плане 

8..1 — типы арматуры 

балок, ферм или арок с затяжками; затяжки арок и ниж- 
ние пояса ферм делают предварительно напряженными. 

В угловых частях оболочки действуют наибольшие 

сжимающие усилия в диагональном направлении, Здесь 
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по условию прочности толщину оболочки увеличивают, 
соблюдая принятые в практике условия: 

Устойчивость гладких оболочек данного вида в цент- 
ре покрытия считается обеспеченной, если ее полная рас- 
четная равномерно распределенная нагрузка 4 не пре- 
вышает значения | 

9 = 0,2Еь.ае f/R)*.2, (14.42) 

где А. — болыший из двух главных радиусов кривизны поверхности; 
Еъ.ве: — модуль деформации бетона, вычисляемый по формуле 
(14.30,6); Е — коэффициент, зависящий от отношения К›/Ю!, прини» 
маемый по интерполяции между значениями #=1,17 при К›/Ю, = 1,6 
и Е =1,98 при R2/R,=2,5. 

В области двухосного сжатия в месте наибольшей 
сжимающей силы №, или Ny устойчивость оболочки мож- 
но приближенно оценить по первой формуле (14.30). 

При ребристых оболочках в расчете их устойчивости 
используются условные значения fein и Ёь.ис, ВЫЧИСЛЯ- 
емые по формулам (14. 31). 

В отечественной практике сборные покрытия с поло- 
гими оболочками положительной гауссовой кривизны 
обычно выполняют по трем конструктивным схемам. В од- 
ной из них (рис. 14.24,a) оболочка переноса расчленена 
на панели ‘с одинаковыми номинальными размерами 
в плане 3X3 м. Панели выполнены плоскими, усиленны- 
ми по контуру ребрами, в средней части оболочки — ква- 
дратными, в периферийной — ромбовидными. В угловых 
панелях для предварительно напрягаемой угловой арма- 
туры предусмотрены диагональные ребра с продольны- 
ми каналами. В зонах действия больших касательных 
сил швы панелей — шпоночной формы. К недостаткам 
такой конструкции относятся сравнительно мелкие раз- 
меры сборных элементов, дорогой и трудоемкий монтаж 
на сложных кондукторах, большое число швов и свар- 
ных соединений. 

В другой конструктивной схеме (рис. 14.24, 6) сфери- 
ческая оболочка расчленена на цилиндрические панели 
с номинальными размерами в поверхности оболочки 
3X12 м. Здесь нет недостатков, присущих предыдущей 
схеме, однако длинные цилиндрические панели сложны 
при изготовлении и транспортировании, а наклонные 
плоскости контурных конструкций ограничивают B03! 
можности архитектурного решения здания. 
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Рис. 14.24. Конструктивные схемы сборных покрытий с пологими 
оболочками положительной гауссовой кривизны, образованными по 

поверхности 
а — переноса (из плоских элементов 3X3 м); б — шара (из цилиндрических 
элементов 3X12 м); в — вращения (из цилиндрических элементов); 1 — поверх- 
ность переноса; 2 — вертикальная диафрагма; 3 — схема сборного элемента 
оболочки; 4 — сферическая поверхность; 5 — наклониая контурная констрикх- 
ция; 6 — схема сборного элемента оболочки; 7 — поверхность вращения с 20- 
ризонтальной OCbIO вращения; 8 — сегментная ферма с треугольной решеткой; 
9 — схема Типового сборного элемента крайнего пояса оболочки; 10 — добор- 
ные приконтурные элементы; 11— ось вращения; 12— выпуски арматуры 

(в углах оболочки) 

В третьей конструктивной схеме (рис. 14.24, в) обо- 
лочка вращения (с горизонтальной осью) подразделена 
на три пояса: средний, состоящий из однотипных цилин- 
дрических ребристых плит, прямоугольных в плане с но- 
минальными размерами 3Ж6б м, и два крайних пояса — 
из однотипных цилиндрических плит трапециевидной 
формы. В схеме оболочки предусмотрены доборные при- 
контурные элементы в среднем и крайних поясах. 

В качестве контурных конструкций могут быть при- 
няты сегментные фермы: безраскосные или с треугольной 
решеткой. Данная схема может применяться и для по- 
крытий многоволновых в обоих направлениях в плане. 

14.5. Покрытия с оболочками отрицательной 
гауссовой кривизны, прямоугольные в плане 

Рассмотрим покрытия прямоугольные в плане с обо- 
лочками отрицательной гауссовой кривизны, с криволи- 
нейными поверхностями второго порядка (гиперболиче- 
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Рис. 14.25. Оболочки с поверхностью отрицательной гауссовой кри- 
визны, прямоугольные в плане 

а — линии главных кривизн параллельны сторонам основания; 6 — прямоли- 
нейные образующие параллельны сторонам основания; | — линия главной от- 
рицательной кривизны; 2 — то же положительной кривизны; 3 — прямолиней- 
ные образующие; 4 — прямые линии в поверхности; 5 — вариант армирования 

криволинейными стержнями; 6 —то же прямолинейными стержнями 

ский параболоид). Их применяют двух разновидностей: 
в одном случае — сторонам контура основания парал- 
лельны линии главных кривизн поверхности (рис. 14.25, 
а); в другом — линии главных кривизн поверхности на- 
правлены вдоль диагоналей основания (рис. 14.25, 6). 

Оболочки первой разновидности можно рассматривать 
как оболочки с поверхностями переноса и рассчитывать 
методом, изложенным выше. При этом следует учесть, 
что поскольку кривизна поверхности в направлении оси 
ох отрицательна, силы Ny растягивают оболочку. В на- 
правлении положительной кривизны силы Ny оболочку 
сжимают. 

Растягивающие силы Ny должны быть полностью вос- 
приняты рабочей арматурой; в этом направлении обо- 
лочку следует предварительно напрягать. 

Поверхность оболочки второй разновидности описы- 
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вается уравнением 
| 2 =f (xy/ab). (14.43) 

Ее кривизны 

ky = 0? 2/0x2=0; ky =  2/dy? = 0; 

hy y = 67 2/0x/dy = Наб. 

Уравнение равновесия (14.1) в данном случае упро- 
щается: 

р (2f /ab) д p/Ox dy =+- 4. (14.44) 

Для случая, когда оболочка нагружена равномерно 
раепределенной нагрузкой 9, функция напряжений 

ф = (425/27) xy. (14.45) 

Она удовлетворяет граничным условиям: N,=O при 
х= аи М№М,=0 при y==+5) (вследствие большой гибко- 
сти контурных конструкций из своей плоскости}, а так- 
же уравнению равновесия (14.44). 

Согласно зависимостям (14.2) 

Na = 02/0? =0; Ny = 0/0? = 0; 
Nay =— 02 ф/дх ду =— gab/2}. (14.46) 

Таким образом, силы Vy и Ny равны нулю не только 
на границах оболочки, но и во всей ее области; касатель- 
ные же силы постоянны по значению, имеют направле- 
ние, обратное указанному на элементе оболочки (см. 
рис. 14.25, 6). В целом оболочка находится в условиях 
чистого сдвига. 

В практике удобнее других поверхностей — равносто- 
ронние гиперболические параболоиды (при a=b). В этом 
случае значения главных сил (вдоль линий главных кри- 
визн} и их направления, определенные по формулам 
(14.41), следующие: 

Nina =— Ning = 907/2f; 

ат1 =— Amz =— 45°. (14.47) 

Таким образом, в направлении линии главной отрица- 
тельной кривизны в оболочке развиваются растягиваю- 
щие силы постоянного значения. Ilo направлению линии 
главной положительной кривизны действуют сжимающие 
СИЛЫ. 

Главные растягивающие силы должны быть полно- 
стью восприняты рабочей арматурой одного диагонально- 
го в плане направления (криволинейной) или двух на- 
правлений вдоль сторон контура (прямолинейной), как 
показано на рис. 14.25, 6. 
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Рис. 14.26. Оболочки отрицательной гауссовой кривизны 
а — опирание обдлочки по контуру на стены; б —то же на фермы; в — фер- 
ма под воздействием касательных сил с оболочками: 1 — криволичейная ра- 
бочая арматура; 2 — вариант армирования прямолинейной арматурой; 3 — 20- 
ризонтальные упоры ферм; 4 — затяжка, заменяющая горизонтальные упоры 

Касательные силы оболочки передаются на контур- 
ные конструкции. Если таковыми будут жесткие стены 
(рис. 14.26, а), то они в состоянии воспринять касатель- 
ные силы; если — фермы (рис. 14.26, 6), то необходимо 
поставить упоры против горизонтальных смещений ферм 
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под действием касательных сил (см. 3 на рис. 14.26, 6, в) 
или диагональную затяжку, заменяющую эти упоры... 

При контурных конструкциях в виде ферм характер 
распределения внутренних сил в фермах существенно из- 
меняется. Из условия равновесия сил на ферме — сумма 
моментов относительно опоры В при силах М№,,, прило- 
женных по оси верхнего пояса равна нулю (см. рис. 
14.26, в) — находят, что реакция опоры А равна нулю: 
Следовательно, равномерно распределенная нагрузка по- 
крытия по схеме на рис. 14.26, 6 воспринимается только 
двумя опорами В и О, опоры А и С не загружены. Ниж- 
ний пояс и все элементы решетки фермы не напряжены. 

Членение оболочек отрицательной гауссовой кривиз- 
ны на сборные элементы выполняют аналогично члене- 
нию, показанному на рис. 14.24. 

14.6. Купола 

Купола создают особенно благоприятные условия для 
пространственной работы конструктивной системы, а по 
расходу материалов они экономичнее других пространст- 
венных покрытий. Купольное покрытие состоит из двух 
основных конструктивных элементов — тонкостенной 
оболочки и опорного кольца (см. рис. 14.1,e; рис. 14.27, 
а). Если в куполе предусмотрен центральный проем, то 
устраивают также верхнее кольцо, окаймляющее проем. 

Купол с непрерывным по контуру шарнирно-подвиж- 
ным опиранием, совпадающим по направлению с каса- 
тельной к оболочке, является статически определимой 
конструкцией (см. рис. 14.27, а). Тонкостенные купола 
подобно другим пространственным покрытиям можно 
рассчитывать по безмоментной теории. 

Элемент осесимметричного купола, ограниченный дву- 
мя меридиональными и двумя кольцевыми сечениями, 
находится под воздействием следующих сил: меридио- 
нальных Ni, кольцевых No и касательных $ (рис. 14.27, 
в), отнесенных к единице длины сечения. При осесим- 
метричной нагрузке $ =0. 

Принимая обозначения ф — текущая угловая коорди- 
ната; @), — нагрузка на сегмент, ограниченный углом т, 

из условия равновесия элемента купола (рис. 14.27, в) 
находят силу М! и распор Я: 

N, = Оу /2лг sin 1p; (14. 48) 

Н = №, cos p = (Чу /2nr) ctg ф. (14.49) 
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Рис. 14.27. К расчету купола 
а — схема купола с шарнирно-под-. 
вижным опиранием по’ контуру; б— 
часть купола, отделенная плос- 
костью, параллельной основанию; 
в — элемент купола с действующи- 
ми на него внутренними силами; 
1 — меридиональное ‘сечение: 2— 
кольцевое сечение; 3 — тангенциаль- 

ные опоры по периметру 

Рис. 14.28. Шаровой статически 
определимый купол 

а — расчетная схема; 6, в — эпюры 
сил М и № в полусферическом 

куполе от веса покрытия 

a lay 
ОСЕСИММЕТРИЧНАЯ ` 

r — НАГРУЗКА 

A 

На основании уравнения (14.1) получают 

N/R, +N,/Ry = Gy, (14.50) 
где Jy — составляющая нагрузки, нормальная к поверхности купола, 

Если в случае купола с шаровой поверхностью при 
Ю'=Ю.=А обозначить нагрузку от собственного веса 
купола на единицу поверхности g, тогда (см. рис. 
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14.28, a) 
Gy=Egcostp, Qy = InRag. (14.51) 

Используя формулы (14.51) и зависимости ^ 

a=R(i—cosyp); r=Rsin, 

из выражений (14.48) и (14.50) находят 

№, = Юё/(1 -+ с0$ $); N,=gRceosp—Rg/(l1+ соз ф). (14.52) 

Даля полушарового купола эпюры №; и №. изображе- 
ны на рис. 14.28, 6, в. Следует отметить, что при ф=0 
силы М, =Rg/2 (сжатие) и No=Rg/2 (сжатие); при p= 
—л/2 силы Nj==Rg (сжатие) и No=—Rg (растяжение). 

Кольцевое сечение, в котором №, =0 (шов перехода), 
определяется углом p=51°49", 

Аналогично получают решение для шарового купола 
при снеговой нагрузке р, которая считается равномерно 
распределенной по горизонтальной проекции и меняю- 
щейся по поверхности купола пропорционально COS ф: 

N,=0,5pR; М, =0,5рЮ cos 2p. (14.53) 

Основные нагрузки, определяющие размеры KOHCTPYK- 
ции купола, — собственный вес оболочки вместе с уте- 
плителем и кровлей, а также снеговая нагрузка. Обе на- 
грузки принимают действующими осесимметрично. Вет- 
ровые нагрузки при пологих купольных покрытиях ре- 
шающего значения не имеют и могут не приниматься во 
внимание. При высоких куполах, встречающихся реже, 
усилия от ветровых нагрузок определяют приемами, из- 
ложенными в теории упругости. 

В реальных конструкциях оболочка купола оперта не 
свободно, а имеет упругое закрепление в опорном кольце 
(рис. 14.29, а). В связи с этим на опорном контуре обо- 
лочки возникают дополнительные статически неопредели- 
мые величины — изгибающий момент Мо, действующий 
в меридпональном направлении, и радиальный распор Но 
(рис. 14.29, 6). Их определяют из условия совместных 
деформаций оболочки и опорного кольца. Влияние упру- 
гого контурного закрепления сказьзвзается на оболочке 
лишь вблизи кольца и накладывается на общее ее без- 
моментное напряженное состояние. 

Задача определения краевых усилий при упругом за- 
креплении купола по контуру впервые решена 11. Л. Пас- 
тернаком в 1925—1927 гг. 

В зоне местного изгиба справедливо уравнение 
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Рис. 14.29. К расчету купола, упругозакрепленного по контуру 
а — расчетная схема купола; б — расчетная схема опорного узла; в — полд* 
жительные направления угловых и радиальных перемещений оболочки и опор 

ного кольца; 1— купол; 2 — опорнов кольца 

§ a - 
Mo 
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НАПРАЗЛЕНИИ) 
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\ м 
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Рис. 14.30. Расчетные схемы опорного кольца при действии 
а — распора; 6 — моментов 

(14.23). Его решение относительно момента представля- 
ется выражением (14.24), а относительно перемещений 
и, нормальных к поверхности оболочки, выражением 

Dw = 0,552 (C, e~® sin p + C, e—9 cos $), (14.54) 

где s = 0, 76 У =: 

@=x/s; Dw ЕЗИ2. 
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На рис. 14.29, в показаны положительные направле- 
ния угловых перемещений O°, O* и радиальных переме- 
щений &°, EX соответственно краев оболочки и опорного 
кольца по линии их контакта. 

Уравнение (14.54) дает возможность определить пе- 
ремещения 8° и Е края оболочки под действием нагруз- 
ки, момента Мо и распора Но (табл. 14.1). | 

Сопряжение опорного кольца с оболочкой обычно вы- 
полняют так, чтобы меридиональное давление купола 
N° or действия нагрузок р, & при ero безмоментном опи- 
рании проходило через центр тяжести поперечного сече- 
ния кольца (рис. 14.29, 6), вызывая в нем лишь осевое 
растяжение без изгиба. Воздействие сил № от нагрузок 

ри с вызывает радиальные перемещения кольца Ep, Eg 
(угловые перемещения отсутствуют). 

От воздействия распора Но на опорное кольцо (рис. 
14.30, а) в нем возникает растягивающая сила N*, ко- 

торая вызывает радиальное перемещение оси кольца 
==. Распор Но приложен к кольцу с эксцентриситетом е 
(см. рис. 14.29, 6), образуя момент Ное. Вследствие этого 
кольцо поворачивается на угол OF. 

От воздействия момента Мо, равномерно распределен- 
ного вдоль кольца, его поперечные сечения поворачива- 
ются Ha один и тот же угол 0*, (рис. 14.30, 6). При этом 
слой кольца на уровне центра тяжести его сечения не 
деформируется; часть сечения, расположенная выше, ис- 
пытывает растяжение, а расположенная ниже — сжатие. 
Кольцо в целом испытывает изгиб в осевом вертикальном 
направлении. 

Формулы для вычисления перемещений кольца при- 
ведены в табл. 14.1. 

Угловые суммарные перемещения края оболочки 
и опорного кольца по линии их контакта, вызванные на- 
грузкой и неизвестными Мо и Но, должны быть равны: 

0) + 9, On + OF = OF + 0х. (14.55) 

To же относится и к радиальным перемещениям: 

Бр + bg + Ем -- Ен = bo + bs Е Ей. (14.56) 
После подстановки в эти равенства перемещений, вы- 

численных по формулам табл. 14.1 (с учетом знаков пе- 
ремещений), получают два уравнения с неизвестными 
М и Но, решение которых дает искомые значения. 
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Изгибающие моменты в зоне местного изгиба опреде- 
ляют по выражению (14.24), которое после преобразова- 
ний принимает вид: 

Mx = М, (cosa + зтф)г ® —sH, sing, singe ®. (14.57) 

Кольцевая сила слагается из воздействий нагрузки, 
My И Но: 

N, = М-Н ММ + М, т. е. (14.58) 

№ = gR {cos ф — 1/(1 — cos p)] - 0,5рЮ cos p + 

-+- (2R/s”) Мое Ф (sin p — cos @) + (2R/s) Hy sin p, e—® cos @. 

| (14.59) 

В последней формуле первый и второй члены вычис- 
ляют по аргументу ф с его началом в вершине оболочки, 
а третий и четвертый — по аргументу ф=х/5 с началом 
на краю оболочки. Вне зоны местного изгиба третье 
и четвертое слагаемые близки к нулю. | 

Ha рис. 14.31 показаны характерные эпюры меридио- 
нальных моментов и кольцевых сил в монолитных купо- 
лах, упругозакрепленных по контуру. 

В опорном кольце действуют осевая сила N и изги- 
бающий момент М:, 

N = (МР М9) cos apy +, — Hy г; (14.60) 

М = Мол. (14.61) 

Опорное кольцо находится в условиях внецентренно- 
го растяжения. Вследствие малости изгибающего момен- 
та его можно рассчитывать как центрально-растянутое. 

В сборных куполах, если примыкание оболочки к опор- 
ному кольцу конструируют как безмоментное, момент Мо 
должен быть равным нулю. 

Устойчивость гладких оболочек купола считается га- 
рантированной, если интенсивность полной расчетной на- 
грузки не превышает 

д = 0, 2Еьче! (Ё/Ю)?, (14.62) 

где Ey че! — модуль деформаций бетона определяемый по формуле 
(14.306); { — толщина гладкой оболочки. При ребристых оболочках 
в этих формулах используют условные значения Ис и Ey по, вычис- 
ляемые по выражениям (14.31). 

Монолитные купола делают преимущественно глад- 

кими. Оболочки пологих куполов, за исключением при- 
опорных зон, сжаты; их армируют конструктивно — оди- 
ночной сеткой из стержней d==4...6 мм с шагом 150... 
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Рис. 14.81.:93niopp моментов и f 
кольцевых сил в куполе, ynpy- | 
гозакрепленном по контуру СМ 

1 — сжатие; 2 — растяжение 2 

Мо 

5
-
х
 

› 

Рис. 14.32. Детали армирования монолитных куполов 
а — при обычном армировании; б —с предварительным напряжением кольце 
вой арматуры; !— рабочая арматура опорного кольца: 2 — дополнитвльная 
арматура по расчету на M,; 3 — конструктивная сетка, укладываемоя вод 

всей области оболочки; 4 — кольцевая арматура no расчету на №; 5 — напря- 
гаемая арматура; 6 — торкретчая штукатурка; 7 — опорное кольцо купола 

200 мм. У контура ставят дополнительную меридиальную 
арматуру обычно из стержней 4=6...8 мм, рассчитанную 
по опорному моменту M,, и дополнительную кольцевую 
арматуру для восприятия местных растягивающих коль- 
цевых сил №2 (рис. 14.32, а). Рабочую арматуру опорного 
кольца ставят в виде кольцевых стержней d==20...30 мм, 
которые по длине соединяют с помощью сварки. 

В современном строительстве опорные кольца купо- 
лов подвергают предварительному обжатию посредством 
натяжения кольцевой рабочей арматуры (рис. 14.32, 6). 
Предварительное напряжение способствует значительно- 
му сокращению размеров сечения опорного кольца велед- 
ствие повышенной трещиностойкости конструкции и эко- 
номии стали в результате применения высокопрочной ар- 
матуры. 

Конструктивные схемы сборных куполов с разрезкой 
оболочки на плоские или криволинейные элементы при- 
ведены на рис. 14.33. Сборные элементы оболочки дела- 
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Рис. 14.33. Конструктивные схемы сборных куполов 
рапециевидными элементами: 6—TO же с 

сборные элементы (в плане); г — деталь опорного кольца; д — эскиз купольного покрытия (сбор- 
ой оболочки); 1— сборный элемент 

а — разрез купола с плоскими т 
криволинейными элементами; в — разрезка купола на 

ные конструкции с радиальной разрезк 
опорного кольца; 2 — сборный элемент оболочки; 3 — предварительно напря- женная арматура; 4 — стяжные муфты предварительно напряженной армату- ры; 5— домкрат для натяжения арматуры; 6 — бетонные вкладыши, устанав- 

ливаемые после натяжения 
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ют с плитами минимальной толщины (30...40 MM), усилен- 
ными ребрами. Соединяют сборные элементы сваркой 
выпусков арматуры или закладных металлических дета- 
лей. Опорные кольца также конструируют сборными, их 
рабочую предварительно напряженную арматуру (стерж- 
ни, пучки) размещают или в наружных пазах опорного 
кольца, или внутри сечения (в накалах). 

14.7. Волнистые своды 

К волнистым сводам относят многоволновые и много- 
складчатые покрытия в виде сводов с малыми разме- 
рами волн по сравнению с длиной пролета; опираются 
своды на стены или на колонны (рис. 14.34), либо непо- 
средственно на фундаменты. Отдельная волна в попереч- 
ном сечении может иметь очертание синусоиды, криво- 
линейного лотка, треугольной или У-образной складки. 
Сборные элементы могут быть с прямолинейной или кри- 
волинейной осями. 

Волнистые своды применяют для покрытий производ- 
ственных и общественных зданий при пролетах 12...100 м 
и даже более. Стрела подъема f составляет '/9...4/19 до- 
лю пролета. Сводам придают очертание, по возможности 
наиболее близкое к кривой давления от действия основ- 
ной (обычно постоянной) нагрузки. 

При больших пролетах свод конструируют из ряда 
однотипных сборных элементов, при пролетах до 24 м — 
из двух половин. Торцовые края сборных элементов тон- 
костенных сводов усиливают ребрами, что обеспечивает 
прочность элементов при транспортировании и монтаже, 
а также улучшает условия для более плотного заполне- 
ния швов, передающих значительные сжимающие силы. 

В тонкостенных сводах с пролетами и волнами боль- 
ших размеров для стабильности поперечного сечения пре- 
дусматривают (в направлении волн) поперечные диа- 
фрагмы, затяжки или распорки. 

Для погашения распора сводов в покрытиях с опора- 
ми на большой высоте устанавливают затяжки (см. рис. 
14.34), при низком расположении опор применяют также 
контрфорсы или используют боковые пристройки, если 
их конструкция обладает необходимой прочностью. 

В опорном узле (см. рис. 14.34, д) волны свода замы- 
каются на опорной балке; если шаг опор совпадает с дли- 
ной волны, вместо этой балки целесообразнее усилить 
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Рис. 14.34. Схемы покрытий из волнистых сводов 

а— со сборными элементами прямолинейными; б—то же криволинейными; 
в — поперечные сечения сводов из криволинейных сборных элементов; г — 
поперечные сечения из складчатых сборных элементов; д — опорный узел 

волнистого свода; !— сборные элементы сводов; 2 — затяжки сводов; 83—под- 
вески сводов; 4 — забутка пазух; 5— опорная балка; 6 — колонна; 7 — ось 

элемента; 8 — ось свода 

торцовое ребро крайнего сборного элемента свода. 
При расчете каждую волну сводчатого покрытия рас- 

сматривают как самостоятельную арочную систему с тон- 
костенным поперечным сечением шириной, равной длине 
волны свода или расстоянию между затяжками. При про- 
ектировании волнистых сводов надлежит руководство- 
ваться всеми рекомендациями, относящимися к расчету 
арок (см. гл. 13). 

Прочность волн свода проверяют в местах действия 
наибольших изгибающих моментов как внецентренно 
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сжатых элементов. В сводах из прямолинейных элемен- 
тов необходимо учитывать дополнительный изгибающий 
момент М, == Ме, (см. рис. 14.34, а). 

Полки сборных ребристых элементов волнистых сво- 
дов армируют сварными сетками, ребра сборных элемен- 
тов — сварными каркасами. Вдоль сборных элементов по 
верху и по низу волны размещают арматуру — расчет- 
ную или конструктивную (последнюю — в тех случаях, 
когда эксцентриситет приложения продольной силы отно- 
сительно центра тяжести сечения не превышает 0,35 вы- 
соты волны). 

В продольные швы сборных элементов укладывают 
бетон и уплотняют его. Концевые участки сборных эле- 
ментов усиливают местным армированием. В стыках 
сборных элементов выполняют сварку выпусков армату- 
ры или закладных деталей. 

Продольные края сборных элементов рекомендуется 
принимать в 1,5...2 раза больще основной толщины стен- 
ки свода. 

14.8. Висячие покрытия 

Висячими покрытиями можно перекрывать помеще- 
ния особенно больших размеров (стадионы, спортзалы, 
выставочные павильоны, рынки, кинотеатры, крупные 
производственные здания). Образуются они из системы 
вант (гибких капотов), удерживаемых на жесткой опор- 
ной конструкции (кольцах, рамах, арках), и кровельного 
ограждения из сборных плит (железобетонных с приме- 
нением легкого бетона, армоцементных, многослойных 
или ИНЫХ). 

Различают висячие покрытия с одиночной системой 
BaHT, имеющие поверхности однозначной или разнознач- 
ной кривизны (рис. 14.35...14.37), и с двойной системой 
вант (рис. 14.38). Висячими покрытиями можно перекры- 
вать помещение любого очертания в плане — прямо- 
угольные, круглые, овальные, многоугольные и иные. 
Висячие покрытия устраивают достаточно пологими, их 
стрела провисания Я в центре покрытия составляет обыч- 
HO ар долю основного размера плана. 

Ванты в висячих покрытиях применяют с радиальным 
расположением в плане (см. рис. 14.35, а; 14.37, в; 14.38), 
6 ортогональным (см. рис. 14.35, 6, 6, г; 14.87, а, 6; 14.38, 
а, 6), а также полигональной системы (см. рис. 14.36). 

Применяют также висячие покрытия с поверхностью 
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Рис. 14.35. Схемы висячих покрытий с поверхностями двоякой одно- 
значной кривизны, с одиночной системой радиальных и ортогональ- 

ных вант (примеры) 
а — круглое в плане с радиальным расположением вант: 6 —то же с орто- 
гональным расположением вант; в-— овальное в плане; г— прямоугольное 
в плане; 1 — ванты; 2 — опорное жестков кольцо (замкнутая рама); 3 — плиты 

кровельного ограждения 

Рис. 14.36. Схемы висячих покры- 
тий с поверхностями двоякой од- 
нозначной кривизны, с одиночной 
полигональной вантовой системой 

(примеры) 
1 — главные (угловые) ванты: 2— 
вспомогательные ванты; 3 — контурная 

рама 

одинарной кривизны (цилиндрической) с вантами одно- 
го направления в плане (рис. 14.39), закрепляемыми на 
контурах прямолинейных жестких брусьях. Реакции вант 
воспринимаются наружными оттяжками или внутрен- 
ними упорами, используемыми в спортивных и других 
помещениях для зрительных трибун. Покрытия с ванта- 
ми одного направления могут быть выполнены и безрас- 
порными, если применить двухпоясную систему вант по 
схеме на рис. 14.38, 6. 

Висячие покрытия монтируют без использования ле- 
сов и подмостей. В этом их существенное преимущество 
перед другими пространственными покрытиями. 

Свободно подвешенная на жестком контуре мембрана 
висячего покрытия обладает ничтожной жесткостью на 
изгиб и потому весьма деформативна в поперечном Hae 
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Рис. 14.37. Схемы висячих покрытий с поверхностями двоякой дву- 
значной кривизны, с одиночной системой вант, с опиранием (при- 

меры) 
а—по контуру; б— на два фундамента: в — по контуру и на центральную 
опору; 1 — ванты; 2 — опорное кольцо (арка); 3 — плиты кровельного ограж- 

ения 

Г. i 2 
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— — 2 
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в 4 SF 

Рис. 14.38. Схемы висячих покрытий с двойной системой вант 

а— с опорным кольцом и одним распорным элементом; б—то же с несколь- 
кими распорными элементами; в — многокольцевое с центральным распорным 
элементом и осесимметричным рядом распорных элементов; 1— плиты кро- 
вельного ограждения; 2 — напрягающие ванты; 3 — опорное жесткое кольцо 
(замкнутая рама); 4 — несущие ванты; 5 — распорный барабан; 6 — стоечные 

распорки; 7 — промежуточное кольцо верхнее: 8 — то же нижнее 
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Рис. 14.39. Схема висячего покрых 
тия с поверхностью одинарной 
кривизны — (цилиндрической), 6 
вантами одного направления В 

плане 
а — поперечный разрез здания: 6— 
план (часть здания); 1— контурный 
прямолинейный железобетонный брус 
8 — ванты; 3 — кровельные плиты; 4— 

колонна; 5 — упор; 6 — оттяжки 

у | 
Рис. 14.40. К расчету висячего покрытия, круглого в плане, с ради- 

альным расположением вант 
а — план; б — расчетная схема ванты; в — расчетная схема опорного жесте 

кого кольца 

правлении. Ее геометрическая форма заметно изменяется 
с изменением вида нагрузки, что наблюдается, напри- 
мер, при концентрации снежных отложений или при вет- 
ровых отсосах на подветренных частях покрытий с вогну- 
тыми поверхностями. Чтобы обеспечить стабильность 
геометрической формы, железобетонные висячие покры- 
тия необходимо предварительно напрягать. Покрытия, 
приведенные на рис. 14.35, могут подвергаться предвари- 
тельному напряжению двумя способами. 

1. Ванты натягивают домкратами после замоноличи- 
вания швов плит кровельного ограждения. В этом случае 
ванты размещают в каналах, полости которых впослед: 
ствии заполняют раствором. 

2. Ванты натягивают до замоноличивания швов пли? 
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„кровельного ограждения с помощью монтажной пригруз- 
Ки; размещаемой на плитах или на подвесках к вантам. 
После заполнения швов раствором и приобретения им 
проектной прочности пригрузку снимают. В результате 
перекрытию сообщают предварительное напряжение. 

В обоих способах предварительного напряжения ви- 
сячих покрытий кровельное ограждение играет активную 
роль. 

Покрытия, изображенные на рис. 14.37, а, 6, имеют 
геометрическую форму, стабильность которой достигает- 
ся натяжением поперечных вант, уложенных на продоль- 
ные свободно подвешенные на контуре ванты. В висячих 
покрытиях с двойной системой вант (рис. 14.38) нижняя 
несущая система приобретает предварительное напряже- 
ние при натяжении верхней напрягающей системы вант. 
Такое предварительное напряжение осуществляется про- 
ще, но на устройство вант расходуется больше стали. 
Кровельное ограждение в этих системах играет менее 
активную роль. 

Висячие покрытия имеют довольно высокие технико- 
экономические показатели, близкие лучшим показателям 
других видов пространственных тонкостенных покрытий. 

При расчете висячих покрытий полагают, что вся на- 
грузка покрытия воспринимается одними вантами; кро- 
вельное ограждение может работать только на сжатие; 
ванты могут работать только на растяжение, они совер- 
шенно гибки (без поперечной жесткости на изгиб) и не- 
растяжимы. Расчет висячих покрытий при нагрузке лю- 
бого вида в общем случае представляет сложную зада- 
чу. Однако для отдельных симметричных конструкций 
при некоторых видах нагрузок возможны простые реше- 
НИЯ. 

Расчет покрытия с радиальным расположением вант. 
Покрытие круглое в плане, с расстоянием между ванта- 
ми 6 по периметру покрытия нагружено равномерно рас- 
пределенной по проекции покрытия нагрузкой 9. Каждую 
нить при такой нагрузке рассчитывают самостоятельно 
(рис. 14.40). 

Учитывая, что опоры ванты находятся на одном уров- 
не и что реактивное давление направлено по касательной 
к оси ванты в месте закрепления, вертикальные состав- 
ляющие опорных реакций вант в силу симметрии Грузо- 
вой схемы 

А=В = 0,545. (14.63) 

487



a Рис. 14.41. К расчету вися- 
\, (_, чего покрытия, эллиптичес- 

кого в плане, с ортогональ- 
ным расположением вант 

а — геометрическая схема: б- 
расчетная схема покрытия в 

плане 

Составляя уравнение моментов сил на левой половине 
ванты относительно точки 0 (см. рис. 14.40, 6), находят 

Н = 967? (6. (14.64) 

Ванты рассчитывают на усилие 

№в=У A+ Н?. 

Сжимающая сила N в кольце (см. рис. 14.40, в), нахо- 
дящемся под погонным радиальным давлением H,= 
== H/b, составляет 

М = Hyr = qr3/6f,. (14.65) 

Расчет покрытия с ортогональным расположением 
вант. Пологое покрытие, эллиптическое в плане, загру- 
жено равномерно распределенной относительно проекции 
покрытия нагрузкой (рис. 14.41). 

В висячем покрытии возникает только безмоментное 
напряженное состояние. Оно описывается уравнением 
(14.1), в котором должно быть принято №,,==0 (каса- 
тельные силы ни чем не воспринимаются). Принимая во 
внимание выражения (14.2) и (14.3), получают 

№, д? 2/0,2 +- Ny д? 2/0? =— 9. (14.66) 

С помощью этого уравнения решают два варианта за- 
дачи. 

Вариант 1. Известны: нагрузка 4 и натяжение №, = 
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==, (одинаковое в обоих направлениях); требуется оп- 
ределить уравнение поверхности. 

Форма поверхности висячего покрытия, эллиптическо- 
го в плане, загруженного равномерно распределенной на- 
грузкой, близка к поверхности эллиптического параболо- 
ида (см. рис. 14.41, а): 

z= f [1 — (x/a)? — (y/b)’), (14.67) 
rye a uv 6 — известные параметры эллипса в плане; f — искомая стре- 
ла провисания поверхности. 

Кривизны этой поверхности: 
02 2/0x? =— 21 /а?; 022/02 =— 21/593 (14.68) 

Стрелу провисания можно определить, использовав 
в уравнении (14.66) принятое натяжение и кривизны по- 
верхности (14.68): 

= да? 52/2 Мх (a2 + 62). (14.69) 

Вариант II. Заданы нагрузка и уравнение поверхно- 
сти; требуется определить силы Ny и Ny в покрытии (см. 
рис. 14.41,6). 

Полагают, что покрытие загружено равномерно рас- 
пределенной нагрузкой 4; его поверхность описывается 
уравнением (14.64). 

Рассматривая четвертую часть покрытия (см. рис. 
14.41, 6), принимают условие, что изгибающий момент 

в опорном кольце равен нулю в точках A и В. Из уравне- 
ния моментов сил, действующих на выделенную ‘часть 
кольца, взятых относительно точки с, находят 

Ny 62 = Муа?. (14.70) 

Используя это соотношение в уравнении (14.66) при кри- 
визнах (14.68), находят 

д = 902/4f и Му = 962/4}. (14.71) 
Несмотря на различные значения сил Ny и Ny, на- 

грузка покрытия 4 распределяется на ванты обоих на- 
правлений поровну, а именно с учетом выражений 
(14.68) и (14.71): 

Ix =— Ny, д*2/0х? = (ga?/4f) (2f/a*) = 4/2. 

Аналогично находим, что gy=9/2. 
Нетрудно показать, что при данных условиях опорное 

кольцо испытывает центральное сжатие не только в точ» 
ках Д и В, но и по всей длине. 

Для висячего покрытия в форме гиперболического па- 
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раболоида (см. рис. 14.37, а) уравнение и натяжение по- 
верхности следуют зависимостям: 

г = fy (x/a)? — р (у/6)*; (14.72) 
Nx == (9 + p)a?/2h; Му = pb?/2f,. (14.73) 

Здесь ванты продольного направления воспринимают 
полностью нагрузку 4 и еще «пригрузку» р, образующую- 
ся от натяжения поперечных вант. Силы в вантах гипер- 
болического параболоида больше, чем в вантах эллипти- 
ческого параболоида. Опорное кольцо работает на вне- 
центренное сжатие. 

Следует отметить, что в рассмотренных задачах рас- 
пор Н по длине вант не меняется. Сила растяжения ванта 

№ = 62 А, (14.74) 
где Q — поперечная сила, вычисленная для вант по аналогичной ба- 
лочной схеме от доли нагрузки, приходящейся на ванты данного 
направления. 

Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 
главы 14 

1. Какие характерные схемы тонкостенных пространственных по- 
крытий наиболее часто применяются в строительстве? 

2. Какими компонентами характеризуются безмоментное ц U3- 
гибное состояния тонкостенных оболочек? 

3. Какое уравнение используют для определения компонентов 
безмоментного состояния тонкостенных оболочек? 

4. Какова общая характеристика напряженного состояния тонко- 
стенных оболочек, прямоугольных в плане, нагруженных равномер- 
но-распределительной сплошной нагрузкой? 

5. Какие типы цилиндрических оболочек применяют в практике 
строительства? 

Какова расчетная схема длинной цилиндрической оболочки в ее 
предельной стадии? 

7. Какое очертание имеют эпюры cua Nx, Му и моментов в попе- 
речном сечении цилиндрических оболочек? 

8. Каков принцип расчета внутренних сил Nx, Му u моментов 
длинных цилиндрических оболочек в их промежуточных состояниях? 

9. Каковы схемы армирования длинных цилиндрических обо- 
лочек? 

10. Каковы конструктивные схемы сборных покрытий с длинны- 
ми цилиндрическими оболочками? 

11. Какими признаками характеризуются короткие цилиндричес- 
кие оболочки? 

12. Каковы конструктивные решения сборных и монолитных ко- 
ротких цилиндрических оболочек? 

13. Как изображают характерные эпюры внутренних сил Nx 
и Ney Мть Nme в пологих оболочках двоякой кривизны (с квадрат- 
ным планом)? 

14. По какой схеме армируют пологие оболочки двоякой кривиз- 
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ны, прямолинейные в плане? 
15. Какими могут быть конструктивные схемы сборных покрытий 

прямоугольных в плане с пологими оболочками двоякой кривизны, 
по форме переноса, шара, вращения? 

16. Как изображают схемы оболочек с поверхностью отрицатель- 
ной гауссовой кривизны, прямоугольных в плане; их армирование? 

17. Что представляет собой расчетная схема оболочки купола? 
18. Каковы расчетные схемы купола, упруго закрепленного по 

контуру в опорном кольце? 
19. Как изображают схемы армирования оболочки куполов? 
20. В чем заключается идея расчета опорного кольца и оболоч- 

ки купола? 
21. Каковы эпюры кольцевых сил и приопорных изгибающих мо- 

ментов в оболочке купола, упругозакрепленного по контиру? 
22. Какова принципиальная схема армирования купола? 
23. Каковы конструктивные схемы сборных куполов, апробиро- 

ванных на практике? 
24. Как изображают конструктивные схемы покрытий из волнис- 

тых сводов? 
25. Какие применяют схемы висячих покрытий с поверхностями 

двоякой однозначной кривизны; какие системы размещения BANT 
применяют? 

26. Как изображают схемы висячих покрытий с поверхностями 
Овоякой двузначной кривизны? 

27. Какие схемы применяют для висячих покрытий с двойной cu- 
стемой вант? 

28. Каковы принципы расчета висячих покрытий с радиальным 
ц ортогональным расположением вант? 

ГЛАВА 15. КОНСТРУКЦИИ МНОГОЭТАЖНЫХ 
КАРКАСНЫХ И ПАНЕЛЬНЫХ ЗДАНИЙ 

15.1. Конструкции многоэтажных 
промышленных зданий 

15.1.1. Конструктивные схемы зданий 

Многоэтажные промышленные здания служат для раз- 
мещения различных производств — цехов легкого маши- 
ностроения, приборостроения, химической, электротех- 
нической, радиотехнической, легкой промышленности 
и др., а также базисных складов, холодильников, гаражей 
ит. п. Их проектируют, как правило, каркасными с на- 
весными панелями стен. 

Высоту промышленных зданий обычно принимают по 
условиям технологического процесса в пределах 3...7 эта“ 
жей (при общей высоте до 40 м), а для некоторых ви- 
дов производств с нетяжелым оборудованием, устанав- 
ливаемым на перекрытиях, — до 12...14 этажей. Ширина 
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Рис. 15.1. Конструктив- 
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промышленных зданий может быть равной 18...36 м и бо- 
лее. Высоту этажей и сетку колонн каркаса назначают 
в соответствии с требованиями типизации элементов кон- 
струкций и унификации габаритных параметров. Высо- 
ту этажа принимают кратной модулю 1,2 м, т. е. 3,6; 
4,8; 6 м, а для первого этажа — иногда 7,2 м. Наиболее 
распространенная сетка колонн каркаса 6X6, 9X6, 12Ж 
6 м. Такие ‘ограниченные размеры сетки обусловлены 
большими временными нагрузками на перекрытия, ко- 
торые могут достигать 15 кН/м?, а в некоторых случаях 
25 кН/м? и более. 

Для промышленного строительства наиболее удобны 
многоэтажные каркасные здания без специальных вер- 
тикальных диафрагм, поскольку последние ограничивают 
свободное размещение технологического оборудования 
и ‘производственных коммуникаций. Основные несущие 
конструкции многоэтажного каркасного здания — желе- 
зобетонные рамы и связывающие их междуэтажные пе- 
рекрытия (рис. 15.1). Пространственная жесткость зда- 
ния обеспечивается в поперечном направлении работой 
многоэтажных рам с жесткими узлами — рамной систе- 
мой, а в продольном — работой вертикальных стальных 
связей или же вертикальных железобетонных диафрагм, 
располагаемых по рядам колонн и в плоскости наружных 
стен, — связевой системой (рис. 15.2). Если в продоль- 
ном направлении связи или диафрагмы по технологиче- 
ским условиям не могут быть поставлены, их заменяют 
продольными ригелями. В этом случае пространственная 
жесткость и в продольном направлении обеспечивается 
рамной системой. При относительно небольшой времен- 
ной нагрузке на перекрытия пространственная жесткость 
в обоих направлениях обеспечивается связевой систе- 
мой; при этом во всех этажах устанавливают поперечные 
вертикальные диафрагмы. Шарнирного соединения риге- 
лей с колоннами в этом решении достигают установкой 
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Рис. 15.2. Вертикальные связи 
многоэтажного каркаса B 
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Рис. 15.3. Конструкции многоэтажных промышленных зданий 
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ригелей на консоли колонн без монтажной сварки в y3- 
лах. 

В зданиях с балочными перекрытиями (рис. 15.3) 
верхний этаж при наличии мостовых кранов (здания хи- 
мической промышленности} компонуют из колонн, риге- 
лей и подкрановых балок, конструктивно аналогичных 
применяемым для одноэтажных промышленных зданий. 
Ригели устанавливают на консоли колонн с применени- 
ем ванной сварки выпусков арматуры и обетонированием 
стыка на монтаже. Для междуэтажных перекрытий при- 
меняют ребристые плиты шириной 1500 или 3000 мм. 
Плиты, укладываемые по линии колонн, служат связя- 
ми-распорками, обеспечивающими устойчивость каркаса 
на монтаже, 

493



В таких зданиях возможны два типа опирания плит 
перекрытий: на полки ригелей таврового сечения (для 
производства со станочным оборудованием, нагрузки от 
которого близки к равномерно распределенным). по вер- 
ху ригелей прямоугольного сечения (главным образом, 
для зданий химической промышленности с оборудовани- 
ем, проходящим через этажи и передающим большую 
сосредоточенную нагрузку на одну опору). В обоих ти- 
пах ойирания плит типовые ригели при пролетах 6 u 9 M 
имеют одинаковое сечение 800 мм и ширину ребра 
300 мм. 

Типовые конструкции многоэтажных промышленных 
зданий с балочными перекрытиями разработаны под раз- 
личные временные нагрузки — 5...25 кН/м?. 

В зданиях с безбалочными перекрытиями (рис. 15.4) 
ригелем многоэтажной рамы в поперечном и продольном 
направлениях служит безбалочная плита, жестко свя- 
занная с колоннами с помощью капителей. Пространст- 
венная жесткость здания в обоих направлениях обеспе- 
чивается рамной системой. Унификация размеров плит 
и капителей средних и крайних пролетов безбалочного 
перекрытия достигается смещением наружных самоне- 
сущих стен с оси крайнего ряда колонн на расстояние, 
равное половине ширины надкапительной плиты. 

Многоэтажные промышленные здания с часто распо- 
ложенными опорами при сетке колонн 6X6 или 9X6 м не 
всегда удовлетворяют требованиям гибкой планировки 
цехов, модернизации оборудования и усовершенствова- 
ния производства без дорогостоящих переустройств. По- 
этому применять их следует в случае больших времен- 
ных нагрузок на перекрытия — более 10 кН/м:?. 

Особенность конструктивного решения универсальных 
промышленных зданий с этажами в межферменном про- 
странстве состоит в том, что они имеют крупную сетку 
колонн — 186, 18Ж12, 246 м. Большие пролеты зда- 
ния перекрывают безраскосными фермами. При этом 
в пределах конструктивной высоты этих ферм устраива- 
ют дополнительные этажи, в которых размещают инже- 
нерное оборудование и коммуникации, бытовые, склад- 
ские и другие вспомогательные помещения. Высота меж- 
ферменных этажей может быть 2,4; 3 и 3,6 м. 

Пример решения конструкций универсального про- 
мышленного здания приведен на рис. 15.5, а. Здание име- 
ет 6 этажей — три основных и три межферменных. Без- 
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Рис. 15.4. Конструкции много-. 
этажных промышленных зда- 
ний с безбалочными перекры- 14,4 
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раскосные фермы, жестко связанные с колоннами, явля- 
ются составной частью многоэтажного каркаса и работа- 
ют как ригели рам. Крайние стойки ферм вверху и внизу 
снабжены выступами для соединения с колоннами ни- 
же- и вышележащих этажей. Плиты перекрытий в основ- 
ных этажах — ребристые; их укладывают на верхний 
пояс ферм. Плиты перекрытий вспомогательных этажей— 
пустотные или ребристые; они опираются на полки ниж- 
него пояса ферм (рис. 15.5, 6). 

15.1.2. Конструкции многоэтажных рам 

Многоэтажные сборные рамы. Их членят на отдель- 
ные элементы, изготовляемые на заводах и полигонах, 
с соблюдением требований технологичности изготовле- 
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ния И монтажа конструкций. Ригели рамы членят преи- 
мущественно на отдельные прямолинейные элементы, 
стыкуемые по грани колонны скрытым или консольным 
стыком (рис. 15.6, а, 6). Колонны также членят на пря- 
мслинейные элементы, стыкуемые через два этажа выше 
уровня перекрытия. Чтобы сохранить монолитность уз- 
лов и уменьшить число типов сборных элементов, много- 
этажные рамы в некоторых случаях членят на отдельные 
однопролетные одноэтажные рамы (рис. 15.6, в). 

Стыки многоэтажных сборных рам, как правило, вы- 
полняют с замоноличиванием — жесткими. При шарнир- 
ных стыках уменьшается общая жесткость здания и сни- 
жается сопротивление деформированию при горизонталь- 
ных нагрузках. Этот недостаток становится особенно 
существенным с увеличением числа этажей каркасного 
здания. Шарнирные стыки ригелей на консолях колонн 
неэкономичны, особенно в сравнении с жесткими бескон- 
сольными стыками ригелей (см. рис. 11.16). 

Типовые ригели пролетом 6 м армируют ненапрягае- 
мой арматурой, пролетом 9 м — напрягаемой аратурой 
в пролете (рис. 15.7). Колонны высотой в два этажа ар- 
мируют продольной арматурой и поперечными стержня- 
ми как внецентренно сжатые элементы (рис. 15.8). 

Жесткие стыки колонн многоэтажных рам восприни- 
мают продольную силу N, изгибающий момент М и по- 
перечную силу Q. Арматурные выпуски стержней диа- 
метром до 40 мм стыкуют ванной сваркой (рис. 15.9). 
При четырех арматурных выпусках для удобства сварки 
устраивают специальные угловые подрезки бетона дли- 
ной 150 мм; при арматурных выпусках по периметру се- 
чения подрезку бетона делают по всему периметру. Кон- 
цы KOJIOHH, а также места подрезки бетона усиливают 
поперечными сетками и заканчивают стальной центриру- 
ющей прокладкой (для удобства рихтовки на монтаже). 
После установки и выверки стыкуемых элементов колон- 
ны И сварки арматурных выпусков устанавливают до- 
полнительные монтажные хомуты диаметром 10...12 мм. 
Полости стыка (подрезка бетона) и узкий шов между 
торцами элементов замоноличивают в инвертарной фор- 
ме под давлением. Исследования показали достаточную 
прочность и надежность стыка. Описанный стык также 
экономичнее по расходу стали и трудоемкости в сравне- 
нии с другими стыками, устраиваемыми на сварке сталь- 
ных закладных деталей. 
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НАПРЯГАЕМАЯ Рис. 15.7. Армирование ригеля 
АРМАТУРА поперечной рамы пролетом 9 м 

Уменьшение изгибающего момента в стыках колонн 
многоэтажного каркасного здания в большинстве случа- 
ев достигается выбором места расположения стыка бли- 
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Рис. 15.10. Армирование уз- 
лов монолитной многоэтаж- 

ной рамы 

1— хомуты; 2— каркасы ризв- 
ля; 3— каркас колонны; 4- 

стык арматуры колонны 

Рис. 15.8. Армирование ко- 
лонн поперечной рамы
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матурных выпусков 
а — при четырех угловых арматурных выпусках; 6 — Apu арматурных выпус- 
ках по сторонам сечения колонны; 1!-— ванная сварка; 2 — центрирующая 
прокладка; 3 — хомит, устанавливаемый на монтаже; 4 — арматурные выпус- 
ки; 5 — бетон замоноличивания в подрезках; 6 — сетки косвенного армирова- 

ния 

7 

2 

же к середине высоты этажа, где изгибающие моменты 
от действия нагрузок приближаются к нулю и где улуч- 
шаются условия для монтажа колонн. 

Многоэтажные монолитные и сборно-монолитные ра- 
мы. Армирование ригеля многоэтажной монолитной ра- 
мы аналогично армированию главной балки монолит- 
ного ребристого перекрытия. На крайней опоре ригель 
жестко соединен с колонной (рис. 15.10, а). При констру- 
ировании рамы предусматривают устройство швов бето- 
нирования, что связано с временными перерывами в ук- 
ладке бетона. Швы бетонирования в колоннах устраива- 
ют в уровне верха перекрытия. В этих местах из колонн 
нижележащего этажа выпускают концы арматуры для 
соединения с арматурой колонн вышележащего этажа 
(рис. 15.10, 6). 
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25,0 Рис. 15.11. Схема несущего 
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Монолитные рамы больших пролетов и с большой вы- 
сотой этажей целесообразно армировать несущими арма- 
турными каркасами (рис. 15.11). В процессе строитель- 
ства несущую арматуру используют вместо лесов для 
принятия нагрузки от опалубки, свежего бетона и всех 
монтажных устройств. После приобретения бетоном дос- 
таточной прочности несущая арматура включается в ра- 
боту в составе железобетонного сечения конструкции. 

Несущая арматура в период возведения сооружения 
до отвердения бетона работает как стальная конструк- 
ция. Поэтому на нагрузки, возникающие во время мон- 
тажа (вес бетона и опалубки, временный транспорт, дав- 
ление ветра), ее рассчитывают по нормам проектирова- 
ния металлических конструкций. 

Опыты показали, что несущая арматура (жесткие про- 
фили и сварные пространственные арматурные каркасы) 
работает совместно с бетоном вплоть до разрушения. 
При этом прочность несущей арматуры и бетона исполь- 
зуется полностью. Несущая способность железобетонных 
элементов с несущей арматурой не зависит от начальных 
напряжений в несущей арматуре, возникающих в стадии 
возведения. . 

Сборно-монолитные рамы выполняют с жесткими уз- 
лами. Ригель таврового сечения имеет выступающие 
вверху хомуты и открыто расположенную верхнюю опор- 
ную арматуру (рис. 15.12, а). Поверх ригеля уложены 
ребристые плиты с зазором между их торцами 120 мм. 
Жесткость узлового сопряжения ригеля с колонной обес- 
печивается соединением на опоре верхней арматуры ри- 
геля. Для этой цели в колонне предусмотрено отверстие, 
через которое пропускают опорные стержни стыка. Для 
укладки плит ригель может иметь выступающие полочки 
(рис. 15.12, 6). После монтажа сборных элементов, ук- 
ладки и сварки опорной арматуры ригеля заполняют бе- 
тоном полости между плитами, а также зазоры между 
торцами ригеля и колонной, чем достигается замоноли- 
чивание рамы. При этом ригели благодаря совместной 
работе с плитами работают как тавровые сечения. 

15.2. Практический расчет многоэтажных рам 

15.2.1. Предварительный подбор сечений 

Плоские рамы, расположенные с определенным шагом 
и связанные перекрытиями, образуют пространственный 
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блок рам. с размерами в плане, равными расстоянию 
между температурными швами или наружными стенами. 
Вертикальные постоянные и временные нагрузки, а также 
горизонтальные ветровые нагрузки приложены одновре- 
менно ко всем рамам блока, поэтому пространственный 
характер работы в этих условиях не проявляется и каж- 
дую плоскую раму можно рассчитывать в отдельности 
на свою нагрузку. 

ногоэтажная железобетонная рама статически не- 
определима и для ее расчета необходимо предварительно 
подобрать сечения ригелей и стоек, определить их жест- 
кости или установить отношение жесткостей. С этой целью 
используют примеры ранее запроектированных аналогич- 
ных конструкций или предварительно приближенно под- 
бирают сечения. Высоту сечения ригеля определяют по 
формуле 

hy = 18 У М/ВЬЬ, (15.1) 
где M=0,6...0,7Mo; здесь Mo — изгибающий момент ригеля, вычислен- 
ный как для однопролетной свободно лежащей балки, 

Площадь сечений колонн находят по приближенной 
формуле 

А = (1,2...1,5) М/Кь. 

По результатам предварительного подбора сечений 
выполняют взаимную увязку сечений ригелей и стоек 
и округляют их размеры до унифицированных. Момент 
инерции сечений ригелей и стоек определяют как для 
сплошного бетонного сечения. При монолитных перекры- 
тиях момент инерции ригелей определяют как для тавро- 
вых сечений с шириной полки, равной шагу рам. 

15.2.2. Усилие от нагрузок 

Многоэтажные многопролетные рамы каркасных зда- 
ний имеют преимущественно однообразную  (регуляр- 
ную) расчетную схему с равными пролетами или со сред- 
ним укороченным пролетом на оси симметрии, а также 
с одинаковой нагрузкой по ярусам (рис. 15.13, а). Узлы 
стоек таких рам, расположенные на одной вертикали, 
имеют примерно равные углы поворота и, следовательно, 
равные узловые моменты с нулевой точкой моментов 
в середине высоты этажа (рис. 15.13, 6). Это дает осно- 
вание расчленить многоэтажную раму на ряд одноэтаж- 
ных рам со стойками (колоннами) высотой, равной по- 
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Рис. 15.13. Расчетные схемы многоэтажных рам (4) и эпюра момен- 
тов многоэтажной колонны (6) 

ловине высоты этажа, с шарнирами по концам стоек 
кроме первого этажа. 

На вертикальную нагрузку необходимо рассчитывать 
три одноэтажные рамы: верхнего, среднего и первого 
этажа. Если число пролетов рамы больше трех, раму 
практически заменяют трехпролетной рамой и полагают 
изгибающие моменты в средних пролетах многопролет- 
ной рамы такими же, как и в среднем пролете трехпро- 
летной рамы. 

При расчете по методу перемещений число неизвест- 
ных углов поворота равно числу узлов в одном ярусе ра- 
мы. Горизонтальным смещением при вертикальных на- 
грузках обычно пренебрегают. При расчете по методу 
сил в качестве неизвестных принимают опорные момен- 
ты ригелей одного яруса рамы и сводят задачу к 
решению трехчленных уравнений балки на упруговращаю- 
щихся опорах. Расчет также можно выполнять по табли- 
цам прил. 11. Если ригель рамы на крайних опорах шар- 
нирно опирается на несущие наружные стены, расчет 
предусмотрен табл. [ прил. 11. В таблицах опорные мо- 
менты ригелей рамы, имеющей колонны с одинаковыми 
сечениями. 

М = (ag -- Во) В, 
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где а, В — табличные коэффициенты, зависящие от схемы загруже- 
ния постоянной и временной нагрузками и от отношения суммы по- 
гонных жесткостеи стоек, примыкающих к узлу, к погоннойи жест- 

кости ригеля; &, о — постоянная и временная нагрузка на | м ри- 
геля; Г — пролет ригеля между осями колонн, 

Изгибающие моменты в стойках для каждой схемы 
загружения рамы определяют по разности опорных мо- 
ментов ригелей в узле, распределяя ее пропорционально 
погончым жесткостям стоек. 

Изгибающие моменты в пролетных сечениях ригелей, 
а также поперечные силы определяют обычными спосо- 
бами как в однопролетной балке с опорными моментами 
по концам, загруженной внешней нагрузкой. 

При расчете рам целесообразно учитывать образова- 
ние пластических шарниров и выравнивать изгибающие 
моменты для достижения экономического и производст- 
венного эффекта: облегчения сборных стыков, увеличе- 
ния повторяемости элементов опалубки и арматуры, уп- 
рощения армирования монтажных узлов, облегчения 
условий бетонирования их ит. п. Для этого раму (каки ри- 
гель балочного перекрытия) рассчитывают на действие 
постоянной нагрузки и временной нагрузки при различ- 
ных загружениях как упругую систему. Затем для каж- 
oro из загружений строят свою добавочную эпюру мо- 
ментов, которую суммируют с эпюрой упругой системы. 

Значение выравненного момента не оговаривается, но 
для его определения следует выполнить расчеты по пре- 
дельным состояниям второй группы. Практически необ- 
ходимо, чтобы выравненный момент в расчетном сече- 
нии составлял не менее 70% момента в упругой схеме. 

В рамных конструкциях целесообразно намечать мес- 
та образования пластических шарниров на опорах риге- 
лей и уменьшать опорные моменты. При допущении, что 
рама рассчитана как упругая система, для определенно- 
го загружения получена эпюра моментов (рис. 15.14, а). 
Если теперь для этого же загружения строить добавоч- 
ную эпюру моментов, то добавочный опорный момент 
АМ будет заданной величиной. Вследствие этого рассмат: 
риваемую раму и систему канонических уравнений рас- 
членяют на две более простые системы с меньшим чис- 
лом неизвестных (рис. 15.14, 6). Выравненная эпюра М 
ригелей рамы изображена на рис. 15.14, в. | 

При упрощенном способе выравнивания моментов ри- 
гели многоэтажных и многопролетных рам загружают 
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Рис. 15.14. К расчету много- 
этажных рам на вертикальные F, нагрузки по ыравиенным мо. COCOA: 

44 A ht, 
Fe / LL Ad 

Рис. 15.15. К расчету muoro- +, phy At - 

vans ить | “LAL ZT ZL SY 

временной нагрузкой через пролет и постоянной нагруз- 
кой во всех пролетах; при этом получают эпюру момен- 
тов с максимальными моментами в загруженных проле- 
тах и на стойках, которую принимают в качестве вырав- 
ненной эпюры моментов (рис. 15.14, г). Опорные моменты 
ригелей в такой эпюре при отношениях интенсивно- 
сти временной и постоянной нагрузок v/g<5 обычно со- 
ставляют не менее 70 % максимального момента в упру- 
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гой схеме. В ‘расчете по выравненным моментам необхо- 
димо, чтобы в сечениях стоек рам момент продольной 
силы относительно центра тяжести сжатой зоны состав- 
лял не менее 70 % соответствующего момента в упругой 
схеме, а в сечениях стоек рам, работающих по случаю 2, 
кроме того, воспринималась полная продольная сила и, 
по крайней мере, половина изгибающего момента в уп- 
ругой схеме. 

PatueT на горизонтальные (ветровые) нагрузки вы- 
полняют приближенным методом. Распределенную гори- 
зонтальную нагрузку заменяют сосредоточенными сила- 
ми, приложенными к узлам рамы (рис. 15.15). Нулевую 
точку эпюры моментов стоек всех этажей рамы, кроме 
первого, считают расположенной в середине высоты эта- 
ка, а в первом этаже (при защемлении стоек в фунда- 
менте) — на расстоянии 2/3 высоты, считая от места за- 
щемления. 

Ярусные поперечные силы рамы 

©: = Fy t+ № +... Ри; 
Qo = Р. + Ра -...-- Ри ит. д.;} 

они распределяются между отдельными стойками про- 
порционально жесткостям 

Q= Qn (2/3 в} (15.2) 
i 

где В — жесткость сечения стойки; т — число стоек в ярусе, 
Крайние стойки рамы, имеющие меньшую степень за- 

щемления в`узле, чем средние стойки (поскольку к край- 
нему узлу ригель примыкает только с одной стороны), 
воспринимают относительно меньшую долю ярусной по- 
перечной силы, что учитывают в расчете условным умень- 
шением жесткости крайних стоек, умножая на коэффи- 
циент B<1, равный: 

для | этажа. , « oe ep et 9,9 
для всех остальных этажей при ‘iin i 

e | ® @ р: g 8 | € £ 8 6 | & | e 0,54 

0,5 8 8 e 3 e $ e 8 $ @ р: @ é Г] a Г: 0,56 

| e 8 |: e e | ® e @ t € $ 8 $ e |] ¢ 0,62 

р e e $ а e Г: 8 6 @ e e |] | ¢ 8 e e 0,7 

3 @ 6 e @ § g в 8 |: 2 3 e Г] a Г] g 2 0,75 

4 $ é e | 9 6 @ € a # ? e & a 8 2 2 0,79 

Здесь i=B/l — погонная жесткость ригеля крайнего 
пролета; ting — погонная жесткость крайней стойки, при- 
мыкающей к узлу снизу. 
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‚ По найденным поперечным силам определяют изги- 
бающие моменты на стойках всех этажей, кроме первого: 

М = 91/2. (15.3) 

Для первого этажа изгибающий момент стойки в верх- 
нем и нижнем сечениях 

М= 013; М=20ИЗ. (15.4) 
При определении опорных моментов ригелей суммар- 

ный момент в узле рамы от выше и ниже расположенных 
стоек распределяется между ригелями пропорционально 
их погонным жесткостям. В крайнем узле момент риге- 
ля равен сумме моментов стоек, 

т 15.2.3. Расчетные усилия и подбор сечевий 

На основании эпюр моментов и поперечных сил рамы 
от различных загружений строят огибающие эпюры М 
и вычисляют соответствующие им продольные силы ето- 
ek N для основных и дополнительных сочетаний нагру- 
SOK. 

Для расчетных сечений по огибающим эпюрам дол- 
жны быть найдены значения Мах И Mmin и соответствую- 
щие им значения М, а также Nmax и соответствующие им 
значения М. Расчетные усилия могут быть найдены так- 
же составлением таблицы, куда вписывают значения уси- 
HH, соответствующие отдельным загружениям. Расчет- 
ными сечениями для ригелей являются сечения на опо- 
рах и в пролете, для колонн — сечения вверху, внизу и, 
кроме того, для высоких колонн — одно-двух промежу- 
точных сечениях по высоте. 

Сечение ригелей и стоек подбирают как для изгиба- 
емых и внецентренно сжатых элементов. Если моменты 
имеют разные знаки, но близки по значению, сечения ар- 
мируют симметричной арматурой. Расчетную длину стоек 
принимают (при числе пролетов не менее двух, жестком 
соединении ригелей с колоннами): сборных — [= мо- 
нолитных — р =0,7 1. 

Для расчета усилий многоэтажных рам с применени- 
ем ЭВМ имеются разработанные программы. 
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15.3. Конструкции многоэтажных 
гражданских зданий 

15.3.1. Конструктивные схемы зданий 

Общие сведения. Многоэтажные гражданские кар- 

касные и панельные (бескаркасные) здания для массо- 
вого строительства проектируют высотой 12...16 этажей, 
а в ряде случаев — 20 этажей и более. Сетка колонн, шаг 
несущих стен и высоту этажей выбирают в соответствии 
с требованиями типизации элементов конструкций и уни- 
фикации габаритных параметров. Конструктивные схемы 
зданий, возводимых из сборных элементов, характерны 
постоянством геометрических размеров по высоте, регу- 
лярностью типовых элементов конструкций, четким реше- 
нием плана. 

Каркасные конструкции. Их применяют для различ- 
ных административных и общественных зданий с боль- 
шими помещениями, редко расположенными перегород- 
ками, а в некоторых случаях и для жилых домов высотой 
более 25 этажей. Основными несущими конструкциями 
многоэтажного каркасного здания в гражданском строи- 
тельстве являются железобетонные рамы, вертикальные 
связевые диафрагмы и связывающие их междуэтажные 
перекрытия. 

При действии горизонтальных нагрузок совместная 
работа разнотипных вертикальных конструкций в много- 
этажном здании достигается благодаря высокой жестко- 
сти при изгибе в своей плоскости междуэтажных пере- 
крытий, работающих как горизонтальные диафрагмы. 
Сборные перекрытия в результате закладных деталей 
и замоноличивания швов между отдельными плитами 
также обладают высокой жесткостью при изгибе в своей 
плоскости. 

Важнейшим условием достижения высоких эксплуа- 
тационных качеств многоэтажного здания является обес- 
печение его надежного сопротивления горизонтальным 
нагрузкам и воздействиям. Необходимую пространствен- 
ную жесткость такого здания достигают различными ва- 
риантами компоновки конструктивной схемы, в основном 
отличающимися способами восприятия горизонтальных 
нагрузок. 

Например, при поперечных многоэтажных рамах и по- 
перечных вертикальных связевых диафрагмах горизон- 
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Рис. 15.16. Конструктивные Рис. 15.17. Конструктивный 
планы каркасных многоэтаж- план панельного здания 

ных гражданских здании 1— поперечные несущие панелц 
а —с поперечными рамами; б-с стен; 2— продольные несущие nap 
продольными рамами; 1 — связевые нелц стен; 3— плиты перекрытия 
диафрагмы; 2 — панели перекрытий; 4 — навесные панели ограждающ 

3 — ригели рам стен 
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Рис. 15.18. Конструктивный Рис. 15.19. Конструктивные 

план многоэтажного каркасно- планы многоэтажных каркас- 
го здания с центральным яд- ных зданий 

ром жесткости а— с двумя ядрами жесткости; 6— 
с двумя ядрами жесткости, слож- 
ной конфигурации, возводимые ме- 
тодом подъема перекрытий; 1- 
плиты перекрытия; 2 — ригели рамл 
3 — ядро жесткости вутаврового 
профиля; 4 — связевые диафрагмы; 
5 — замкнутое ядро жесткости; 6 — 
монолитное безбалочное перекры+ 

тие 

1] — ригели рам: 2 -— плиты 
перекрытия; 3 — ядро жесте 

кости 
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тальные нагрузки воспринимаются вертикальными KOH- 
струкциями совместно и каркасное здание в поперечном 
направлении работает по рамно-связевой систе- 
ме, при этем в продольном направлении при наличии 
только вертикальных связевых диафрагм здание работа- 
ет по связевой системе (рис. 15.16, а). 

При поперечном расположении вертикальных связе- 
вых диафрагм и продольном расположении многоэтаж- 
ных рам здание в поперечном направлении работает по 
связевой системе, а в продольном направлении— 
по рамной системе (рис. 15.16, 6). Конструктивная схема 
каркаса при шарнирном соединении ригелей с колонна- 
ми будет связевой в обоих направлениях. 

В строительстве многоэтажных каркасных зданий при- 
меняют различные конструктивные схемы: связевые в 0бо- 
их направлениях или же рамно-связевые в одном направ- 
лений и связевые в другом. Для возведения в сейсмиче- 
ских районах страны зданий в монолитном железобето- 
не применяют системы рамно-связевые и рамные. 

Панельные конструкции. Их применяют для жилых 
домов, гостиниц, пансионатов и других аналогичных зда- 
ний с часто расположенными перегородками и стенами. 
В панельных зданиях основными несущими конструкция- 
ми служат вертикальные диафрагмы, образованные па- 
нелями внутренних несущих стен, расположенными в по- 
перечном или продольном направлении, и связывающие 
их междуэтажные перекрытия. Панели наружных стен 
навешивают на торцы панелей несущих стен. Много- 
этажное панельное здание как в поперечном, так и в 
продольном направлениях воспринимает горизонтальную 
нагрузку по связевой системе (рис. 15.17). Возможны 
другие конструктивные схемы многоэтажных зданий. 
К ним относятся, например, каркасное здание с цент- 
ральным ядром жесткости, в котором в качестве верти- 
кальных связевых диафрагм используют внутренние 
стены сблокированных лифтовых и вентиляционных 
шахт, лестничных клеток (рис. 15.18); здание с двумя 
ядрами жесткости открытого профиля — в виде двутав- 
ров (рис. 15.19, а); здание с двумя ядрами жесткости 
и сложной конфигурацией в плане, позволяющей инди- 
видуализировать архитектурное решение (рис. 15.19, 6). 
В описанных конструктивных схемах зданий горизон- 
тальные воздействия воспринимаются по рамно-связе- 
вой или связевой системе, ~ 
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Рис. 15.20. Многоэтажное здание с внешней коробкой рамной консте 
рукции 

1 — колонна; 2 — ригели 

В зданиях с центральным ядром жесткости в целях 
обеспечения удобной свободной планировки сетку колонн 
укрупняют, в ряде решений внутренние колонны исклю- 
чают и элементы перекрытий опирают на наружные ко- 
лонны и внутреннее ядро жесткости. Ригели перекрытий 
пролетом 12...15 м проектируют предварительно напря- 
женными, Шарнирно связанными с колоннами, панели 
перекрытий — пустотными или коробчатыми. Горизон- 
тальное воздействие на здание воспринимается по свя- 
зевой системе. 

В зданиях с двумя ядрами жесткости и сложной кон- 
фигурацией в плане перекрытия выполняют монолитны- 
мив виде безбалочной бескапительной плиты. Возводят 

такие здания методом подъема (перекрытий или эта- 
жей). При этом методе полигоном для изготовления пе- 
рекрытий поднимаемых элементов служит перекрытие 
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над подвалом. Перекрытия бетонируют одно над другим 
в виде пакета с разделяющими прослойками. В местах, 
где проходят колонны, в них оставляют отверстия, окайм- 
ленные стальными воротниками, заделанными в бетоне. 
В проектное положение перекрытие поднимают с по- 
мощью стальных тяжей и гидравлических домкратов, 
установленных на колоннах верхнего яруса. После подъ- 
ема перекрытия в проектное положение стальные ворот- 
ннки Крепят к стальным деталям колонн на сварке. При 
этой конструктивной схеме восприятие горизонтального 
воздействия на здание осуществляется по связевой сис- 
теме, а при обеспечении конструктивной связи на опорах 
плит перекрытий с колоннами — по рамно-связевой си- 
стеме, в которой ригелями служат безбалочные плиты. 

Весьма перспективной является конструктивная схе- 
ма многоэтажного каркасного здания, в которой гори- 
зонтальные нагрузки воспринимаются внешней железо- 
бетонной коробкой рамной конструкции (рис. 15.20), 
внутренние ядра жесткости и вертикальные связевые 
диафрагмы исключены. Перенос вертикальных несущих 
конструкций на внешний контур здания и восприятие го- 
ризонтальной нагрузки внешней пространственной рамой 
существенно повышает боковую жесткость высокого зда- 
ния, обеспечивает снижение материалоемкости и трудо- 
емкости конструкции. 

15.3.2. Основные вертикальные конструкции 

Многоэтажные рамы высотой до 16 этажей имеют ко- 
лонны постоянного сечения по всей высоте здания (рис. 
15.21, а). Увеличение несущей способности колонн ниж- 
них этажей достигают повышением класса бетона, про- 
цента армирования, применением жесткой арматуры. 
Элементы сборных колонн в целях снижения трудоемко- 
сти на монтаже выполняют размером на 2...4 этажа. 

Комбинированные вертикальные связевые диафраг- 
мы, состоящие из сплошной и рамной частей, сохраняют 
регулярную структуру — размеры элементов и пролетов 
ригелей — по всей высоте здания (рис. 15.21,6). Верти- 
кальные связевые диафрагмы с проемами и ядра жест- 
кости имеют железобетонные перемычки, жестко свя- 
занные на опорах с простенками, и также сохраняют ре- 
гулярную структуру по всей высоте здания (рис. 15.21, в). 

Стыки ригелей с колоннами выполняют жесткими на 

612



Рис. 15.21. Основные вертикаль- 
ные конструкции. многоэтажных 

зданий 
а — многоэтажные регулярные рамы; 
б — связевые комбинированные диад- 
рагмы; в — связевые диафрагмы с про- 

емами 

Рис. 15.22. Соединение элементов 
вертикальной связевой диафраг- 

MBI 
I — колонны каркаса здания; 2 — пане- 
ли диафрагмы; 3 — полки для опира- 
ния панелей перекрытий; 4 — монтаж- 
ная сварка; 5 — закладные детали ко- 
лонн; 6 — стыковые стержни; 7-— за- 
кладные детали панелей диафрагмы 
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консолях, бесконсольными и шарнирными (см. гл. 11). 
При жестком соединении ригелей с колоннами сущест- 
венно повышается общая жесткость многоэтажного зда- 
ния и достигается экономия металла на армирование ри- 
гелей (по условиям прочности, трещиностойкости и пре- 
дельных прогибов). 

Элементами сборных вертикальных связевых диа- 
фрагм в одном из возможных решений являются колон- 
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ны каркаса и панели с полками для опирания плит пе- 
рекрытий (рис. 15.22). Элементы соединяют сваркой за- 
кладных деталей и замоноличиванием. Горизонтальные 
стыки панелей, если не возникают растягивающие напря- 
жения, осуществляют на растворных швах. 

Вертикальные связевые конструкции в виде ядер же- 
сткости чаще выполняют монолитными в скользящей 
опалубке, так как в сборных ядрах жесткости элементы 
стенок малоповторяемы; кроме того, из-за значительных 
сдвигающих усилий, возникающих в углах стенок, на 
монтаже увеличивается объем сварочных работ.. 

Монолитные ядра жесткости армируют вертикальны- 
ми пространственными каркасами, которые на монтаже 
стыкуют соединительными стержнями (рис. 15.23). Пе- 
ремычки над проемами армируют горизонтальными кар- 
касами. Продольную и поперечную арматуру ядер жест- 
кости и перемычек назначают по расчету. Толщину сте- 
нок ядер жесткости также устанавливают по расчету 
(обычно 200...400 мм). По условиям технологии возве- 
дения в скользящей опалубке наименьшая толщина сте- 
нок — 200 мм. Стены и перемычки ядер жесткости могут 
быть предварительно напряженными. Для монолитных 
ядер жесткости применяют бетон классов В15, В25. 

Панели внутренних несущих стен в панельных здани- 
ях по условиям требуемой звукоизоляции выполняют 
толщиной 140...180 мм из тяжелого бетона. При такой 
толщине обеспечивается несущая способность этих па- 
нелей в зданиях высотой до 16 этажей. Несущую спо- 
собность панелей стен зданий большей высоты увеличи- 
вают, применяя в нижних этажах бетон более высокого 
класса и увеличивая толщину железобетонных панелей. 

Панели несущих стен армируют конструктивной вер- 
тикальной арматурой у каждой поверхности панели 
в количестве 30 мм? на | м длины горизонтального сече- 
ния панели. Площадь сечения горизонтальной распреде- 
Лительной арматуры у каждой грани должна составлять 
не менее 3 мм? на 1 м вертикального сечения. Железобе- 
тонные панели несущих стен армируют двойной верти- 
кальной арматурой так, чтобы у каждой поверхности ми- 
нимальный процент армирования горизонтальных сече- 
ний при бетоне класса В15 составлял 0,1, а при бетоне 
класса B25 или В30 — 0,15. Чтобы повысить сопротивле- 
ние опорных сечений железобетонных панелей (с целью 
компенсации обрываемой продольной арматуры), при- 
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Рис. 15.23. Схема конструирования арма- 
туры монолитного ядра жесткости 

1 — арматурный пространственный каркас; 2 — 
соединительные стержни; 3 — продольная ар- 
матура перемычки; 4 — поперечная арматура 

перемычки 

Рис. 15.24. Виды объемных блоков кон- 
струкции многоэтажного жилого дома 

а — блок-стакан; 6 — блок-колпак; 6 — блок- 
труба 
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меняют косвенное армирование приопорных участков 
сетками. 

Дальнейшим усовершенствованием конструкции па- 
нельного здания является конструкция из железобетон- 
ных объемных блоков с полной внутренней отделкой на 
комнату или на квартиру, изготовленных на заводе. Та- 
кая конструкция имеет самую высокую заводскую за- 
конченность и требует минимальных трудовых затрат на 
монтаже. В зависимости от технологии изготовления раз- 
личают объемные блоки трех типов: блок-стакан с от- 
дельной панелью потолка, блок-колпак с отдельной па- 
нелью пола и блок-труба (рис. 15.24). Объемные блоки 
перечисленных типов изготовляют на заводах монолит- 
ными или сборными из отдельных панелей. Способ опи- 
рания блоков один на другой предопределяет характер 
работы конструкции здания под нагрузкой. При полосо- 
вом опирании блоков на растворный шов создается кон- 
структивная схема панельного здания с несущими сте- 
нами, работающими на сжатие; при точечном опирании 
на углы или внутренние пилястры — конструктивная схе- 
ма здания с несущими стенами, работающими в своей 
плоскости на изгиб. 

15.4. Расчетные схемы и нагрузки 

15.4.1. Расчетные схемы 

Расчетные схемы многоэтажных каркасных и па- 
нельных зданий устанавливают в зависимости от их кон- 
структивных схем и способа восприятия горизонтальных 
нагрузок — по paMHOH, рамно-связевой или связевой си- 
стеме. Междуэтажные перекрытия рассматривают как 
жесткие, не деформирующие при изгибе в своей плос- 
кости горизонтальные связевые диафрагмы. Об учете 
в необходимых случаях влияния изгиба перекрытий 
в своей плоскости см. подглаву 15.10. 

Расчетной схемой многоэтажного многопролетного 
каркасного здания, работающего по рамной системе, яв- 
ляется многоэтажная рама, жесткости ригелей и стоек 
которой равны соответствующим суммарным жесткостям 
всех рам здания (рис. 15.25, а). 

Расчетные схемы рамно-связевых систем отражают 
совместную работу многоэтажных рам и различных вер- 
тикальных диафрагм: сплошных комбинированных и с 
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Рис. 15.25. Расчетные схемы (а, 6) и перемещения многоэтажной ра- 
мы (a) 

проемами (рис. 15.26). Вертикальные конструкции, в дей- 
ствительности расположенные в здании параллельно друг 
другу, изображают стоящими рядом в одной плоскости 
и соединенными стержнями-связями, поскольку горизон- 
тальные перемещения их в каждом уровне равны. Роль 
стержней-связей между многоэтажной рамой и верти- 
кальной диафрагмой выполняют междуэтажные пере- 
крытия. Эти стержни-связи считаются несжимаемыми 
и нерастяжимыми. Жесткость вертикальной диафрагмы 
в расчетной схеме принимают равной суммарной жест- 
кости соответствующих вертикальных диафрагм блока 
здания. 

Расчетные схемы связевых систем отражают совме- 
стную работу вертикальных диафрагм многоэтажных 
каркасных или панельных зданий в различных сочета- 
ниях: сплошных и с проемами, с одним и несколькими 
рядами проемов (рис. 15.27). В этих расчетных схемах 
вертикальные диафрагмы, в действительности располо- 
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Рис. 15.26. Расчетные схемы рамно-связевых систем с диафрагмами 
а — сплошной; 6 — сплошной и комбинированной; в — с проемами 

a 
; 

WT 

НО ВНЕ 
Рис. 15.27. Расчетные схемы связевых систем 

а—с проемами; б—с проемами и сплошными диафрагмами; в— с разно* 
типными диафрагмами 

женные в здании параллельно друг другу, изображают- 
ся стоящими рядом в одной плоскости и соединенными 
стержнями-связями. 

Влиянием продольных деформаций ригелей и пере- 
мычек ввиду малости значений пренебрегают. Также 
пренебрегают деформацией сдвига стоек рам и верти- 
кальных диафрагм. Отношение высоты сечения верти- 
кальной диафрагмы к ее длине обычно составляет А/Но< 

< 1/4. 
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‚В расчетных схемах многоэтажных зданий регуляр- 
ной структуры с постоянными по высоте значениями же- 
сткости элементов дискретное расположение ригелей, пе- 
ремычек, стержней-связей заменяют непрерывным (кон- 
тинуальным) расположением, сохраняя дискретное 
расположение простенков диафрагм. В этой системе со- 
средоточенные в уровне перекрытий горизонтальные силы 
заменяют распределенной нагрузкой и расчетную высо- 
ту зданий принимают 

Н = Hyn/(n — 0,5), (15..5) 

где Но — высота здания от заделки в основании до оси ригеля верх- 
него этажа; п — число этажей (при п>16 можно принять Ни=Н). 

15.4.2. Расчетные нагрузки 

Расчетную ветровую нагрузку для зданий высотой 
12 этажей и более (40 м и более) при расчете прочности 
определяют с учетом динамического воздействия пуль- 
саций скоростного напора, вызванных порывами ветра. 
Кроме того, должна быть выполнена проверка ускорения 
колебаний многоэтажного здания при порывах ветра, ко- 
торое ограничивается а&<150 мм/с2?. 

Прогибы многоэтажного здания определяют от дей- 
ствия нормативной ветровой нагрузки. Прогиб верхнего 
яруса каркасного здания ограничивается по нормам зна- 
чением, равным f<H/500. 

Горизонтальную ветровую нагрузку (увеличивающую- 
ся кверху) при расчете многоэтажных зданий заменяют 
эквивалентной, равномерно распределенной, или же эк- 
вивалентной нагрузкой, распределенной по трапеции. 
При равномерно распределенной нагрузке получают бо- 
лее компактные расчетные формулы и практически точ- 
ные значения перемещений и усилий в расчетных сече- 
ниях. Эквивалентную, равномерно распределенную ветро- 
вую нагрузку определяют по моменту в основании 

р = 2Мае#/Н?, (15.6) 

где Мас: — момент в основании от фактической ветровой нагрузки. 

15.4.3. Обозначения 

Обозначения жесткости, усилий и перемещений при 
изложении теории расчета многоэтажных зданий содер- 
жат индексы на основе латинских корней в соответствии 
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с международным стандартом № 3898 «Обозначения 
и основные символы»: 671 — балка, ригель; ст — комби- 
нированная; 48 — диафрагма; |р— перекрытие; fr— 
рама; [1 — фундамент; jn — стык; { — перемычка; pc — 
сборный; st — система; col — колонна. 

15.5. Рамные системы 

a 

15.5.1. Сдвиговая жесткость 
многоэтажной рамы 

Расчет горизонтальных перемещений, как показали 
исследования, можно выполнять инженерным методомЫ— 
допустив равенство углов поворота узлов яруса много- 
этажной рамы и приняв соответствующую расчетную схе- 
му, изображенную на рис. 15.25, 6, в которой $ — сумма 
погонных жесткостей стоек этажа; г— сумма жестко- 
стей ригелей этажа, деленная на усредненный пролет 
ригелей [+м (возможна сумма погонных жесткостей ри- 
гелей этажа); [— длина стойки; п — число этажей. 

Перемещения многоэтажных рам от горизонтальных 
нагрузок, приложенных одновременно по всем этажам 

у = бк, Fy + би» Fo +... + бп Fr- 

Перемещения рамы при числе этажей n=6, если при- 
нять во внимание, что ярусные поперечные силы 

п 

Qn = >} F;, [> В, 
i=k 

можно определить как сумму поэтажных линейных пе- 
рекосов (взаимных смещений концов стоек): 

Е 

y= > AG (15.7) 
i=:] 

A, =Q; ¢;; (15.8) 
k 

y= У Qc; (15.9) 
i=] 

где. с: — линейный перекос яруса OT единичной силы, приложенной 
в одном из верхних этажей. 

Для многоэтажной рамы регулярной структуры с по- 
стоянными по высоте погонными жесткостями $, Ги оди- 
наковой высотой этажей / линейный перекос от Е=1 
можно найти умножением самой на себя эпюры момен- 
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тов Ha заштрихованных участках (cM. рис. 15.25,6). 
Тогда 

с = 5 (М? ах/В). (15.10) 

После перемножения эпюр получают 

с= Й (51-6 r—1)/12. (15.11) 

Сдвиговая жесткость многоэтажной рамы — это гори- 
зонтальная сила К, при которой угол перекоса равен 
единице (cm. рис. 15.25, в): 

р = Ke/l=1; 

отсюда К = с (15.12) 

или К == 12/[1($=1-+ r—})]. (15.13) 

При числе этажей п>6 применяют дискретно-конти- 
нуальный метод, согласно которому сосредоточенная на- 
грузка заменяется распределенной р(х), сосредоточен- 
ные по высоте связи (ригели) — распределенными, а 
суммирование в (15.9) — интегрировании. Тогда переме- 
щение. 

у= | Qo (с/дах = [ (Q/K) dx, (15.14) 
0 0 

где (у — поперечная сила от распределенной нагрузки; х — коорди- 
ната горизонтального сечения рамы. 

Последовательным дифференцированием выражения 
(15.14) находят: 

Ку’ = Qo; (15.15) 

Ky" ==— p(x). (15.15,a) 

Следовательно, при изгибе многоэтажной рамы 3aBH- 
симость между горизонтальным перемещением и по- 
перечной силой выражается первой производной, а кри- 
визна у” с точностью до постоянного множителя К рав- 
на внешней нагрузке со знаком минус. 

Линия 1 общего изгиба стоек (эпюра смещений яру- 
сов рамы) обращена вогнутостью в сторону начального 
положения как у системы, работающей на сдвиг, а ли- 
ния 2 местного изгиба стоек располагается вокруг Ли- 
нии [, отклоняясь в пределах каждого этажа в ту и дру- 
гую сторону (рис. 15.28). В случаях, когда стойки обла- 
дают жесткостью, значительно превышающей жесткость 
ригелей, характер их общего изгиба меняется — см. ли- 
нию 3; при этом поперечная сила — Ву””, зависящая от 
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Рис. 15.28. Перемещения многоэтажной рамы 
1 — линия общего изгиба стоек многоэтажной рамы; деформирующейся как 
сдвиговая система; 2— линия местного изгиба стоек; 3 — линия общего из- 
гиба стоек с жесткостью, значительно превышающей жесткость ригелей; 4 — 

то же местного изгиба 

суммарной изгибной жесткости стоек В=>»В;, стано- 
вится весьма существенной. Кроме того, под влиянием 
деформаций удлинения и укорочения крайних стоек от 
продольных сил N происходит изгиб рамы как верти- 
кальной консольной конструкции, у которой расстояние 
между крайними стойками-поясами равно 6, а изгибная 
жесткость — Во. В средних стойках многопролетной ра- 
мы с малоотличающимися. пролетами продольные силы 
незначительны, так как они равны разности поперечных 
сил ригелей. Дополнительный угол поворота стоек от мо- 
мента продольной силы в вертикальной конструкции 
М = № в предположении плоского поворота рамы 

{ (м м/Во ах = (6/By) [ Мах. 
0 

Тогда выражение поперечной силы при учете дефор- 
маций стоек от продольных сил 

К ly’ + (6/By) J N dx] = Q. (15.16) 
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15.5.2; Общее уравнение многоэтажной 
системы 

Уравнение равновесия поперечных сил в горизон- 

тальном сечении системы 

Хх 

— By” + Ку’ + (Kb/By) { Мах = 4. (15.17) 
0 

Значение М находят из уравнения равновесия момен- 
тов в том же горизонтальном сечении 

N = (My — M)/b = (My + By")/6, (15.18) 
где Мо — момент внешней нагрузки в уровне x; M=—By’’’ —сум- 
марный изгибающий момент стоек рамы, | 

После подстановки в (15.17) значения N находят 
x 

By" — Kv? y' — (K/Bo) | Mo dx + Qe = 0, 

а после дифференцирования NO х получают 

By'¥ — Ку — KM,/By — p (x) =0. (15.19) 

Уравнение многоэтажной системы в перемещениях 
(15.19) является общим; на его основе решаются систе- 
мы рамные, рамно-связевые, а также связевые с диа- 
фрагмами, имеющими проемы. 

Если в уравнении (15.19) подставить значение Ву” = 
—=— М, получится моментное дифференциальное урав- 
нение второго порядка, если же учесть, что Ву” =—М = 
—— (Мо —6М) и что М, =—р(х), получится уравнение 
второго порядка относительно продольных сил *: 

№ — К (1/B + 1/В,) N +KM,/0B =0. (15.20) 

Вводя для увеличенного в В раз перемещения у обо- 
значение и ==Ву из (15.19) получают 

вши — w — (1—1/v’) M,— 83 p (x) =0. (15.21) 

В этом уравнении линейная характеристика 

5. = V В/Ку?; (15.22) 
v2= 1-+ В/Вь. (15.23) 

Решение уравнения (15.21) имеет вид 
w=C,+C,39+C,cha+C,sho+Cp, . (15.24) 

* Уравнение составного стержня, полученное A, Р. Ржаницы- 
НЫМ, | 
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где С; — постоянные интегрирования, зависящие OT краевых усло- 
вий; Co частное решение, зависящее от вида нагрузки; ф=х/$2 — 
безразмерная координата. 

Характеристика жесткости при х=Н 

А = His, = НУ КУ? (В. (15.55) 

15.5.3. Перемещения многоэтажной рамы 
a 

Для обычных рамных конструкций с относительно 
малым влиянием изгибной жесткости стоек В первым 
членом уравнения (15.19) пренебрегают, тогда 

Ky" + KMo/Bo + p(x) =0; (15.26) 

здесь v?=1, поскольку принято, что B=0. 

После двукратного интегрирования уравнения (15.26), 
определения постоянных интегрирования с учетом крае- 
вых условий и(0) =0 и Ку’ (0) —Qo(0) при равномерно 
распределенной нагрузке р=р(х) и значении момента 
внешней нагрузки Мо=—0,5р(Н —х)? получают урав- 
нение перемещений многоэтажной рамы 

у = (рН*/2К)/(28 — Е?) + (рН*/8Вь) (262 — 48/3 + §4/4), (15.27) 
где &=х/Н — безразмерная координата. 

При &=1 прогиб верхнего яруса рамы 

f = pN?/2K ++ pH*/8By = (pH?/2K) (1-- №, 14), — (15.28) 
где Afr — характеристика жесткости рамы при учете влияния про- 

дольЬных сил стоек, 

Mp = HV K/B,- (15.29) 
Как показали исследования, если Az-<0,7, влиянием 

деформаций стоек от продольных сил можно пренебречь. 
Для определения изгибной жесткости Ву обозначают: 

A,, А. — суммарные площади сечений левых и правых 
крайних стоек этажа; 2 — расстояние OT оси левых сто- 
ек до центра тяжести горизонтального сечения (см. рис. 
15.28). 

Тогда 
2. = Agb/(Ay + Ag) = 6/(1 + 41/4»); (15.30) 

момент инерции горизонтального сечения 
2 2 I, = A, 2+ A, (6 —%)° = А, /(1-+ А, 14, (15.31) 

изгибная жесткость рамы 

By = Ey А, 67/(1 + 41/4.); (15.32) 
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изгибная жесткость при А. =А›=А симметричной рамы 

B, = Еь Ab?/2. (15.33) 

Следовательно жесткость Во зависит от осевой жестко- 

сти стоек E,A. 

15.5.4. Податливость стыков 

Податливость или деформативность стыков сборных 
железобетонных элементов приводит к некоторому сни- 
‘жению жесткости и увеличению горизонтальных проги- 
бов многоэтажного каркасного здания. Стыки ригелей 
и стоек вследствие неупругих деформаций закладных де- 
талей, соединительных стержней и анкеров в бетоне де- 
формируются. При этом первоначальный угол между 
гранями стыкуемых элементов под действием изгибаю- 
щего момента М изменяется на величину угла податли- 
BOCTH, равную ф. Средний модуль деформативности сты- 
ка, или коэффициент жесткости стыка определяют по ре- 
зультатам испытаний как тангенс угла наклона секущей 
на диаграмме М — ф (рис. 15.29): С= М]. 

Угол податливости стыка 

ф = (4 + из) /2, (15.34) 
re Uj, Ug — измеренные перемещения растянутой и сжатой зон сты- 
ка за вычетом перемещений, возникающих на этой же базе измерс- 
ний в монолитных аналогичных стыках; 2 — расстояние между осями 

измерительных приборов. 

Коэффициент жесткости стыка (в кН.м) можно пред- 
варительно определить в зависимости от высоты сечения 
стыкуемого элемента по эмпирической формуле 

С = 1.105 12, (15.35) 

где 127; h— высота сечния. 

Податливость стыков при определении сдвиговой же- 
сткости рамы К учитывают соответствующим уменьше- 
нием погонной жесткости элементов. Если стыки колонн 
имеются в каждом этаже и стыки ригелей — на каждой 
опоре, то: 

S= 2% [ig (1 + Be)J/(1 + 46); [о = 4 /С.; (15.36) 

г = У /(1-- 6p); By = /Ст, 

где Ст, Cp — коэффициенты жесткости стыка ригелей и стоек; й, #— 
погонная жесткость ригелей и стоек. 

Осевой податливостью обладают стыки колонн так- 
же под действием продольной силы N, В зоне стыка KO- 
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Рис. 15.29. К учету податливости стыков ригелей с колоннами 
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Рис. 15.30. К учету податливости стыков колонн 

лонн развивается дополнительное продольное перемеще- 
ние и. Коэффициент жесткости стыка C;==N/u, где u= 
—=1(=— =), определяют испытаниями (рис. 15.30). 
Коэффициент жесткости стыков типовых колонн сечени- 
em 4040 cM NO данным испытаний С=7.108 кН/м. 

Продольные деформации стоек с учетом податливости 
стыков (при стыках в каждом этаже) 

в = М/(Еь А) +N (1С1) = (1 + Bo) /(Ep А), (15.37) 
где и, = Ey А/1Ст. (15.38) 
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Можно считать, что модуль упругости Ёь под влияни- 
ем податливости стыков стоек уменьшается в (1--р) 
раз. 

Изгибная жесткость симметричной рамы с учетом по- 
датливости стыков стоек, согласно выражению (15.33), 

By = Ey Ab?/2 (1 ++ ро). 
Аналогично определяют значение Bo для несимметричной 
рамы. 

Как показали исследования, податливость стыков эле- 
ментов может привести к увеличению горизонтальных 
перемещений многоэтажного каркасного здания на 20... 
40%. 

15.6. Рамно-связевые системы 

15.6.1. Рамно-связевые системы 

со сплошными диафрагмами 

Конструктивное значение вертикальных связевых диа- 
фрагм в составе каркаса многоэтажного здания не толь- 
ко в том, что они разгружают каркас, уменьшая нагруз- 
ку, воспринимаемую рамами (на 10...25 $), но, главным 
образом, в том, что они качественно изменяют характер 
эпюры поперечных сил стоек многоэтажных рам: по- 
перечные силы стоек Qs, достигают максимального зна- 
чения в верхней зоне и уменьшаются к основанию (рис. 
15.31). Если в рамных системах изгибающие моменты 
стоек и ригелей от горизонтальных нагрузок возрастают 
книзу, что требует увеличения опорной арматуры риге- 
лей, а в нижних этажах и увеличения размеров попереч- 
ного сечения ригелей, то в рамно-связевых системах на- 
оборот — изгибающие моменты в элементах каркаса 
книзу уменьшаются, что позволяет сохранить поперечное 
сечение ригелей и их армирование на опоре постоянными 
по всей высоте многоэтажного здания. Следовательно, 
рамно-связевые системы в наибольшей степени отвеча- 
ют требованиям унификации и типизации конструктивных 
элементов здания. 

Влияние податливости стыков стоек и ригелей учи- 
тывают в расчетах соответствующим снижением их по- 
гонной жесткости. Влияние же податливости стыков вер- 
тикальных диафрагм, как показали исследования, учи- 
тывают в расчетах снижением их изгибной жесткости 
примерно на 30%. 
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Рис. 15.31. К расчету рамно-связевой системы 

В рамно-связевых системах горизонтальные переме- 
щения всех вертикальных элементов, связанных жестки- 
ми в своей плоскости перекрытиями, равны и поэтому их 
суммарная изгибная жесткость 

В = УВ; -| Bag, (15.39) 

где »В; — суммарная жесткость стоек рам; Bag — суммарная жест- 
кость вертикальных связевых диафрагм. 

Суммарная жесткость стоек в сравнении с суммарной 
жесткостью диафрагм, как правило, величина весьма ма- 
лая, поэтому в расчетах ею пренебрегают и принимают. 
B=B.z. В этой задаче также применяется уравнение 
(15.21) и его решение (15.24). При этом согласно 
(15.25), (15.23): характеристика жесткости A= 

—=НУ Ку?/В; v?=1+B/Bo. 
Краевые условия задачи: 

1) о (0) =0; 2)и’=0; 3) —ш”(0) = Q, (0); 
4) —w" (H) =0. (15.40) 

При равномерно распределенной нагрузке р(х)=р 
момент и поперечная сила 

My =— 0,5рН? (1—8); Qo = pH (1— 68). (15.41) 
Тогда Co в решении (15.24) принимает значение 

4.2 414 (2 psa Ф ps; № (v? — 1) 
C,=——— + — (Е2/2 — #3/3-- £4/12). (15.42) 

22 22 
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Из решения системы линейных уравнений находят: 

C, =— С; =— pS} x/v’; (15.43) 

С, = — $, С, = — р МУ, (15.44) 
где х =(1+AshA)/chA. (15.45) 

Уравнение перемещений после подстановки в (15.24) 
значений постоянных интегрирования С; принимает вид 

4 
ps. 

= [Ap — 92/2 + x chp —Ash p—x-+ М (v2 — 1)/2 (82/2 — 

— 23/3 + &4/12). (15. 46) 

При ф=А и E=!1 прогиб верхнего яруса 
3 

f= nT: [1 —2(*— 1)/А2- 12 (v2 — 1)/4]. (15.47) 

При определении усилий учитывают, что dx=—s,dg= 
= НОЕ; ^52=Н); &=Ф/^. 

Изгибающие моменты вертикальной связевой диа- 
фрагмы | 

: pH? | 
=— wy" =— — (1 —£)2 (v3 — 1) — M =— wo" =— | (18) (v8 1) 

1 
— Za (lx che + Ash q). (15.48) 

Поперечные силы вертикальной связевой диафрагмы 

РН 

v2 
[(l — Е) (v8 —1) +che—— $19]. (15.49) Qag = М’ = а, 

Поперечные силы стоек рам 

РН х 
Ч = — Qag =—T (I-E+ 7%, She —ch Ф). (15.50) 

Продольные силы крайних стоек рам определяют из 
уравнения равновесия моментов 

Н [1 | 
М = (М — M)/6 = yo -- &)?-+- 

+7 (l АА] (15.51) 

Изгибающие моменты М и поперечные силы Qag pac- 
пределяются между отдельными диафрагмами системы 
пропорционально их изгибным жесткостям. 

Эпюры усилий и перемещений рамно-связевой систе- 
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Рис. 15.32. Зависимость ли- Puc. 15.33. К определению перемеще- 
нии изгиба рамно-связевой ний рамно-связевой системы от дей- 
системы OT характеристики ствия горизонтальной силы 

` Жесткости 

мы изображены на рис. 15.31. На эпюре поперечных сил 
максимум Q;, будет в сечении с координатой фо, где 

Q;, =—1+xchgo,—Ashg, =0. (15.52) 

Следует обратить внимание, что при ф=А, согласно 
уравнению (15.50) поперечная сила Q;,540. Поперечная 
сила Qrr распределяется между отдельными стойками 
рамы пропорционально их жесткостям. Изгибающие мо- 
менты стоек и ригелей многоэтажной рамы определяют 
по значениям поперечных сил согласно спесобу, изложен- 
ному в 15.2. 

Характер линии изгиба рамно-связевой системы от 
горизонтальной нагрузки зависит от характеристики же- 
сткости A. При относительно жестких вертикальных свя- 
зевых диафрагмах, когда ^<1, линия изгиба, как и у 
консольной балки, обращена выпуклостью в сторону на- 
чального положения. С увеличением A линия изгиба ста- 
HOBHTCA выпукло-вогнутой и при ^>6 — вогнутой (рис. 
15.32). Характер линии изгиба существенно влияет на 
динамические характеристики многоэтажного здания. 

Горизонтальные перемещения рамно-связевой систе- 
мы от действия силы Ё=1, приложенной в уровне Xz 
(рис. 15.33), определяют решением уравнения (15.17) 
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при значениях нагрузки р(х)=0 и момента силы на 
участке х<х,, равном Муи=—(хь—х), и на: участке 
Х—>хь, равном Ми=д0. Кроме краевых условий привлека- 
ются условия сопряжения в уровне xX, по перемещению, 
углу поворота, изгибающему моменту. Тогда из .уравне- 
ния перемещений 

2 [a2 
%(У—1 Qe \_Н? 

бк = |+ 9 (зв > Е, (15.53) 

где x; = Фи — sh Фа + (ch фк — 1) $ ф, —tgachg;-+ tha); (15.54) 

Фи == %&/52;3  Ф; = Х; (52. 

15.6.2. Рамно-связевые системы 
с комбинированными диафрагмами 

В рамно-связевых системах со сплошными и комбини- 
рованными диафрагмами (рис. 15.34) суммарная изгиб- 
ная жесткость B=Bag+Bem, c комбинированными — 
В=В.т, где Вст — изгибная жесткость сплошной части 
комбинированной диафрагмы. 

Сдвиговая жесткость рамной части комбинированной 
диафрагмы — это распределенный по высоте этажа изги- 
бающий момент по оси простенка Кс„== М/Т, при кото- 
ром угол поворота оси простенка равен единице 0=1 
(рис. 15.85). При нулевых моментах стоек в. середине 
этажа значению 0 =—| соответствуют перемещения: угол 
поворота ригеля на опоре по грани простенка 0—1, осад- 
ка опоры ригеля и=2, 9—2, смещение концов стоек ра- 
мы А=19 ={. Опорные моменты ригеля М, — по грани 
простенка и My — по оси колонн находят из решения этой 
рамы от воздействия 0—1. Находят опорную реакцию И 
и определяют значение изгибающего момента по оси про- 
стенка 

М = V (lom + 20) — Qeot 1. 

Отсюда получают выражение для сдвиговой жесткости: 

Зи (1 + No) [4 CL + No) ++ 6% (1 + 210] 
cm = : ‚ (15.55) 

L (iy + 36) 

где ij — погонная жесткость ригеля рамной части комбинированной 
диафрагмы; lg — погонная жесткость стойки рамной части комбини- 
рованной диафрагмы; No=2o/lom (см. рис. 15.34). 

Если рамная часть примыкает к сплошной стороне 
с двух сторон симметрично, то значение сдвиговой жест- 
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Рис. 15.34. К расчету рамно-связевых систем с комбинированными 
диафрагмами 

а — рамная часть диафрагмы расположена с одной стороны; 6 — то же с двух 
сторон; в — то же в центре ‘ 

S 

Рис. 15.35. К расчету комбинированной диафрагмы 

кости в формуле (15.55) удваивают. Если комбиниро- 
ванная диафрагма образована двумя крайними простен- 

ками и средней двухпролетной рамной частью (см. рис. 
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15.84), то значение сдвиговой жесткости в формуле 
(15.55) также удваивают, но значение fy берут с коэф- 
фициентом 0,5. 

Сдвиговая жесткость рамно-связевой системы с ком- 
бинированной диафрагмой равна сумме сдвиговых же- 
сткостей рамы и рамной части комбинированной диа- 
фрагмы: 

К = 12/1 (5—1 + 7-1!) + Kem. (15.56) 

Продольные силы стоек многоэтажной рамы при 
Apr<0,7 мало влияют на работу конструкции. Если про- 
дольные силы стоек в расчете не учитывают, полагая 
v?=1, то усилия и перемещения рамно-связевой системы 
с комбинированными диафрагмами определяют по фор- 
мулам, полученным выше для рамно-связевых систем. 
Расчет таких систем с учетом ‘продольных сил стоек из- 
ложен в 15.9. 

Части суммарной поперечной силы Qs, воспринимае- 
мые стойками рам системы — Онс и стойками рамной 
части диафрагмы — ОФасс, распределяются пропорцио- 
нально их сдвиговым жесткостям 

Ол. с = Он (К — Kem)/K; Qag.c = Ор. Kom/K. 

Изгибающий момент стоек рамной части комбини- 
рованной диафрагмы определяют по поперечной силе как 

Мсо = Чав с (/2 или Meot = Факс 1/4, (15.57) 

если рамная часть с двух сторон. 
Опорный момент ригеля рамной части уравновеши- 

вается моментами стоек в узле: 

Мы = 2M ev! ИЛИ Ми == Meols (15.58) 

если рамная часть в центре. 
Опорный момент ригеля рамной части у грани про- 

стенка диафрагмы 
Мь =— Мы (1 + 1/65). (15.59) 

15.7. Связевые системы с однотипными 
диафрагмами с проемами 

15.7.1. Диафрагмы с одним или несколькими 
рядами проемов 

Рассмотрим связевые системы с однотипными верти- 
кальными диафрагмами, имеющими различное число ря- 
дов проемов: с одним рядом несимметрично расположен- 
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Рис. 15.36. К расчету диафраг- 
a й мы с одним рядом несиммет- 
gagny gm рично расположенных проемов 

Gage Of WE НЕЙ Guage Gu й 
РЕЙ НИНЕ by YY РЕЙ НЕ 
ЕЕ Е i 
YW И 72 
Cate kt ke Рис. 15.37. К расчету диафраг- 
| +4 МЫ 
oa b=2a a—c двумя рядами проемов; 6— 

-24 с несколькими рядами проемов 

ных проемов (рис. 15.36) или с несколькими рядами не- 
значительно отличающихся по ширине проемов (рис. 
15.37), сплошные и с проемами (см. рис. 15.27, 6). 

Вертикальную диафрагму с проемами рассматрива- 
ют как многоэтажную раму, у которой стойки — простен- 
ки, а ригели — перемычки. Поскольку в такой раме же- 
сткость стоек-простенков во много раз больше жестко- 
сти ригелей-перемычек, при определении сдвиговой 
жесткости К считают, что 1/5 — величина, малая 
в сравнении с 1/7. Тогда, согласно формуле (15.13), сдви- 
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говая жесткость диафрагмы с проемами 

К == 12r/I, (15.60) 

где г=»й: — суммарная погонная жесткость перемычек одного яру- 
са диафрагмы с несколькими рядами проемов. 

Кроме того, следует учесть, что ригели-перемычки 
только в пределах проемов имеют конечную жесткость 
Ви, но в пределах широких простенков становятся абсо- 
лютно жесткими. В таких случаях усредненная по всему 
пролету жесткость перемычки составляет Biry?, где y= 
—@/4; а — расстояние между осями простенков; dy — 
расстояние между простенками в свету. Погонная жест- 
кость перемычки 

in: = By \3/аФ. (15.61) 

Коэффициентом ф учитывают влияние деформаций 
сдвига перемычки. Полагая Сь=0,5Еь получают 

ф= 1 - 2,4 (+ /а)*, (15.62) 
где Ait — высота сечения перемычки, 

Суммарная изгибная жесткость простенков диафраг- 
мы В=>УВ,, где В, — изгибная жесткость отдельного 
простенка. Если диафрагмы в системе сплошные и с про- 
емами (см. рис. 15.27, 6), то суммарная изгибная жест- 
кость Bag+2B;. 

Характеристика жесткости диафрагмы с проемами Co- 
гласно (15.25), (15.22) 

A= HV К\/В; vi=1+B/Bp. 
Заметим, что при ^>3 в расчетных формулах усилий 

и перемещений можно принять ChA==shA; х=А. 
Изгибную жесткость вертикальной диафрагмы Ву (по 

сечению с проемами за вычетом жесткости простенков 
относительно своих осей) определяют по формуле (15.32). 
Для диафрагм в этой формуле расстояние между осями 
крайних простенков 6 =%а, при одном ряде проемов 
р — а. 

В общем уравнении (15.21) и его решении (15.24) 
краевые условия для вертикальных диафрагм с проема- 
ми остаются такими же, как и для рамно-связевых си- 
стем. Поэтому для расчета диафрагм с проемами следу- 
ет применять уравнения перемещений и прогибов (15.46), 
(15.47), уравнения изгибающих моментов и продольных 
сил простенков (15.48), (15.41). 

Поскольку продольные силы крайних простенков 
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вертикальной диафрагмы 

H 

N=— (1/0) [Quy dx, (15.63) 
x 

можно определить 

Н 

№1 =— (d/dx) | Чи dx = Qu. (15.64) 
x 

Дифференцируя уравнения (15.51), получают урав- 
нение поперечных сил перемычек диафрагмы 

Он = (НИ) (15+ shp — cha), (15.65) 

В симметричной диафрагме с двумя рядами проемов 
поперечные силы перемычек одного яруса равны. В диа- 
фрагме с несколькими рядами проемов это равенство 
принимают как допущение. 

Изгибающий момент перемычек по грани проема 
(рис. 15.38) в предположении, что нулевая точка момен- 
тов расположена в середине пролета в свету 

Ми = 9ца!2. (15.66) 

Эпюры усилий вертикальной связевой диафрагмы 
с проемами приведены на рис. 15.86. На эпюре Ми коор- 
динату максимума определяют (как и для рамно-связе- 
вой системы) из уравнения (15.52). Изгибающие момен- 
ты отдельных простенков определяют из суммарного мо- 
мента М пропорционально их жесткостям. 

Согласно уравнению равновесия обобщенных попереч- 
ных сил, поперечная сила от внешней нагрузки уравно- 
вешивается производной от изгибающего момента про- 
стенков и распределенным моментом перемычек М, т.е. 

M +M=), (15.67) 

где М = DQy a/l = Qy b/l. (15.68) 

Поперечная сила отдельного простенка 

Qj = М’ B;/B + (9/1) (a, + а); (15.69) 
здесь а1, Ag — расстояния OT OCH простенка до нулевой точки момен- 
тов перемычки слева и справа, 

Линия изгиба вертикальной диафрагмы с проемами 
близка по очертанию к линии изгиба консольной балки. 
На рис. 15.39 изображена линия изгиба диафрагм ес диа- 
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‘Puc. 15.38. Эпюра моментов перемычки 
диафрагмы с проемами 

Рис. 15.39. Линия изгиба диафрагмы 
1 —с проемами при A@-1...9 и v?=1,1; 2—сплош- 

ной 

пазоном значений характеристики жесткости A=1...9 при 
у? =1,1. 

Прогиб верхнего яруса диафрагмы с проемами со- 
гласно формуле (15.47) можно представить как f=fi+ 
- р, т.е. как сумму двух прогибов: 

вызванного податливостью перемычек 

pH* 2(x —1) — 1 — 15. 
h= 2. B A (15.70) 

и вызванного общим изгибом диафрагмы 
HA (v2 — 1 Ht jy ИО р (15.71) 
8В —-_- 8Bag 

здесь изгибная жесткость диафрагмы по сечению с про- 
емами | 

Bag = v2 В/(\? — 1) = Bo -+- В. 

Неремещения 6jg вертикальной диафрагмы с проема- 
MH от силы Ё=|, приложенной в уровне Xz, определяют, 
как и для рамно-связевых систем, по формуле (15.53). 

15.7.2. Зависимость между перемещениями 
диафрагмы и поперечными силами ее перемычек 

Для установления зависимости между горизонталь- 
ными перемещениями диафрагмы и поперечными сила- 
ми ее перемычек составляют уравнение равновесия изги- 
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бающих моментов перемычек и простенков в узлах. По- 
скольку нулевые точки моментов стоек расположены 
в середине высоты этажа, а нулевые точки моментов ри- 
гелей — в середине пролета 

2Q, 1/2 = У20и a/2, 

отсюда 

О, = Он Ха/1 = Фи В. (15.72) 

Полученное значение Qo подставляют в уравнение 
(15.16): 

x 

К (y’ +- (b/Bo) | Мах) = Qu ol. (15.73) 
0 

Отсюда получают зависимость 
x 

и = Qu b/(LK) — (6/By) { Мах. (15.74) 
0 

_ После двукратного дифференцирования выражения 
(15.74) с учетом, что Qyu==N’l, находят другую зависи- 
MOCTb: 

у” = (6/1) (Q4/K —Q,,/By)- (15.75) 

15.8. Определение прогибов и усилий 
в расчетных сечениях 

15.8.1. Данные о параметрах A ит? 
из опыта проектирования 

Опыт проектирования многоэтажных каркасных зда- 
ний показывает, что в рамно-связевых системах харак- 
теристика жесткости обычно находится в ограниченном 
диапазоне: A=0,5...2. Кроме того, из анализа различных 
конструктивных схем каркасных зданий следует, что при 
числе этажей до 16 в ряде случаев характеристика же- 
CTKOCTH рам А <0,7, т.е. продольные деформации стоек 
мало влияют ‘на значения усилий и прогибов рамно-свя- 
зевой системы. Поэтому, когда А;,‚<0,7, в расчетных фор- 
мулах усилий и перемещений принимают \2 =—|. 

Опыт проектирования вертикальных связевых диа- 
фрагм с проемами показывает, что по соотношению же- 
сткостей простенков и перемычек характеристика жест- 
кости A оказывается в диапазоне значений 1, =3...9. При 
A==12...15 влияние податливости перемычек незначитель- 

538



но. При малых значениях характеристики жесткости 
(A=1...2) перемычки весьма податливы и существенно 
снижают боковую жесткость здания. Продольные де- 
формации простенков оказывают существенное влияние 
на работу диафрагмы с проемами и всегда должны учи- 
тываться в расчетах. Весьма распространены значения 
коэффициента v?=—1,1...1,3, однако возможны и большие 
его значения. 

Для расчета усилий в элементах многоэтажных зда- 
ний от горизонтальных нагрузок с применением ЭВМ 
имеются разработанные программы на основе различных 
расчетных моделей. 

15.8.2. Расчет с применением таблиц 

При проектировании многоэтажных каркасных и па- 
нельных зданий, в первую очередь, определяют усилия 
в расчетных сечениях. Это необходимо и при выборе эко- 
номичного варианта конструкции в вариантном проекти- 
ровании. С этой целью можно воспользоваться приво- 
димыми расчетными формулами и таблицами, получен- 
ными из основных формул (15.47)... (15.65). 

Суммарный изгибающий момент сплошных диафрагм 
рамно-связевых систем или простенков диафрагм с про- 
емами связевых систем в заделке 

М = — [(v? — 1)/2 + a,] pH?2/v3. (15.76) 
Суммарная поперечная сила сплошных диафрагм рам- 

но-связевых систем или простенков диафрагм с проема- 
ми связевых систем в заделке Q = pH или по фактиче- 
ской нагрузке 

Q = Qact- (15.77) 

Значения М и Q распределяются между отдельными 
сплошными диафрагмами и простенками диафрагм 
с проемами пропорционально их изгибным жесткостям. 

Максимальная суммарная поперечная сила стоек рам 

О. = В pH/v?. (15.78) 
Максимальная поперечная сила перемычек диафраг- 

мы с проемами 
Он = Ry pH/v? 6. (15.79) 

Продольная сила крайних стоек многоэтажной рамы 
или простенков диафрагм с проемами в первом этаже 

М = (М —М)/5; M,=—0,5pH?. (15.80) 
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Рис. 15.40. К примеру рас- 
- , - _ чета рамно-связевой систе- EI Н “ 

р 6 x 10 = 60 

Г | 
a
 

Прогиб верхнего яруса рамно-связевых систем или 
простенков диафрагм с проемами связевых систем 

Ё = [(v? — 1)/8 -+ a] pH*/B. (15.81) 
15.1. Значения коэффициентов ©; и GO. для определения изгибающих 
моментов и прогибов вертикальных диафрагм в рамно-связевых 
системах и простенков диафрагм с проемами в связевых системах 

iN 0 0,5 0,75 1 1,25 

Oy 0,5 0,48 0,445 0,41 0,377 
Oy 0,125 0,117 0,108 0,09 0,079 

Продолжение табл. 15.1 

А. 1,5 1,75 2 2,5 3 >4 

Oy 0,351 0,32 0,3 0,261 0,332 | (A—1)/A2 
Qe 0,067 0,059 0,05 0,038 0,0298 а 

—@1)/^^ 

Значения коэффициентов ©, G2 приведены в табл. 
15.1, коэффициента А, — в таба. 15.2. 

Пример 1. Определить прогиб и усилия от горизонтальной нагруз- 
KH в элементах сборного железобетонного 16-этажного здания, рабо- 
тающего в поперечном направлении по рамно-связевой системе (рис. 

15.2. Значения коэффициента К, и координаты Ey для определения 
максимальной суммарной поперечной силы стоек рам в рамно- 

связевых системах и максимальной суммарной поперечной силы 
перемычек диафрагм с проемами в связевых системах 

А. 0,5 0,6 0,75. 1 1,25 

ke 0,037 0,052 0,075 | 0,115 | 0,153 
Е 0’93 0’9 0'85 | 077 107 
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Продолжение табл. 15.2 

А 1,5 1,75 2 2,5 3 

hy 0, 187 0,218 0,247 0,297 0,34 
Eo 0,63 0,58 0,54 0,47 0,38 

Продолжение табл. 15.2 

A 4 5 6 7 8 

k, 0,43 0,48 0,54 0,58 0,63 
Eo 0,35 0,32 0,3 0,28 0,26 

Продолжение таба. 15.2 

А 10 12 15 20 .30 

ky 0,67 0,71 0,75 0,8 0,89 
Eo 0,23 0,21 0,18 0,15 0,11 

15.40). Сетка колонн 6X6 м; высота этажей [=3 м; высота здания 
Но=48 м. Ригели поперечных рам сечением 250X500 мм; колонны BO 
всех этажах сечением 450X450 мм. В здании запроектированы три 
поперечные и две продольные диафрагмы толщиной 140 мм. Меж- 
дуэтажные перекрытия из крупных панелей. Стыки и сопряжения 
сборных элементов выполнены на сварке закладных деталей с замо- 
ноличиванием. Класс бетона B25. 

Решение. Жесткость железобетонных элементов определяют как 
для сплошных бетонных сечений. Результаты вычислений жесткости 
элементов приведены в табл. 15.4. 

Изгибная жесткость трех поперечных диафрагм В=3.87Х 107 = 
=261.107 кН.м?. 

Сдвиговая жесткость многоэтажных рам по формуле (15.13) 

K 12 12. 104 

зы + r-}) 3 (73-1 + 18,7—}) 

Изгибная жесткость многоэтажных рам каркаса по формуле 
(15.33) 

By = (1/2) Ey Ab? = (1/2) 4,3. 107.122 = 310.107 кН-м?. 

Расчетная высота здания по формуле (15.5) 

H=H—— = 48 —° 
n 

== 60.10 кн. 
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15.3. Расчетные данные к npHMepy-15.1 

Жесткость Для стоек Для ригелей 

Изгибная В=9,1.104 кН.м? B=7-104 кН.м? 
Погонная i=3,03-104 кН.м i=1,17-104 кН.м 
Суммарная погон- | $=73. 10% кН-м r=18,7-104 кН.с 
ная „ 
Суммарная осевая | ЕьА=4,3.107 кН 
крайних стоек 

Характеристика жесткости многоэтажных рам каркаса по фор- 
муле (15.29) ^„=НУ K/By=48 У (60-10*) /310-107=0,67 < 0,7; 
следовательно, влиянием продольных деформаций стоек в расчете 
можно пренебречь и далее в расчетных формулах принимать v?=1. 
Характеристика жесткости рамно-связевой системы по формуле 

(15.25) A=H У v?K/B=48y. (1.60.10“)/261:107=0,73. 
Прогиб здания от нормативной нагрузки f<H/500. По формуле 

(15.81) и табл. 15.1 находят f = a, pH4/B = (0,109-484p)/261-107 = 
=2,20-10-* p (р — нагрузка на 1 м высоты и Ha всю длину здания). 

Усилия в элементах здания определяют от расчетной нагрузки. 
Суммарный изгибающий момент днафрагм в заделке по формуле 
(15.76) и табл. 15.1 M=—a, рН?=0,45.48*р=р—1035р; для одной 
диафрагмы М=— (1/3) 1035 р=—345 р. Поперечная сила диафрагм 
в заделке Q=pH или от фактической нагрузки Q=Qaet. 

Суммарная поперечная сила стоек рам (максимальная) по фор- 
муле (15.78) и табл. 15.2 Qysr=h, pH =0,072-48p=3,46p; для одной 
рамы Q;r= (1/8) 3,46р=0,43р. 
5 воролольная сила крайних стоек рам в первом этаже по формуле 

N = (М. — M)/b =— (0,5 —0,45) 482р/12 =— 9,6р; 
для одной крайней стойки N=—(1/8)9,69=—1,2p. 

Коэффициент уменьшения жесткости крайних стоек при &т/о1= 
==1,17/3,03=0,39 (см. 15.2.2), В=0,55. 

Поперечные силы: крайних стоек рамы 

9=0 В 0,55 
— r — 

в 21 
средней стойки — Q=0,21 р. 

Изгибающие моменты стоек рам определяют по поперечным си- 
лам согласно формулам (15.3). (15.4). 

Пример 15.2. Определить прогиб и усилия от горизонтальной на- 
грузки в элементах сборного железобетонного 16-этажного здания, 
работающего в поперечном направлении по связевой системе с одно- 
типными диафрагмами (рис. 15.41). Сетка колонн 6X6 м; высота 
этажей 4,2 м; высота здания Н==67,2 м. Колонны во всех этажах се- 
чением 450X450 мм. В здании четыре поперечные диафрагмы с од- 
ним рядом проемов и продольные многопролетные рамы. Перемычки 
сечением 3001200 mm, Междуэтажные перекрытия из крупных па- 
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Рис. 15.41. К примеру pac- ! 
чета связевой диафрагмы с s 

проемами | «> 

te 

&x 10 = 60 

нелей. Стыки и сопряжения сборных элементов выполняют на сварке 
закладных деталей с замоноличиванием. Класс бетона B25. 

Решение. Жесткость железобетонных элементов определяют как 
для сплошных бетонных сечений: Ви =116.10* кН-м?. По формуле 
(15.62) ф=1-2,4йи, /а)?=1-+2,4 (1,2/5,55) 2 = 1,13. 

С учетом деформаций сдвига By =116-104/1,13=103-104 кН.м?, 
Расстояние между осями простенков диафрагм с одним рядом прое- 
мов b=a=12 м. Пролет ‘перемычки в свету &=5,55 м. Отношение 
у=а/а,=2,16. Погонная жесткость перемычки по формуле (15.61) 

103. 103 
Bit ys = — 2, 163 = 8,6-10* кН-м. 
а 

Сдвиговая жесткость диафрагм при одном ряде проемов по формуле 
(15.60) K=12r/l=12-86-104/4,2= 247-104 KH. 

Изгибная жесткость простенков диафрагмы В1=В.=15,8Ж 
X10’ кН.м?. 

Суммарная изгибная жесткость двух простенков В=31,6Х 
х 107 кН.м?. 

Осевая жесткость простенков ЕьА =3,5- 107 KH. 
По формуле (15.33) Вь= (1/2) Еь Аб? = (1/2)3,5-107-12?=252x 

Ж107 кН. м?. 
Изгибная жесткость вертикальной диафрагмы по сечению с про- 

емом Ва‚=Вь-+В=283,6. 107 кН.м?. 
По формуле (15.23) у? = 1+-B/By = 1+31,6-107/252-107 = 1,125. 
Расчетная высота здания при п=16 составит: Н=Но=67,2 м. 

as sep PaKTepHCTHKa жесткости всртикальной диафрагмы по формуле 
2 

i= HV v?K/B = 67,2 V 1,125-247- 104/31 ,6-107 = 6,3. 

= 

Горизонтальная нагрузка р, действующая на одну вертикальную 
диафрагму, равна 1/4 всей нагрузки, действующей на продольный 
фасад здания (поскольку все четыре вертикальные диафрагмы зда- 
ния однотипны). Прогиб диафрагмы определяют от действия норма- 
тивных нагрузок, усилия в элементе — при расчете прочности от рас- 
четных нагрузок. 

По формуле (15.81) и табл. 15.1 

f = [(%2 — 1)/8 + a] pH*/Bv? = [(1,125 —1)/8-- 

+ 0,0092] 67, 2* p/(31,6-107- 1,125) = 13,9- 10-4 p; 

прогиб диафрагмы с недеформируемыми перемычками 

| = РН4/(8Вав) = 67,2% р/(8.283,6. 107) = 9, 10-4 р; 

следовательно, под влиянием податливости перемычек прогиб диаф- 
рагмы увеличивается в 1,53 раза. 
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Суммарный изгибающий момент простенков в заделке по форму- 
ле (15.76) 

М =— [(% — 1)/2 + oy] pH?/v? =— [(1, 125 — 1)/2+ 
-- 0, 134] 67,22 p/(1, 125) =— 790p; 

для одного простенка М=—3З95 р. 

Поперечная сила простенков диафрагмы в заделке Q=pH, или 
от фактической нагрузки Q=Qact. 

Поперечная сила перемычек (максимальная) по формуле (15.79) 
и табл.«[5.2. 

Qi: = & pH 1/(bv?) = 0,55.67,2.4,2р/(12.1,125) = 11,6р. 

Изгибающий момент перемычек 

М = Он do /2 = (11,6-5,55/2) р = 32,2р. 

Продольная сила простенков в первом этаже по формуле (15.80) 

М = (М, — M)/b =— (0,5-67, 22 р — 790p)/12 = 123p. 

15.9. Системы с разнотипными вертикальными 
конструкциями 

15.9.1, Общие положения расчета 

К системам с разнотипными вертикальными конст- 
рукциями относятся: связевые системы с несколькими 
разными диафрагмами, имеющими различное число ря- 
дов проемов; рамно-связевые системы с комбинирован- 
ными диафрагмами при учете деформаций от продольных 
сил стоек; рамно-связевые системы, имеющие диафрагмы 
с проемами, и др. (рис. 15.42). Решают такие системы 
с помощью общего уравнения (15.21). При числе разно- 
типных вертикальных конструкций, равном т, получим 
систему т дифференциальных уравнений (15.21) и два 
добавочных уравнения: 

Py (х) + рз (х) +. ..-Н Pm (х) = р(х); 

Ма: + Мо» +---+ Mom = Mo. 

При большом числе разнотипных вертикальных KOH- 
струкций целесообразно применять расчетную схему 
с ограниченным числом дискретных связей между вер- 
тикальными конструкциями (рис. 15.43) и решать си- 
стему алгебраических уравнений. Практически достаточ- 
ную точность решения достигают при трех-четырех 
связях по высоте. При этом единичные перемещения вер- 
тикальных конструкций определяют No формуле 
(15.33). 
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Рис. 15.42. К расчету связевых 7 2 
систем с разнотипными BepTH- . 
кальными конструкциями I, 2, К, 
п — различные типы вертикальных 

конструкций \ 

Рис. 15.43. К расчету систем с дис- 
кретными связями 

1 — диафрагма с проемами; 2— 
многоэтажная рама M
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15.9.2. Система с двумя разнотипными 
вертикальными конструкциями 

Если система состоит из двух разнотипных верти- 
кальных конструкций, задача сводится к системе двух 
дифференциальных уравнений (15.21) 
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У и 

Ву“ —K, му —К, Ми/Ву — p, () =0; 
п (15.82) 

Ву“ —K, %у — К, М»/В» — Po (*) =0 | 

и двум добавочным уравнениям 

р1 (х) + рэ (х) =p; Mor + Мо» = Мо. 

Затем оба уравнения системы (15.82) суммируют, под- 
ставляя при этом значение Мо = Мо — Ми. Из получен- 

ного уравнения находят Moi, определяют р! (х) =— Му: 
и подставляют их значения в первое уравнение системы 
(15.82). Получают дифференциальное уравнение шесто- 
го порядка относительно перемещений с четными произ- 
водными. Учитывая, что суммарный изгибающий момент 
простенков М=—— Ву”, получают дифференциальное 
уравнение четвертого порядка, которое для нагрузки 
p(x) =p имеет вид: 

M'V — 242 М+М —cMy — ep =0, (15.83) 

где 2а? = (1/B) (м К, НУ K,); (15. 84) 

64 = [K, К» (В + Boy + Boz)]/BBox Boa: (15.85) 

C= Ky K2/Boy В»; е= Ky /Ва + Ke/Boa; (15.86) 

м=1- В/В; vjy=1+B/B,. (15.87) 

Здесь В — суммарная изгибная жесткость простенков и сплошных 
диафрагм; Ki, Ke, Bor, Boo — значения соответствующие сдвиговых 
и изгибных жесткостей первой и второй диафрагм; при этом должно 
быть соблюдено условие 

К1/Во — Кэ/Ву» # 0. (15.88) 

По значению параметров жесткости конструкций мно- 
гоэтажных зданий обычно b?<a?, В этом случае решение 
уравнения (15.83) дает уравнение изгибающих моментов 
простенков диафрагмы: 

М = рН? [С, сп ах - С. ЗВ о х- С. спа, х - С. ЗВ ах — 

—0,5 (1 — &) & -Ы, (15.89) 
где #1 = c/b*; t, = (е — 2a? t,)/H? 6%} (15.90) 

ад = И ax V at — 64, (15.91) 

Изгибающие моменты между отдельными простенка- 
ми распределяются пропорционально их изгибным же- 
CTKOCTAM. 
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Краевые условия: 

1) М’ (0) =рН; 2) М” (0) — SEM M’ (0) = 0; 

3) M(A)=0; 4) М(^)=Ь— 

Первое краевое условие обусловлено тем, что угол пово- 
рота вертикальных диафрагм в заделке и’ (0) =0; отсю- 
да, согласно (15.17), при нулевом промежутке интегри- 
рования N будет — Ву” (0) = (0) или М’(0) =рН. 

Второе краевое условие получено после двукратного 
дифференцирования уравнения _ равновесия обобщенных 

поперечных сил системы М"-- М, 1 М. =(), 
С учетом (15.73) из значений О 1 (0) = Qit2(0) =0 по- 

лучают М”” (0) + (Ki+Ke) y’” =0, отсюда 

М" (0) — ие М’ (0) =0. 

Третье и четвертое краевые условия не требуют пояс- 
нений. 

Значения постоянных интегрирования, найденные из 
решения линейных уравнений, с точностью до множителя 

2. РН?: 
sha, — А, (ЕЛА —1 eee 1 ‚ (6 а ^2 ‚ Gs Мо ‚ (15.92) 

UA, ch Ay Ay 

ь ЗНА, —A, (ЕН —1 
C, = 12 (ным ), С. =, (15.93) 

МА» СПА МА 

где po A? — №; A= 0H; A= OH; (15.94) 

B=M—M(1—4,); w= a5 =A, (1—4,); (15.95) 

№ = H? (К, +K,)/B. (15.96) 

Уравнение перемещений системы получают после 
двукратного интегрирования уравнения изгибающих мо- 
ментов (15.89) и определения постоянных интегрирова- 
НИЯ ИЗ условий y (0) = и’ (0) =0. 
Тогда 

pe y= [(1 —che, x)C, IM + (а, x—sha СИМ + 

+ (1— сва, x)C,/A5 + 

+ (©, х —sh ох) Cy /Ag ++ (1, /2) (2/2 — #13) + 8/12) —t, #17. 
(15.97) 
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Поперечные силы перемычек диафрагм, стоек рамно- 
связевых систем и комбинированных диафрагм удобнее 
определять из другого дифференциального уравнения. 
Запишем уравнение равновесия обобщенных поперечных 
сил в горизонтальном сечении системы 

M+ М, + М =0; Q = pH (1 —§); (15.98) 

Здесь распределенные моменты перемычек M,, М. опре- 
деляют по формуле (15.68); в рамно-связевой системе 

с диафрагмами, имеющими проемы, М = Ох, а в рамно- 
связевой системе с комбинированными диафрагмами 

М1 =Qag,c, Мэ = Он,с. . 
С учетом того, что M’=By”’ и что значение y”’, со- 

гласно (15.75), справедливо для каждой диафрагмы 
с проемами (поскольку их перемещения у равны), полу- 
чим систему двух дифференциальных уравнений: 

(B/K,) М. -- м М, — My -+ Q, = 0; 
(B/K,) My — Vj; М, — M, + Q, =0. 

Для каждой вертикальной конструкции из системы 
уравнений (15.99) получают дифференциальное уравне- 
ние четвертого порядка. Для первой диафрагмы оно име- 
ет вид 

И 

(15.99) 

МУ — 20? М + 64 Mi, — c, Q, =0; (15. 100) 

здесь 2а?, b* сохраняют Te же значения, что ив (15.84), 
(15.85); 

c, = (1/B") (vi, —1) K, K,; (15.101) 

для второй диафрагмы 

c, = (1/8*) (v}—1) K, K,. (15.101 ,a) 

Решение уравнения (15.100) дает уравнение распре- 

деленных моментов перемычек М; или поперечных сил 
стоек Q;. Для первой диафрагмы 

М! = pH (Cy сво, х-- С» зв о х + Су сна х -- Су зна, х -- 

+ 23 (1—8), (15.102) 

где t, = (ут — 1)/(vj vir —1)3 

для второй диафрагмы 

ts = (м— 1/1. (15.103) 
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Краевые условия: 1) M,(0)=0; 2) М1 (0) + 

(В) К. Qo(0)=0; 3) Mi(H)=0; 4) Mi (H) — 
— (1/B) Kip=0. 

Значения постоянных интегрирования 

wi —t, А (431 — 4,45) (1-+4, sha,) 
=; = 2 42 — м—№ м (М — 43) cha, 

(15. 104) 

a мым __ (021 —t, 94) (1 +4, shA,) 

er Sor re ny (AZ —23) cha,” 
| (15.105) 

где Ay, = Н”К,/В; jp = HK, /B. (15. 106) 

При определении постоянных интегрирования для 
второй вертикальной конструкции в формулах (15.104), 
(15.105) вместо Ao; следует принимать Ago. 

По найденным значениям М; вычисляют изгибающие 
моменты перемычек. При этом согласно формулам 

(15.66), (15.68) для каждой диафрагмы Ои=МИЬ, от- 
сюда 

Mit = Онао/2 = М lay/2b. (15. 107) 

Поперечные силы стоек рамно-связевых систем и сто- 
ек комбинированных диафрагм, как изложено, опреде- 
ляют как Q; =M). 

Продольные силы крайних простенков определяют 
интегрированием уравнения (15.102). В соответствии 
с (15.63) и (15.68) для крайних простенков каждой 
диафрагмы с проемами 

ен — eh 2) |+ (sh Ag — sh a, x) Sh + (cht 

— cha) —* + (1 — =) at i=1,2 (15.108) 
2 

Для определения перемещений и усилий этой систе- 

мы с разнотипными вертикальными конструкциями име- 
ется программа расчета на ЭВМ. 
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——_— хим ‚Рис. 15.44. К примеру рас- 
| , | | © чета связевой системы с pa3- 

Sif — | ——— < нотилными диафрагмами с 
иж и—и—\ проемами 

| < 
бх 107.60 

Пример 15.3. Определить прогиб и усилия от горизонтальных 
нагрузяк в элементах 16-этажного здания, работающего в поперечном 
направлении по связевой системе с разнотипными вертикальными 
диафрагмами (рис. 15.44). Сетка колонн 6X6; высота этажей 4,2 м; 
высота здания Hy=67,2 м. Диафрагмы с одним и двумя рядами про- 
емов и сплошные. В продольном направлении идут многопролетные 
рамы. Расстояние между осями крайних простенков первой диафраг- 
мы 6=2а=15,55 м, второй — b=a=12 м. 

Решение. Значения жесткости элементов диафрагм и расчетные 
параметры приведены в табл. 15.4 и 15.5. 

15.4. Значения жесткости диафрагм 

Диафрагма с проемами Сплошная 

Жесткость элементов диафрагма 
первая вторая ` 

Суммарная изгиб- | В, =40,16.107 | В. =63,68. 107 — 
ная простенков кН. м? кН. м2 
Изгибная В1=472.107 | “Bog=500-10" | Bag=31 , 84-10? 

KH - M2 KH - M2 KH -M?2 
Сдвиговая - K,=71,5-104 K,=562- 104 — 

| KH KH 

Суммарная изгибная жесткость = В:- Bo+ Ва. = 135,68 X 
х107кН-м?. Условие (15.88), К!/Ви>ЕК?2/Воо, т.е. 1,15: 104A11,3X 
Хх 10-*, соблюдается. } 

Прогиб верхнего яруса здания при &=1 по формуле (15.97) f= 
=29,45.10-3 (pH*/B). 

Для расчета моментов перемычек и продольных сил простенков 

второй диафрагмы с проемами также вычисляют #3, Ао, (1.2.3.4. 

Заметим, что при шарнирном соединении перемычек с простенка- 
ми прогиб f = 125.10-3 (pH‘*/B), т.е. увеличивается больше, чем 
в.4 раза. 

Суммарный изгибающий момент простенков диафрагм с проема- 
ми и сплошных диафрагм определяют в заделке по формуле (15.89): 
M=0,22 рН?. Этот момент распределяется между отдельными эле- 
ментами пропорционально их изгибным жесткостям. 

Изгибающие распределенные моменты перемычек определяют по 
формуле (15.102): максимальный момент перемычек первой диафраг- 
мы М=0,073 рН при &=0,35; максимальный момент перемычек BTO- 
рой диафрагмы M=0,320 рН при &=0,35, Затем определяют изгиба- 
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15.5. Значения расчетных параметров 

Значение параметров Номер формулы 

У! = 1,29; у =1,29 (15.87) 
a? =2,98-10-3; b”=1,4-10-8 (15.84), (15.85) 
t) = 122,3-10-3; to=85,5- 10-8 (15.90) 
и =15,5.10-3; a2=76- 10-3 (15.91) 
м=о,Н=1,041; Ap=a2H =5,11; 42 =21,19 (15.94), (15.96) 
Для расчета прогибов и изгибающих, мо- 
ментов простенков: 
C,=—86,153- 10-3; С.=67,004.10-3 (15.92) 
С. =—157,850.10-3; С. = 158,244.10-3 (15.93) 

Для расчета моментов перемычек и про- 
дольных сил простенков первой диафрагмы 
с проемами: 

=435.10-3; 42, =2,39 (15.103), (15.106) 
C,;=—361,524- 10-3; Cp=497,053- 10-8 (15.104) 
C3=—76,138- 10-3; C4=76,014- 10-3 (15.105) 

ющие моменты перемычек по грани проема, пользуясь формуламн 
(15.66), (15.68). 

Продольные силы крайних простенков определяют при х=0 по 
формуле (15.108): для первой диафрагмы с проемами N= 
== —0,06рН?/б; для второй М=—0,22рН?/а. 

15.10. Влияние податливости оснований, 
изгиба перекрытий в своей плоскости 

на работу многоэтажной системы 

15.10.1. Влияние податливости оснований 

Под влиянием неравномерного давления основания 
на грунт происходит крен фундамента и вертикальной 
диафрагмы. При этом возникают дополнительные пере- 
мещения многоэтажного здания. В рамно-связевых си- 
стемах под влиянием податливости основания увеличива- 
ется доля нагрузки, передающейся на рамы, особенно 
в верхних этажах. Из-за податливости основания под 
фундаментами колонн также создается дополнительное 
смещение рамного каркаса, однако в этой конструкции 
его влияние мало. 

Чтобы повысить пространственную жесткость много- 
этажных зданий и устранить дополнительные прогибы, 
возникающие вследствие податливости основания, необ- 
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ЕТ | Рис. 15.45. К учету влияния 
[| податливости основания 

<> 
z 
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yaw = 
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| of 1 TTT 
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8 WE 

ходимо уплотнять грунты основания сваями или ycTpaH- 
вать сплошную фундаментную плиту и т. п. Податливость 
свайного основания, особенно при сваях-стойках, не су- 
щественна. 

Под влиянием момента М осадка края фундамента 
вертикальной диафрагмы (рис. 15.45) 

и == p/Cy == Ма/2С Г, (15.109) 

отсюда крен фундамента (пренебрегая деформацией са- 
мого фундамента) 

9 = 2и/а = М/Вл, (15.110) 
где Bs:=C ] — угловая жесткость фундамента; С,— коэффициент 
постели при неравномерном обжатии основания; Г — момент инерции 
подошвы фундамента; а — размер стороны фундамента в плоскости 
изгиба. 

В связевых системах с общим фундаментом дополни- 
тельный прогиб под всеми простенками диафрагмы под 
влиянием крена фундамента 

f = 0H. (15.111) 

Для рамно-связевых систем в решении (15.24) следу- 
ет принять краевые условия с учетом податливости 
основания: 1) (0) =0; 2) w’(0) = —ВМ(0)/Вв = 
= Bw” (0)/В:ь, т.е. угол поворота диафрагмы в основа- 
нии пропорционален изгибающему моменту *; 3) w’(0)/ 
[№252 — w” (0) =Qo(0); 4) w, =0. 

Постоянные интегрирования определяют из решения 

* Членом H;:09(0) в выражении изгибающего момента как ве- 
личиной относительно малой пренебрегают, 
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системы уравнений: 

С. = — С = — ps3 net, |"; С. = pss n/v*s 

© a pei tall eA sh A) — I (15. 112) 
4 52 v2 sha | 

Здесь Go — характеристика податливости основания, определяемая 
как - 

(v? — 1) A2 
а, = {v3 + 7 Bs | == бя + Фи В, (18.113) 

где 
By =AshA/(l +AshA); Ва =AshA/chd. (15.114) 

Qrt— коэффициент податливости основания, определяемый как 

| фиг = В/НВн- (15.115) 
При абсолютно жестком основании 0=1; фн==0. 
Уравнение перемещений рамно-связевой системы 

с учетом податливости основания после подстановки 
в (15.24) значений постоянных интегрирования принима- 
ет вид 

4 ps: 1. —_ 

= JAP — 8/2 + a neh — Go (Tr Asin) 1 
cha 

sh gm — 

(v2 — 1) № 

2 

Усилия в элементах конструкции здания с учетом по- 
датливости основания определяют следующим образом. 
Изгибающий момент диафрагмы 

— A -- (82/2 — 8/3 виз) (15.116) 

, pH? [1 М =— ww’ =— a | BPO Ge (1 a9 x ch 9) — 

Ay + A AchA— 1 
at sh |. (15.117) 

Поперечные силы вертикальной диафрагмы 

Qe =’ =, [pt 

4 Go (1 FOO cho т sho | (15.118) 

Поперечные силы стоек рам 

И о а 
_. area" ch. (15.119) 
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Рис. 15.46. Зависимость эпюры моментов 
вертикальной диафрагмы рамно-связе- 
вой системы от характеристики податли- 

вости основания 

Под влиянием податливости основания уменьшаются 
характеристика с и изгибающие моменты в основании 
вертикальной диафрагмы (рис. 15.46). 

Пример 15.4. Определить прогиб и усилия от действия горизон- 

тальной нагрузки в элементах 16-этажного здания, работающего 
в поперечном направлении по рамно-связевой системе, с учетом по- 
датливости основания по данным примера 15.1. Размеры фундамента 
поперечных диафрагм —2Ж16 м; коэффициент постели при неравно- 

мерно обжатом грунте Сф=0,5 МПа-см-!, или 5.10-* кН/мз. 
Решение. Угловая жесткость фундаментов трех диафрагм 

Byr= Col =3-5-104(2- 16°) /12=10,2-107 KH/H. 

Коэффициент податливости -основания по формуле (15.114). 

фл:=В/(НВ,:) =261.107/(48.10,2.107) =0,53; ^=0,73;. chA=1,28; по 
формуле (15.114), сНА=0,73; В. =0,38, Bo=0,48; по формуле (15.45) 
х=1,24; характеристика податливости основания по формуле 
(15.113) при v?=1 

_ 1 + Фя By — it 0,53-0,38 

"1+ Фив, — 1-0,53.0,48 
= 0,95. 

Прогиб здания, согласно формуле (15.116), при ф=А, 

pa РИ _pH* 1—7 и — 

2/2 В Аз 

Следовательно, в сравнении с прогибом f=2,20-10-*p под влиянием 

податливости основания прогиб здания увеличивается в 2,75 раза, 

Изгибающий момент в заделке диафрагмы, согласно формуле 
(15.117) при ф=Ё=0, v?= 
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Ay x*—1 

А? 

Для одной диафрагмы М=—261р; в сравнении с изгибающим мо- 
ментом при неподатливом основании М=—345р — уменьшение на 
24 4%. Поперечные силы стоек рам Qyr определяют в нескольких се- 

чениях по высоте, пользуясь формулой (15.118). 
Пример 5. Определить прогиб от горизонтальной нагрузки на 

16-этажное здание, работающее в поперечном направлении по свя- 
зевой системе, с учетом податливости основания по данным при- 
мера 2. Размеры фундамента, общего под обоими простенками ди- 

афрагмы, 2,8Ж20 м; коэффициент постели при неравномерном об- 

жатии грунта Сф=0,5 МПа.см-! или 5. 10-*‘кН/мз. 
Решение. Угловая жесткость фундаментов диафрагмы Ву: = 

=Сф/=5. 104 (2,8.203)/12 = 10,5.107 кН.м._ 

Момент в заделке диафрагмы М=рН?/2=67,2?р/2=2250р (знак 
минус опущен). 

Крен фундамента по формуле (15.110) 0=М/В;. =2250/10,5Ж 

X 107 =2,15-10-5p. 
Дополнительный прогиб днафрагмы под влиянием крена фунда- 

мента по формуле (15.111) f=OH=67,2-2,15-10-5p=14,5-10-4p, 

Суммарный прогиб f=13,9-10—-4p+ 14,5-10-4p=28,4- 10-4р. 
Следовательно, под влиянием податливости основания прогиб зда- 
ния увеличился в 2,05 раза. 

15.10.2. Влияние изгиба перекрытий в своей плоскости 

В связевых системах при действии горизонтальных 
нагрузок прогиб перекрытий при изгибе в своей плоско- 
сти может стать соизмеримым с прогибами вертикальных 
диафрагм, если последние будут размещены Ha относи- 
тельно больших расстояниях (рис. 15.47). В этом случае 
крайние вертикальные диафрагмы разгружаются, сред- 
ние пригружаются и система перестает работать по пло- 
ской расчетной схеме. Распределение нагрузки между 
диафрагмами с проемами, пропорциональное Мо’, или 
между сплошными диафрагмами, пропорциональное же- 
сткости B;, происходит только при абсолютно жестких 
перекрытиях. 

Принимают перемещения крайних диафрагм за у, 
средних диафрагм — за y+/. Прогиб междуэтажных пе- 
рекрытий в своей плоскости | для здания длиной L и ши- 
риной Й от равномерно распределенной горизонтальной 
нагрузки интенсивностью р(х) ИГ, и сосредоточенных сил 
(реакций крайних и средних диафрагм) определяют как 
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Рис. 15.47. К пространственному расчету многоэтажного здания с 
учетом изгиба перекрытий в своей плоскости 

для однопролетной балки. Реакции при трех вертикаль- 
ных диафрагмах составляют: в крайних сплошных диа- 
фрагмах — 0,5p, (х)[, в средней диафрагме с проемами— 
Po(x)l; при этом р! (х) + р (х) =pe(x). Тогда прогиб пере- 
крытий 

[1.3 

Г = By [Sp (х)/384 — pg (x)/48] == [p, (x) — ар (x)]/C, (15.120) 

где С = (Фак By1)/IL3. (15.121) 

Здесь С — отпор перекрытия; Вл — жесткость перекрытия при изги- 
бе в своей плоскости, которую определяют с учетом деформаций 
сдвига и уменьшают делением Ha ф=1-2,4 (1 /Г,)?; а=0,38 и фав= 
=48 — числовые коэффициенты (при четырех вертикальных диаф- 
рагмах a=0,27; фа‹ = 64,8). 

Реакция p(x) в выражении (15.120) зависит от соот- 
ношения упругих и геометрических характеристик гори- 
зонтальных и вертикальных диафрагм. Поскольку 
р. (х) =Ви! из (15.120) | 

f = [By y'Y — ар (С, (15.122) 
где В, —суммарная изгибная жесткость сплошных крайних диа- 
фрагм. 

Из (15.122) находят 

ИУ = (1/В1) [ap (x) + СЛ. (15.123) 
Уравнение равновесия обобщенных поперечных сил 

в горизонтальном сечении здания с крайними сплошны- 
ми диафрагмами и средними с проемами имеет вид 

— Ву" — В (у +P)+M=Q, (15.124) 

где В› — суммарная изгибная жесткость простенков средних диа- 

фрагм. 

5056



_ После преобразования уравнения (15.124) с учетом 
(15.73) и дифференцирования по x 

By'Y + В, f'Y — К (y” + Р) — (K/By) № —р(х) =0, (15.124) 
где В=В,-+ Во. 

Из уравнения моментов в горизонтальном сечении 

№ = М. — М = М, -+ Ву" + Baf". (15.196) 
_ После подстановки в уравнение (15.125) выражения 

№ по (15.126) и значения } по (15.122) для распреде- 
ленной нагрузки р(х), изменяющейся линейно, получают 
обобщенное уравнение изгиба пространственной системы 

2 В. В B, Ку " Baba yn BAR yay KB, ото 
(15.127) 

re № =1-- B/B,, (15.128) 
Следует обратить внимание на то, что из обобщен- 

ного уравнения (15.127), когда перекрытия абсолютно 
жесткие и C->oo, получают уравнение (15.19) для плос- 
кой расчетной схемы. 

Если учесть, что Ву”’=— М, то уравнение (15.127) 
можно привести к моментному уравнению шестого по- 
рядка. 

При сплошных крайних и средних вертикальных диа- 
фрагмах уравнение (15.125) принимает вид 

Ви + B, РУ— р (х)=0. (15.129) 

После подстановки в уравнение (15.139) значения 
ИУ по (15.123) получают уравнение прогибов перекры- 
тий в функции координаты х по высоте здания 

ВС В 
В+. 1 (| — =) p(x) =0, (15.130) 

By By 

Уравнение (15.130) представляет собой уравнение 
балки на упругом основании с коэффициентом постели С 
(см. гл. 12); оно приводится к виду 

(51/4) FY +f —(w/C) p(x) =0, (15.131) 
4 

re $1 = V 4B,B,/BC; (15.132) 

и = В, /Вз — a. (15.133) 

Здесь $! — линейная характеристика, 
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Если балка Ha упругом основании — длинная (A= 
=—=Н/$,>3), то уравнение (15.131) имеет решение: 

f= С: 1+ Ce Ne + (H/C) р (x), (15.134) 

где 111 =e"? cosg; Yue sing; g=x/s;. 

Краевые условия: 1) {(0) =0; 2) f’ (0) =0. 
Постоянные интегрирования 

« C,=— pp (0)/С; С, = [р (0) -+ ар’ (0). (15.135) 

Решение (15.134) с учетом (15.135) 

f = (w/C) [р (x) — 3 (р (0) - Ne 51 р’ (0)], (15.136) 

где Ns = N+ Ne- 

Прогиб перекрытий при равномерно распределенной 
нагрузке 

= (в/С)р (1 — Ns). (15.137) 
Нагрузки, передающиеся на крайние и средние диа- 

рагмы, находят из выражения (15.120) с учетом 
(15.133), (15.137): 

р: = (B,/B — зв) р; рз = (В./В-- зВ)р. (15.138) 

Если безразмерная координата ф>1,5, то параметр 
3—0, и тогда нагрузка между диафрагмами распреде- 
лится только пропорционально их жесткостям, т.е. как 
при плоской расчетной схеме. Следовательно, с увеличе- 
нием числа этажей и увеличением ф влияние изгиба пе- 
рекрытий в своей плоскости затухает как затухают пе- 
ремещения длинной балки на упругом основании. Про- 
гиб перекрытий в своей плоскости в сравнении с прогибом 
вертикальных конструкций становится малой величиной. 

Граничное число этажей A, при котором работу зда- 
ния можно описывать плоской расчетной схемой исходя 
из значения A==3, составит 

4 

n= H/l = Ая /1 = (3/1) V 4B,B,/BC. (15.139) 

В регулярных зданиях связевой системы с тремя-че- 
тырьмя вертикальными диафрагмами по соотношению 
значений жесткости диафрагм и междуэтажных перекры- 
тий часто n= 12...14. 

Влияние податливости стыков сборного железобетон- 
ного перекрытия при изгибе в своей плоскости можно 
оценить исходя из кривизны оси при изгибе 

1/o = М (1/В + 1/аСл), (15.140) 
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где В=0,85Еь!ь; а — расстояние между стыками панелей в направ- 
лении [; Сл — коэффициент жесткости стыков сборного перекрытия 
(определяемый из опытов). 

Отсюда жесткость сборного перекрытия при изгибе 
в своей плоскости 

Вл = B/(1 + В/аСл); (15.141) 

в расчетах конструкций, как показали исследования, 
можно принимать Вни==0,7 В 

15.11. Динамические характеристики 
многоэтажных зданий 

15.11.1. Рамные системы 

Для многоэтажного каркасного здания (рис. 15.48, а) 
число частот и соответствующих им форм свободных го- 
ризонтальных колебаний равно числу этажей (числу сте- 
пеней свободы). При этом массы перекрытий и колонн 
считаются сосредоточенными в узлах (рие. 15.48, 6). 
Ярусная масса многоэтажного здания 

т = Q/g, (15.142) 
где © — яруеная нагрузка от перекрытия, колонн, стен и временной 
нагрузки; © — ускорение силы тяжести. 

При свободных горизонтальных колебаниях много- 
этажной рамы внешней нагрузкой будут силы инерции 

*y массы, равные —m При n26 их можно предста- 
= 

ВИТЬ В BHC распределенной нагрузки 

p(x) =—-— —. (15.143) 

С учетом Ky”=—p(x) получим однородное дифферен- 
циальное уравнение свободных колебаний 

0? т ду 
я в =0. (15.144) 

Из решения уравнения с подстановкой у=ХТ находят 

Х = С, зтах + С. со$ ax, (15.145) 

где Х — ордината формы свободных колебаний; Т — функции вре- 
мени: 

a= oV т/КЕ (15.146) 
@ — частота свободных горизонтальных колебаний, 
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Рис. 15.48. К динамическому расчету многоэтажного каркасного 
здания 

а — поперечная рама; 6 — расчетная схема при определении частот и форм 
свободных горизонтальных колебаний; в — первые три формы свободных ко- 

лебаний 
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Рис. 15.49. К определению периодов свободных горизонтальных коле- 
баний многоэтажных рам с учетом продольных деформаций стоек 

Краевые условия: 1) Х(0)=0; 2) КХ’(Н) =0. При 
этом получают два однородных уравнения: 1) С.=0; 
2) C,cosaH==0, из решения которых следует, что 
cosaH=0; аН = (21—1)л/2), где i=1, 2, 3... номер тона 
свободных колебаний. 

Период свободных колебаний согласно (15.146) 

Т; = 2n/o = = V mi(KD. (15.147) 
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Здесь Н определяют no формуле (15.5). Форма свобод- 
ных колебаний, согласно (15.145) 

Х = С, sin ах = С, sin (2i — 1) nE/2. (15.148) 

При определении форм свободных колебаний необхо- 
димы лишь отношения перемещений, поэтому в (15.148) 
принимают C,==1. Первые три формы свободных коле- 
баний изображены на рис. 15.48, в. 

Если характеристика жесткости рамы согласно 
(15.29) ^;,>0,7, период свободных колебаний определя- 
ют с учетом деформаций стоек от продольных сил 

T, =а НУ mIKI, (15.149) 
где а; — коэффициент, определяемый по графику (рис. 15.49). 

Продольные силы влияют в основном на первый тон. 

15.11.2. Рамно-связевые системы 

Из уравнения (15.19) при малом влиянии продоль- 
ных деформаций стоек, когда у?==1 (т.е. при Af-<0,7), 
получают уравнение свободных колебаний рамно-связе- 
вой системы: 

Oty 0? у т Oy 
В —— — — —_— 

ox* K Ox? [ ot? 

Подстановкой y=XT получают обыкновенное дифферен- 
циальное уравнение: 

—=0. (15.150) 

ХУ — 22-Х = 0, (15.151) 
где 2а? = К/В; Ь = w? т/ВИ. (15.152) 

Характеристическое уравнение 

rt — 2 2— bt = 0 (15.153) 
имеет корни Г! = —Го==01; Гз==—74 =, 

где 04а = V Va + “= a?. 

Решение уравнения (15.151) представляет собой 
уравнение форм свободных колебаний 

НИ 

Х = С, спо, х-- С, зв о, х-| С; cosa,x -- С. чт ах. (15.154) 

Краевые условия: 1) Х(0) =0; 2) Х”(0) =ВХ”/Вн; 
3) BX”’(H) =0; 4) КХ”(Н) — ВХ””(Н) =0. 

Отсюда получают систему четырех однородных урав- 
нений. 
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- Рис. 15.50. К определению пе- 
к „@.=45 риодов свободных горизонталь- 

чых колебаний рамно-связевых 
\ систем 

С b=7 

Раскрывая определитель системы уравнений и при- 
равнивая его нулю, получают уравнение частот с неиз- 
вестными Ay И Ag: 

D(w) =0; (15.155) 

здесь А1==0Н:; А2==а2Н. 
Для нахождения A, и Ag необходимо привлечь свой- 

ства корней характеристического уравнения (15.153), 
согласно которым 

(15.156) 

отсюда 5% = A? А2/Н?. (15.157) 

Для практических расчетов при проектировании со- 
вместным решением уравнений (15.155) и (15.157) в за- 
висимости от различных значений характеристики жест- 
кости A и коэффициента податливости оснований фн 
найдены произведения AjAo, а по ним — значения а,== 

—2л/2АА2. Период свободных горизонтальных колеба- 
ний рамно-связевой системы для трех первых тонов 

Ту =а, НУ m/Bl; 1=1,9,3; (15.158) 
здесь а: — коэффициент, определяемый по графику (рис. 15.50}; В — 
изгибная жесткость сплошной диафрагмы. 

Нодатливость основания, как следует из графика, 
влияет только на первый тон свободных колебаний. 
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Влияние жесткости заполнения каркасного здания (сте- 
новых панелей, внутренних перегородок, облицовок 
и т. п.) при определении периода свободных колебаний 
согласно опытным данным может быть учтено в расчете 
увеличением сдвиговой жесткости К в 1,5...2 раза. 

15.11.3. Связевые системы 

Уравнение свободных горизонтальных колебаний 
вертикальных диафрагм с проемами связевых систем 
с учетом влияния продольных сил простенков также мож- 
но получить из уравнения (15.19) после подстановки 
в. него выражения нагрузки `р(х) =—тд?у/0Р. Для 
практических расчетов систему с распределенной массой 
заменяют дискретной системой с сосредоточенными мас- 
сами и ограниченным числом степеней свободы. Здание 
по высоте разбивают на & равных участков, в центре ко- 
торых сосредоточивается распределенная масса. С по- 
мощью единичных перемещений 6;„ для системы с 10 
степенями свободы составлено уравнение частот, и из 
его решения найдены периоды и формы свободных коле- 
баний. Период свободных горизонтальных колебаний 
вертикальных диафрагм с проемами для трех первых 
тонов 

Ту =а, НУ m/Bl; i=1,2,3; (15.159) 
где а; — коэффициент, определяемый по графику (рис. 15.51); В — 
суммарная изгибная жесткость простенков вертикальной диафрагмы. 

Для сплошных вертикальных диафрагм связевых си- 
стем при учете влияния податливости основания урав- 

нение формы свободных колебаний имеет вид 

Х = С, спах -{ С. $6 ах -- С. со$ ах + Са зтах, (15.160) 

< где а= о m/BI: (15.161) 

В — изгибная жесткость сплошной диафрагмы. 

Краевые условия: 1) Х(0) =0; 2) X’(0) =ВХ” (0) /B;z; 
3) BX” (Н) =0; 4) ВХ” (H) =0. 

Отсюда получают систему четырех однородных урав- 
нений. 

После раскрытия определителя системы однородных 
уравнений получают уравнение частот О (%) =0, из ре- 
шения которого находят A; ==&Н и значения о. 

Период свободных горизонтальных колебаний сплош- 
ных диафрагм связевых систем для трех первых тонов 
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Рис. 15.51. К определению периодов свободных горизонтальных коле- 
баний трех первых тонов диафрагм с проемами 

Податливость основания, как следует из графика, 
влияет лишь на первый тон свободных колебаний верти- 

T,= а, НУ m/Bi; 

кальной диафрагмы. 
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i= 1,2,3; 

значения а, определяют по графику (рис. 15.52). 

ъ 

(15.162)



Рис. 15.52. К определению пе- 0,=54 
риодов свободных горизонталь- 
ных колебаний связевых ди- 
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15.11.4. Системы с разнотипными 
вертикальными конструкциями 

Период свободных горизонтальных колебаний рамно- 
связевых и связевых систем с диафрагмами, имеющими 
проемы, а также связевых систем с разнотипными вер- 
тикальными конструкциями практически можно опреде- 
лить также по формуле (15.162). С этой целью необхо- 
димо в формулу подставить изгибную жесткость системы 
Веа, эквивалентную жесткости сплошной диафрагмы по 
прогибу консоли. 

При p=1 прогиб“консоли fs: =Н\“/8Веа; отсюда 

Вед = H4/8f<t, (15.163) 

здесь fst — прогиб исследуемой системы от p=1. 

Пример 6. Определить пернод свободных горизонтальных коле- 
баний 16-этажного здания, работающего в поперечном направлении 
по рамно-связевой системе, по данным примера |. Ярусная нагрузка 
от одного этажа (включая колонны,. стены и полезную нагрузку) 
Q=5500 кн. 

Решение. При значениях характеристик жесткости рамно-связе- 
вого здания A=0,73, коэффициентов v?=1 и фи=0 по графику рис. 
15.50 находят а1==1,65; ag=0,25; аз=0,. 
as Be период колебаний трех первых тонов по формуле 

т 5500 
ТГ. = 2 —=|, . 482 — |, . , 1= aH у BI 69 у у, 81.26- 107.3 08 ¢ 

T,=0,156c;  Т.=0,063с. 
При податливом основании и значении коэффициента фи! =0,53 

(пример 4) по графику рис. 15.50 находят d;=2,7 и по формуле 
(15.158) Т,=1,68 с; периоды колебаний высших тонов при податли- 
вом основании не изменяются, 
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Пример 7. Определить период свободных горизонтальных коле- 
баний 16-этажного здания, работающего в поперечном направлении 
по связевой системе, по данным примера 2. Ярусная нагрузка от 
одного этажа (включая колонны, стены и полезную нагрузку) @= 
= 12000 кН. 

Решение. При значениях характеристики жесткости диафрагмы 
с проемами A=6,3 и коэффициента v?=1,125 по графику рис. 15.51 
находят а:=0,8; а.=0,082. 

Вычисляют периоды колебаний трех первых тонов при суммар- 
ной жесткости простенков четырех диафрагм В=4.31,6. 107 = 
= 126,4. 107 кН.м? по формуле (15.159), | 

/ т 12000 
T = а! Н? — = 678 VV = 1,74c; “1 By 9,8-6,2 9,81-126,4-107-4,2 “ 

T,=0,4lce; 7; =0,18c. 

15.11.5. Коэффициент формы колебаний 

Для расчета многоэтажных зданий на динамические 
воздействия необходимо определять коэффициент формы 
колебаний, выражение которого при постоянных ярус- 
ных массах имеет вид: 

n n 

Nik = (xn хи Хх! (15.164) 
j=l j=l 

где {— номер тона колебаний; Е — номер этажа, в котором опреде- 
ляют значение коэффициента формы; ] — номер любого этажа; л — 
число этажей. 

Для регулярных конструкций суммирование можно 

заменить интегрированием; тогда выражение коэффици- 
ента формы колебаний принимает вид: 

1 1 

ie = Xin Х, 4/1 X} dé. (15.165) 

В зависимости от конструктивно-расчетной схемы мно- 
гоэтажного здания форму свободных колебаний первого: 
тона можно аппроксимировать близкими по очертанию 
кривыми. Так, для связевых, а также для рамно-связе- 
вых систем с характеристикой жесткости ASI (рис. 
15.53, а) можно принять 

Х = 1 — cos (Ёп /2); (15.166) 

для рамных систем (рис. 15.53, 6) 
Х = sin (1/2); (15.167) 
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Рис. 15.53. Формы свободных 6 
горизонтальных колебаний сис- 7 

тем 1 L 

а — связевых и рамно-связевых при x (&) д 
A</l; б— рамных; в — рамно-связе* / 

вых при ^>1 / 

/ 

/ 
/ 

& A ij 

Be X 

для рамно-связевых систем при A> 1 (рис. 15.53, в) 

Х = (1/2) (1 — cos Ex). (15.168) 

Коэффициент формы колебаний, согласно выражению 
(15.165), с учетом (15.166)... (15.168) 

Nin = A, X, (15.169) 

здесь A; — постоянный множитель, определяемый по табл. 15.6. 

15.6. Значения постоянного множителя A; для определения 
коэффициента формы колебаний в зависимости от конструктивно- 

расчетной схемы многоэтажного здания 

Системы 

Коэффициент рамно-связевые при Рамные 

связевые 
A<l A=1...6 | А>6 

A; 1,6 1,6 |1,654—0,0544| 1,33 1,27 

15.12. Ветровая нагрузка 

15.12.1. Средняя составляющая 
ветровой нагрузки 

Ветровую нагрузку на многоэтажное здание опреде- 
ляют в расчетах как сумму двух составляющих: средней 
и динамической пульсационной. Средняя составляющая 
соответствует установившемуся скоростному давлению. 
и учитывается в расчете во всех случаях. Пульсационная 
же составляющая учитывается в расчетах многоэтажных 
зданий, лишь имеющих высоту 40 метров и более. 

567



Нормативное значение средней составляющей ветро- 
вой нагрузки 

w = АС, (15.170) 
где Wo — нормативное значение ветрового давления, определяемое по 
нормам в зависимости от ветрового района; & — коэффициент, учи- 
тывающий возрастание ветрового давления (определяется в зависи- 
мости от высоты здания и типа местности по табл. 15.7); с — аэро- 
динамический коэффициент, принимаемый для зданий равным 1,4, 

15.7. Коэффициент А, учитывающий возрастание ветрового давления 
по высоте здания. 

Высота здания над поверхностью земли, м 

Тип местност 3 s | 10 | 20 | во | 10 | 150 | 200 

Тип А — открытая | 0,75] 1 1,25 |1,511,711,85]12,0 |2,25| 2,45 

Тип В — Город- 0,5 10,6510,8511,111,311,4511,6 11,9 | 2,1 
ская территория, 
лесной массив и 
прочие местности 
с препятствиями 
высотой более 
10 м 

Tun С — город-|0,4 |0,4 10,5510,8|1,0]1,15|1,25 | 1,55 | 1,8 
ские районы с за- 
стройкой здания- 
ми высотой более 

25 м 

15.12.2. Пульсационная составляющая 
ветровой нагрузки 

Нормативное значение пульсационной составляющей 
ветровой нагрузки для многоэтажных зданий с постоян- 
ными по высоте жесткостью, массой и ‘шириной навет- 
ренной поверхности 

W, = 1,4 а Чтн, 

где Е = х/Н — относительная координата по высоте здания; Ea — 
коэффициент динамичности определяемый в зависимости от первой 
формы свободных колебаний здания; Wm — нормативное значение 
средней составляющей ветровой нагрузки для верха здания, опреде- 
ляемое по формуле (15.170) (5 — коэффициент пульсации давления 
ветра, определяемый для верха здания по табл. 15.8; у — коэффици- 
ент пространственной корреляции пульсации давления ветра для 
верха здания, принимаемый равным 0,6), 
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15.8. Коэффициент пульсации давления ветра 

Tun Высота здания над поверхностью земли, м 

мои 40 | | 80 | 10 150 200 

А 0,62 0,58 0,56 0,54 0,51 0,49 

В 0, 80 0,74 0,70 0,67 0,62 0,58 

| 

С 1,26 1,14 1,06 1,0 0,90 0,84 

Примечание. Характеристики типов местности см. табл. 15.7. 

Коэффициент динамичности определяют по графику 
норм в зависимости от параметра в: 

Е — У», Wo | 

940}, °’ 

где ys=1,4 — коэффициент надежности по ветровой нагрузке; {= 
=1/Т:; T; — период свободных горизонтальных колебаний по первой 
форме. 

В упрощенной постановке для определения периода 
свободных горизонтальных колебаний можно пользо- 
ваться формулой 

W, (Па); (15.172) 

Т, = фл, (15.173) 
где ф — коэффициент, принимаемый равным: для рамно-связевых си- 
стем — 0,075, для рамных систем — 0,09; п — число этажей здания. 

Расчетная ветровая нагрузка 

W = (ит + Wp) у. (15.174) 

15.12.3. Ускорение колебаний 

Ускорение колебаний верхнего этажа здания исходя 
из зависимости между силой, массой одного этажа т 
и ускорением при коэффициенте пульсации 0,2 состав- 
ляет 

а == 0,27, 7 8, Lin, ,/m, (15.175) 

где VfW@mn — расчетная средняя составляющая ветровой нагрузки 
для верха зданий; Пи — коэффициент формы колебаний при &=1, 
определяемый по формуле (15.169); [, — длина наветренной поверх- 
ности здания; { — высота этажа, 
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Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 
главы 15 

1. Какие применяют конструктивные схемы многоэтажных про- 
мышленных зданий? 

2. Каковы конструкции многоэтажных сборных рам и стыков 
KOAOHK? 

3. Каковы конструкции многоэтажных монолитных U сборно-мо- 
нолитных рам? 

4. Какие применяют конструктивные схемы многоэтажных граж- 
данскух каркасных и панельных зданий? 

Какие применяют системы, обеспечивающие пространствен- 
ную жесткость многоэтажного здания? 

. Чем обеспечивается совместная работа разнотипных верти- 
кальных конструкций многоэтажных зданий? 

7. Чем характерны основные вертикальные несущие конструкции 
каркасных зданий — рамы диафрагмы, ядра жесткости? 

8. Какие возможные расчетные схемы многоэтажных зданий? 
9. Что такое сдвиговая жесткость многоэтажного рамного кар- 

каса, как она определяется? 
10. Какая существует зависимость между перемещением много- 

этажной рамы и поперечной силой от горизонтальной нагрузки? 
11. Как записывают уравнение равновесия поперечных сил в го- 

ризонтальном сечении многоэтажной рамы? 
12. Как записывают основное уравнение многоэтажной систвмы? 

Что такое линейная характеристика и характеристика жесткости? 
13. Как влияет податливость стыков на работу сборных. желе- 

зобетонных конструкций и как она учитывается в расчетах? 
14. Как определить перемещения и усилия в рамно-связевых си- 

стемах? 
15. Чем характерны рамно-связевые системы с комбинирован- 

ными диафрагмами? 
16. Как определить перемещения и усилия в диафрагмах с про- 

емами связевых систем? 
17. Как определить прогибы и усилия в расчетных сечениях 

многоэтажных систем с применением таблиц? 
18. В чем особенность расчета системы с двумя разнотипными 

вертикальными конструкциями? 
19. Как влияет податливость оснований на работу многоэтаж- 

ной конструкции? 
20. Как влияет изгиб перекрытия в своей плоскости на работу 

многоэтажной конструкции. 
21. Как определить граничное число этажей, при котором рабо- 

та здания начинает описываться плоской расчетной схемой? 
22. Как определяют динамические характеристики рамных си- 

стем? 
23. Как определяют динамические характеристики рамно-связе- 

вых систем? . 
24. Как определяют динамические характеристики диафрагм с 

проемами связевых систем?. 
25. Как определить коэффициент формы колебаний? 
26. Как определить пульсационную составляющую ветровой на- 

грузки на многоэтажное здание? 
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ГЛАВА 16. КОНСТРУКЦИИ ИНЖЕНЕРНЫХ 
СООРУЖЕНИЙ 

16.1. Инженерные сооружения промышленных 
и гражданских комплексов строительства 

На территориях промышленных и гражданских объ- 
ектов строительства помимо зданий производственного, 
жилищного, административного, культурно-бытового на- 
значения размещают инженерные сооружения. Они пред- 
назначены обеспечивать: транспортные, погрузочно-раз- 
грузочные, производственные операции (железнодорож- 
ные и автодорожные эстакады на складах сырья, 
полуфабрикатов, готовой продукции; крытые и открытые 
транспортные галереи); перемещение людских потоков 
(подземные и наземные переходы); снабжение объектов 
электроэнергией (трансформаторные подстанции), водой 
(резервуары, водонапорные башни, насосные, градирни), 
сжатым воздухом (компрессорные установки), теплом 
(теплоагрегаты), газом (газодувки); сбор и очистку 
сточных вод (отстойники, фильтры, аэротенки); благо- 
устройство территории (подпорные стенки) и т.д. 

Наиболее сложные . инженерные сооружения обычно 
входят в особые комплексы транспортного, энергетиче- 
ского, гидротехнического, городского строительства. 

Менее сложные инженерные сооружения включают 
в состав объектов промышленно-гражданского строи- 
тельства. Наибольшее значение среди них имеют: резер- 
вуары для воды (круглые и прямоугольные в плане) 
и подобные им емкостные очистные сооружения систем 
канализации и водоснабжения, водонапорные башни; 
силосы (большие емкости для хранения сыпучих мате- 
риалов); бункера (малые емкости для приема и хране- 
ния сыпучих материалов, устройства для погрузочно- 
разгрузочных операций самотеком); подпорные стены 
(на складах сырья, для благоустройства территорий); 
подземные сооружения на производственных площадках 
(каналы и тоннели-для инженерных сетей, сооружения 
неглубокого заложения). 

В данном курсе рассмотрены железобетонные конст- 
рукции инженерных сооружений именно этого рода; кон- 
струкции особо сложных инженерных сооружений тран- 
спорного, энергетического, гидротехнического, городско- 
го строительства изучают в специальных курсах. 
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16.2. Цилиндрические резервуары 

16.2.1. Общие сведения 

Резервуары для воды строят цилиндрической и приз- 
матической (прямоугольной в плане) формы, заглублен- 
ными (относительно уровня земли) и наземными, закры- 
тыми (с покрытием) и открытыми. Резервуары более 
сложной формы (сферические, торовые, Линзообразного 
поперечного сечения и др.) применяют в особых услови- 
ях. Емкостные очистные сооружения систем канализации 
и водоснабжения по форме и конструкции аналогичны 
резервуарам для воды. 

В общем курсе железобетонных конструкций рассмот- 
рены лишь резервуары для воды — цилиндрические 
и прямоугольные. Резервуары для нефти и нефтепро- 
дуктов, устраиваемые на базах нефтеперерабатывающих 
заводов, ТЭЦ -и ГРЭС, а также резервуары для техно- 
логических растворов предприятий химической, метал- 
лургической, пищевой промышленности относятся к OCO- 
бым комплексам строительства. 

Требуемую вместимость резервуаров определяют 
технологическим расчетом (в системе водоснабжения, 
канализации, обеспечения производственного процесса 
и т. д.); форму и габаритные размеры — технико-эконо- 
мическим анализом возможных конструктивных решений. 
Опытом установлено, что заглубленные резервуары для 
воды вместимостью до 2...3 тыс. м3 экономичнее делать 
круглой формы в плане, а более 5...6 тыс. M? — прямо- 
угольной формы. 

Стоимость строительства резервуаров и расход стро- 
ительных материалов существенно зависят от внутрен- 
ней высоты резервуара и глубины его заложения. С уве- 
личением высоты возрастает внутреннее давление воды 
на его стены, с увеличением глубины заложения — боко- 
вое давление грунта. 

В отечественной практике на основании технико-эко- 
номических исследований унифицированы основные пара- 
метры всех емкостных сооружений систем водоснабже- 
ния и канализации. Применительно к резервуарам для 
воды приняты унифицированные объемы и оптимальные 
высоты (табл. 16.1). Проведена унификация резервуаров 
не только по основным параметрам (вместимости, габа- 
ритным размерам), но и по конструктивным решениям; 
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16.1. Унифицированные параметры круглых резервуаров для воды 

Объем резервуара, м3 

Параметр |“ oo | = Г 250 | 500 | 1000 | 2000 | 3000 | 6000 

Диаметр, м 6,5 | 8 10 12 18 24 30 42 
Высота, м 3,6 | 3,6 3,6 | 4,8} 4,8 | 4,8; 4,8] 4,8 

разработана особая номенклатура типовых конструктив- 
ных элементов. 

Резервуары могут выполняться монолитными, сбор- 
ными и сборно-монолитными. В сборных расходуется на 
15...20 % меньше бетона и арматуры, существенно сокра- 

16.2. Унифицированные параметры прямоугольных резервуаров 
для воды 

Объем резервуара, м3 

Mlapawen> | | 250 | 500 | 1000 | 2000 | 3000 | 6000 | 10 000 | 20 000 

Размеры 6х6 | 6X12] 12X12 | 12x18 | 18X24 | 24x30 | 36x36 | 48x48 | 66X66 
в плане 

Высота, м | 3,6 | 3,6 3,6 4,8 4,8 4,8 4,8 4,8 4,8 

щается продолжительность их строительства. Для стен 
и днища резервуаров применяют тяжелый бетон классов 
по прочности на сжатие В15...В30, марок по водонепро- 
ницаемости — W4,..W10, по морозостойкоети F100...F150. 

16.3. Минимальная толщина стен монолитных силосов 

Толщина стен, мм 

Форма силосов в плане — 
наружных внутренних 

Круглые диаметры 6 м 180 160 
To же 12 м 240 — 
Квадратные 160 150 

Класс бетона принимают, учитывая технологический ре- 
жим эксплуатации резервуара, воздействия на сооруже- 
ние окружающей среды (расчетной температуры наруж- 
ного воздуха, влажности грунта, агрессивности грунто- 
вых вод). 

Чтобы обеспечить водонепроницаемость, применяемый 

573



бетон должен быть по возможности плотным, что дости- 
гается особым подбором его состава при наименьшем 
водоцементном отношении, применением специальных 
добавок, а также особо тщательным уплотнением при 
формировании. Для резервуаров рекомендуется приме- 
нять арматуру: без предварительного напряжения — 
класса А-Ш (допускается А-П и A-I в качестве конст- 
руктивной и монтажной) и класса Вр-[; с предваритель- 
ным иапряжением (для цилиндрических стен) — классов 
А-ТУ, A-VI, Вр-П. 

В соединениях сборных элементов стен рекомендует- 
ся применять герметики, бетон на расширяющемся цемен- 
те для более плотного заполнения швов и компенсации 
последующих усадочных деформаций бетона сборных 
элементов. | 

Чтобы повысить водонепроницаемость резервуаров, 
их изнутри покрывают цементной штукатуркой, а по- 
верхность соединений стеновых панелей — торкрет-бето- 
ном. Следует избегать заглубления резервуаров ниже 
уровня грунтовых вод, поскольку при этом усложняется 
производство работ (необходимо устройство водопони- 
жения на период возведения), утяжеляется конструкция 
днища (оно должно воспринимать давление воды снизу), 
возникает необходимость устройства оклеечной много- 
слойной гидроизоляции резервуара от действия грунто- 
вых вод. В грунтах естественной влажности гидроизоля- 
ция резервуаров снаружи делается такой же, как и в 
проходных тоннелях (см. далее 16.8). 

_ Заглубленные резервуары обычно выполняют с плос- 
ким покрытием и плоским днищем. Для поддержания 
стационарного теплового режима внутри резервуара по- 
крытие утепляют слоем грунта толщиной 0,5...] м или 
эффективными  утеплителями — ячеистыми бетонами, 
керамзитом и т. п. Для доступа людей внутрь резервуара 
и пропуска вентиляционных шахт в покрытиях устраи- 
вают проемы. В днищах делают приямок глубиной до 
1 м на случай. очистки и полного опорожнения резер- 
вуара. 

16.2.2. Конструктивные решения 

Ниже рассмотрены конструктивные решения унифи- 
цированных габаритных схем и типовые конструкции, ре- 
комендованные к широкому применению. 

Монолитный резервуар, конструктивная схема кото- 
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рого показана на рис. 16.1, состоит из плоского безба- 
лочного покрытия, поддерживаемого колоннами с капи- 
телями вверху и обратными капителями внизу, гладкой 
стены цилиндрической формы, плоского безреберного 
днища. В резервуарах малой вместимости трещиностой- 
кость стен может быть обеспечена без предварительного 
напряжения, при вместимости 500 M® и более предвари- 
тельное обжатие бетона необходимо. Безбалочное по- 
крытие отличается малой конструктивной высотой, что 
обусловливает минимальное заглубление резервуара, 
имеет гладкую поверхность снизу, что обеспечивает хо- 
рошую вентиляцию пространства над уровнем содержа- 
щейся жидкости. 

Применялись и другие конструктивные решения мо- 
нолитных круглых резервуаров: с балочными покрытия- 
ми по колоннам с шагом 6Ж6 м и более; с купольными 
покрытиями, опертыми на стены; с днищами, имеющими 
откосы от стен внутрь к центру резервуара и др. По ря- 
ду причин они уступили место типовым конструкциям. 

В конструктивном решении сборных. перекрытий 
(рис. 16.2) приняты трапециевидные ребристые плиты, 
укладываемые по кольцевым балкам. Элементы KOHCT- 
рукции сборных цилиндрических резервуаров и их узлы 
приведены на рис. 16.3 и 16.4. 

Стена резервуара состоит из сборных панелей длиной, 
равной высоте резервуара. Панели устанавливают вер- 
тикально в паз между двумя кольцевыми ребрами днища 
по периметру резервуара (см. рис. 16.3, а). Вертикальные 
швы между панелями заполняют бетоном. После приоб- 
ретения им прочности не менее 70 % проектной стену сна- 
ружи обжимают кольцевой предварительно напрягаемой 
арматурой, которую по окончании процесса натяжения 
защищают торкрет-бетоном. 

Номинальную ширину стеновых панелей принимают 
3,14 или 1,57 м (см. рис. 16.4, а). При такой ширине по 
периметру резервуара размещается целое число панелей, 
равное соответственно D или 2D (где В — диаметр. ре- 
зервуара). Конструктивную ширину панели делают на 
140 мм меньше номинальной. Зазор 140 мм заполняют 
при монтаже бетоном класса не ниже чем класс бетона 
панелей. 

Толщину стеновых панелей назначают в пределах 
й —=120...200 мм (кратной 20 мм). В резервуарах радиу- 
сом R212 м внешнюю поверхность стеновых панелей 
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Рис. 16.1. Цилиндрический монолит- 
ный резерпуар с безбалочным покры- 

тием 
1 — стенка; 2— люк; 3 — беэбалочное по- 
крытие; 4— колонны; 5— капители: 6-м 

днище; 7 — приямок 

0 
2 

7 

9 

Рис. 16.2. Схема сборного 
покрытия цилиндрического 

резервуара 
1— цилиндрическая стенка; 2— 
колонны; 3— кольцевые балки; 
4 — круглая плоская плита; 5 — 
трапециевидные плиты с ребра- 

ми по периметру 

Рис. 16.3. Детали сборного цилиндрического резервуара 

а — конструкция стены; 6 — жесткое сопряжение стены с днищем; в — под- 
вижное сопряжение стены с днищем; 1 — слой торкрет-бетона; 2 — кольцевая 
напрягаемая арматура; 3 — стеновая панель; 4 — днище; 5 — бетон со щебнем 
мелких фракций; 6 — выравнивающий слой раствора; 7 — битумная мастика; 

8 — асбестоцементный раствор 
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выполняют — цилиндрической, внутреннюю — плоской, 
а: радиусом R<9 м обе поверхности панели принимают 
цилиндрическими (см. рис. 16.4, а). 

В резервуарах предварительно напрягаемую горизон- 
тальную рабочую арматуру размещают по внешней по- 
верхности стен (см. рис. 16.3, а). Стеновые панели арми- 
руют двойной сеткой, сечение стержней которой назна- 
чают конструктивно (см. рис. 16.4, 6). Выпуски арматуры 
соседних стеновых панелей сваривают между собой, чем 
обеспечиваются фиксация панелей в проектном положе- 
нии и предотвращение усадочных и температурных тре- 
щин до обжатия стен предварительно напрягаемой ap- 
матурой. 

Вертикальную арматуру сборных стеновых панелей 
принимают по условиям их прочности и трещиностойко- 
сти в период изготовления, транспортирования и монта- 
жа. В нижней части панелей предусматривают дополни- 
тельные стержни, необходимые для восприятия из- 
гибающих моментов (действующих в вертикальном 
направлении), возникающих здесь вследствие взаимодей- 
ствия стены с днищем. 

Соединение сборных стеновых панелей с днищем мо- 
жет быть жестким, исключающим радиальное перемеще- 
ние стены и угловой поворот в кольцевом пазу днища 
(см. рис. 16.3, 6), и подвижным, допускающим эти пере- 
мещения (см. рис. 16.3, в). Зазор между панелями и дни- 
щем в первом случае заполняют прочным бетоном на 
мелком щебне, во втором — холодной битумной масти- 
кой. Глубину жесткой заделки стеновых панелей в днище 
определяют расчетом, но принимают не менее 1,5 толщи- 
ны стенки. 

Натяжение на стены кольцевой предварительно на- 
прягаемой высокопрочной проволочной арматуры выпол- 
няют с помощью машин. Расстояние между проволочны- 
ми витками допускается не менее 10 мм. Стержневую 
арматуру напрягают электротермическим способом. 
Кольцевой стержень членят по длине на несколько эле- 
ментов; на концы каждого стержня приваривают коро- 
тыши — один с винтовой нарезкой, а другой — гладкий, 
сваренный с анкерным упором, где арматурные элемен- 
ты соединяют друг с другом (рис. 16.5). В процессе элек- 
тронагрева стержни удлиняются, в этом состоянии их 
удерживают гайками на упорах. По мере остывания дли- 
на арматурного кольца сокращается, вследствие чего 
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Рис. 16.4. Стеновые панели 
цилиндрических — резервуа- 

ров 
а — общий вид; 6 — армирова- 
ние; 1— выпуски арматуры; 2— 
сетка; 3-— дополнительная ар- 

матура 

Рис. 16.5. Детали стержне- 
вой напрягаемой арматуры 
при электротермическом 

способе натяжения 

а — расположение арматуры на 
вилиндрической стене резервуа- 
ра; б— арматурный элемент; 
в — конструкция анкерного yno- 
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стена резервуара обжимается, а в арматуре образуется 
растяжение. 

Есть и другие способы натяжения кольцевой армату- 
ры. Расстояние между. стержнями арматуры принимают 
200:..250 мм. Кольцевую` арматуру после натяжения по- 
крывают несколькими слоями торкрет-бетона, обеспечи- 
вая защитный слой толщиной не менее 250 мм. 

Внутренние поверхности стен резервуара штукатурят 
до натяжения арматуры, с тем чтобы штукатурка вместе 
со сборными панелями получила обжатие. 

16. 2.3. Расчет 

Жидкость, содержащаяся в резервуаре, оказывает на 
его стены гидростатическое давление, линейно возраста- 
ющее с увеличением глубины. Нормативное значение это- 
го давления на глубине ([—x) от уровня жидкости 
(рис. 16.6, а) — Pex. Его расчетное значение 

Px = 1, Рпх = 1, рр (1 — /1), (16.1) 

где р — плотность жидкости (для воды р=1); у;=1,1 — коэффици- 
ент надежности по нагрузке. 

Гидростатическое давлен ме вызывает в стене кольце- 

вые растягивающие силы №. Их значения определяют 

на основании равновесия полукольца с высотой пояса, 
равной единице (рис. 16.6, 6): 

№ =p, В, (16.2) 
где R — радиус кольца. 

Эпюра кольцевых сил в стене, отделенной от днища, 
имеет линейное очертание (рис. 16.6, в). Под воздейст- 
вием кольцевых сил периметр стены увеличивается и са- 
ма стена перемещается в радиальном направлении. Эпю- 
ра этих перемещений повторяет по очертанию эпюру 
N° (рис. 16.6,г). 

При жестком сопряжении стены C днищем (в MOHO- 
литных резервуарах или в сборных с конструкцией 
опорного узла по рис. 16.3,6 радиальные перемещения 
на уровне днища практически равны нулю вследствие 
ничтожно малой деформируемости днища в своей плос- 
кости. В связи с этим вертикальная образующая стены 
искривляется; в ней возникают изгибающие моменты 
М,, действующие вдоль образующей, и соответствующие 
им поперечные силы @х. 

Стена представляет осесимметричную цилиндриче- 
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Рис. 16.6. K расчету стены 
цилиндрического резервуара 
(стена отделена от днища). 

а — вертикальный разрез; 6— 
сечение в плане (половина 
кольца); в — эпюра кольцевых 
растягивающих сил; г -— эпюра 
радиальных перемещений сте- 
ны; 1— рассматриваемое KOAb- 
ц0 стены резервуара; 2 — уро- 

вень жидкости 

| Рис. 16.7. К расчету узла со- 
р | пряжения стены цилиндричес- 

кого резервуара с днищем 

скую тонкостенную оболочку. В ней, как и в других тон- 
костенных пространственных системах, изгиб имеет ло- 
кальный характер. В зоне местного изгиба справедливо 
уравнение (14.23). Решение этого уравнения относитель- 
но моментов приводит к выражению (14.24) относитель- 
но перемещений & к выражению (14.54). 

При жестком сопряжении стены с днищем (рис. 16.7) 
вследствие их взаимодействия в самом узле возникают 
изгибающий момент М, и поперечная сила (1. Их зна- 

чения устанавливают из совместности угловых переме- 
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щений краев обеих конструктивных частей по линии. их 
контакта. 

Перемещения края стены определяют по тем же фор- 
мулам, что и перемещения края куполов (см. табл. 14.1). 
Перемещения края днища определяют как перемещения 
балки (полосы днища единичной ширины), лежащей на 
грунтовом основании (см. гл. 12). 

При жестком закреплении стены в днище с учетом 
момента М, и поперечной силы Q; окончательные выра- 
жения для определения кольцевых сил Ny и изгибающих 
моментов М, в стене на уровне, находящемся Ha рас- 
стоянии х от днища, имеют вид: 

М = № р, Rl e~® cos p + e~® sin p (1 — 5/1]; (16.3) 

M, =0,5p, 5? ((1 — s/l) e~? cos py — ee? sing}, (16.4) 

где № — кольцевая сила, вычисленная для данного уровня стены 

по формуле (17.2); р! — гидростатическое давление внизу стены; 
ф=х/{ — безразмерная координата; $ — упругая характеристика 
стены, определяемая как 

$ = 0,76 V Rh (В — толщина стены). (16.5) 

На уровне днища при х=0 значения ф=х/5 =0; 
e~? =]; sin ф=0; cos ф==|. 

Из выражения (16.4) находят максимальный момент 

Mmax =— 0, 5pls? (1 —s/l). (16.6) 

Характерные эпюры для №, и My приведены на рис. 
16.8, a. 

При подвижном сопряжении сборной цилиндрической 
стены с днищем (см. рис. 16.4, в) по ее торцу образуется 
сила трения вследствие радиального перемещения стены 

=, (16.7) 

где М — нормальное давление по торцу стены OT ee веса и примы- 
кающей части покрытия вместе с засыпкой на нем; д — коэффициент 
трения стенки о днище, принимаемый равным 0,5. 

Кольцевую растягивающую силу в стенке на уровне 
х от днища определяют по формуле 

№. = NY, — 2(R/s) Q, 9 cos Ф. (16.8) 

Максимальный момент при этом 

Mx тах = Qf se~® sin @ (16.9) 
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Рис. 16.8. К расчету стены цилиндрического резервуара; эпюры коль- 
цевых сил и изгибающих моментов 

а — сопряжение стены с днищем жесткое; б — то же подвижное 

и расположен на расстоянии от днища 

x, =0,6 У Rh. (16.10) 
На рис. 16.8, б показаны эпюры Ny и М, при подвиж- 

ном сопряжении стены с днищем. 
Заглубленные резервуары рассчитывают на внутрен- 

нее гидростатическое давление для периода испытания, 
ремонта, когда обсыпки нет, и на давление боковой об- 
сыпки при опорожненном резервуаре. Для восприятия 
изгибающих моментов в зоне, примыкающей к днищу, 
устанавливают дополнительную вертикальную арматуру, 
согласно эпюрам рис. 16.8. 

Горизонтальное давление на стены от грунта можно 
определять но указаниям, содержащимся в подглаве 
16.7. 

Площадь сечения кольцевой арматуры стены опреде- 
ляют как в центрально-растянутом элементе отдельно для 
каждого пояса высотой | м (начиная от днища по наи- 
большему значению кольцевой силы в данном поясе) по 
формуле 

A, = N/R. (16.11) 
Расчет по образованию трещин предварительно напря- 

женных стен резервуаров выполняют в соответствии 
с гл. 7. Стены резервуаров относятся к конструкциям 1-й 
категории требований к трещиностойкости. 

Площадь сечения вертикальной арматуры стен опре- 
деляют как в изгибаемой плите отдельно от действия 
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внутреннего гидростатического давления и OT наружной 
обсыпки. Ее расчетное количество находят расчетом на 
момент М; (cm. рис. 16.8) и размещают в нижней части 
стены с защитным слоем 15 мм; выше предусматривают 
конструктивное армирование. 

К расчету и конструированию покрытий и колонн ре- 
зервуаров особых требований не предъявляют. В обычных 
условиях (при отсутствии подпора грунтовых вод) вес 
днища и жидкости над ним уравновешивается отпором 
грунта, не вызывая изгиба днища. Лишь на участках, 
примыкающих к стене и фундаментам колонн, в днище 
возникают местные изгибающие моменты. В этих местах 
предусматривают особое. армирование, в остальной части 
арматуру ставят конструктивно. Днища, как правило, 
выполняют MOHOJIHTHBIMH. 

16.3. Прямоугольные резервуары. 

16.3.1. Конструктивные решения 

Прямоугольная форма резервуаров целесообразна 
при их вместимости 6...20 тыс. M? и более. Если предъяв- 
ляется требование более компактной компоновки резер- 
вуаров, например внутри помещений, их делают прямо- 
угольными и при меньшей вместимости. Основные 
параметры прямоугольных резервуаров для воды уни- 
фицированы (табл. 16.2). 

Покрытия резервуаров обычно делают плоскими по 
колоннам, днища — также плоскими или для увеличе- 
ния вместимости резервуара — с внутренними откосами 
по периметру стен. 

Конструктивные схемы монолитных резервуаров име- 
ют варианты: с ребристым покрытием при сетке колонн 
6X6 м ис безбалочным при сетке колонн 4Ж4 м (рис. 
16.9). Стены высотой до 4 м делают гладкими, при боль- 
шей высоте — с ребрами. 

Конструктивные схемы сборных резервуаров также 
имеют варианты: с плитно-балочным покрытием при сет- 
ке колонн 66 м ис безбалочным перекрытием при сет- 
ке колонн 4X4 м (рис. 16.10). В первом варианте для 
покрытия используют типовые ригели и ребристые пли- 
ты 31,5 м, применяемые для перекрытий междуэтаж- 
ных производственных зданий; во втором — панели 
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Рис. 16.10. Прямоугольный сборный резервуар 
а — план при варианте с плитно-балочным покрытием: 6б.— то же с безбалоч- 
ным покрытием; 1— стеновые панели; 2 — крайняя колонна; 3 — фундамент- 
ный блок; 4 — промежуточная колонна: 5 — фундамент крайней колонны (при- 

лив в днище); 6 — монолитное днище; 7— балка покрытия; 8 — плита 

(с ребрами по контуру), опирающиеся по углам непосред- 
ственно на капители колонн. 

Стеновые панели для каждого резервуара принима- 
ют только одного типоразмера. Для резервуара, приве- 
денного на рис. 16.10, стеновая панель имеет высоту 4,8 м, 
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Рис. 16.11. Узлы прямоугольного ‚ сборного резервуара (см. рис. 

16.10 
1...8 — то же, что на рис. 16.10; 9 — закладные детали; 10 — дополнительная 
арматура в монолитном участке; 11— бетон монолитного участка стен 

Рис. 16.12. Детали темпера- a 200 90 200 
турно-усадочных швов 1 3 

а — со стальными компенсатора- 
ми; б— вариант с резиновой 
трехкулачковой шпонкой; Im 
торкрет-штиукатирка; 2 — зачв- 
канка асбестоцементом; 3-— зэа- 
бивка асбестовой прядью, про- 
питанной битумом; 4 — компен- 
сатор из листовой нержавеющей 
стали толщиной 1...2 мм (или 
из обычной оцинкованной ста- 
ли); 5 — подготовка; 6 — песок; 
7 — рубероид; 8 — бетонная под- Е , ” 7777.7 b 
готовка; 9— асфальтовые пли- BLA 7 
Tol; 10 трехкулачковая рези- SSS SS 227 4 
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номинальную ширину 3 м, толщину 200 мм. Стеновые па- 
нели устанавливают в продольный паз днища, закреп- 
ляют в проектном положении, зазоры заполняют бето- 
ном. Вертикальные стыковые зазоры могут быть прямо- 
угольной формы толщиной 200 мм (в их пределах 
арматурные выпуски сваривают) и шпоночной формы 
толщиной 30 мм (без сварки арматуры). Швы по перво- 
му варианту позволяют учесть работу стены на изгиб 
в горизонтальном направлении между колоннами-пиляст- 
рами, поэтому швы должны быть размещены в местах, 
где моменты в стенах имеют небольшие значения (см. 
рис. 16.10, узлы Via и VI6). 

Угловые участки стен выполняют монолитными, их 
размеры зависят от разбивки стеновых панелей в плане 
(рис. 16.11, узлы Va и \б). 

Сборные колонны (квадратного сечения) устанавли- 
вают в гнезда фундаментов, зазоры заполняют бетоном. 
Днища делают монолитными. 

В резервуарах большой протяженности через каждые 
94 м предусматривают температурно-усадочные швы 
(рис. 16.12). 

16.3.2. Расчет 

Стены резервуаров рассчитывают на одностороннее 
гидростатическое давление при отсутствии обсыпки, 
а также одностороннее боковое давление грунта при опо- 
рожненном резервуаре. Давление грунта принимают по 
данным, приведенным в 16.7. 

Монолитную стену без ребер (см. рис. 16.9 — вари- 
ант с безбалочным перекрытием), а также сборную стену 
с вертикальными стыками шпоночной формы (см. рис. 
16.11, узел V1I6), в которых горизонтальную арматуру не 
сваривают, независимо от наличия ребер (пилястр) рас- 
считывают по балочной схеме (рис. 16.13, а), принимая 
пролет А равным расстоянию от верхней грани паза дни- 
ща до покрытия. 

При расчете выделяют вертикальную полосу шири- 
ной | м вместе с находящимися на ней нагрузками. По- 
лагают, что в днище стена жестко защемлена, на уровне 
перекрытия шарнирно оперта (рис. 16.13, 6). На ри- 
сунке приведена эпюра изгибающих моментов, действую- 
щих в вертикальном направлении; отмечены значения 
моментов на опоре М, — в месте заделки и M2 — макси- 
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Рис. 16.13. К расчету стены прямоугольного резервуара, работающей 
по балочной схеме 

а — конструктивная схема; 6 — расчетная схема; в — эпюра моментов; ees: 
шпоночной формы (без сварки горизонтальной арматуры); 2 — плита сборног 
‚покрытия; 3 — стеновая панель; 4 — паз в днище для заделки стеновой панв* 
ли; нагрузки на стену; р — гидростатическов давлвние воды; ри. = горизон= 

тальнов давленив грунта; р — давление от покрытия 

мальное значение в стене, определяемые по формулам со- 
противления материалов. 7 

В монолитной или сборной стене, усиленной пиляст- 
рами и пристенными колоннами (см. рис. 16.9 и 16.10), 
каждый участок стены между ними рассчитывают как 
плиту, опертую по контуру (рис. 16.14), если [2/1<2 (при 
Ь>1). По граням пилястр и днища плита считается 
жестко защемленной, в уровне покрытия — шарнирно 
опертой. Шарнирное опирание в случае сборного покры- 
тия обусловлено безмоментными связями между сборны- 
ми плитами покрытия и панелями стены, а в случае мо- 
нолитного покрытия — опиранием на плиту с малой жест- 
костью на изгиб. 

Наибольшие значения опорных и пролетных моментов 
принимают по справочникам. 

Требуемое количество рабочей арматуры находят по 
наибольшим опорным и пролетным моментам как в H3- 
гибаемой плите прямоугольного сечения с одиночным 
армированием. Вертикальные силы, действующие на сте- 
ну от давления покрытия в расчете можно не учитывать 
вследствие их незначительного влияния на окончатель- 
ные результаты. Количество арматуры рассчитывают как 
на действие гидростатического давления изнутри резер- 
вуара, так и на действие бокового давления грунта сна- 
ружи. < 
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Рис. 16.14. К расчету стены прямоугольного резервуара как плиты, 
опертой по контуру 

а — конструктивная схема; б — расчетная схема; в —эпюра моментов; 1— 
вертикальные ребра; 3 — шарнирное опирание; 3— защемление; 4— линии 
нулевых моментов; 5 — эпюра изгибающих моментов вдоль пролета 15; 6 — то 
же вдоль |; нагрузки Ha стену; р — гидростатическое давление воды; р, — 

горизонтальное давление грунта; & — давление от покрытия 

Отдельные стержни арматуры объединяют в сварные 
сетки, которые устанавливают около внутренней и на- 
ружной поверхности стеновых панелей с минимальным 
защитным слоем (рис. 16.15). 

В монолитных резервуарах гладкие стены (без ребер) 
рассчитывают с учетом их взаимодействия с безбалочным 
покрытием, а ребристые стены — с учетом взаимодейст- 
вия с ребристым покрытием (см. рис. 16.19). 

Кроме расчета на прочность, выполняют также рас- 
чет стен по условию ширины раскрытия трещин (аш < 
<50,2 мм) согласно методике, изложенной в гл. 7. При 
этом всю нагрузку считают длительно действующей. 

16.4. Водонапорные башни 

В практике водоснабжения городов, поселков и про- 
изводственных предприятий очень часто прибегают к стро- 
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Рис. 16.15. Армирование стеновой панели прямоугольного резервуара 

ительству водонапорных башен. Их назначение — регу- 
лировать напор воды в водопроводной сети и обеспечи- 
вать бесперебойное снабжение водой. 

Главная составная часть каждой башни — резерву- 
ар. Его вместимость устанавливают в соответствии с ре- 
жимом водопотребления в сети и эксплуатации насосной 
станции. Высота подъема резервуара над поверхностью 
земли зависит от расчетного значения напора. 

Режим водопотребления объектов водоснабжения 
чрезвычайно разнообразен, так же как и условия рель- 
ефа местности, влияющие на оптимальное местоположе- 
ние напорной башни и ее высоту. Водонапорные башни 
весьма разнообразны по вместимости резервуаров (15... 
3000 м3) и по высоте опорной части (6...50 м). Различа- 
ют водонапорные башни шатровые (рис. 16.16а), в кото- 
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Рис. 16.16. Разновидности водо- Puc. 16.17. Разновидности ре- 
напорных башен зервуаров водонапорных башен 

а — шатровые; 6 — бесшатровые; в—с а — с цилиндрической стеной и не- 
несколькими резервуарами; I — резер- несущим днищем; б— со стеной 
вуар; 2— бпорные конструкции; 3— цилиндрической вверху, конической 

шатер °’ внизу и с несущим днищем 

рых резервуар заключен внутри особого строения (шат- 
ра) для ноддержания теплоустойчивости работы резерву- 
ара в условиях отрицательных температур и медленного 
водообмена, а в жарком климате — для предохране- 
ния питьевой воды от нагрева, и бесшатровые (рис. 
16.16, 6), в которых при необходимости теплоустой- 
чивая работа резервуара обеспечивается теплоизоляци- 
ей, наносимой непосредственно на его стенки. 

Сооружают башни с одним резервуаром (cM. рис. 
16.16, а, 6), а также с несколькими (см. рис. 16.16, в), 
если на объекте водоснабжения требуется вода различ- 
ного качества по чистоте и температуре. 

Технико-экономические исследования показывают, 
что при одинаковой высоте и конструкции стоимость ба- 
шен изменяется не столь существенно с изменением вмес- 
тимости резервуара. Так, при увеличении полезного объ- 
ема резервуара на 30...40 % стоимость башни возрастает 
лишь на 3...6 %. Подобно этому при одинаковой вмес- 
тимости и конструкции резервуара стоимость башен из- 
меняется довольно плавно с изменением высоты башни. 

Это облегчает типизацию водонапорных башен, позво- 
ляет ограничиться малым набором типоразмеров резер- 
вуаров и высот опорных конструкций. В результате тех- 
Нико-экономического анализа установлены следующие 
главные параметры типовых башен: с резервуарами вмес- 
Химостью 25, 50, 150, 250, 500, 1000 мз, а также с опор- 
ными конструкциями высотой 9, 12, 15, 18, 21, 24, 27 м 
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Рис. 16.18. Водонапорная баш- 
ня с монолитной сплошной же- 

лезобетонной опорой 
1 — крыша резервуара; 2 — итепле- 
ние стены резервуара; 3 — резерву- 
ар (железобетонный); 4 — полуша- 
тер (тепловая галерея); 5 — желе- 
зобетонная опора башни; 6 — желе- 

зобетонный фундамент 
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Рис. 16.19. Водонапорная баш- 
ня с железобетонной рамной 

опорой 
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Рис. 16.20. Водонапорная башня со Puc. 16.21. К расчету водо- 
сборной железобетонной сквозной напорной башни 

сетчатой опорой 
а — общий вид; 6 — монтажный элемент 
опоры — ромбическая панель; в — сопряже- 
ние монтажных элементов опоры; 1 — мон- 
тажная сварка: 2— граница бетона эамо- 

‘ноличивания 

при резервуарах вместимостью 20 и 50 м? и высотой 12, 
18, 24, 30, 36, 42 м при резервуарах вместимостью 150... 
1000 м3. 

В настоящее время предпочитают строить башни бес- 
шатрового, в крайнем случае — полушатрового типа. Это 
упрощает строительство, облегчает опорные конструк- 
ции, удешевляет стоимость сооружений. 

Резервуары водонапорных башен делают железобе- 
тонными или стальными. Для железобетонных резервуа- 
ров наибольшей простотой отличается конструкция с ци- 
линдрической стеной и плоским ненесущим днищем, 
лежащим на сплошном железобетонном перекрытии опор- 
ной конструкции (рис. 16.17, а). 

Более экономичны по’стоимости (на 30...40 %) и по 
расходу материалов резервуары с цилиндрической сте- 
ной, переходящей внизу в коническую с несущим днищем 
(рис. 16.17, 6). 

Стены железобетонных резервуаров значительных раз- 
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меров для обеспечения требуемой трещиностойкости дол- 
жны быть предварительно напряжены. Организация ра- 
бот по натяжению напрягаемой арматуры в одиночных 
объектах на значительной высоте в неудобных условиях 
не всегда оправдывает себя. Этим объясняется, что не- 
редко резервуары делают не железобетонными, а метал- 
лическими. 

Опорные конструкции водонапорных башен выполня- 
ют преимущественно железобетонными, но при резерву- 
арах малого объема (25...50 м?) в зависимости OT мест- 
ных условий — также металлическими или кирпичными. 
В частности, при относительно большой высоте метал- 
лические опоры могут оказаться дешевле, поскольку на 
них по сравнению с железобетонными и кирпичными 
идет меньше материала, требующегося не по расчетным, 
a по конструктивным соображениям. 

Кирпичные опоры применяют при строительстве ба- 
шен малой высоты (9...12 м) с резервуарами небольшой 
вместимости (25...50 M?) в условиях, когда местный ма- 
териал (кирпич) применять выгоднее, чем изготовлять 
железобетонные конструкции. 

Железобетонные опоры башен выполняют в виде 
сплошной монолитной цилиндрической оболочки (рис. 
16.18) или же в виде стержневых сборных железобетон- 
ных пространственных конструкций рамной (рис. 16.19) 
либо сквозной сетчатой (рис. 16.20) системы. При оди- 
наковых средних параметрах башен наименьшую стои- 
мость имеют сборные железобетонные опоры сквозного 
сетчатого типа. Они дешевле сплошных монолитных же- 
лезобетонных опор в 1,5...2 раза и значительно дешевле 
кирпичных; их стоимость примерно такая же, как желе- 
зобетонных. 

На рис. 16.18 приведена схема водонапорной башни 
с железобетонной опорой, представляющей монолитную 
оболочку, возводимую наиболее прогрессивным спосо- 
бом — в подвижной инвентарной опалубке. Она выпол- 
нена с несущим днищем, с полушатром — отапливаемой 
галереей (площадкой обслуживания) и с теплоизоляци- 
ей стенки резервуара выше галереи. Толщину оболочки 
принимают 150 мм — минимально возможной по условию 
ее изготовления без разрывов в бетоне, нередко образу- 
ющихся в процессе перемещения щитов опалубки. Эта 
толщина примерно вдвое больше требуемой по расчету 
на прочность, поэтому стоимость всего сооружения зна- 
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чительно возрастает. Опоры данного типа целесообраз- 
ны при башнях большой высоты (не менее 24 м) и ре- 
зервуарах большой вместимости (не менее 800 м3), в ко- 
торых разница между толщиной оболочки, необходимой 
по производственным условиям и требуемой по расчету, 
сокращается. Ствол башни базируется на монолитном 
железобетонном фундаменте с кольцевым ребром по кон- 
туру ствола. 

Водонапорные башни с железобетонными рамными 
опорами (см. рис. 16.19) по расходу материалов и стои- 
мости экономичнее, чем с монолитными сплошными же- 
лезобетонными опорами. В них на устройство опоры тре- 
буется почти вдвое меньше железобетона. Опоры рамно- 
го типа можно выполнять из сборного железобетона. 
Однако узловые соединения сборных элементов, в данном 
случае отличающиеся особой ответственностью, затруд: 
няют монтаж, требуют повышенного качества работ 
и специального контроля, что ведет к удорожанию CTPOH- 
тельства. Стойки опоры резервуаров вместимостью не 
более 200 мз, как правило, размещают только по перимет- 
ру резервуара, а при большей вместимости, если днище 
резервуара делается ненесущим, — и под днищем. При 
таком решении конструкция резервуара не зависит от 
конструкции опоры. 

Более совершенны водонапорные башни со сборны- 
ми железобетонными сквозными сетчатыми опорами (см. 
рис. 16.20). Для этих опор в качестве монтажных единиц 
принимают ромбические элементы, которые образуют из 
отдельных сборных линейных элементов прямоугольного 
поперечного сечения — наклонных стоек и поясов 
укрупнительной сборкой. Во всех сборных элементах пре- 
дусматривают выпуски арматуры для сопряжения эле- 
ментов в узлах приваркой их к стальным фасонкам. Ром- 
бические элементы устанавливают вертикально верши- 
нами друг к другу и соединяют между собой, а также 
с поясными элементами с помощью монтажных уголков 
и накладок, после чего места соединений замоноличива- 
ют бетоном. 

Фундамент башни — железобетонный, монолитный, 
ленточно-кольцевой; вместе с фундаментом выполняют 
стены заглубленной части башни, используемой для ка- 
меры переключения водопроводного оборудования. Ре- 
зервуар по периметру опирается в местах узловых сое- 
динений на железобетонную опорную конструкцию. 
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‚Компоновку и BHA конструкций водонапорной башни 
определяют при просктировании в каждом конкретном 
случае на основании сметно-финансовых расчетов, в ко- 
торых принимают во внимание стоимость и технические 
решения не только одной башни, но и всего комплекса 
сооружений строительного объекта. 

В учебнике рассмотрены конструкции водонапорных 
башен, наиболее часто применяемые в отечественной 
практике строительства промышленных объектов, посел- 
ков и небольших городов. В крупных городах учитывают 
специфические условия: повышенные архитектурные тре- 
бования, значительные размеры резервуаров, большие 
технические возможности при возведении сооружения. 
В этих условиях водонапорные башни становятся само- 
стоятельными строительными объектами. 

В водонапорных башнях расчету подлежат конструк- 
ции резервуара, опор, фундамента и шатра. Их элемен- 
ты рассчитывают по указаниям, приведенным в соответ- 
ствующих главах книги. При расчете конструкции опоры 
и фундамента основными нагрузками служат (рис. 
16.21): давление наполненного резервуара F;, вес опоры 
Е› и фундамента с засыпкой грунта на нем F3, горизон- 
тальное давление ветра на шатер (резервуар) ри и опо- 

ру P2. 
Опора в целом оказывается внецентренно сжатой от 

действия нагрузок F, и Ё2 и изгибающего момента (от 
р: и po), достигающего наибольшего значения у фунда- 
мента. Если опора сплошная, то ее рассчитывают на 
прочность как единую конструкцию с большим кольце- 
вым поперечным сечением. Рамные и сквозные сетчатые 
опоры рассчитывают как пространственные стержневые 
системы. 

Размеры подошвы фундамента устанавливают из рас- 
чета несущей способности основания при совместном дей- 
ствии продольной силы и момента по указаниям норм 
проектирования основания зданий и сооружений. Пред- 
варительно их можно принять на основании условного 
расчета башни в целом по воображаемому ее опрокиды- 
ванию относительно внешней грани фундамента с под- 
ветренной стороны (точка A на рис. 16.21). Опрокидыва- 
ющий момент от ветра и удерживающий момент OT дав- 
ления составных частей сооружения вычисляют по 
формулам: 

M,==W,h Мое УР а, (16.12) 
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Рис. 16.22. Одиночные бун- 
кера монолитные 

а — призматической формы; 6— 
цилиндрической формы; 1—сте- 

на; 2 — воронка 

в которых правые части представляют суммы момен- 
тов указанных усилий с соответствующими плечами от- 
носительно моментной точки А. Ветровую нагрузку учи- 
тывают с коэффициентом перегрузки, равным 1,3, а соб- 
ственный вес конструкций (резервуар считается пус- 
тым) — с пониженным коэффициентом, равным 0,9. 

Коэффициент устойчивости против опрокидывания 

k= Мь/Мь (16.13) 

принимают не менее 1,5. 

16.5. Бункеры 

К бункерам относятся емкости для сыпучих материа- 
лов призматической или цилиндрической формы при со- 
отношении глубины h и размеров в плане, отвечающем 
условию #<1,5 а (где a>b) или Alb d (рис. 16.22). 

Трение сыпучих материалов о стены бункера в про- 
цессе истечения материалов незначительно и потому 
в расчете не учитывается. 

Днища бункеров обычно делают воронкообразными 
с углом наклона на 5...10° больше угла естественного от- 
коса сыпучего материала, что обеспечивает полное исте- 
чение содержимого. Для сыпучих материалов нескольких 
видов устраивают многоячейковые бункера (рис. 16.23, 
а). Если количество материала одного вида значитель- 
но, бункера могут быть лоткового типа с несколькими за- 
грузочными и разгрузочными отверстиями (рис. 16.23, 6). 

Загрузочные отверстия бункеров покрывают метал- 
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Рис. 16.23. Монолитные бункера Рис. 16.24. Схема раз- 
а — многоячейковый; б — лотковый резки бункера на сбор- 

ные элементы 

П1...П3 — панели 

лическими решетками, разгрузочные отверстия (течки) 
оборудуют затворами. Стены бункеров защищают про- 
тив истирания футеровкой (металлическими листами, 
чугунными или диабазовыми плитами). 

Железобетонные бункера строят монолитными (см. 
рис. 16.22 и 16.23) и сборными. 

В сборных бункерах сохраняют те же геометрические 
формы, вертикальные стены делят на прямоугольные па- 
нели (гладкие или ребристые), стены воронок разделя- 
ют на треугольные или трапециевидные панели (рис. 
16.24). Все сборные элементы соединяют на монтаже 
с помощью сварки закладных металлических деталей. 
В отдельных случаях нижние части воронок или воронки 
целиком изготовляют из металла. 

Вертикальное статическое давление Pz; (нормативное) 
сыпучего материала на глубине y от его поверхности рав- 
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но: Pei=py, где р — плотность материала (см. рис. 
16.22, а). Горизонтальное статическое (нормативное) дав- 
ление вычисляют по формуле 

Pho == Phi tg? (45° — Ф/2), (16. 14) 
где ф— угол естественного откоса сыпучего материала, равный 

30...45° в зависимости от вида последнего. 

Расчетные давления р! и P2 определяют умножением 
их нормативных значений рь: и рез на коэффициент на- 
дежности по нагрузке у; =1,3. При загрузке бункеров с 
помощью грейферов большой мощности с некоторой вы- 
соты расчетные давления умножают на коэффициент 
динамичности Хау, =1,4; при загрузке бункеров конвей- 
ерами коэффициент динамичности не учитывают. 

Расчетные давления на наклонные стены — нормаль- 
ное Pn и касательное р; — определяют по формулам 
(рис. 16.25, а): 

Pn = р cos? a + ро sin? a; (16.15) 

р: = (р1 — Pe) Sin а cosa. (16.16) 

К ним добавляют составляющие от веса наклонной 
стены g (с коэффициентом надежности 1,1): 

бп = ZC0S a; в = вп а. (16.17) 

Бункера представляют собой сложные пространст- 
венные системы, расчет которых даже в упругой стадии 
чрезвычайно затруднителен. В этом отношении проще 
бункера лоткового типа (рис. 16.23, 6), которые можно 
рассчитывать как пространственные складчатые системы 
(например, по методу В. 3. Власова). 

Одиночный прямоугольный бункер может разрушить- 
ся по нескольким схемам: вследствие местного изгиба 
стен, разрыва стен от горизонтального внутреннего рас- 
пора, отрыва воронки, изгиба бункера в целом с изломом 
по нормальным или наклонным сечениям (рис. 16.26). 
Прочность против всех возможных разрушений должна 
быть обеспечена расчетом. 

Стены под действием нагрузки, нормально направ- 
ленной к их поверхности, испытывают местный изгиб, 
Каждую стену рассчитывают на местный изгиб самосто- 
ятельно. Взаимное влияние соседних стен учитывают 
приближенно, полагая, что по линии их контакта стена 
защемлена. Помимо изгиба стены бункера испытывают 
растяжение: вертикальные стены — в горизонтальном 
направлении, наклонные — в обоих направлениях. 
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Рис. 16.26. Расчетные схемы возможного разрушения бункера 
а — изгиб ствн из своей плоскости; 6 — разрыв стен бункера горизонтальными 
силами; в — отрыв воронки; г — изгиб вертикальной стены бункера в своей 
плоскости по нормальному или наклонному сечению; 1 — трещины от изгиба 
стены из своей плоскости снаружи бункера; 2 — то же внутри бункера; 3 — 

трещины от сил, действующих в плоскости стен бункера 

Трапециевидные плиты (см. рис. 16.25,6) прибли- 
женно рассчитывают на среднюю равномерно распреде- 
ленную нагрузку с интенсивностью 

Pra, = (1/3)ph, [cos? @ +- sin? a tg? (45° — 0,5@)] x 

ХИ + а›/(а1 + а») + Зв. ГВ], (16.18) 

заменяя трапециевидное очертание прямоугольным С 

расчетными размерами сторон (рис. 16.25, в): 

[а = (2/3) (ay + 2аз) а! /(а! + аз); 
16.19 

hg = В, — а, (а, — а1)/6 (ay + а). (16.19) 
Моменты определяют по справочным таблицам, счи- 

тая, что плиты оперты по контуру и защемлены по трём 
сторонам. . 
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В плитах растянутые зоны от изгибающих моментов 
образуются: в пролете — с наружной стороны бункера, 
вблизи ребер — с внутренней стороны. Это способствует 
образованию трещин, показанному на рис. 16.26, а. ' 

Растягивающие силы в стенах бункера вдоль разме- 
ров аи b (см. рис. 16.22) находят по выражениям: . 

Ма — 0,брлаб' sin a, | (16.20) 

a № = 0,5рпаа’ sina, 

где рла — среднее нормальное давление на стену; a’, 6” — размеры 
бункера в плане на уровне рассматриваемой полосы плиты; а— угол 
наклона плиты, для вертикальной стенки равный 90°. 

Арматуру плит подбирают по расчету прямоугольных 
сечений, подверженных внецентренному растяжению. 

Меньшего расхода арматуры в стенах бункера дости- 
гают, если их расчет на изгиб из своей плоскости выпол- 
HATb на стадии предельного равновесия (аналогично из- 
ложенному в 11.4) в предположении образования в сте- 
нах пластических линейных «шарниров» по форме трещин 
(см. рис. 16.26, а) и перераспределения внутренних MO- 
ментов. Поскольку при этом происходит значительное 
раскрытие трещин, этим методом пользуются в случаях, 
когда содержимое бункеров не оказывает агрессивного 
воздействия на арматуру. 

Проверку прочности бункера на растяжение горн- 
зонтальными силами Ng и № (см. рис. 16.26,6) выпол- 
няют для вертикальных и наклонных стен отдельно в 
предположении, что растягивающие силы воспринима- 
ются одной горизонтальной арматурой. 

Прочность воронки на отрыв (см. рис. 16.26, в) про- 
веряют в ее верхнем основании, где действуют макси- 
мальные растягивающие силы вдоль ската воронки М. 
Эти силы от массы содержимого бункера F; и веса во- 
ронки Ро для ската с углом наклона @ 

N = (F, + F,)/2(a + 5) sina. (16.21) 
Они передаются только на одну арматуру (скатную), 

с помощью которой воронка присоединена к вертикаль- 
ным стенам бункера. 

Прочность бункера на изгиб в целом (см. рис. 16.26, 
г) рассчитывают по нормальному сечению на действие 
изгибающего момента, а также по наклонному сечению 
на действие поперечной силы подобно расчету железо- 
бетонных балок. При расчете по нормальному сечению 
учитывают горизонтальную арматуру, попадающую. в 
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Puc, 16.27. Детали армирования воронки бункера 
а — разрез; б — план (показаны сетки основной арматуры); в — план (пока- 
зана дополнительная арматура углов); г — сварная сетка воронки; д — арми- 

рование течки сварной сеткой 

растянутую зону (пересекаемую трещиной). Коэффици- 
CHT условий работы арматуры принимают равным 0,8. 
При расчете по наклонному сечению учитывают также 
и вертикальную арматуру. 

Стены воронки монолитного бункера армируют плос- 
кими двойными сетками или вязаными, с ортогонально 
азмещенными рабочими стержнями (рис. 16.27, а, 6,2). 
роме того, по ребрам устанавливают дополнительные 

наружные угловые сетки, а для армирования изнутри — 
отдельные стержни (рис. 16.27, в). Течки армируют гну- 
тыми сетками (рис. 16.27, 0). Вертикальные стены буч- 
кера армируют, следуя обычным правилам. 

В сборных бункерах общие принципы армирования 
сохраняются. 

16.6. Силосы 

Силосами называют емкости для хранения сыпучих 
материалов при соотношении глубины Ah и размеров в 
плане au b (см. рис. 16.22, а), отвечающем условию 
h>1,5a (где a>b). Трение сыпучих материалов о стены 
силосов, возникающее в процессе истечения содержимо- 
го, велико и поэтому учитывается в расчетах. 

Силось отдельные или объединенные в корпуса вхо- 
дят в состав производственных объектов: промышлен- 
ных (силосы для цемента, угля, соды и т.п.) или сель- 
скохозяйственных (элеваторы для зерна). 

По верху силосного корпуса предусматривают гале- 
рею для загрузочного оборудования, снизу — подсилос- 

601



Hoe помещение для загрузки содержимого в транспорт- 
ные механизмы. 

_ По форме силосы могут быть цилиндрическими ‘или 
призматическими с четырьмя, шестью, восемью гранями. 
По затрате материалов и стоимости возведения для, ци- 
линдрических силосов оптимальный размер диаметра — 
6 м, для квадратных в плане — оптимальный размер 
стороны 3...4 м. Эти размеры и принимают в практике. 
При ‘особых требованиях к хранению содержимого :и- 
лосы могут быть и больших размеров в плане; в этом 
случае их делают обычно круглыми (диаметром 12 мн 
более). 

Объемно-планировочные решения силосных корпусов 
элеваторов унифицированы. Разработаны конструкции 
силосов одиночных и групповых, однорядных и двухряд- 
ных, диаметром 6.м, полной высотой корпуса 15...25,8 м, 
вместимостью 250...3000 м3, а также силосов диаметром 
12 м, высотой 24,6...42,6, вместимостью 1700...12 000 мз. 

Для зерновых элеваторов рекомендованы к примене- 
нию силосы трех типов с размерами в плане 36X24, 
3618 и 24Ж18. Длина корпуса может быть и больше, 
но она не должна превышать 48 м для круглых и 42 м 
для квадратных силосов. Это ограничение диктуется не- 
обходимостью устройства температурно-усадочных швов. 
Типовая высота силосов принята 30 м, на грунтах вы- 
сокой прочности (скальные) она может быть увеличена 
до 42 м, а в некоторых случаях и более. 

В корпусах, состоящих из цилиндрических или вось- 
мигранных силосов, пространство между цилиндрами 
или: восьмигранниками («звездочки») также используют 
для хранения сыпучих материалов. 

Силосы сооружают монолитными (рис. 16.28) и сбор- 
ными. ^ 

Монолитные силосные корпуса могут быть с круглы- 
ми и квадратными в плане силосами. Объединение 
смежных ‘круглых силосов в единый блок выполняют на 
участке длиной 1,5...2 м. Минимальная толщина стеч 
монолитных силосов установлена по условию недопуще- 
ния разрывов в бетоне при перемещении скользящей 
опалубки, в которой они возводятся (табл. 16.3). 

Подобную компоновку сохраняют и в сборных си- 
лосных корпусах (рис. 16.29). Их комплектуют из эле- 
ментов трех типоразмеров: пространственного блока в 
виде замкнутой рамы, Г-образного и плоского. Номи- 
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Рис. 16.28. Монолитные силос- Рис. 16.29. Сборные силосные кор- 
ные корпуса пуса с квадратными в плане сило- 
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Рис. 16.30. Сборные силосные корпуса с цилиндрическими силосами 
а — фрагмент плана корпуса; 6 — конструктивная схема яруса 

нальный размер высоты сборного яруса — 1,2 м. Сбор- 
ные элементы могут быть гладкими толщиной 100 мм или 
ребристыми с толщиной стены 60 мм. Объединяют от- 
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дельные силосы в силосный корпус с помощью оцинко- 
ванных болтов. 

Сборные цилиндрические силосы малого диаметра 
(3 м) можно монтировать из цельных колец, однако та- 
кие силосы применяют редко. Сборные силосы с номи- 
нальным диаметром 6 м компонуют, как показано на 
рис. 16.30, а. Каждый ярус состоит из четырех элементов, 
соединяемых болтами (рис. 16.30, 6). Сборные элемен- 
ты могут быть гладкими (толщиной 100 мм) и ребристы- 
ми (с толщиной стен 60 мм и высотой ребер 150 мм). 

Применяют сборные восьмигранные силосы (рис. 
16.31) из пространственного блока в виде замкнутой ра- 
мы и плоских ребристых плит. Соединение сборных эле- 
ментов предусмотрено на болтах. Эта конструкция не 
получила широкого распространения. 

Разработана конструкция сборных круглых силосов 
большого диаметра (12 м) из панелей-оболочек канне- 
люрного типа (рис. 16.32) с номинальными шириной 
1,54 м и высотой 3 м. Панели снабжены торцовыми реб- 
рами, в наружных пазах которых помещают предвари- 
тельно напрягаемую кольцевую арматуру силоса. На- 
тяжение этой арматуры выполняют при укрупнительной 
сборке отдельных поярусных царг на особом стенде, в 
котором внутренний распор создается сжатым возду- 
хом. После натяжения арматуру защищают цементным 
раствором, наносимым способом торкретирования. 

Стены круглых монолитных силосов обычно доводят 
до фундаментной плиты. В подсилосной части стены 
усиливают пилястрами, на которые сверху опираются 
воронки (рис. 16.33, а). Устраивают также плоские дни- 
ща на своих колоннах с забуткой поверху (рис. 16.33, 6). 
Сборные круглые силосы вместе с воронками (которые 
также могут быть сборными) опираются в подсилосном 
помещении на [П-образные рамы (рис. 16.33, в). Onupa- 
ние квадратных силосов решается аналогично. 

Давление от сыпучего материала — вертикальное 
ры (нормативное) и горизонтальное р» (норматив- 
ное) — на глубине и от уровня загрузки определяют по 
формулам, выведенным теоретически и уточненным экс- 
периментально (рис. 16.34, а, 6): 

Phi = Rayn РЁ (1 — е *H9"/A4) fu; (16.22) 

k = tg? (45° — 0,59). (16.24) 
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Puc.’ 16.31. — Конструктивная 
схема сборного восьмигранного 

силоса 

Рис. 16.32. Конструктивные схемы сборного круглого силоса диамет- 
ром 12 м с панелями каннелюрного типа 

а — разрез; б — план; в — деталь плана; 1— панели-оболочки; 2 — металли- 
цеские воронки; 3 — железобетонные сваи 
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где А — площадь сечения силоса, и — его периметр, р — плотность 
материала, и — коэффициент трения сыпучего материала о верти- 
кальные стенки, равный 0,4...0,8 в зависимости от материала; Rayn — 
коэффициент, учитывающий динамическое воздействие сыпучего ма- 
териала, возникающее в процессе разгрузки, и некоторые другие 
явления, не учитываемые теоретическим выводом; его принимают 
равным 2 при расчете горизонтальной арматуры нижней зоны стен 
на 2/3>их высоты, а при расчете конструкции днищ и воронок — 1,5; 
в остальных случаях — 1. 

Вертикальное давление, передающееся стене силоса 
вследствие трения сыпучего материала (рис. 16.34, в), 
т==ирР>. 

Расчетное значение нагрузки от сыпучих материалов 
определяют по формулам: 

Pi = Pri Vi/VRi = Ра = Pha VE/ VR: (16.25) 
где у, — коэффициент надежности по нагрузке; ‘ух — коэффициент 
условий работы конетрукции. 

Коэффициент у; для сыпучих материалов принимают 
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Рис. 16.34. К расчету 
стен цилиндрических 
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ра нормального давле- 
ния в сыпучем материа- 
ле силоса; в — к расчету 
кольцевого усилия; 2— 
внутреннее давление от 
сыпучего материала на 
кольцевой элемент сило- 

са 

Рис. 16.35. К расчету 
стен силоса, квадрат- 

ного в плане 

а — расчетная схема; 6— 
эпюра изгибающих мо- 
ментов; в -— моменты и 
силы в стенах силоса по 
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1,3; при расчете Ha сжатие нижней зоны стен силосов, 
колонн подсилосного этажа и фундаментных плит зна- 
чение расчетной нагрузки от массы сыпучих материалов 
умножают на коэффициент 0,9. 
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Коэффициент y, при расчете горизонтальной армагу- 
ры для нижней части стен (на 7/3 ее высоты} круглых 
внутренних силосов в корпусах с рядовым расположени- 
ем, а также прямоугольных наружных и внутренних си- 
лосов при размерах сторон до 4 м принимают равным 2; 
при расчете конструкций плоских днищ без забуток и 
воронок — 1,3; и для плоских днищ с забутками толщи- 
ной 1,5 ми более — 2. В неоговоренных случаях ук =1. 

Стена цилиндрического силоса растягивается гори- 
зонтальной силой (рис. 16.34, 2) 

М. = р. В. (16.26) 

Стена силоса любой формы в вертикальном направ- 
лении сжимается погонной силой (см. рис. 16.34, а) 

Ny = (А/и) (бу — Pri) (%1/^\ь). (16.27) 

Нормальное давление по скату воронки силоса вы- 
числяют, как в бункерах, по выражению (16.15). Пло- 
щадь сечения горизонтальной арматуры цилиндрических 
силосов на единицу высоты стены находят по выраже- 
HHIO A,=WN2/Rs. 

По силе №, (на 1 м длины периметра горизонтально- 
го сечения силоса) с учетом вертикального давления от 
всех вышерасположенных конструкций проверяют проч- 
ность стен силоса как сжатых элементов в наиболее за- 
груженных местах (у воронки или фундаментной плиты). 

Ячейку квадратного в плане монолитного силоса рас- 
считывают на каждом ярусе высоты как замкнутую ра- 
му под воздействием внутреннего давления Po (рис. 
16.35, а). Стена испытывает растяжение силами pl/2 и из- 
гиб моментами pl?/12 в углах и pl?/24 в пролете (рис, 
16.35, 6...2). 

Для силосов применяют бетон класса He ниже В15. 
Стены монолитных силосных корпусов возводят 

обычно в скользящей опалубке, удерживаемой на дом- 
кратных рамах. Поэтому армируют стены в горизонталь- 
ном направлении отдельными стержнями сравнительно 
небольшой длины с шагом стержней 100...200 мм; тол- 
щина защитного слоя должна быть не менее 20 мм. Сты- 
ки стержней делают вразбежку с перепуском концов на 
60d+ 100 мм. В силосах малого диаметра предваритель- 
ное напряжение арматуры стен не выполняют; для ар- 
мирования применяют арматуру класса А-П (периоди- 
ческого профиля). 

Стены круглых силосов диаметром до 6M достаточно 
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Рис. 16.36. Детали 
армирования стен ци- 9. 20...90 , 
линдрических MOHO- 

литных силосов > es 
a— одиночное; 6 — двой- 
ное; в — вертикальный $ 
вязаный каркас; г- до- _ и 7 
полнительное армирова- 2 т 
ние в местах сопряжения = < é 
соседних силосов; 1— 4. 
вертикальные — стержни; 
2— стержни — кольцевой 2 7800... 2000 L 
рабочей арматуры; 3— @ 
соединительные uinuno- 
ки; 4, 5— хомуты до и 
после укладки горизон- 
тальных стержней: 6— 
дополнительные стержни 
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армировать одиночной горизонтальной арматурой (рис. 
16.36, а), однако в наружных стенах силосов на 2/3 вы- 
соты от днища необходимо двойное армирование (риг. 
16.36,6) для восприятия изгибающих моментов, образу- 
ющихся при шахматном заполнении силосов корпуса. 

Вертикальные стержни принимают диаметром 10 мм 
с шагом 300...350 мм для наружных стен силосов и 400... 
500 мм для внутренних. Общее сечение вертикальных 
стержней назначают не менее 0,4% сечения бетона. 
Часть вертикальных стержней устанавливают:в виде 
вязаных каркасов (рис. 16.36, в) через 1...1,5 м, что 
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обеспечивает проектное положение горизонтальной ap- 
матуры при бетонировании. Стыки вертикальных стерж- 
ней делают вразбежку с перепуском концов на 354. 

Вертикальные и горизонтальные стержни во всех ме- 
стах пересечений связывают вязальной проволокой; при 
двойном армировании (см. рис. 16.36, в) обе сетки сое- 
диняют поперечными хомутами диаметром не менее 3 мм. 

В местах сопряжения соседних силосов входящие уг- 
лы армируют дополнительными стержнями (рис. 16.36, 2), 
их диаметр и шаг принимают такими же, как и основной 
кольцевой арматуры. 

В стенах квадратных монолитных силосов устанав- 
ливают двойную арматуру (рис. 16.37), учитывая, что 
давление на промежуточные стены возможно с одной 
и с другой стороны и что горизонтальная арматура долж- 
на воспринимать моменты в углах вдвое большие, чем в 
пролете (см.рис. 16.35). 

В сборных силосах принципы армирования, изложен- 
ные выше, сохраняются. Изготовление сборных элемен- 
тов на заводах позволяет армировать их высокопрочной 
проволочной арматурой и тем снизить расход стали. 

Стены силосов рассчитывают по образованию и ши- 
рине раскрытия трещин в соответствии с указаниями, 
относящимися к растянутым элементам. Опыт проекти- 
рования показал, что для стен монолитных силосов из 
бетона класса В15 с арматурой (без предварительного 
напряжения) периодического профиля класса А-П с 
процентом армирования не более 0,7 — раскрытие Tpe- 
щин не превышает допустимого размера (0,2 мм при нор- 
мативных значениях нагрузки). 

16.7. Подпорные стены 

Железобетонные подпорные стены значительно эко- 
номичнее каменных и бетонных. Их применяют преиму- 
щественно сборными. Различают подпорные стены угол- 
ковые, с контрфорсами, анкерные. 

’ Уголковые стены применяют, когда полная высота 
подпорной стены не превышает 4,5 м. При большей вы- 
соте экономичнее стены с контрфорсами или анкерные. 
Уголковые подпорные стены могут быть изготовлены в 
виде единых блоков длиной 2...3 м (рис. 16.38, а). Раз- 
работаны типовые конструкции сборных уголковых под- 
порных стен, состоящие из двух элементов: стеновой (ли- 
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Рис. 16.39. К расчету уголковой т. —х 
подпорной стены < 

цевой) плиты и фундаментной плиты (рис. 16.38, 6) ‚с 
анкеровкой. Предусмотрены высоты подпора грунта h, 
равные 1,2; 1,8; 2,4; Зи 3,6бм. Номинальная длина сте- 
новых плит принята 3M, фундаментных — 3 и 1,5м; ши- 

рина подошвы b — 2,2; 2,5; 3,1 и 3,7 м. Учтена возмож- 
ность установки фундаментной плиты с наклоном подо- 
швы до 7° для повышения устойчивости подпорной стены 
против сдвига. | 

В подпорных стенах других типов (рис. 16.38, 6, 2) 
ограждение образуется из сборных стеновых плит, за- 
кладываемых в базы контрфорсов или рам. Контрфорсы 
конструируют составными из 2—3 частей. Их устанавлн- 
вают с шагом 2...3 м на сборные элементы опорной пли- 
TH, с которой соединяют, сваривая закладные металли- 
ческие детали. 

Рамы анкерных подпорных стен размещают через 
4..5 м, опирая их на отдельные фундаменты. Анкерная 
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балка предназначена для удерживания всей конструк- 
ции от сдвига под воздействием горизонтального давле- 
ния грунта. Расстояние а (см. рис. 16.38, в) принимают 
равным 0,3...0,64 высоты подпора грунта, если грунт име- 
ет угол естественного откоса 30...45°. 

В практике встречаются и другие конструктивные 
решения подпорных стен: с анкерным зубом ниже подо- 
швы опорной плиты или с обратным уклоном подошвы, 
что повышает устойчивость стены против сдвига в гори- 
зонтальном направлении; с разгрузочными площадками, 
устраиваемыми на промежуточных уровнях высоты сте- 
ны с ее задней стороны в целях уменьшения ширины 
опорной плиты; с ребристыми стенами вместо гладких 
для уменьшения расхода бетона и т.п. Иногда применя- 
ют ряжевые подпорные стены, собираемые из мелких ба- 
лочных железобетонных сборных элементов в клетки 
(подобно деревянным ряжам), которые заполняют ка- 
менной наброской. По расходу материалов OHH эконо- 
мичнее других подпорных стен, но дороже по монтажу. 

Давление грунта на подпорные стены согласно фор- 
мулам сопротивления материалов зависит от плотности 
грунта ^, угла естественного откоса грунта ф, угла нак- 
лона задней грани подпорной стены, угла наклона отко- 
са засыпки выше подпорной стены. В простейшем случае, 
когда задняя грань стены вертикальна, а поверх- 
ность грунта над стеной горизонтальна, равнодействую- 
шую горизонтального давления земли (ее нормативное 
значение) на | м длины стены (рис. 16.39) определяют 
по формуле 

Н = 0,5yh? tg? (45° — 0,5). (16.28) 

Распределение давления грунта по высоте стены при- 
нимают прямолинейным, поэтому интенсивность его вни- 
зу равна ру =2Н/И, a равнодействующая считается при- 
ложенной на расстоянии й/3 от подошвы. 

В обычных условиях плотность грунта y колеблется 
в пределах 1,6...1,9 т/м3, угол естественного откоса грун- 
та ф=30...45°. Коэффициент надежности по горизонталь- 
ному давлению на стену принимают равным 1,2. 

Равномерно распределенную нагрузку Psup, находя- 
щуюся на верхнем уровне грунта, принимаемую с коэф- 
фициентом.надежности 1,3, приводят к весу слоя грунта 
высотой Asup/y и учитывают при определении равнодей- 
ствующей давления на стену согласно формуле 

H = 0,5yh(h + 2hsup) tg? (45° — 0,59). (16.29) 
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Предварительно ширину опорной плиты 6 и ее вынос 
принимают такими, чтобы наибольшее краевое давление 
на грунт под подошвой, определяемое по формуле (см. 
гл. 12) 

р z 
A | в. 2M (16.30) 
Pp А у ' 

не превышало 1,2А о при соблюдении условия, чтобы 
среднее давление р»„=Е/№М<Ко и чтобы приближенно 
гарантировать устойчивость стены против опрокидыва- 
ния и скольжения согласно соотношениям: 

Мь/Мь > 1,5; — Убь/Н> 1,9. (16.31) 

В этих формулах М — момент от всех сил (расчетных, действу- 
ющих на стену) относительно центра тяжести подошвы; A, W — со- 
ответственно площадь и момент сопротивления подошвы; КЮ ,—услов- 

ное расчетное давление на грунт; My — опрокидывающий момент OT 
давления грунта относительно переднего края подошвы (точка А 
на рис. 16.39); Мь — удерживающий момент, гарантируемый верти- 
кальными нагрузками (вес стены и грунта на выступах), вычислен- 
ный относительно той же точки; ХС — сумма вертикальных нагру- 
зок; и — коэффициент трения бетона по грунту в пределах 0,3—0,6 
в зависимости от вида и состояния грунта. 

Целесообразно, чтобы при этом давление на грунт у 
края внутреннего выступа (точка В на рис. 16.39) име- 
ло приблизительно нулевое значение. 

Окончательные размеры подошвы и выноса опорной 
плиты подпорной стены принимают согласно расчету ос- 
нования по несущей способности и деформациям в соот- 
ветствии с требованиями норм по расчету оснований 
зданий и сооружений. 

Внешний и внутренний выступы опорной плиты рас- 
считывают на изгиб как консоли, заделанные соответст- 
венно в сечениях I — Ги II] — II. Внешняя консоль за- 
гружена давлением грунта снизу, внутренняя — еще и 
грунтом, расположенным выше нее. Расчетное количе- 
ство арматуры Аз и Aso размещают соответственно по 
низу и по верху опорной плиты (см. рис. 16.39). 

От давления Н конструкцию самой стены рассчиты- 
вают так же, как изгибаемую консоль, которая задела- 
на в опорной плите. Расчетное количество арматуры Ag; 
располагают со стороны внутренней поверхности стены. 

На рис. 16.40 представлен пример армирования под- 
порной стены уголкового типа. Рабочие стержни объе- 
диняют в сетки с помощью монтажной арматуры. Для 

613



J 2 €-2 / 
РАН 

150 7 
ЕСС ar | 

c-9 WW eer ° 5 у ь oF, 

5 . NE L wl 

. | INS 
4 p C-Z ~ 

S i 

81 = | 
>| | 700_|300| 3 _ 9000 *, 
S “4000 3 

Рис. 16.40. Схема армирования уголковой подпорной стены 
1 — сквозные рабочие стержни; 2 — дополнительные рабочие стержни; 3—мон- 

тажные стержни 

экономии арматуры часть стержней размещают только 
в зонах наибольших моментов. Сетка С-4 конструк- 
тивная. 

Сборные стеновые панели в схемах на рис. 16.38, 6,2 
рассчитывают от горизонтального давления грунта как 
плиты, работающие по балочной схеме с пролетом OT 
одного контрфорса (рамы) до другого контрфорса (pa- 
мы). Контрфорс рассчитывают как консоль, заделанную 
в опорной плите. Соединения сборных элементов рассчи- 
тывают на восприятие моментов и сил, которые через 
них передаются. Размеры и армирование анкерной бал- 
ки определяют по условию недопущения опрокидывания 
подпорной стены. 

16.8. Подземные каналы и тоннели 

Подземные каналы и тоннели на территориях про- 
мышленных и гражданских объектов выполняют преи- 
мущественно неглубокого заложения. Они предназначе- 
ны для прокладки тепло-, газо-, паро-, нефте- и масло- 
проводов, а также сетей водоснабжения, канализации, 
сжатого воздуха, электрокабелей. 

Каналы делают непроходными или полупроходными 
с внутренней высотой в свету не более 1500 мм. Тоннели 
устраивают проходными с внутренней высотой не менее 
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1800 мм. Их нередко используют в пешеходных целях и 
для транспортирования грузов. 

Тоннели прокладывают с продольным уклоном для 
стока случайных вод, оборудуют освещением, вентиля- 
цией, сигнализацией, противопожарными и другими уст- 
ройствами. 

Покрытия подземных каналов и тоннелей располага- 
ют ниже поверхности земли не менее чем на 0,7 м (до 
низа дорожного покрытия не менее 0,5 м). По длине ка- 
налов и тоннелей устраивают деформационные швы в 
местах примыкания их к камерам и компенсационным 
нишам, на границах резкого изменения грунтовых усло- 
вий, а на прямых участках — не реже чем через 50 м. 

Наименьшие затраты средств и материалов получа- 
ются при строительстве железобетонных каналов и тон- 
нелей (в сравнении с кирпичными или бетонными), а 
наименьшие трудовые затраты и сроки возведения — прн 
строительстве их в сборном железобетоне. 

Для сокращения числа типоразмеров лотков их дела- 
ют только определенных размеров: по ширине (внут- 
ри) — 300...2400 мм (с шагом 300 мм) и 3000 мм, по вы- 
соте (внутри) — 300, 450, 600, 900, 1200 и 1500 мм; по 
длине (номинальной, т.е. с учетом монтажных швов) — 
3000 и 6000 мм. Плоские плиты покрытий и днища на- 
значают соответствующей ширины с номинальной длиной 
3000 мм. Кроме элементов с основными размерами дли- 
ны предусматривают доборные элементы длиной 720 мм. 

Из лотков и плит компонуют односекционные каналы 
с размещением лотков днищем вниз (рис. 16.41, а) или 
днищем вверх, также двухсекционные (рис. 16.41,6). 
Используя только лотки (без плит), можно компоновать 
каналы, а также тоннели по схеме на рис. 16.41, в (одно- 
секционные); их можно делать и двухсекционными, объ- 
единяя односекционные, подобно компоновке по схеме 
рис. 16.41, 6. 

Верхние и нижние лотки соединяют в единую конст- 
рукцию сваркой на монтаже закладных коротышей из 
швеллеров, размещаемых в толще продольных швов. 
Лотки в каналах в продольном направлении укладыва- 
ют без перевязки торцовых швов лотков, а в тоннелях — 
с. перевязкой. В тоннелях и полупроходных каналах пре- 
дусматривают входы для людей и монтажные подъемы 
по размеру устанавливаемого оборудования. 

Унифицированные.сборные конструкции, применяемые 
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Рис. 16.41. Каналы и тоннели с применением лотков и плит 
а — канал односекционный; 6 — канал двухсекционный; в — канал — при h< 
<1500 мм (тоннель — при h> 1800 мм) односекционный из двух лотков; г — 
армирование сборного лотка; д — армирование сборной плиты; 1— лоток; 2 — 
плита покрытия; 3 — цементный раствор; 4 — песчаная подготовка; 5 — зазор 
между лотками, заполненный песком; 6 — стальная прокладка; 7 — рабочив 

стержни; 8 — монтажные стержни; 9 — петли для подъема плит 

только для тоннелей, разработаны применительно к трем 
конструктивным решениям: для односекционных TOHHE- 
лей с применением уголковых стеновых элементов в со- 
четании с плитами покрытия и днища (рис. 16.42); для 
двухсекционных тоннелей с дополнительным рядом про- 
межуточных колонн и продольным прогоном по ним 
(рис. 16.48); для односекционных тоннелей из объемных 
блоков (рис. 16.44). 

Для тоннелей с уголковыми стеновыми элементами 
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Рис. 16.42. Односек- 
ционный тоннель © 
уголковыми стено- 

выми элементами И 

плитами покрытия и 

днища 

а — поперечное — сеченив 
тоннеля; 6 — уголковый 
стеновой элементу в— 
плита днища; 1 — под- 
резка ребра плиты по- 

крытия у опоры; 2— бетонная подготовка; 3 — петлевыв выпуски арматуры 

для стыкового соединения; 4 — монтажные арматурные стержни; 5 — бетов 

замоноличивания стыкового соединения 
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Рист. 16.43. Двухсекционный тоннель Puc, 16.44. Односекционный 
с уголковыми стеновыми элементами тоннель из объемных бло- 
H промежуточными стоечными опора- КОВ 

МИ | — объемный блок; 2— бетон- 

1 — уголковый стеновой элемент; 2 — плита ная подготовка 
покрытия; 3 — цементный раствор; 4— 
продольный прогон; 5 — колонна; 6 — фиун- 
дамент колонны; 7— плита днища; 8— 
стыковое соединение (см. деталь на рис. 

16.42); 9 — бетонная подготовка 

предусмотрены габариты тоннелей: по высоте — 2100, 
2400, 3000 и 3600 мм, по ширине — 1500, 1800, 2100 мм 
(для односекционых), 2400, 3000, 3600 и 4200 мм (для 
одно- и двухсекционных). Для тоннелей из объемных 
блоков приняты размеры по высоте 2100, 2400, 3000 и по 
ширине — 1500...3000 мм. Разработаны конструкции тон- 
нелей и для случаев их размещения под автодорогами 
на глубине до верха тоннеля 0,5...6 м, под железными 
дорогами на глубине от низа шпал до верха тоннеля — 
1...4 м, внутри цехов — на глубине до 6 м. 

Односекционные ‘тоннели (см. рис. 16.42) монтируют 
из двух уголковых элементов (стеновая чабть которых 
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принята ребристого типа), плит покрытия (ребристых) и 
плит днища (сплошных). Стеновые элементы и плиту 
днища объединяют в единую конструкцию жестким сты- 
ком длиной во всю длину сборных элементов, для чего 
предусматривают в сборных элементах встречные пет- 
левые выпуски (стык Передерия), внутри которых раз- 
мещают на монтаже арматурные стержни, а также за- 
моноличивание бетоном класса В25. Плиты покрытий 
делают с ребрами, имеющими на опорах подрезку для 
восприятия бокового давления стен. | 

В двухсекционных тоннелях (см. рис. 16.43) промежу- 
точную опору образуют из прогона, колонн и фундамент- 
ных блоков. Двухсекционный тоннель может быть также 
выполнен из двух рядом размещенных односекционных 
тоннелей. | 

Номинальная длина основных стеновых блоков 
(вдоль тоннеля) принята 3000 мм. 

Тоннели по рис. 16.44 выполняют из объемных блоков 
номинальной длины 1500, 2400 и 3000 м. Сопряжение 
блоков по длине делают «в четверть» по стенам и дни- 
щу и CO шпонками в покрытии. 

В грунтах естественной влажности тоннеля сверху 
покрывают оклеечной гидроизоляцией из двух слоев 
битумоизола и защищают ее сверху слоем цементного 
раствора толщиной 30 мм. Стены обмазывают горячим 
битумом. 

Нри наличии грунтовых вод устраивают оклеечну!о 
гидроизоляцию дйНща, а также стен на высоту 0,5 м вы- 
ше расчетного уро8Яя грунтовых вод. Под днищем кана- 
лов и тоннелей грунт трамбуют и по нему для каналов 
устраивают песчаную подсыпку, а для тоннелей — бе- 
тонную подготовку. Все монтажные швы сборных элемен- 
тов заполняют цементным раствором. 

Сборные элементы каналов и тоннелей выполняют из 
бетона класса B25, армируют сварными сётками из ар- 
матуры класса А-П и обыкновенной проволоки класва 
B-I, 

Каналы и тоннели неглубокого заложения возводят 
открытым способом. В этом случае расчетную верти- 

‚ кальную нагрузку на покрытие оф грунта (рис. 16.45, а) 
определяют по формуле 

Pi = РМ, 

где й;, — расстояние от поверхности грунта до верха покрытия, м; 
р — нагрузка от единицы объема грунта, равная, в зависимости OT 
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Рис. 16.45. Схемы нагрузок на подземные каналы и туннели 
а — вертикальное и горизонтальное давление от грунта; 6 — вертикальное дав 
ление от временной нагрузки на поверхности земли при h<1,2 м; в — вертц» 
кальное и горизонтальное давление от автотранспорта при h> 1,2 м; 2@— 204 

ризонтальное давление при тех же условилх 
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Рис. 16.46. К расчету конструкции каналов и туннелей 
а — П-образная перевернутая рама с распоркой; б— то же без распорки) 
8! — вертикальная нагрузка постоянная; у, — то жв временная; Bq — горизон- 
тальная нагрузка постоянная; и. — то же временная; М = эпюра изгибающих 

моментов 
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вида грунта и его влажности, 16—20 кН/мз; у; — коэффициент на- 
дежности по нагрузке, принимаемый равным 1,2, 

Горизонтальную нагрузку на стены на уровне fy вы- 
числяют по формуле 

рэ == py tg? (45° — 0,59), (16.32) 
где ф — нормативный угол внутреннего трения грунта, находящийся 
в пределах 25—45°, 

На глубине Az, по аналогии с предыдущими форму- 
лами, 

Ps = Vz Phg tg? (45° — 0,59). 
В расчетах конструкций каналов и тоннелей учиты- 

вают временную нагрузку на поверхности земли от аз- 
тотранспорта. 

Давление сосредоточенной нагрузки, расположенной 
на поверхности земли, распределяется в грунте под уг- 
лом 30° к вертикали (, рис. 16.45,6), а в пределах толщи 
дорожного покрытия — под углом 45°. 

Вертикальное давление на глубине от поверхности 
земли при #<1,2 м определяют по формуле р, =Р/аф, 
roe au 6 — размеры площади давления на глубине h 
(cm. рис. 16.45,6). При h2=1,2 давление от автомобилей 
принимает вид вертикальной нагрузки (с коэффициен- 
том надежности по нагрузке 1,4) нормативного значения 
р! =20 кН/м? (рис. 16.45, в). 

Горизонтальное давление грунта при нагрузках на 
поверхности в обоих случаях определяют по второй фор- 
муле (16.32) с эпюрами, изображенными на рис. 16.45, 
в, г. 

В подземных сооружениях вся вертикальная нагруз- 
ка от перекрытия и стен уравновешивается реактивным 
отпором грунта, который считают равномерно распреде- 
ленным по подошве днища. 

Плиты покрытия каналов и тоннелей рассчитывают 
по однопролетной балочной схеме с шарнирным опирз- 
нием на стены. Стены, жестко соединенные с днищем в 
односекционных каналах и тоннелях по схемам, изобра- 
женным на рис. 16.41, а, 16.42, а, рассчитывают как П-об- 
разную перевернутую раму с распоркой вверху (рис. 
16.46, а). При снятом перекрытии (в периоды строитель- 
ства и ремонта) раму рассчитывают без верхней рас- 
порки (рис. 16.46, 6). 

Конструкцию тоннеля из объемных блоков (см. рис. 
16.44) рассчитывают по схеме замкнутой рамы на ука- 
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занные выше воздействия постоянных и временных Ha- 
грузок. 

Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 
главы 16 

1. Какова общая характеристика применяемых железобетонных 
цилиндрических резервуаров? | 

2. Какое конструктивное решение имеют цилиндрические моно- 
литные u сборные резервуары? Как выглядит схема размещения ap- 
матуры стен? 

3. С какими целями выполняют предварительное напряжени 
стен круглых резервуаров и какие средства для этого используют 

4. Каковы расчетные схемы цилиндрических резервуаров? 
5. В чем состоят особенности конструктивных решений прямо- 

угольных в плане монолитных резервуаров? То же в сборных кон- 
струкциях? 

6. Каково конструктивное решение температирно-усадочных 
швов стен и днища прямоугольных резервуаров? 

7. Каковы расчетные схемы стен прямоугольных резервиаров? 
8. Какие разновидности водонапорных башен применяют на объ- 

ектах промышленных предприятий? 
9. Какова конструктивная схема водонапорной башни c моно- 

литной сплошной железобетонной опорой? С монолитной рамной 
опорой? Со сборной железобетонной сквозной опорой? 

10. В чем состоят ‘принципы расчета водонапорной башни при 
действии вертикальных и ветровых нагрузок? 

11. Каковы конструктивные схемы бункеров? 
12. Какие схемы разрушения бункеров предусматривают в рас- 

чете их конструкций? 
13. Какие конструктивные схемы монолитных ц сборных силос- 

ных корпусов применяют в практике? 
14. Воздействие каких сил испытывают стены цилиндрических 

силосов? Как размещена основная арматура? 
15. В чем заключается причцип расчета стен ячейки силоса, 

квадратного в плане? 
16. Какие конструктцвные схемы сборных подпорных стен рас- 

пространены в строительстве? 
17. Какие требования предъявляют к конструкции уголковых 

подпорных стен при проектировании (расчете и армировании)? 
18. Какие конструктивные решения используют при устройстве 

подземных каналов и тоннелей?



ГЛАВА 17. ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫЕ КОНСТРУКЦИИ, 
ВОЗВОДИМЫЕ И ЭКСПЛУАТИРУЕМЫЕ 

В ОСОБЫХ УСЛОВИЯХ 

17.1. Конструкции зданий, возводимых 
в сейсмических районах 

.17.1.1. Особенности конструктивных решений 

Сейсмическими называют географические районы, 
подверженные землетрясениям. Землетрясения вызывают- 
ся явлениями вулканического характера, радиоактивного 
распада и разрыва глубинных слоев земли, сопровож- 
дающимнся колебаниями земной коры. Для преоблада- 
ющего большинства зданий, расположенных в сейсми- 
ческих районах, наиболее опасны горизонтальные коле- 
бания поверхностных слоев ночвы. При эпицентре земле- 
трясения вблизи района застройки опасными становятся 
и вертикальные сейсмические воздействия. 

При проектировании зданий, возводимых в сейсмиче- 
ских районах, необходимо руководствоваться требовани- 
ями соответствующей главы CHulla по строительству 
в сейсмических районах и Руководства по проектирова- 
нию жилых и общественных зданий с железобетонным 
каркасом, возводимых в сейсмических районах. 

Силу землетрясения оценивают в баллах по стандарт- 
ной шкале, имеющей инструментальную и описательную 
часть. При землетрясении силой 6 баллов и менее специ- 
альных усилений конструкций не требуется, хотя к каче- 
ству строительных работ требования должны быть по- 
вышены. Нри землетрясении силой 7...9 баллов необхо- 
дим специальный расчет конструкций. Землетрясение 
силой 10 баллов вызывает настолько значительные сейс- 
мические воздействия, что восприятие их требует боль- 
ших дополнительных затрат материалов и средств, 
экономически не оправданных, В районах, где возможны 
землетрясения 10 баллов, как правило, строительство не 
ведется. 

Карта сейсмического районирования территории на- 
шей страны в баллах и повторяемости сейсмического воз- 
действия приведена в нормах. Указанная на карте сейс- 
мичность района относится -K участкам со средними 
грунтовыми условиями, характеризуемыми песчано-гли- 
нистыми грунтами и низким горизонтом грунтовых вод. 
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Дополнительным сейсмическим микрорайонированием 
учитывают действительное геологическое строение грун- 
тов и уточняют сейсмичность площадки строительства. 
При благоприятных грунтовых условиях, например 
скальных или особо плотных грунтах, сейсмичность пло- 
щадки понижается на 1 балл. Но при неблагоприятных 
грунтовых условиях, например при глинах и суглинках 
в пластичном состоянии, песках и супесях с высоким го- 
ризонтом грунтовых вод, сейсмичность повышается на 
1 балл. 

Общая компоновка сейсмостойкого здания предусмат- 
ривает такое расположение несущих вертикальных кон- 
струкций (рам, связевых диафрагм и других конструк- 
тивных элементов), при котором удовлетворяются требо- 
вания ‘симметричности и равномерности распределения 
масс и жесткостей. При этом следует иметь в виду, что 
конструктивные меры, повышающие пространственную 
жесткость здания в целом, вместе с тем повышают и его 
сейсмостойкость. В этих целях следует применять попе- 
речные и продольные связевые диафрагмы, связанные 
перекрытиями. 

- Сборные железобетонные конструкции успешно при- 
меняют в сейсмических районах. Об этом свидетельству- 
ет опыт строительства зданий, впоследствии подвергав- 
шихся сейсмическим воздействиям. Стыки и соединения 
сборных конструкций необходимо замоноличивать, что- 
бы они были способны воспринимать сейсмические силы. 

План здания должен быть простым, в виде прямо- 
угольника, без выступающих пристроек и углов. При 
сложных очертаниях здания в плане устраивают анти- 
сейсмические швы, разделяющие здание на отдельные 
блоки простой прямоугольной формы. Обычно их совме- 
щают с температурными и осадочными швами. Чтобы 
повысить сейсмостойкость здания, фундаменты в преде- 
лах одного блока должны залегать на одной глубине. 
При слабых грунтах устраивают перекрестные фунда- 
ментные ленты или же сплошную фундаментную плиту. 
При плотных грунтах допустимы отдельные фундаменты 
под колонны, связанные поверху балками-связями в обо- 
их направлениях. В многоэтажном здании целесообразно 
устройство подвала и свайного основания. 

Экономическая и индустриальная схема здания для 
сейсмических районов, как и для строительства в обыч 
ных условиях, должна удовлетворять требованиям. типи- 
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зации элементов, унификации размеров и конструктив- 
ных схем, технологичности изготовления и монтажа при 
сборном и монолитном вариантах. 

Оптимальная конструктивная схема сейсмостойкого 
многоэтажного каркасного здания, обладающая лучши- 
ми технико-экономическими показателями, может быть 
скомпонована при восприятии сейсмического воздейст- 
вия по рамно-связевой системе с регулярно расположен- 
нымивертикальными связевыми диафрагмами. Kak по- 
казали исследования, несмотря на общее увеличение 
сейсмической нагрузки на рамно-связевое каркасное 
здание, вызванное применением вертикальных связевых 
диафрагм и увеличением боковой жесткости здания, 
часть этой нагрузки, воспринимаемая рамами, все же 
меньше сейсмической нагрузки, формирующейся в более 
гибкой рамной системе. Существенно важен и характер 
эпюры Qs, рамно-связевой схемы, при которой изгибаю- 
щие моменты стоек рам от действия горизонтальной на- 
грузки на значительной части высоты здания остаются 
почти постоянными и, следовательно, позволяют осуще- 
ствить типизацию элементов (см. гл. 15). 

При сейсмическом воздействии узлы железобетонных 
рам находятся в сложном напряженном состоянии, и их 
проектированию необходимо уделять особое внимание. 
Исследования показали, что рамный узел необходимо 
армировать дополнительными хомутами и стержнями 
d==8...10 мм с шагом 70...100 мм, а также усиленной по- 
перечной арматурой (на примыкающих участках ригелей 
и колонн) с шагом, вдвое меньшим, чем требуется по 
расчету, но не более 100 мм (рис. 17.1). 

Развитие пластических деформаций в растянутой ар- 
матуре узла при сейсмическом воздействии повышает 
сейсмостойкость каркасного здания. 

Предпочтительно в конструкции стыков сборных ри- 
гелей с колоннами использовать сварку выпусков арма- 
туры и последующее замоноличивание (рис. 17.2). 
В этих стыках должны быть рифленые соединяемые по- 
верхности (с целью образования бетонных ‘шпонок) 
и часто расположенные поперечные стержни ригелей 
и колонн. В пределах узла колонну армируют дополни- 
тельными хомутами и стержнями, как описано выше. 

Сборные перекрытия выполняют из панелей, соеди- 
ненных между собой и с элементами рамного каркаса на 
сварке закладных деталей с замоноличиванием швов 
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и шпоночных связей. С этой целью в панелях перекры- 
тий устраивают пазы и рифленые боковые поверхности 
что обеспечивает восприятие сдвигающих усилий. 

Стеновые панели здания жестко связывают с пере- 
крытиями и каркасом, в последнем случае — арматурой 
из стержней d=6 мм, располагаемых в горизонтальных 
швах кладки через 500 мм. Эту арматуру прикрепляют 
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к выпускам арматуры из колонн и заводят в кладку He 
менее чем на 700 мм в каждую сторону. 

Если в стенах большие оконные и дверные проемы, 
устраивают железобетонные горизонтальные антисейсми- 
ческие пояса, идущие по верху этих проемов. Такие поя- 
са представляют собой горизонтальные рамы, передаю- 
щие сейсмическую нагрузку на колонны каркаса. 

Консольные выступающие части зданий — козырьки, 
карнизы, балконы—должны быть жестко связаны с кар- 
касом, причем число их и размеры необходимо ограничи- 
вать. 

17.1.2. Основные положения расчета 
зданий на сейсмические воздействия 

Сейсмическую нагрузку на здание устанавливают 
в зависимости от периода и формы свободных колебаний 
здания, его массы и силы сейсмического воздействия 
в баллах. При этом допускают, что сейсмические колеба- 
ния почвы и основания здания совершаются по закону 

затухающей синусоиды. 
Направление сейсмических сил в пространстве может 

быть любым, однако при расчете здания в целом или 
его крупных частей, как правило, сейсмические силы 
принимают направленными горизонтально вдоль попе- 
речной или продольной оси здания. 

При расчете с учетом сейсмических воздействий 

в значения расчетных нагрузок вводят коэффициенты со- 
четаний: 

для постоянных нагрузок, с; с +28 3 8 + 0 
» длительно действующих нагрузок, » » . О0, 
» кратковременных и снеговых нагрузок, , 0,5 

При расчете конструкций на сейсмические воздейст- 
вия нагрузки от ветра, динамическое воздействие от обо- 
рудования, инерционные силы масс на гибких подвесах 
и температурные климатические воздействия не учиты- 
вают. 

Сейсмические силы обычно считаются приложенными 
в уровне перекрытий. В этих уровнях считаются сосре- 
доточенными нагрузки от этажей здания. 

Расчетная сейсмическая сила по i-My тону свободных 
горизонтальных колебаний для каждого {-го яруса зда- 
НИЯ 

Sin = hy № бов, (17.1) 

Зов = Qn AB; Аф Nin и 
где 
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Ч; = (xi > ух / $. Q; Xi) (17.2) 

i= j=t 

Здесь А; — коэффициент, которым учитывают допускаемое повреж- 
денИё здания при обеспечении безопасности людей и сохранности 
оборудования (для зданий промышленного и гражданского строи- 
тельства #!=0,25); А — коэффициент, которым учитывают конструк- 
тивную схему здания: например, для каркасных зданий с числом 
этажей n>5 принимают Ё›=1--0,1 (п—5)<1,5; для панельных зда- 
HHA Ё›=0,9-0,075(п—1}<1,5; Зо — значение сейсмической нагруз- 
ки для {-Го тона свободных колебаний здания в предположении уп- 
ругой работы; @» — ярусная нагрузка, включающая вес перекрытия, 
колонн, стен, временную нагрузку с учетом коэффициента сочетаний 
в уровне &; 

А = 0,1; 0,2; 0,4 соответственно для расчетной сейсмичности 7, 
8, 9 баллов; 

В: — коэффициент динамичности по {-му тону свободных колеба- 
ний; зависит от периода свободных колебаний зданий Т н категории 
грунтов по сейсмическим свойствам: В, =1/Т:<3 — для грунтов I ка- 
тегории; В;=1,1/Т:<2,7—для грунтов II категории; В+=1,5/Т:<2— 
для грунтов ПТ категории. Во всех случаях принимается В; >0,8; 

ky. — коэффициент, которым учитывают гибкость здания: на- 

пример, для каркасных зданий с легкими навесными панелями при 
отношении длины к размеру поперечного сечения в направлении дей- 
ствия сейсмической нагрузки 1/b225 Ry =1,5, при >15, = |, 

при промежуточных значениях 6 ky устанавливают по интерполя- 

ЦИИ, 
Nik — коэффициент формы свободных колебаний зданий, зави- 

сящий от {-й формы свободных горизонтальных колебаний, значения 
и положения ярусных нагрузок; 

Хи, Хи — ординаты 1-й формы свободных колебаний здания со- 
ответственно А-го яруса и остальных ]-х ярусов. 

Сейсмические силы, вычисленные по формуле (17.1), 
считаются приложенными к зданию статически. 

Для регулярных зданий, у которых жесткость и мас- 
са незначительно изменяются по высоте, при определе- 
нии сейсмических сил допускается учитывать колебания 
только первого тона, поскольку сейсмические силы, отве- 
чающие высшим тонам колебаний, между узлами на- 
правлены в противоположные стороны. Колебания выс- 
ших тонов весьма существенны для зданий с жесткостью 
и массой, значительно изменяющимися по высоте. 

При учете колебаний первого тока сейсмическая на- 
грузка заменяется эквивалентной (по моменту в основа- 
нии) и задача решается на основе уравнения (15.19). 
Аналогично решается задача при учете высших тонов. 
Расчетные формулы усилий для практических расчетов 
приведены в упомянутом Руководстве. 
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Усилия от сейсмической нагрузки в расчетных сече- 
ниях при некоторой высоте здания Н становятся посто- 
янными, не зависящими от высоты. И тогда расчетным 
может стать не особое сочетание нагрузок, а основное 
сочетание с учетом ветрового воздействия, что следует 
иметь в виду при проектировании. 

Особенность усилий от сейсмической нагрузки в рас- 
четных, сечениях заключается в следующем. В то время 
как сейсмическая нагрузка обратно пропорциональна 
периоду свободных колебаний многоэтажного здания, 
т. е. обратно пропорциональна Н? в связевых и рамно- 
связевых системах, Н в рамных системах, усилия в рас- 
четных сечениях систем, наоборот, прямо пропорциональ- 
ны Я? и Н соответственно. 

‚ Например, в связевых системах коэффициент дина- 
РЫ по первой форме колебаний согласно формуле 
(15.162 

в, = 9/7, = 9/1,8H? У m/(BD; 
mp=1; 11 1,5 

в зависимости OT категории грунта. 
Коэффициент формы колебаний согласно (15.169) 

Nik = 1,6 (1 — cos &л/2); Е = х/Н. 

Максимальный момент в основании от сейсмической 
нагрузки согласно (17.1) 

НН 
S 0,242 —— 

M, (0)= || dx = о № ke QAky У B/ml 

ох 

не зависит от H. 
Некоторый рост момента Мо (0) с увеличением Н воз- 

можен, если возникает необходимость в выполнении тре- 
бования В10,8. 

В здании длиной или шириной более 30 м необходимо 
учитывать также крутящий момент от сейсмической на- 
грузки относительно ‘вертикальной оси, проходящей че- 
рез центр жесткости. Расчетный эксцентриситет (рассто-. 
яние между центрами жесткости и массы) в рассматри- 
ваемом уровне принимается равным: | 

е = 0,02, (17.3) 

где Г, — размер в плане в направлении действия силы, 

Для высоких зданий (более 16 этажей) расчетную 
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сейсмическую нагрузку следует определять по формуле 
(17.1) с учетом ускорений в основании, инструментально 
записанных при землетрясении, или по акселерограммам. 

При расчете прочности в особом сочетании нагрузок 
вводят дополнительно коэффициент условий работы, ко- 
торым учитывают кратковременное действие сейсмичес- 
кой нагрузки: для нормальных сечений железобетонных 
элементов из тяжелого бетона при арматуре классов 
А-П, А-Ш — y;=1,2; при арматуре высоких классов — 
у:=1,1; для наклонных сечений yi=1, для наклонных 
сечений колонн многоэтажных зданий — y;=0,9. 

Для зданий, возводимых в сейсмических районах 
с повторяемостью землетрясений 1,2, 3, значения у; сле- 
дует умножать на 0,85; | или 1,15 соответственно. 

Граничное значение высоты сжатой зоны нормальных 
к оси сечений во избежание хрупкого разрушения прини- 
мают равным 0,85 Е». При этом коэффициент условий 
работы бетона Yoo принимают равным единице. 

Расчетное значение продольной или поперечной силы, 
изгибающего или опрокидывающего момента от сейсми- 
ческой нагрузки при условии статического действия ее 
составляет 

п 

N= Ум, (17.4) 

где №; — усилие в рассматриваемом сечении, отвечающее {-й форме 
колебания; 1 — число учитываемых форм колебаний. 

Усиление конструкций, выполняемое на основе расче- 
тов зданий, возводимых в сейсмически активных райо- 
нах, считается пассивной сейсмозащитой. Активная 
сейсмозащита заключается в специальных конструктив- 
ных мерах, исключающих опасные колебания зданий 
и снижающих реакции конструкций на сейсмическое 
воздействие. К ним относятся различного рода гасители 
колебаний, включающиеся связи, устраиваемые в конст- 
рукциях оснований и фундаментов, и др. Применение 
выключающихся связей, предусматривающих образова- 
ние пластических шарниров в перемычках железобетон- 
ных вертикальных связевых диафрагм или разрушение 
заполнения между железобетонными колоннами первого 
этажа каркасного здания, оказывается неэффективным 
и ненадежным. С уменьшением жесткости здания стано- 
вятся опасными низкочастотные сейсмические колебания, 
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вызывающие значительные реакции в ослабленных эле- 

ментах конструкции. 

17.2. Особенности конструктивных решений 
зданий, возводимых в районах 

с вечномерзлыми грунтами 

При выборе конструктивной схемы зданий для север- 
ных районов страны следует учитывать, что здания воз- 
водят на вечномерзлых грунтах. Конструктивное реше- 
ние в этих условиях принимают в зависимости от типа 
и свойств грунта, характера застройки, температурного 
режима здания, времени строительства. В этих условиях 
предусматривают специальные меры по сохранению веч- 
номерзлого состояния основания или же учитывают 
возможность неравномерной осадки здания при оттаива- 
нии основания. 

Опыт проектирования и строительства показывает, 
что достаточно надежны конструкции зданий, возводи- 
мых на железобетонных сваях, погружаемых и вморажи- 
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‘ваемых в заранее пробуренные лидерные скважины при 
сохранении грунта в вечномерзлом состоянии (рис. 17.3). 
При твердомерзлых грунтах диаметр скважин назнача- 
ют больше размеров сечения свай, в пластично-мерзлых 
грунтах — меньше. По головкам свай выполняют желе- 
зобетонный ленточный ростверк. Чтобы сохранить грунт 
в вечномерзлом состоянии, устраивают проветриваемое 
подполье. 

Если здание возводят на просадочных при оттаива- 
нии грунтах без применения свай, фундаменты выполня- 
ют в виде перекрестных лент. В этом случае здание реко- 
мендуется делить на блоки небольшой длины (порядка 
20...30 м), а в деформационных швах устраивать парные 
поперечные стены. При том и другом способе возведения 
зданий на вечномерзлых грунтах целесообразно приме- 
нять более жесткие панельные конструктивные схемы 
зданий. 

17.3. Железобетонные конструкции, 
эксплуатируемые в условиях систематического 

воздействия высоких технологических 
температур 

17.3.1. Расчетные характеристики бетона 
н арматуры при нагреве 

Железобетонные конструкции отдельных цехов про- 
мышленных зданий могут подвергаться систематическо- 
му воздействию технологических температур выше 50 °C 
(литейные, электроплавильные и другие горячие цехи). 

При систематическом воздействии технологической 
температуры до 200°С применяют обычный железобе- 
тон на портландцементе (или шлакопортландцементе); 
если температура выше 200 °С, используют специальный 
жаростойкий бетон. 

Ниже рассмотрены конструкции из обычного тяжело- 
го бетона. 

Прочность бетона при систематическом нагреве под 
влиянием нарушения его структуры снижается. С повы- 
шением температуры до 200 °C снижение прочности при 
сжатии может достигать 30...40 %, что необходимо учи- 
тывать в расчетах конструкций. 

Значение расчетных и нормативных сопротивлений 
бетонов умножают на коэффициенты: Yo, yor — учитыва- 
ющие снижение сопротивления бетона сжатию и растя- 
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жению при кратковременном нагреве; Yor, Yori — TO же 
при длительном нагреве (табл. 17.1). 

17.1. Значения коэффициентов, учитывающих снижение характеристик 
бетона в условиях систематического воздействия технологических 

температур 

Значение при температуре нагрева, °С 

Коэффициент 
р 50 60 100 200 

Yo | 0,9 0,85 0,7 
Yot | 0,85 0,8 0,6 
Vo! 1 0,8 0,7 0,5 
Yot! 1 0,75 0,65 0,35 
Bp 1 0,9 0,8 0,7 

Деформативность бетона при систематическом на- 
греве увеличивается под влиянием снижения модуля 
упругости бетона, значение которого принимается рав- 
НЫМ: 

Еъ+ = Ep Bo; (17.5) 

значения коэффициента Вь в зависимости OT температу- 
ры нагрева приведены в табл. 17.1. 

Температурная усадка бетона возникает при первом 
нагреве и является необратимой деформацией, которая 
увеличивается с повышением температуры нагрева 

231 = Osi; (17.6) 
коэффициент температурной усадки при нагреве до 
100°C принимают as:=2,5-10-*, при нагреве до 200°С — 
@1==2,25.10-6 (рис. 17.4). 

Температурное расширение бетона является обрати- 
мой деформацией, которая пропорциональна температу- 
ре нагрева 

#1 = a; 0; (17.7) 

коэффициент температурного расширения при нагреве 
до 100°С принимают @&,=12,5.10-8, при нагреве до 
200 °C — а:=11,75. 10-5. 

Суммарная температурная деформация бетона при 
нагреве (см. рис. 17.4) 

Ent = &¢ — Eg] == (@+ — Al) Е == м: J; (17.8) 

Коэффициент суммарной температурной деформации 
при нагреве до 100°C принимают оь,‚=10.10-6, при на- 
греве до 200 °С — ав: =9,5. 10-5. 
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Рис. 17.4. Диаграмма С, 
температурных дефор- 

маций бетона 
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Ex, 

Нормативное значение плотности тяжелого бетона, 
высушенного до постоянной массы, принимается равным 
2300 кг/мз, а нормативное значение средней плотности 
железобетона — 2400 кг/мз. 

Для армирования железобетонных конструкций, ра- 
ботающих в условиях систематического воздействия тех- 
нологических температур до 200 °C, применяют арматур- 
ные стали, предусмотренные для обычных условий, но 
с учетом дополнительных требований. Чтобы не утрачч- 
вался эффект упрочнения холодным деформированием, 
максимальная температура нагрева проволочной арма- 
туры классов Вр-Г, В-П, Вр-П, а также арматурных ка- 
натов не должна превышать 150 °С. 

При циклическом режиме нагрева предварительно на- 
пряженных конструкций, армированных проволочной 
арматурой или изделиями из нее, температура нагрева 
арматуры не должна превышать 100 °С. Под цикличес- 
ким нагревом подразумевается такой режим, при кото- 
ром не менее чем раз в сутки температура нагрева KOH- 
струкции может изменяться более чем на 30 % или не 
менее чем | раз в неделю на 100 %. При более высэкой 
температуре нагрева расчетные характеристики обыкно- 
венной арматурной проволоки в сварных сетках и карка- 
сах принимают такими же, как для арматуры клас- 
са А-[. 

Прочность стержней и проволочной арматуры при 
нагреве снижается на 65...15 %. Расчетные и нормативные 
сопротивления арматуры умножают на коэффициенты 
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Vs, Yet, учитывающие снижение сопротивления арматуры 
при кратковременном и длительном нагреве (табл. 17.2). 

17.2. Значение коэффициентов для учета снижения характеристик 
стальной арматуры в условиях систематического воздействия 

технологических температур 

Значение при температуре, нагрева, °С 
Коэффи- 

Арматура циент 50 100 200 

Стержневая клас- Vs 1 0,96 0,85 
сов A-I, А-П, ap- Уз: 1 0,95 0,85 
матурная — прово- Ast 11-10~-§ 11,5.10-8 12.10—8 
лока всех видов H 
канаты 
Стержневая клас- Vs 1 | 0,95 
сов А-Ш, АУ Vsl 1 1 0,85 

Ost 12.10-6 12,5.10-—6 13.10-6 
Всех видов В 1 1 | 0,96 

Модуль упругости стальной арматуры при нагреве до 
200°С снижается незначительно (на 4%). В расчетах 
его принимают 

Езё = E; Bs; (17.9) 

значения В; приведены в табл. 17.2. 
Температурный коэффициент линейного расширения 

стальной арматуры Gst в зависимости от вида арматуры 
и температуры нагрева принимают по табл. 17.2. В же- 
лезобетонных элементах с трещинами среднее значение 
температурного расширения арматуры в бетоне 

Ast m == бур + (Ast — Ape) Е; (17.10) 

коэффициент ^ зависит OT процента армирования про- 
дольной арматурой и принимается по табл. 17.3. 

17.3. Значения коэффициента К 

apuiposauun <0,2 0,2 0,4 0,7 1 2 3 

Коэффициент А о | 0,2 |] 0,55] 0,7 [0,8 | 0,95 | 1 

Полные потери предварительного напряжения арма- 
туры складываются из основных потерь при нормальной 
температуре и дополнительных потерь, вызванных дейст- 
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вием температуры. Последние принимают равными; 
а) 30 % потерь от ползучести бетона при нормальной 
температуре; 6) дополнительным потерям от релаксации 
напряжений в арматуре 

0,0013 (¢, — ty) Ooi, (17.11) 
где {5 — температура нагрева арматуры при эксплуатации; fy — TeM- 
пература арматуры после натяжения, которую принимают 20°С. 

Диаметр рабочей арматуры при температуре ее на. 
грева до 100 °С рекомендуется принимать не более 25 мм, 
а при температуре ее нагрева до 200 °С—не более 20 мм. 

Анкеровка рабочей арматуры при температуре ее на- 
грева более 100 °С увеличивается на пять диаметров ан- 
керуемых стержней. Кроме того, к каждому растянутому 
продольному стержню следует приваривать не менее 
двух поперечных стержней. 

Толщину защитного слоя бетона для рабочей арма- 
туры при температуре нагрева 100...200°С необходимо 
увеличивать на 5 мм и принимать не менее 1,5 диаметра 
рабочей арматуры. 

Прочность сцепления арматуры с бетоном при нагре- 
ве до 200 °С и последующем охлаждении практически ке 
снижается. | 

17.3.2. Определение деформаций и усилий, 
вызванных действием температур 

Распределение температур в железобетонных конст- 
рукциях при установившемся потоке тепла рассчитыва- 
ют методами строительной теплотехники. Температуру 
арматуры в сечениях железобетонных элементов прини- 
мают равной температуре бетона в месте ее распо- 
ложения. 

При линейном распределении температур по высоте 
сечения свободную температурную. деформацию а: эле- 
мента определяют на уровне оси, проходящей через 
центр тяжести сечения, а кривизну оси при изгибе 1/7: 
принимают равной тангенсу угла наклона на эпюре де- 
формаций: 

в железобетонном элементе без трещин (рис. 17.5, a) 

её = [Opt fy (В — у) + авы: fy У] Ve/h; (17.12) 
Игр = (pei Loz — Apt ty) ТВ; (17.13) 

в железобетонном элементе с трещинами в pacTAHy- 
той зоне при расположении растянутой зоны у менее на- 
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Puc. 17.5. Расчетные 
схемы распределения 
температуры и темпе- 
ратурных удлинений 

в сечениях 

а — бетонном; 6 — желе- 
зобетонном с растянутой 
зоной у менее нагретой 
грани; в —то же у 6о- 
лее нагретой грани; 1— 
распределение темпера- 
туры; 2 — распределение 
температирных —идлине- 

ний 

От ts 

гретой грани (рис. 17.5, 6) 

& = [stmlts (Во — Из) + моё to Ys] Ve/ hos (17.14) 

гр = (ов ty — бит #3) УВ; (17.15) 

в железобетонном элементе с трещинами в растяну- 

той зоне при расположении растянутой зоны у более на- 

Гретой грани (рис. 17.5, в) ег определяют по формуле 
(17.14), а 1/7; как 

l/r = (зат ls — pt 4b) Ye/ho- (17.16) 

Здесь &, toy, В — температуры нагрева бетона и арматуры, у: — 

коэффициент перегрева, принимаемый равным 1,1 при расчете по 

первой группе предельных состояний и равным 1 при расчете по вто- 

рой группе предельных состояний; и, и; — расстояние от оси, про- 

ходящей через центр тяжести сечения до наименее нагретой грани 

и до точки приложения усилия в растянутой арматуре. 

Прогиб элемента, вызванный неравномерным Harpe- 

BOM, | 

fe = $ (1/78) Й; (17.17) 

коэффициент $, зависит от условий закрепления элемен- 
та по краям; при свободном опирании $:==118. 

636



Температурный момент OT неравномерного нагрева 
в элементах, заделанных на опоре, а также в замкнутых 
рамах с одинаковыми сечениями 

М, = (1/74) В, (17.18) 

где В — жесткость элемента, 

17.3.3. Основные положения расчета 
конструкций с учетом температурных 

воздействий 

Конструкции, находящиеся в условиях воздействия 
температур, рассчитывают на возможные неблагоприят- 
ные сочетания усилий от кратковременного и длительно- 
го действия температуры, собственного веса и внешней 
нагрузки. 

Статически определимые конструкции рассчитывают 
на действие длительного нагрева, а статически неопре- 
делимые проверяют на действие первого кратковремен- 
ного нагрева, когда возникают максимальные темпера- 
турные усилия, и на действие длительного нагрева после 
снижения прочности и жесткости элементов. 

Расчет по прочности ведут на действие расчетных на- 
грузок, по выносливости — на действие нагрузок с коэф- 
фициентом надежности \;=1. Расчет по второй группе 
предельных состояний ведут на действие нагрузок с ко- 
эффициентом надежности \;==1. Усилия от температуры 
вводят ‘в расчет с коэффициентом перегрева yz (см. 
выше). 

Расчетные и нормативные сопротивления бетона 
и арматуры вводят в расчеты по первой и второй груп- 
пам предельных состояний сниженными в зависимости 
от температуры и длительности нагрева конструкции. 

Расчетные сопротивления бетона сжатию устанавли- 
вают в зависимости от средней температуры сжатой 
зоны, для тавровых сечений — в зависимости от средней 
температуры свесов полки. 

В расчетах по образованию трещин сопротивление 
бетона растяжению при кратковременном нагреве 
Rot,ser~ot и при длительном нагреве Rot,serVott определяют 
для температуры нагрева бетона на уровне растянутой 
арматуры. В этих расчетах геометрические характерис- 
тики приведенного сечения определяют с учетом влияния 
температуры. 
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Ширину раскрытия трещин, нормальных к продоль- 
ной оси элемента, вызванных действием температуры, 
собственного веса и внешней нагрузки, определяют по 
формулам гл. 7. К этой ширине раскрытия трещин необ- 
ходимо добавить ширину раскрытия трещин, вызванную 
разностью коэффициентов температурного расширения 
арматуры в бетоне и суммарной температурной дефор- 
мации бетона, по формуле 

Beret = (Astm — бы) ts lore: (17.19) 

Помещения, кривизны и жесткость В элементов, не 

имеющих трещин в растянутой зоне, определяют HO фор- 
мулам гл. 7. При этом модуль упругости бетона Ey, заме- 
няют на Бь,, значение которого устанавливают по темне- 
ратуре нагрева центра тяжести сечения, коэффициент 
0,85 заменяют коэффициентом 0,75, а коэффициент с при 
длительном вагреве принимают равным 3. 

Перемещения, кривизны и жесткости В элементов, 
эксплуатируемых с трещинами в растянутой зоне, также 
определяют по формулам гл. 7, но по значениям сопро- 
тивлений и модулей упругости материалов, соответству- 
ющих температуре нагрева. Значение коэффициента 
упругих деформаций Vv при длительном нагреве принима- 
ют при сухом и нормальном режиме равным 0,15, при 
влажном режиме — 0,1. 

7.4. Железобетонные конструкции, 
эксплуатируемые в условиях воздействия 

низких отрицательных 
температур 

17.4.1. Требования, предъявляемые 
при применении арматурных сталей и бетонов 

При проектировании железобетонных конструкций, 
предназначенных для эксплуатации при длительном дей- 
ствии низких температур, следует учитывать свойство 
хладноломкости стержневой арматуры, определяемое 
классом арматуры, маркой стали, способом ее выплавки 
(что следует оговаривать в проектах). 

При низкой отрицательной температуре (—40 °С и ни- 
же), статических и динамических нагрузках применяют 
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стержневую арматуру класса A-I, сталь марки BCr3cn2; 
класса А-П, сталь марки 18Г2С; класса А-ПТ, сталь мар- 
ки 25Г2С (при этой марке — только в вязаных карка- 
сах и сетках), а также целые стержни мерной длины 
(без сварных соединений) класса A-IV, сталь марки 
20ХГ2Ц и классов A-V, A-VI. Стержневую термически 
упрочненную арматуру в условиях низких отрицатель- 
ных температур применяют классов AT-V, Ат-У1. 

Арматурную проволоку обыкновенную и высокопроч- 
ную, гладкую и рифленую, а также арматурные канаты 
применяют без ограничения. 

При температурах —30..—40°C и статических Ha- 
грузках применяют стальные закладные детали из угле- 
родистой стали марки ВСт3псб, а при динамических 
и многократно повторяющихся нагрузках — из углеродн- 
стой стали марки ВСт3Зсп5. 

В условиях низких отрицательных температур следу- 
ет применять бетоны плотной структуры, у которых про- 
странство между зернами заполнителей полностью за- 
нято цементным камнем. Это могут быть тяжелые бето- 
ны или бетоны на пористых заполнителях. Классы бетона 
для замоноличивания стыков должны быть не ниже чем 
принятые для соединяемых элементов. 

17.4.2. Особенности расчета 
и проектирования конструкций 

Для конструкций, предназначенных к эксплуатации 
при положительных температурах, но оказывающихся 
во время строительства в условиях низких отрицатель- 
ных температур (—40 °С), следует в случае применения 
в них арматуры, допускаемой к использованию только 
в отапливаемых помещениях, предусматривать в проекте 
временные ограничения по загружению внешней нагруз- 
кой. Несущая способность конструкции в таких условиях 
на стадии возведения должна быть проверена расчетом 
по нагрузке с коэффициентом y;= 1 при расчетном сопро- 
тивлении арматуры, принимаемом с коэффициентом 0,7. 
Бетоны следует применять плотной структуры. 

При расчете на прочность элементов конструкций и 
сооружений раечетное сопротивление бетона осевому 
сжатию Ry следует умножать на коэффициент условий 
работы yo (табл. 17.4). Этим коэффициентом учитывают 
снижение прочности бетона`в условиях попеременного 
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17.4. Значение коэффициента условий работы бетона ys, 
для конструкций, испытывающих попеременное замораживание 

и оттаивание 

Коэффициент для 
конструкции 

из бетона 
Условия эксплуатации Расчетная температура 

конструкции наружного воздуха, °С 
тяжело- 

го легкого 

a 

Попеременное замораживание| Ниже минус 40 0,7 
и оттаивание элементов в водо-| » минус 20 0,85 

0,9 
1 

>
<
 

© 
со
 

насыщенном состоянии 
То же в условиях эпизодичес-| Ниже минус 40 
кого водонасыщения Минус 40 и выше 

замораживания и оттаивания в водонасыщенном состоя- 
нии элементов. 

При расчетной температуре ниже —40°С расстояния 
между температурными швами в конструкциях принима- 
ют меньшими, чем при обычных условиях, и проверяюг 
расчетом. 

Расчетную отрицательную температуру определяют 
в соответствии с главой СНиПа по строительной клима- 
тологии и геофизике. 

17.5. Железобетонные конструкции, 
эксплуатируемые в условиях воздействия 

агрессивной среды 

17.51. Классификация агрессивных сред 

При проектировании конструкций зданий и сооруже- 
ний различного назначения следует учитывать воздейст- 
вие агрессивной среды, которое вызывает коррозию бето- 
на или стальной арматуры. 

Агрессивная среда бывает газообразной, жидкой. или 
твердой. Ilo степени воздействия на железобетонную 
конструкцию агрессивность среды может быть слабой, 
средней, сильной (разрушающей). В. зависимости от 
условий эксплуатации конструкции — влажности, темпе- 
ратуры и т. п. — одна и та же среда оказывает агрессив- 
ное воздействие различной степени. 

Агрессивная среда в виде газа, паров, кислот, паров 
воды, туманов оказывает воздействие, степень и харак- 

640



тер которого зависят от состава среды, влажности и тем- 
пературы. При повышении влажности степень агрессив- 
ности газообразной среды возрастает. 

Жидкая агрессивная среда оказывает воздействие, 
которое зависит от химического состава, температуры, 
скорости притока к поверхности конструкции, а также от 
вида вяжущего и плотности бетона. 

Агрессивные свойства твердых тел (пыль и др.) про- 
являются в присутствии влаги и конденсата, растворяю- 
щего. соли и образующего жидкие агрессивные среды. 

В порядке возрастания степени агрессивности к же- 
лезобетону газы в зависимости от их вида и концентра- 
ции делят на три группы — Б, В, Г. Степень агрессивно- 
сти газообразных сред одной и той же группы возрастает 
с увеличением относительной влажности воздуха в отап- 
ливаемых помещениях или повышением зоны влажности 
для неотапливаемых зданий и открытых конструкций. 

Жидкая агрессивная среда считается сильной при 
воздействии кислот, азотнокислых, родонистых и хлори- 
стых солей и др. Под влиянием жидкой агрессивной сре- 
ды возникает коррозия трех видов: I — выщелачивание 
растворимых частей бетона мягкой водой главным обра- 
зом при фильтрации под напором; П — образование 
в результате реакций между цементным камнем и жид- 
кой агрессивной средой легкорастворимых соединений и 
продуктов, не обладающих вяжущими свойствами, при: 
водящее к сплошному разрушению бетона; II] — накоп- 
ление в бетоне малорастворимых кристаллизующихся 
солей, образовавшихся в результате химической реакции, 
которое наблюдается в зоне переменного уровня воды 
при высокой концентрации солей в ней, и др. 

17.5.2. Требования к бетонам и арматурным сталям 

Вяжущие материалы и заполнители для бетона на- 
значают согласно нормам: они должны быть стойкими 
в данной агрессивной среде. В качестве самостоятельно- 
го конструктивного материала можно применять кисло- 
тостойкие бетоны на растворимом стекле, а также поли- 
мербетоны. 

Бетоны на цементном вяжущем для конструкций, экс- 
плуатируемых в агрессивной среде, должны отвечать 
требованию плотности, которая характеризуется маркой 
по водонепроницаемости (табл. 17.5). 
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17.5. Показатели, характеризующие плотность тяжелого бетена 

у Марка бетона B 
словное по водоне- одопоглощение., 

Плотность бетона | обозначение | проницаемо- % по массе Не более 
CTH 

Нормальная Н W4 5,7...4,8 0,6 
Повышенная Il W6 4,7...4,3 0,55 
Особо высокая О W8 4,2 и менее 0,45 

Длительную сохранность стальной арматуры в бетоне 
обеспечивают: использованием арматурных сталей, ван- 
более стойких в данной агрессивной среде; соответству- 
ющей толщиной и плотностью защитного слоя; защит- 
ными покрытиями на арматуре; защитным лакокрасоч- 
ным или пленочным покрытием на поверхности бетона. 
Минимальную толщину защитного слоя бетона и плот- 
ность бетона устанавливают в зависимости от степени 
агрессивности среды, вида агрессивной среды (газооб- 
разная, жидкая), вида конструкции (табл. 17.6). 

17.6. Требования к железобетонным конструкциям, 
эксплуатируемым в агрессивной среде 

Минимальная толщина 
защитного слоя бетона, мм, Плотность бетона конструкций, 

для конструкций, армированных сталью классов 
эксплуатируемых 

о 
Стенень в газообразной . Е > 

агрессивного Ф = = 6 
воздействия к or is «< 

LES |: a < - ew 
OER x 9 7" = => 
oa о ast — a. e > Г 
aAkwo 5 о ий. о. ‚< 
.м > g x «< РА < 

sy XS = . и — 
oO д g = = > — > > 

53 ©. х nary 7 с 
во = m << fea) < 

Слабая 15 20 25 Н П П 
Средняя 15 20 30 i O О 
Сильная 20 25 35 О О Не допус- 

кается к 

применению 

* Толщина защитного слоя бетона при армировании термически 
упрочненной стержневой арматурой, высокопрочной проволокой 
и изделиями из нее должиа быть не менее 25 мм. 

- 
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Стержневую арматуру класса А-У и термически уп- 
рочненную арматуру всех классов нельзя применять 
в предварительно напряженных конструкциях, эксплуа- 
тируемых в сильноагрессивных газообразных и жидких 
средах. В конструкциях из бетонов на пористых заполни- 
телях применение высокопрочной арматурной проволоки 
классов В-П, Вр-П и стержневой арматуры классов A-V, 
At-IV и выше допускается только при условии устройст- 
ва на арматуре специальных защитных покрытий. 

Оцинкованная арматура рекомендуется к примене- 
нию, если невозможно обеспечить требуемую плотность 
бетона и толщину защитного слоя. 

Закладные детали и сварные соединения железобетон- 
ных` конструкций следует защищать плотным бетоном 
или специальными покрытиями (цинковыми, алюминие- 
выми, лакокрасочными и др.). 

17.5.3. Расчет конструкций 

Конструкции, работающие в условиях средне- и силь- 
ноагрессивных сред, рассчитывают на нормативный срок 
службы 20, 30, 50 лет. При этом коэффициент условий 
работы Vy: зависит от вида среды и вяжущего, проницае- 
мости бетона, толщины защитного слоя, уровня напря- 
жений, срока службы конструкцин. Рассчитываемое се- 
чение членят на i слоев, для каждого слоя определяют 
ожидаемую призменную прочность Кь; (т/:). На основа- 
нии опытных данных в зависимости от развития корро- 
зионных и физико-механических процессов в бетоне за 
нормативный срок воздействия среды t;. Значение уьс 
определяют из условия 

Yoo Ron 6х = ХКы; (1:1) ХВ, (17.20) 
где х, хи — высота соответственно сжатой зоны бетона и ]-го слоя; 
$ — ширина сечения; Ron — нормативное значение призменной проч- 
HOCTH; п — число слоев. 

Значения Yoo ‘могут изменяться от 0,01 до 0,09. При 
проектировании устанавливают толщину защитного слоя 
и вид антикоррозионной защиты. 

17.5.4. Антикоррозийная защита конструкций 

Защитные средства выбирают в зависимости от сте- 
пени агрессивности и свойств среды. При слабоагрессив- 
ной среде устраивают лакокрасочные защитные по- 
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крытия, при среднеагрессивной и сильноагрессивной 
средах — лакокрасочные, мастичные, оклеечные, облицо- 
BOUHBIE. 

Лакокрасочные защитные покрытия должны образо- 
вать на поверхности конструкции непроницаемый слой 
толщиной 0,1...] мм. Толщину покрытия принимают на 
основе технико-экономических расчетов. Оклеечные за- 
щитные покрытия выполняют с применением трех видов 
материалов: рулонных — битумных или полимерных, пле- 
ночных полимерных, листовых полимерных. Эти материа- 
лы могут быть с армирующей основой или без нее. 
‚ Облицовочные покрытия применяют для защиты изо- 
ляционного слоя от одновременного воздействия агрес- 
сивной среды и механических нагрузок. В качестве мате- 
риалов применяют изделия из стекла, кислотоупорную 
керамику, каменные плитки и др. 

17.6. Реконструкция промышленных зданий 

17.6.1. Задачи и методы реконструкции 
зданий 

Реконструкция зданий может быть связана с расши- 
рением производства, модернизацией технологического 
процесса, установкой нового оборудования и др. При 
этом приходится решать сложные инженерные задачи, 
связанные с изменением габаритов здания, заменой и уси- 
лением отдельных элементов и конструкций в короткие 
сроки, иногда без остановки производства. Объем работ 
по замене конструкций и их элементов должен быть ми- 
нимальным. 

При реконструкции промышленных зданий применяют 
следующие методы: 1) увеличение пролета цеха путем 
удаления промежуточных колонн; 2) увеличение высоты 
цеха наращиванием колонн; 3) увеличение пролетов 
и высоты цеха; 4) усиление междуэтажных перекрытий 
в связи с увеличением нагрузки от оборудования. 

Рассмотрим на примерах последовательность измене- 
ния конструктивных схем зданий в процессе реконструк- 
ЦИИ. 

1. Увеличение пролета цеха авиазавода в связи с из- 
менением технологического процесса достигнуто удалени- 
ем средней колонны (рис. 17.6). Двухпролетный цех 
218 M был перекрыт железобетонными арками с затяж- 
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Puc, 17.6. Увеличение 
пролета цеха 

1 — усиленный фунда- 
мент колонны; 2— уси- 
ленная  железобетонная 
колонна; 3— новая же- 
лефобетонная. балка; 4— 
удаленный куст колонв 

Рис. 17.7. Увеличение 
высоты цеха 1 2 

1 — новые стойки 2— =—————- PT ——— == — 
новое покрытие; 3 — pa- _-——-—- г----7 —— — — — 

зобранное покрытие 3 

[4000 т о 8000 

Рис. 17.8. Увеличение - - 
габаритов цеха 7 

1— новые колонны; 2— 2 
новое покрытие; 3— pa- fos | on —ajb— ОНИ =— 

зобранное покрытие r= =—>^т--- --=----+-л 

| 9 | | || 
I | || || 

| р р 
59 52 14000 РИО TP 16000 <P Sp 
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ками, опирающимися на железобетонные крайние 
и среднюю колонны. По железобетонным аркам уложена 
древесная плита. Без остановки производства в зимних 
условиях существующая конструкция превращена в бо- 
лее мощную — арочно-балочную. В уровне затяжки уста- 
новлена железобетонная балка коробчатого сечения, мо- 
нолитно связанная с арками и крайними колоннами. 
После усиления фундаментов крайних колонн и самих 
крайних колонн промежуточные колонны были разобра- 
ны и пролет цеха увеличился до 36 м. 
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2. Увеличение высоты цеха автозавода с 6 до Эм 
в связи с модернизацией оборудования достигнуто нара- 
щиванием железобетонных колонн металлическими стой- 
ками (рис. 17.7). По этим стойкам возведено новое по- 
крытие цеха на новой, более высокой отметке. Затем 
старое покрытие цеха было разобрано. Реконструкция 
выполнена без остановки производства. 

3. Увеличение пролетов и высоты термического цеха 
автозавода выполнено без остановки производства (рис. 
17.8). Реконструируемый цех имел пролеты 18 м и высоту 
9m. Новые колонны установлены для пролета 24 м. По 
ним на поднятой отметке 15 м возведено новое покрытие, 
после чего существовавшее покрытие цеха было разо- 
брано. я 

17.6.2. Усиление элементов конструкций 

Усиление элементов выполняют с целью увеличения 
их несущей способности и жесткости, а также в связи 
с повреждениями, полученными элементами при возве- 
дении конструкций, эксплуатации или пожаре и т. п. Ре- 
шение о технической возможности и экономической целе- 
сообразности усиления железобетонных конструкций 
должно приниматься в каждом конкретном случае в за- 
BHCHMOCTH от их состояния и эксплуатационных требова- 
ний, а также по результатам сравнения стоимости уси- 
ления со стоимостью возведения новой конструкции. 

Усиление можно выполнять двумя основными спосо- 
бами: изменением конструктивной схемы; наращиванием 
элементов. По первому способу усиливают элементы, 
главным образом, исправных конструкций без оетановки 
производства. Ilo второму способу увеличивают размеры 
поперечного сечения элементов с добавлением арматуры; 
таким способом усиливают как исправные, так и повреж- 
денные конструкции. 

При усилении элементов конструкций изменением 
конструктивной схемы значительное увеличение несущей 
способности изгибаемых элементов (балок, ригелей 
и т. п.) достигают введением затяжек, подвергаемых 
предварительному натяжению на бетон. При этом изме- 
няется напряженное состояние балочной конструкции — 
она становится внецентренно сжатой. Усиливающие за- 
тяжки выполняют из двух, а в некоторых случаях из че- 
тырех тяжей, предварительное напряжение которых 
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Рис. 17.9. Способы усиления балок и ригелей затяжками 
а — горизонтальными; 6 — шпренгельными; в — комбинированными; 1-— на- 
тяжной болт; 2-— шайба-упор; 3-— тяжи-затяжки; 4— опорный анкер 
us швеллера; 5 — подкладки из круглого стержня; 6 — отверстие в плите, за- 
делываемое после установки анкера; 7 — уголковый упор; 8 — анкеры угол- 

кового упора; 9 — тяжи-затяжки; 10 — подкладки из полосовой стали 

осуществляют стягиванием их попарно с помощью бол- 
тового устройства. По своему расположению на балочной 
конструкции усиливающие затяжки могут быть горизон- 
тальными, шпренгельными и комбинированными (рис. 
17.9). Затяжки покрывают антикоррозионным составом. 

Новая конструктивная схема при надежном соедине- 
нии затяжки с опорами работает как единая система. 
Нагрузка вызывает патяжение затяжки, сжатие и изгиб 
элемента. 

Колонны усиливают устройством предварительно на- 
пряженных распорок ломаного очертания, расположен- 
ных с одной или с двух сторон (рис. 17.10). Каждую 
ветвь распорок составляют из уголков, связанных между 
собой планками на сварке. В местах перелома в боковых 
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; Рис. 17.10. Усиление колонн распорками 
а — сжатых; 6 — внецентренно сжатых; 1— стяжные болты; 2— упоры. из 
уголков; 3 — планки; 4 — распорки; 5 — натяжной болт; 6 — планки, привари- 

ваемые после установки распорок : 

a 

ddd Adhd hb ЛУЛУ ПР ЛУ ЛУ ДРЛ У heb ditt hitherighhhihedgh bib brad bartered 
КОРИ ЛЕССИ СТР СГС hd bd ddhbeds 

Рис. 17.11. Способы усиления железобетонных плит наращиванием 
а...в — варианты 

полках уголков делают надрезы. Предварительного на- 
пряжения в ветвях распорок достигают взаимным стяги- 
ванием ветвей попарно, а при односторонних распор- 
ках — подтягиванием к боковой поверхности колонны. 
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Рис. 17.12. Деталь армирования при усилении железобетонных балок 
а <= с приваркой к арматуре дополнительных продольных стержней; б—с на- 

ращиванием сечения снизу и установкой дополнительной арматуры 

Выпрямляясь, распорки воспринимают часть вертикаль- 
ных нагрузок и разгружают колонну. Устройство одно- 
сторонних распорок возможно для усиления внецентрен- 
но сжатых колонн с большими эксцентриситетами. 

При усилении элементов конструкций наращиванием 
на плитах ребристых монолитных перекрытий и сборных 
плит, уложенных по железобетонным или стальным бал- 
кам, устраивают новую монолитную плиту по старому 
бетону. После снятия слоев прежнего пола и нарушенного 
верхнего слоя бетона укладывают арматуру и слой но- 
вого бетона толщиной не менее 30 мм (рис. 17.11, а). Уси- 
ленную плиту рассматривают как монолитную. 
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Рис. 17.13. Усиление колонн 
наращиванием ct Г. 
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ECAH из-за промасленности или глубокой загрязненно- 
сти старой плиты невозможно обеспечить надежное сцеп- 
ление нового бетона со старым, то новую плиту выпол- 
няют толщиной не менее 50 MM с пролетной и опорной 
арматурой (рис. 17.11, 6). При этом усилении полезная 
нагрузка распределяется между старой и новой плитами 
пропорционально их жесткостям. Плиты сборных пере- 
крытий усиливают таким же способом (рис. 17.11,8). 

Усиление балок и ригелей возможно приваркой к OC- 
вобожденной от защитного слоя обнаженной арматуре 
дополнительных продольных стержней с последующим 
их оштукатуриванием цементным раствором или нанесе- 
нием слоя торкрет-бетона (рис. 17.12, а). Значительного 
повышения несущей способности можно достичь увели- 
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чением сечения снизу’ C установкой дополнительной apMa- 
туры (рис. 17.12,6). Отогнутые стержни и поперечные 
хомуты дополнительной арматуры приваривают к стерж- 
ням старой арматуры. 

Для усиления колонн прибегают к устройству руба- 
шек, армированных продольными стержнями и хемута- 
ми или спиралью. Толщина рубашки должна быть не ме- 
нее 50 мм при бетонировании в опалубке и не менее 36 мм 
при торкретировании (рис. 17.13). Для усиления колонн 
многоэтажных зданий и пропуска дополнительной про- 
дольной арматуры в плите перекрытия пробивают отвер- 
стия, а в пределах сечения балок с колонной устраивают 
местные уширения. 

17.6.3. Особенности производства работ 

Работы по усилению железобетонной: конструкции 
выполняют с учетом ее напряженно-деформированного 
состояния под нагрузкой. В местах приварки дополни- 
тельной арматуры удаляют защитный слой бетона и об- 
нажают продольные стержни существующей арматуры до 
половины площади их сечения. Следует иметь в внду, 
что удаление защитного слоя бетона со стороны растяну- 
той зоны.не оказывает существенного влияния на проч- 
ность только в том случае, если армирование старой кон- 
струкции выполнено без стыков внахлестку. Удаление 
же защитного слоя со стороны сжатой зоны всегда вы- 
зывает временное снижение прочности конструкцин. 

Сцепление нового бетона со старым обеспечивают до- 
статочно надежно, если поверхность старого бетона спе- 
циально подготовлена. Для этого необходимо удалить 
с поверхности старого бетона отстающие и поврежденные 
куски бетона, пыль и т. п. Затем поверхность старого бе- 
тона следует насечь и обработать металлической щеткой. 
После установки арматуры поверхность старого бетона 
промывают струей воды под напором и поддерживают во 
влажном состоянии. Непосредственно перед бетонирова- 
нием с поверхности старого бетона удалятот оставшиеся 
лужицы воды. В течение первых дней после бетонирова- 
ния бетон ежедневно увлажняют поливкой. 
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Контрольные вопросы для самостоятельной проработки материала 
главы 17 

1. Каковы особенности конструктивных решений зданий, возво- 
димых в сейсмических районах? 

2. Какое армирование применяют для рамных монолитных и 
сборных узлов сейсмостойких зданий? 

3. В чем состоят основные положения расчета зданий на сейсми- 
ческие воздействия? Каково влияние периода свободных колебаний 
здания? 

4. В чем особенности конструктивных решений зданий, возводи- 
мых в районах с вечномерзлыми грунтами? у 

'5. Какие виды бетонов применяют для железобетонных конст- 
рукций, испытывающих систематическое воздействие высоких тех- 
нологических температур? | 

6. Как влияет систематическое воздействие высоких технологиче- 
ских температур на расчетные характеристики бетона и арматуры? 

7. В чем заключаются принципы определения деформаций и уси- 
лий в железобетонных конструкциях, эксплуатируемых в условиях 
систематического воздействия высоких технологических температур? 

8. Какие требования предъявляют к применению арматурных 
сталей u бетонов для железобетонных конструкций, эксплуатируе- 
мых в условиях воздействия низких отрицательных температур? 
В чем особенности расчета и проектирования? 

9. Как влияет агрессивная среда на работу железобетонной кон- 
струкции под нагрузкой? Как учитывают ее влияние при расчете кон- 
струкции? 

10. Какие применяют антикоррозионные защиты конструкции 
при агрессивном воздействии среды? 

11. Каковы задачи и методы реконструкции зданий? 
12. Какие примеры решения задач по реконструкции зданий 

можно привести? 
13. Какие примеры усиления элементов конструкции изменением 

конструктивной схемы можно привести? 
14. Какие примеры усиления элементов конструкции наращива- 

нием можно привести? 
15. В чем состоят особенности производства работ по усилению 

железобетонной конструкции? 

ГЛАВА 18. ПРИМЕРЫ ПРОЕКТИРОВАНИЯ 
ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ КОНСТРУКЦИЙ ЗДАНИЙ 

Пример 1. Проектирование конструкций 
перекрытия: каркасного здания 

1. Общие данные для проектирования 

Трехэтажное каркасное здание с подвальным этажом 
имеет размер в плане 21,654 м и сетку колонн 7,2Ж6 м 
(рис. 18.1). Высота этажей 4,8 м. Стеновые панели на- 
весные из легкого бетона, в торцах здания замоноличи- 
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Рис. 18.1. Конструктивный план и разрез каркасного здания 
1 — вертикальные связи; 2 — стык 

ваются совместно с торцевыми рамами, образуя верти- 
кальные связевые диафрагмы. Стены подвала — из бе- 
тонных блоков. Нормативное значение временной 
нагрузки о=5000 H/m’, в том числе кратковременной Ha- 
грузки — 1500 Н/м?, коэффициент надежности по Ha- 
грузке у;==1,2, коэффициент надежности по назначению 
здания yn = 0,95. Снеговая нагрузка — по IV району. 
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Температурные условия нормальные, влажность воздуха 
выше 40 4 . 

2. Компоновка конструктивной схемы 
сборного перекрытия 

Ригели поперечных рам — трехпролетные; на опорах 
жестко соединены с крайними и средними колоннами. 
Плифы перекрытий, предварительно напряженные в двух 
вариантах, — ребристые и многопустотные. Ребристые 
плит принимают с номинальной щириной, равной 
1400 мм; связевые плиты размещают по рядам колонн; 
доборные пристенные плиты опирают на ригели и опор- 
ные стальные столики, предусмотренные на крайних ко- 
лоннах. Многопустотные плиты принимают с номиналь- 
ной шириной, равной 2200 мм; связевые распорки шири- 
ной 600 мм размещают по рядам колонн и опирают на 
ригели и опорные столики на крайних колоннах. 

В продольном направлении жесткость здания обес- 
печивается вертикальными связями, устанавливаемыми 
в одном среднем пролете по каждому ряду колонн. 
В поперечном направлении жесткость здания обеспечи- 
вается по рамно-связевой системе: ветровая нагрузка 
через перекрытия, работающие как горизонтальные 
жесткие диски, передается на торцевые стены, выпол- 
няющие функции вертикальных связевых диафрагм, 
и поперечные рамы. В малоэтажных каркасных зданияк 
высотой до 5 этажей, как показали исследования, жест- 
кость поперечных диафрагм намного превышает жест- 
кость поперечных рам, и в этих условиях горизонталь- 
ная нагрузка практически передается полностью на диа- 
фрагмы. Поперечные же рамы работают только на 
вертикальную нагрузку. 

3. Расчет ребристой плиты по предельным 
состояниям первой группы 

Расчетный пролет и нагрузки. Для установления рас- 
четного пролета плиты предварительно задаются раз: 
мерами сечения ригеля: h= (1/12) 1== (1/12)720=60 см; 
6 =25 см. При опирании на ригель поверху расчетный 
пролет [p> —=/—b/2 =6—0,25/2 =5,88 фм. 

Подсчет нагрузок на 1! м? перекрытия приведен в 
табл. 18.1. 

Расчетная нагрузка на 1 м длины при ширине плиты 
1,4 м с учетом коэффициента надежности по назначению 
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18.1. Нормативные и расчетные нагрузки на 1 м? перекрытия 

Нормативная | Коэффициент | Расчетная 
и и нагрузка, на и , 

Вуд нагрузи ма по Ha pyske a Ary ° 

Постоянная: 
собственный вес ребристой 2500 1,1 2750 
плиты 
то же слоя цементного рас- 440 1,3 570 
твораа §=20 мм (p=. 
= 2200 кг/м} . 

`то же керамических плиток, 240 1,1 264 
§=13 мм (р=1800 xr/m?) - 

Итого 3180 — 3581 

Времевная 5000 1,2 6000 
В том числе: 

длительная 3500 1,2 4200 
кратковременная 1500 1,2 1800 

Полная нагрузка 8180 — 9584 
В том чиеле: | 

постоянная (3180 Н/м?) и 6680 —. — 
длительная (3500 H/m?) 
кратковременная 1500 — | — 

здания \„ = 0,95; постоянная g = 3,584.1,4.0,95 = 
=4,76 кН/м; полная g+v=9,584-1,4- 0,95 = 12, 70 кН/м, 
и= 6,0. 1,4.0,95=7,96 кН/м. | 

Нормативная нагрузка на | м длины: постоянная 
& = 3,18-1,4-0,95 = 4,25 кН/м; полная g+v = 8,18-1,4Х 
«0,95 = 10,9 кН/м, в том числе постоянная и длитель- 
ная 6,68.1,4.0,95 = 8,9 кН/м. 

Усилия от расчетных и нормативных нагрузок. От 
расчетной нагрузки М = (6-9) [1/8=12,72.5,882/8 = 
—=55 кН.м; 9 = (8-5) 5/2=12, 72.5,88/2 ==37,5 KH. 

От нормативной полной нагрузки M=10,9- 5,88*/8 = 
—'47,3 кН.м; Q=10,9- 5,88/2=32 кН. От нормативной 
постоянной и длительной нагрузки М=8,9.5,88?/8 = 
—38,5 KH-M. 

Установление размеров сечения плиты (рис. 18. 2). 
Высота сечения ребристой предварительно напряженной 
плиты А=1/20=588/20=30 см; рабочая высота сече- 
ния Ap =h—a=30—3=—27 см; ширина продольных ре- 
бер понизу 7см; ширина верхней полки 136см. В Рас- 
четах по предельным состояниям первой группы расчет- 
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б 
136 _- bp = 136 136 

2 Рис. 18.2. Поперечные сечения ребристой плиты 
а — основные размеры; 6— к расчету прочности; в — к расчету по образова- 

нию трещин; размеры приведены в см 

ная толщина сжатой полки таврового сечения А, =5 см; 
отношение й,/й=5/30=0,167 >0,1, при этом в расчет 
вводится вся ширина полки 6, =136 см (см. гл. 3); рас- 
четная ширина ребра 6 =2.7 =14 см. 

характеристики прочности бетона и арматуры. Реб- 
ристую предварительно напряженную плиту армируют 
стержневой арматурой класса А-У с электротермичес- 
ким натяжением на упоры форм. К трещиностойкости 
плиты предъявляют требования 3-й категории. Изделие 
подвергают тепловой обработке при атмосферном дав- 
лении. 

Бетон тяжелый класса B25, соответствующий напря 
гаемой арматуре (см. гл. 2). Согласно прил. 1...4 приз- 
менная прочность нормативная Юь„=Юьзе‚ = 18,5 МПа, 
расчетная R,=14,5 МПа; коэффициент условий работы 
бетона yoo=0,9; нормативное сопротивление при растя- 
жении Юл=Юв ег ==160 МПа, расчетное В» = 
=1,05 МПа; начальный модуль упругости бетона Ey= 
—30000 МПа. ПередаточнАЯ прочность бетона Rop ус- 
танавливается так, чтобы при обжатии отношение на- 
пряжений оьр/Юьр < 0,75 (см. гл. 2). 

Арматура продольных ребер — класса А-У, норма- 
тивное сопротивление №;„=785 МПа, расчетное сопро- 
тивление А; =680 МПа; модуль упругости Е; = 
—190 000 МПа (cm. табл. 1 прил. 5). Предварительное 
напряжение арматуры принимают равным о;р =0,6А 5 = 
—=0,6.785=470 МПа. 

Проверяют выполнение условия (2.22); при электро- 
термическом способе натяжения р==30--360//=30-- 
+ 360/6 = 90 МПа; Gsp + р = 470 + 90 = 560<В;„ = 
—785 МПа — условие выполняется. 

Вычисляют предельное отклонение предварительного 
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напряжения по формуле (2.25) 

р 1 0,5.90 _ 

Ogp (+ И», = 470 (1+ МИ?) =0,16, 

где n=2 — число напрягаемых стержней плиты. Коэффициент: точно- 
сти натяжения при благоприятном влиянии предварительного напря- 
жения по формуле (2.24) Yso=1—Aysp= 1—0,16=0,84 

При проверке по образованию трещин в верхней зоне 
плиты при обжатии принимают у; р==1--0,16 =1,16. 

Предварительное напряжение с учетом точности на- 
тяжения о; ==0,84.470=385 МПа. 

Расчет прочности плиты по сечению, нормальному к 
продольной оси. М=55 кН.м. Сечение тавровое с пол- 
кой в сжатой зоне. Вычисляют 

М 5 500 000 _— НИ = 0,043. 
Om вы — 0,9.14,5-136.278(100)* 

Ау; р = 0,5 

Из табл. 3.1 находят &=0,045; x=Ehp>=0,045-27— 
=1,20<(5 см — нейтральная ось проходит в пределах 
сжатой полки; &=0,98. 

Вычисляют характеристику сжатой зоны по формуле 
(см. гл. 2) о=0,85—0,008^, =0,85—0,008.0,9. 14,5=0,75. 

Вычисляют граничную высоту сжатой зоны по фор- 
муле (2.42) 

ие Sir (1— 35) fe 5/1 + Be (1 
~ 210,59, 

где Osr=R;+400—0sp—A0ep= 680 + 400—385=695 МПа; Ao,p=0 — 
электротермическое натяжение; в знаменателе выражения принято 
500 МПа; поскольку \ь2< 1, 

Коэффициент условий работы, учитывающий сопро- 
тивление напрягаемой арматуры выше условного преде- 
ла текучести, согласно формуле (2.44) 

зв = 1 — (1 -— 1) (28/8 — 1) = 1,15 — (1,15 — 1) X 
х (2.0,45/0,52 —1) = 1,27 >n, 

где п=1,15 — для арматуры класса А-У; принимают ув=\=1,15. 

* Здесь и далее множитель 100 введен для того, чтобы привести 
к одним единицам знаменатель, выраженный в МПа смз, и числитель, 
выраженный в Н.см, 
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Рис. 18.3. Армирование ребристой плиты 

Вычисляют площадь сечения растянутой ` арматуры: 
А, = М/узв Rg Ев, = 5 500 000/1 ,15.680.0,98.27 (100) = 2,65 cm? 
Принимают 2014 А-У с площадью А, =3,08 см? (ем. 

прил. 6 и рис. 18.3). 
Расчет полки плиты на местный изгиб. Расчетный 

пролет при ширине ребер вверху 9 см составит [b= 
= 136—2-9=118 см. Нагрузка на 1 м? полки Может 
быть принята (с несущественным превышением) такой. 
же, как и для плиты: (2--о)у„=9,584.0,95 =91,1] кН.м?, 

Изгибающий момент для полосы шириной | м опре- 
деляют с учетом частичной заделки в ребрах (см. - 
гл. 11): М=9,1.1,182/11=1,15 кН-м. Рабочая высота 
сечения ho—=5—1,5=3,5 см. Арматура © 4 Вр-1 с Ю, = 
—370 МПа; отж==115 000/0,9- 14,5.100.3,6? (100) =0,07; 
С = 0,96; А; = 115 000/370.3,5.0,95 (100) = 0,93 см2—8 274 
Вр-1 с А; = 1 см?. Принимают сетку с поперечной рабочей 
арматурой © 4 Вр-1 с шагом $ = 195 мм. | 

Расчет прочности ребристой плиты по сечению, на-` 
кленному к продольной оси. О =37,5 кН. 

Влияние продольного усилия обжатия N=P=113 кН 
(см. расчет предварительных напряжений арматуры 
плиты) 

0,1N 0,1-113000 | 

~ Вы  -1,05:2.7 (100) 
Pn =0,27< 0,5. 
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Расчет ведут по формулам подглавы 3.5. Проверяют, 
требуется ли поперечная арматура по расчету. Условие 
max==37,0-10°  Н<.2,5КыбН.=2,5-0,9.1,05. (100).2Ж 
Ж7.277 == 89 . 103 H— — удовлетворяется. 

При 91 =@+ = о — = 4. 76-4+-7,96/2=8,74 KH/M=87,4 H/cm 

и поскольку 0,16qo4(1+qn) Кыб =0,16-1,5-1,27-0,9 x 
Х 1,05 (100) -2-7=405 H/cm>87,4 Н/см, принимают c= 
2,5ho =2,5-27=67,5 см. Другое условие при Q=Qmax— 
—q\c =37,5- 10°—87,4-67,5==31,6- 103 Н и значении Mos Ж 
X (1+ фл) Rorbh? [с = 1,5-1,27-0,9- 1,05 (100) 2-7 -272/67,5= 
= 29-103 H<31,6-10° Н — не удовлетворяется. Следова- 
тельно, поперечная арматура требуется по расчету. 

На приопорном участке длиной 1/4 устанавливают в 
каждом ребре плиты поперечные стержни © 5Вр-1 с ша- 
rom 5=й/2=30/2=15 см; в средней части пролета 
с шагом $=31/4=30.30/4=22,5 см; принимают 25 см: 

Аз = 2.0,196 = 0,392 см?; Юзш = 260 МПа; 

дви = Ю;ш Agw/S = 260.392 (100)/15 = 680 H/em. 

Влияние свесов сжатых полок (при двух ребрах): 
ф/=2-0,75.3 (3h,) h,/bh: = 2.0,75.9.5.5/2.7.27 = 0,3 < 

<0,5; 1+. @n-+9);=1 +0, 27 +0,3=1,57>1,5, принимают 1,5. 
Ob min = Фьз (1+ n+ 9;) Rosibho=0,6- 1,5- 0,9: 1,05 (100) 2х 

Ж7.27=32.103 Н. Условие 4:и=680 Н/м> Qp.min/2ho= 

—=32.103/27.2=590 Н/см — удовлетворяется. требова” 
НИе — 5шах==фь4АмОЛ/Отах==1,5.0,9.1,05 (100).2.7.272/ 
[37,5 - 103 =39 см>5 =15 см — удовлетворяется. 

Для расчета прочности вычисляют М = фь2 (1-Нф„- 
+ $) КыбЖ = 2-1,5-0,9-1,05-2-7-27? (100). = 290 X 
«104 Н.см. Поскольку g, =87,4 Н/см< 0,569; =0,56Ж 
Ж680=—380 Н/см, вычисляют значение с по формуле 
c=V Мы, = У 290-10*/84A=180 cm >3,339=3,33 X 
X27=90 см; принимают с—90 см. 

Тогда О=Мыс=990. 10*/90=32,2.103° H>Qomin= 
32.193 Н. Поперечная сила в вершине наклонного сече- 
ния () —Отах—91С =37,5- 103—87,4.90=29,6.103 Н. Дли- 
на проекции расчетного наклонного сечения Co= У М»ь/ 
[Gsw= У 990-10*/680=65 см>2=2.27=54 см, при- 
нимают со=54 см. При этом О» = 95 Со = 680-54 =367Ж 
10? Н. 

Условие прочности @,--О;„=32,2. 103-{-36,7 . 103 = 
—68,9.103 H>Q—29,6.103 Н — обеспечивается. 
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Нрочность проверяют по сжатой наклонной полосе 
Изш = Asy/bs = 0,392/2-7-15 = 0,0019; а = £;/E, = 
—170 000/30 000=5,67; фи, =1-Н5:5 = 1+5-5,67 X 
х 0,0019=1,05; В=0,013 фы=1—ВКь=1—0,01. 14,5 = 
== (),85. 

Условие прочности 0,3Зфи1фы К, ==0,3.1,05. 14,5 Ж 
х (100).32-7.27=148.10° H>> Qmax=387,5- 103 Н — удов- 
летворяется. 

4. Расчет ребристой плиты по предельным 
состояниям второй группы 

Определение геометрических характеристик приве- 
денного сечения. 

Применяют формулы (2.28)... (2.32). Отношение мо- 
дулей упругости a=£,/FE,—190 000/30 000=6,35. Пло- 
щадь приведенного сечения Area=A+aAs=136-5+14X 
ж25--6,35.3,08=1050 см?. Статический момент площа- 
ди приведенного сечения относительной нижней грани 
Srea ==136.5.27,5--14.25: 12,5-+6,3-3,08-3 == 23000 смз. 
Расстояние от нижней грани до центра тяжести приве- 
денного сечения 

Yo = Srea/Ared = 2300/1050 = 22 см. 

Момент инерции 
Treg = 122.53/12-|- 122.5-5, 52 + 14.303/12 -- 14.30.72 -- 

-- 6,3.3,08.192 = 78600 см“. 

Момент сопротивления приведенного сечения по ниж- 

ней зоне 

78 600 
У: ед = TrealYo = 99 = 3570 смз. 

Момент сопротивления приведенного сечения по 
верхней зоне 

Wred =F real (№ — Yo) = 78 600/(30 — 22) = 98 000 смз 

Расстояние от ядровой точки, наиболее удаленной 
от растянутой зоны (верхней) до центра тяжести при- 
веденного сечения, согласно формуле (7.31), r=QWrea/ 
/Area=0,85-3570/1050 2,95 см; то же, наименее удален- 
ной от растянутой зоны (нижней) Fins =0,85.9800/1050== 
=7,9 см; здесь ф=1,6б—оьр/Юь,5е' = 1,6—0,75 =0,85. 

Отношение напряжения в бетоне от нормативных на- 
грузок и усилия обжатия к расчетному сопротивлению 
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бетона для предельных состояний второй группы пред- 
варительно принимают равным 0,75. 

Упругопластический момент сопротивления по растя- 
нутой зоне согласно формуле (7.37), Wp=yWrea= 
—1,75.3570=6250 смз; здесь у=1,75 — для таврового 
сечения с полкой в сжатой зоне. 

Упругопластический момент сопротивления по растя- 
нутой зоне в стадии изготовления и обжатия элемента 
W pi=1,5-9800— 14 700.м3; здесь y==1,5 — для таврово- 
го сечения с полкой в растянутой зоне при b;/b>2 и 
й; п < 0,2. 

Определение потерь предварительного напряжения 
арматуры. Расчет выполняют в соответствии с подгла- 
вой 2.4, коэффициент точности натяжения арматуры при 
ЭТОМ ур=1. Потери от релаксации напряжений в арма- 
туре при электротермическом способе натяжения ©! = 
=(0,030sp =0,03-470 = 14,1 МПа. Потери от температур- 
ного перепада между натянутой арматурой и упорами 
02=0, так как при пропаривании форма с упорами на- 
гревается вместе с изделием. 

Усилие обжатия Р,=А; (0; ,— 01) =3,08 (470—14,1) X 
х (100) =140000 Н. Эксцентриситет этого усилия отно- 
сительно центра тяжести приведенного сечения Cop= 
—/—а=22—3==19 см. Напряжение в бетоне при об- 
жатии в соответствии с формулой (2.36) 

Opp = Ру !Агед + Р1 Cop Yo! Trea = 

== (140 000/1050 ++ 140 000.19.22/78 600) 1/100 = 8,7 МПа. 

Устанавливают передаточную прочность бетона из 
условия оь/Вр=0,75; 8,7/0,75=11,6 МПа<0,5825 (см. 
подглаву 2.4); принимают ВЮ», = 12,5 МПа. Тогда овр/К р = 
= 0,69. 

Вычисляют сжимающее напряжение в бетоне на 
уровне центра тяжести напрягаемой арматуры от уси- 
лия обжатия Р! и с учетом изгибающего момента от ве- 
са плиты М==2500.1,4.5,882/8 =1 500 000 H-cm= 
—15 кН.м. Тогда 

Opp = Р1/Агеа + (Pi вор — М) еор/Ттеа = 

= [140 000/1050 ++ (140 000.19 — 1 500 000) 19/78 600] 1/100 = 

= 4,8 МПа 

Потери от быстронатекающей ползучести при Oop/Rop= 
—4,1/12,5 =0,33 и при «<0,8 составляют вь==40.0,33 == 
=13,2 МПа. Первые потери ото; 1=0-Нов=14,1- 13,2 = 
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27,3 МПа. С учетом потерь’ Ofos; напряжение O5p= 
—4 МПа. Потери от осадки бетона og==35 МПа. Поте- 
ри от ползучести бетона при вьр/Йьр=4/12,5 =0,32 
составляют б9=150.0,85.0,32 =41 МПа. Вторые потери 
Clos 9=0g+09=35+-41 —76 МПа. 

Полные потери о1оз = б1ох1-К01оз 2==27,3-+76=103,3> 
>100 МПа, т.е. больше установленного минимального 
значения потерь. 

Усилие обжатия с учетом полных потерь P2=AsX 
Х (Osp—Otos) =3,08 (470—103,3) - (100) =113 KH. 

Расчет по образованию трещин, нормальных к прео- 
дольной оси. Выполняют для выяснения необходимости 
проверки по раскрытию трещин. При этом для элемен- 
тов, к трещиностойкости которых предъявляют требова- 
ния 3-й категории, принимают значения коэффициента 
надежности по нагрузке у/=1; М=47,3 кН.м. По фор- 
муле (7.3) M<Merc. Вычисляют момент образования 
трещин по приближенному способу ядровых моментов 
по формуле (7.29): Merc=Rot.serWpitMrp=1,6-6250 X 
x (100) +2 084 000=3 080 000 H-cm=30,8 kH- mM — здесь 
ядровый момент усилия обжатия по формуле (7.30) при 
р =0,84 составляет Mrp=Po2(€op+r) =0,84.113 000Ж 
х (19--2,95) =2 084 000 Н.см. 

Поскольку M==47,3>Merc=30,8 кН.м, трещины в 
растянутой зоне образуются. Следовательно, необходим 
расчет по раскрытию трещин. 

Проверяют, образуются ли начальные трещины в 
верхней зоне плиты при ее обжатии при значении коэф- 
фициента точности натяжения Ysp==1,16. Изгибающий 
момент от веса плиты М=15 кН.м. Расчетное условие 

P, (op — Ting) —M < Кыр Mor = 

= 1,16-140 000 (19 — 7,8) — 1 500 000 = 300 000 Н.см; 

Выр Wpi = 1.14 700 (100) = 1470 000 Н.см; 

300 000< 1 470 000 H-cm — условие удовлетворяется, на- 
чальные трещины не образуются; здесь Юь, = 1 МПа — 
сопротивление бетона растяжению, соответствующее пе- 
редаточной прочности бетона Ю,›=12,5 МПа (по 
прил. 2). 

Расчет по раскрытию трещин, нормальных к продоль- 
ной оси при у5›, =1. Предельная ширина раскрытия тре- 
щин: непродолжительная Acrc= (0,4 мм), продолжитель- 
ная @скс = (0,3 мм) [см. табл. 2.2], Изгибающие момен- 
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ты от нормативных нагрузок: постоянной и длительной 
М=38,5 кН.м; суммарной М=47,3 кН.м. Приращение 
напряжений в растянутой арматуре от действия посто- 
AHHOH и длительной нагрузок по формуле (7.102): 
в; = [М — P, (21 — г.р) У, = [3 850 000 — 113 000.24,5]/75,5 (100) = 

= 140 МПа; 

Здесь принимают 212А/и—0,5 #.=27 — 0,5.6 = 
—724,5 см — плечо внутренней пары сил; еги =0, так как 
усилие обжатия Р приложено в центре тяжести площади 
нижней напрягаемой арматуры: 

WV, —= A, 21 = 3,08.24,5 — 75,5 см? — 

момент сопротивления сечения по растянутой арматуре. 
Приращение напряжений в арматуре от действия пол- 

ной нагрузки 

в; = (47 300 000 — 103 000.24,5)/75,5 (100) = 260 МПа. 

Вычисляют по формуле (7.47): 
ширину раскрытия трещин от непродолжительного 

действия всей нагрузки 
в 3r—- 

Aero, = 20 (3,5 — 1002) бт Ф; Е. Уа= 

260 3/— 
— —=— e e e ® = 1 ° = 20 (3,5 — 100-0,0082)-1-1-1 1900 У 14 0,18 мм; 

здесь и=Д./6 и =3,08/14.27=0,0082; 6=1; n=1; gi=1l; d=14 ua — 
диаметр продольной арматуры; 

ширину раскрытия. трещин от непродолжительного 
действия постоянной и длительной нагрузок 

, 3 — 

а, <1 = 20 (3,5 — 100-0,0082) 1.1.1 (140/190 000) У 14 =0,1 мм; 

ширину раскрытия трещин от постоянной и длитель- 
ной нагрузок 

3-— 

Gores = 90 (3,5 — 100-0, 0082) 1.1-1,5 (140/190 000) У 14 = 0,145 мм, 
где ф=1,5. 

Непродолжительная ширина раскрытия трещин 

Gore = Gere — Aero, + @сгез = 0,18 — 0,10-- 0,145 = 

= 0,225 мм 0,4 мм. 

Продолжительная ширина раскрытия трещин 

acre = Gere = 9, 145 ‘MM < 0,3 MM. 
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Расчет прогиба плиты. Прогиб определяют от HOpMa- 
тивного значения постоянной и длительных нагрузок; 
предельный прогиб составляет 1/200 [4%=588/200= 
—2,94 см (согласно табл. 2.3). Вычисляют параметры, 
необходимые для определения прогиба плиты с учетом 
трещин в растянутой зоне. Заменяющий момент равен 
изгибающему моменту от постоянной и длительной нагру- 
30K M=38,5 кН.м; суммарная продольная сила равна 
усилию предварительного обжатия с учетом всех потерь 
и при у=1; Мю: =Р.=113 кН; эксцентриситет ею: = 
= М/М№М:о:=3 850 000/113 000=34,1 см; коэффициент ф:= 
—0,8 — при длительном действии нагрузки. По формуле 
(7.75) 

— Rot ser V pt —_ 1 ,6-6250 (100) 

Yn = "M—Mpp 3850000 — 2 080 000 
Коэффициент, характеризующий неравномерности де- 

формаций растянутой арматуры на участке между тре- 
щинами, определяют по формуле (7.74) 

1 — Фи 
(3,5 — 1 ‚ЗФт) €s tot Во ~ 

1 —0,572 

(3,5 — 1,8.0,57) 34,1/27 

Вычисляют кривизну оси при изгибе по формуле 

= 0,57 < 1. 

4 = 1,25 — Qi gn — 

= 1,25 — 0,8.0,57 — — 0,58 < 1, 

(7.125) 
1 _ М Pg bp )- Ntot Vs 

7 По 21 Ез A, VEp Ap hy Ез Ag 

_ _ 3850 000. 0,58 0,9 

~ 27.94,5 (100) ( 190 000-3,08 Г 0,15.30 700-650) ~ 
113.000 0,58 Зови 

97. 190000-3,08 (100) "= ° 
Здесь фь=0,9; v=0,15 — при длительном действии на- 
грузок; Аь= (ф/- 8) Вю =, h, =136-5=680 CM? в COOT- 

ветствии с формулой (7.87) при A. =0 и допущением, что 

E=€ ;/ho. 
Вычисляют прогиб по формуле гл. 2: 

5 1 5 
= —— 2 — = 5882.3.9.10-5 = 1 i 4g 07> 18 3,9. 10 ‚41 см < 2,94 см 

Учет выгиба от ползучести бетона вследствие обжатия 
по формуле (7.114) несколько уменьшает прогиб. 
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Расчет по образованию и раскрытию трещин, наклон- 
ных к продольной оси ребристой плиты, выполняют по 
данным (7.2. и 7.3). 

ра 

5. Расчет многопустотной плиты по предельным 
состояниям первой группы 

Расчетный пролет и нагрузки. Расчетный пролет та- 
кой же, как и у ребристой панели, lo =5,88 м. Подсчет 
нагрузок Ha | м? перекрытия приведен в табл. 18.2. 

18.2. Нормативные и расчетные нагрузки на 1 м? перекрытия 
oF 

Нормативная | Коэффициент | Расчетная 
Нагрузка нагрузка, надежности | нагрузка, 

H/m? по нагрузке | Н/м? 

Постоянная: 
собственный вес  многопус- 3000 1,1 3300 
тотной плиты с круглыми 
пустотными 
то же слоя цементного рас- 440 1,3 570 
твора 6=20 мм (9= 
=2200 кг/м?) 
TO же керамических плиток, 240 1,1 264 
6=13 мм (р=1800 кг/мз) 

Итого 3680 4134 
ременная 5000 1,2 6000 
том числе: 
длительная 3500 1,2 в 
кратковременная 1500 1,2 180 

Полная нагрузка 8600 — 10 134 
В том числе: 

постоянная и длительная 7180 — — 
кратковременная 1500 — — 

Расчетная нагрузка Ha 1 м при ширине плиты 2,2 м 
с учетом коэффициента надежности по назначению зда- 
НИЯ Y~n=0,95: постоянная g=4,134-2,2-0,98=8,65 кН/м; 
полная g+v==10,134-2,2-0,95=21,2 кН/м; v=6,0-2,2% 
<0,95= 12,55 кН/м. 

Нормативная нагрузка Ha | м: постоянная g==3,68%i 
Ж2,2.0,95=7,7 кН/м; полная gt+v = 868.29.0,95 = 
—=18,1 кН/м; в том числе постоянная и длительная 7,18Ж 
Ж2,2.0,95=15 кН/м. 
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Рис. 18.5. Армирование многопустотной плиты 

Усилия от расчетных и нормативных нагрузок. От рас- 
четной нагрузки М= (g-+v) /? /8=21,2-5,88?/8=92 кН.м; 

@ = (в-+)1/2=21,2.5,88/2 =62 кН. От нормативной пол- 
ной нагрузки М = 18,1.5,882/8 =78 кН.м; О=18,1.5,88/2 = 
=52,8 кН. От нормативной постоянной и длительной на- 
грузок М = 15.5,882/8 =65 кН.м. 

Установление размеров сечения плиты (рис. 18.4). 
Высота сечения многопустотной (12 круглых пустот диа- 
метром 14 см) предварительно напряженной плиты Ae 
= [9/30 =588/30 20 см; рабочая высота сечения Йо = 
=h—a=20—3=17 cm. Размеры: толщина верхней 
и нижней полок (20—14) 0,5 =3 см. Ширина ребер: сред- 
них — 3,5 см, крайних — 4,65 см. В расчетах по предель- 
ным состояниям первой группы расчетная толщина сжа- 
той полки таврового сечения #,=3 см; отношение fh ,/ 
/h=3/20=0,15>0,1, при этом в расчет вводится BCA ши- 
рина полки р,=216 см; расчетная ширина ребра b= 

—=216—12.14—=—48 cm (см. гл. 11). 
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Характеристики прочности бетона и арматуры. При- 
нимают такие же, как для ребристой предварительно на- 
пряженной плиты. Предварительное напряжение армату- 
ры равно: о;р=0,75.785 =590 МПа. Проверяют выполне- 
ние условия (2.21). При электротермическом способе на- 
тяжения p==30+360//—30+360/6=90 МПа; osp-+p= 
= 590-+90=—680<R;,=785 МПа — условие выполняет- 
ся. Вычисляют предельное отклонение предварительного 
напряжения при числе напрягаемых стержней Np—10 по 
формуле (2.22): 

Yap = (0,5-90/500) (1 + 1/И 10) = 0,10. 
Коэффициент точности натяжения по формуле (2.24): 

Ysp = 1—Aysp =1— 0,1 =0,9. При проверке по образованию 
трещин в верхней зоне плиты при обжатии принимают 
Yso=1+0,1—1,1. Предварительные напряжения с уче- 
том точности натяжения а; ==0,9.590—=510 МПа. 

Расчет прочности плиты по сечению, нормальному 
к продольной оси, М =92 кН.м. Сечение тавровое с пол- 
кой в сжатой зоне. Вычисляют 

а = MIR, 6, hj = 9 200 000/[0,9-14,5.216.17 (100)] = 0,113. 

По табл. 3.1 находят E=0,12; х=ЕЙ =0,12.17= 
—=2 см<3 см — нейтральная ось проходит в пределах 
сжатой полки; &=0,94. 

Характеристика сжатой зоны (см. гл. 2): «=0,85— 
0,008 А», =0,85—0,008 .0,9.14,5=0,75. 

Граничная высота сжатой зоны 

570 0,75 
Ев = 0,751 +. 00. (1 — wal = 0,55; 

здесь о;в=А; =680+400—510=570 МПа; Aosp=0; в 3HaMeHaTene 
принято 500 МПа, поскольку \ь2< 1. 

Коэффициент условий работы, учитывающий сопро- 
тивление напрягаемой арматуры выше условного преде- 
ла текучести, определяют согласно формуле 

ув = п — (И — о (== — 1)= 1,15 — (1,15 — 1) (= - у = 

=1,23>1, 

где n=1,15—~ для арматуры класса А-У; принимают yso=n=1,15, 

Вычисляют площадь сечения растянутой арматуры 
А, =МувВ № =9 200 000/1,15.680.0,94.17=7,4 cm? прини- 
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мают 10010 A-V с площадью А; = 7,85 cm? (прил. 6), 
рис. 18.5. 

Расчет прочности плиты по сечению, наклонному 
к продольной оси, Q==62 кН. Расчет ведут по формулам 
подглавы 3.5. 

Влияние усилия обжатия Р —=385 кН (см. расчет пред- 
варительных напряжений арматуры плиты): ф„=0,1 N/ 
[Rozbho=0,1-385 000/1,05- 48-17 (100) =0,43<0,5. 

Преверяют, требуется ли поперечная арматура по рас- 
чету. Условие: Ошах==62.103<2,5 Ю.Б =2,5.0,9.1,05Ж 
х (100) =48.17= 193.103 H — удовлетворяется. 

При g = &-9/2 = 8,654+12,55/2 = 14,93 кН/м = 
—149,3 H/cm и поскольку 0,16 gos (1—ф»„) Кыб =0,16Ж 
ХХ 1,5 (1--0,43) 0,9.1,05.48 (100) == 1560 Н/см> 149,63 H/ 
[см — принимают c=2,5 Йо=2,5.17==42,5 см. Другое 
условие: О==От.х—916==69,103—149,3.42,5==55,7.103Н; 
Qo (1+ @n) Rorbh? = 1,5-1,43-0,9- 1,05 (100) 48-177/42,5 = 

= 66,10? Н>55,7.103Н — удовлетворяется также. Сле- 
довательно, поперечной арматуры по расчету не требу- 
ется. 

На приопорных участках длиной 1/4 арматуру уста- 
навливают конструктивно, © 4 Вр-1 с шагом $=й/2 = 
—20/2—=—10 см; в средней части пролета поперечная ар- 
матура не применяется (рис. 18.5). 

6. Расчет многопустотной плиты по предельным 
состояниям второй группы 

Геометрические характеристики приведенного сече- 
ния. Их определяют по формулам (2.28) — (2.32). Круглое 
очертание пустот заменяют эквивалентным квадратным 
со стороной h=0,9 4=0,9.14=12,6 см (см. гл. 11). Тол- 
щина полок эквивалентного сечения й,==й;= (20— 
—12,6) 0,5 =3,7 см. Ширина ребра 216—12-12,6=64 см. 
Ширина пустот 216—64=152 см. Площадь приведенного 
сечения А,‚.д==216.20—152.12,6 =3400 cm? (пренебре- 
гают ввиду малости величиной @-As). 

Расстояние от нижней грани до центра тяжести при- 
веденного сечения у, ==0,5 А =0,520 == 10 см. 

Момент инерции сечения (симметричного) § Jreq= 
=216.203/12—152.12,63/12 =116 000 cmé. 

Момент сопротивления сечения по нижней зоне 
Wrea=Jrealyo= 118 000/10 =11800 смз; то же, по верхней 
зоне WW, =11 800 смз. 
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Расстояние от ядровой точки, наиболее удаленной OT 
растянутой зоны (верхней), до центра тяжести сечения 
по формуле (7.31): г=0,85 (11 800/2400) =4,2 см; то же, 
наименее удаленной от растянутой зоны (нижней) Гм: = 
—4,2 см; здесь ф„=1,6б—бьр/Юь, ег =1,6—0,75 =0,85. 

Отношение напряжения в бетоне от нормативных на- 
грузок и усилия обжатия к расчетному сопротивлению 
бетона для предельных состояний второй группы пред- 
варительно принимают равным 0,75. 

‚ Упругопластический момент сопротивления по растя- 
нутой зоне согласно формуле (7.37), Ир =, а=1,5Ж 
Ж11 800=17 700 смз, здесь ›==1,5—для двутаврового се- 
чения при 9<b' /b=b;/b=216/64—3,5-<6. Упругопласти- 
ческий момент сопротивления по растянутой зоне в ста- 
дии изготовления и обжатия №„ =17700 смз. 

Потери предварительного напряжения арматуры. 
Расчет потерь выполняют в соответствии с рекомендаци- 
ями 2.4. Коэффициент точности натяжения арматуры при 
этом принимают ysp=1. Потери от релаксации напря- 
жений в арматуре при электротермическом способе на- 
тяжения 0;=0,03 в.„=0,03.590==17,8 МПа. Потери от 
температурного перепада между натянутой арматурой 
и упорами о2=0, так как при пропаривании форма с упо- 
рами нагревается вместе с изделием. 

Усилие обжатия P; = А; (6;5.—0') = 7,85 (590 — 
—17,8) 100 =450 000 Н=450 кН. Эксцентриситет этого уси- 
лия относительно центра тяжести сечения ео» =10—3 == 
==7 см. Напряжение в бетоне при обжатии в соответст- 
вии с. формулой (2.36) 

Opp = (450 000/2400 +- 450 000.7.10.11 800)/(100) = 4,6 МПа. 

Устанавливают значение передаточной прочности бе- 
тона из условия Opp/Rop<0,75; Юр=4,6/0,75=6,1<0,5Ж 
ЖВ25 (см. подглаву 1.4); принимают Ю„»=12,5 МПа. 
Тогда отношение оьр/Кьр =4,6/12,5 = 0,37. 

Вычисляют сжимающие напряжения в бетоне на уров- 
не центра тяжести площади напрягаемой арматуры от 
усилия обжатия (без учета момента от веса плиты) 
Oop = (450 000/2400-+ 450 000. 72/118 000) /(100) =3,7 МПа. 
Потери от быстронатекающей ползучести при оь»/Юьр = 
—3,7/12,5 =0,3 и при %>0,3 оь=40.0,3=12 МПа. Пер- 
вые потери Ojos == 0;-+ 6, = 17,8-+12—29,8 МПа. С учетом 
O1os1: напряжение Oop=3,55 МПа; osp/Rop=0,28. Потери 
от усадки бетона og=35 МПа. Потери от ползучести бето- 
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на 99==150.0,85.0,28=36 МПа. Вторые потери Gtose= 
=08+0.=35+36=71 МПа. Полные потери оо; = бо 
+ ою52=998+71=1008 МПа>100, МПа — болыше ми- 
нимального значения. ‚ 

Усилие обжатия с учетом полных потерь 
P, = Ag (Osp — Sigs) = 7,85 (590 — 100,8) (100) = 385 000 Н = 

= 385 кН. 

Расчет по образованию трещин, нормальных к про- 
дольной оси. Выполняют для выяснения необходимости 
проверки по раскрытию трещин. При этом для элемен- 
тов, к трещиностойкости которых предъявляют требова- 
ния 3-й категории, принимают значение коэффициентов 
надежности по нагрузке yp—=1; M=78 KH -o. По формуле 
(7.3) MsMerc. Вычисляют момент образования трещин 
по приближенному способу ядровых моментов по форму- 
ле (7.29) 

Mere = Вы ser Ир -- Mrp = 1,6-17 700 (100) + 
—- 4 000000 = 6 800 000 Н.см = 68 кН.м. 

Здесь ядровый момент усилия обжатия по формуле 
(7.30) при ysp=0,9, М»==Р.(еор-Ёг) =0,9.370 000 (7+- 
-++4,2) =4 000 000 Н.см. | 

Поскольку М=78>М.с==68 кН.м, трещины в рас- 
тянутой зоне образуются. Следовательно, необходим рас- 
чет по раскрытию трещин. 

Проверяют, образуются ли начальные трещины 
в верхней зоне плиты при ее обжатии при значении ко- 
эффициента точности натяжения Ysp==1,10 (момент от 
веса плиты не учитывается). Расчетное условие: 

P, (Cop — inj) < Rito” pi 

1,10.450 000 (7 — 4,2) = 860000 H-cm; 

Rep Wi) = 1-17 700 (100) = 1770 000 Н-см; 

860 000<1 770 000 — условие удовлетворяется, началь- 
ные трещины не образуются; здесь Rotp=1 МПа — со- 
противление бетона растяжению, соответствующее пере- 
даточной прочности бетона 12,5 МПа (no прил. 2). 

Расчет по раскрытию трещин, нормальных к продоль- 
ной оси. Предельная ширина раскрытия трещин: непро- 
должительная асс =0,4 мм, продолжительная Acre == 
=0,3 мм (см. табл. 2.2). Изгибающие моменты OT нор- 
мативных нагрузок: постоянной и длительной — M== 
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=65 кН.м; полной — М=78 кН.м. Нриращение напря- 
жений в растянутой арматуре от действия постоянной 
и длительной нагрузок определяют по формуле (7.102) 

в, = (6 500 000 — 370 000-15,15)/119 (100) = 8,5 МПа, 

где 21% ho—0,5h =17—0,5 (3,7/2) = 15,15 см — плечо внутренней пары 
сил; егм=0 — усилие обжатия P, приложенное в центре тяжести 
площади нижней напрягаемой арматуры; И, =А,2,=7,85. 15,15 = 
= 119 смз — момент сопротивления сечения по растянутой арматуре. 

Приращение напряжений в арматуре от действия пол- 
ной нагрузки 

о, = (7 800 000 — 370 000-15,15)/119 (100) =: 185 МПа. 
и 

Вычисляют по формуле (7.47): 
ширину раскрытия трещин от непродолжительного 

действия полной нагрузки 
, , 3 — 

асе = 20 (3,5 — 100р) бифи (04/E,) У 4 = 
3 -— 

= 20(3,5 — 100-0,0095) 1-1-1 (185/190 000) 7 10 =0,11 мм; 
где p=A,/bho=7,85/48-17=0,0095; 6: =1; n=1; gil; 4=10 мм — 
диаметр продольной арматуры; 

ширину раскрытия трещин от непродолжительного 
действия постоянной и длительной нагрузок 

, wes 3-— 

а’ = 20(3,5 — 100-0,0095) 1-1-1 (85/190 000) У 10 = 0,05 мм; 

‚ширину раскрытия трещин OT постоянной и длитель- 
ной нагрузок р 

<, 3-— 
Goren = 20(3,5 — 100-0,0095) 1-1-1,5 (85/190 000) У 10 = 0,08 мм. 
Непродолжительная ширина раскрытия трещин 

Gere = Ястес1 — Dorel ++ @стс2 = 0,11 — 0,05 + 0,08 = 

= 0,14 mw < [0,4 мм]; 

Продолжительная ширина раскрытия трещин 

стс = @сгсз = 0,08 мм < [0, мм]; 

Расчет прогиба плиты. Прогиб определяют от посто- 
янной и длительной нагрузок, предельный прогиб |= 

l 
= 20 = 2:94 см — согласно табл. 2.3. Вычисляют пара- 
метры, необходимые для определения прогиба плиты 
с учетом трещин в растянутой зоне. Заменяющий момент 
равен изгибающему моменту от постоянной и длитель- 
ной нагрузок М=65 кН.м; суммарная продольная си- 
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ла равна усилию предварительного обжатия с учетом всех 
потерь и при Yepsel; №: ==Р.==370 кН; эксцентриситет 
ее = М/ М6 500 000/370 000 == 22,5 cm; коэффициент 
g:=0,8 — при длительном действии нагрузок; по формуле 
(7.75) фт == 16.17 700 (100) /(6 500 000 — 4000000) = 
=1,12>1 (принимают фи==1); коэффициент, характе- 
ризующий неравномерность деформации растянутой ар- 
матуры на участке между трещинами, по формуле (7.74) 
р; =1,25—0,8 =0,45<[. 

“Вычисляют кривизну оси при изгибе по формуле гл. 2: 

Wire 6 500 000 ( 0,45 + 0,9 
~ 17-15,15(100) \ 190000-7,85 ' 0,15.30 000.800 

370 000 0,45 
— = 7,35. 10-8 

17 190 000-7,85 (100) ‚35. 10-8, 
где фь=0,9; у=0, 15 — при длительном действии нагрузок; Аь=216Х 

Ж3,7=800 cm? — при A, =0 и допущении, что &= =h ;/to. 

Вычисляют прогиб по формуле (7.131) 

f = (5/48) 5882.7 ,35.10-5 = 2,63 см < 2,94 см. 

Учет выгиба от ползучести бетона вследствие обжатия 
бетона по формуле (7.114) несколько уменьшает прогиб. 

Расчет по образованию и раскрытию трещин, наклон- 
ных к продольной оси многопустотной плиты, выполня- 
ют по данным подглавы 7.2 и 7.3. 

„7. Определение усилий в ригеле поперечной рамы 

Расчетная схема и нагрузки. Поперечная многоэтаж- 
ная рама имеет регулярную расчетную схему с равными 
пролетами ригелей и равными длинами стоек (высотами 
этажей). Сечения ригелей и стоек по этажам также при- 
няты постоянными. Такую многоэтажную раму расчле- 
HAIOT для расчета на вертикальную нагрузку на одно- 
этажные рамы с нулевыми точками моментов — шарнира- 
MH, расположенными по концам стоек, —в середине длины 
стоек всех этажей, кроме первого (см. подглаву 15. 3). 
Расчетная схема рассчитываемой рамы средних этажей 
изображена на рис. 18.6, а. 

Нагрузка на ригель от многопустотных плит считает- 
ся равномерно распределенной, от ребристых плит при 
числе ребер в пролете ригеля более четырех — также рав- 
номерно распределенной. Ширина грузовой полосы на 
ригель равна Wary поперечных рам, в примере — 6 м. 
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1+2 

Рис. 18.6. К расчету поперечной рамы средних этажей 
а — расчетная схема; 6 — эпюры моментов ригеля; в — выравнивающая эпюра 

моментов; г — эпюры моментов после перераспределения усилий 

Подсчет нагрузок на 1 м? перекрытия приведен в табл. 
18.1 и 18.2. 

Вычисляют расчетную нагрузку Ha 1 м длины ригеля. 
Постоянная: от перекрытия с учетом коэффициента 

надежности по назначению здания yn = 0,95; 4,134.6Ж 
Ж0,95 =23,6 кН/м; от веса ригеля сечением 0,25.0,6 м 
(2=2500 xr/¢m*) с учетом коэффициентов надежности 
yr=1,1o и ya=0,95-3,8 кН/м. Итого в=23,6--3,8 = 
—27,4 кН/м. 

Временная с учетом у„=0,95; v=6,6-0,95=34,2 кН/м, 
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в том числе длительная 4,2-6-0,95 = 24 и кратковремен- 
ная 1,8.6.0,95 = 10,2 кН/м. 

Полная нагрузка &--и=61,6 кН/м. 
Вычисление изгибающих моментов в расчетных сече- 

ниях ригеля. Опорные моменты вычисляют по табл. 2 
прил 11 для ригелей, соединенных с колоннами на сред- 
них и крайних опорах жестко, по формуле M=(ag-+- 
--Во)[. Табличные коэффициенты © и В зависят от схем' 
загдужения ригеля и коэффициента А — отношения по- 
гонных жесткостей ригеля и колонны. Сечение ригеля 
принято равным 25.60 см, сечение колонны — 30X30 см, 
длина колонны [=48 м. Вычисляют = [вто сойьъ= 
—25.603480/30. 303720 —4,5. . 

Вычисление опорных моментов ригеля OT постоянной 
нагрузки и различных схем: загружения временной Ha- 
грузкой приведено в табл. 16.3. 

Пролетные моменты ригеля: 
1) в крайнем пролете — схемы загружения 1-2, опор- 

ные моменты М!.—=— 131 кН.м, М =— 259 кН.-м; на- 
грузка g+v=61,6 кН/м; поперечные силы © = (#--ч)И 
[2— (М, 2— Мо.) 1=61,6.7,2/2— (—131-+259)/7,2 = 220— 
—18—=202 кН; 9.=220--18=238 кН; максимальный про- 
летный момент М == (2/2 (&- о) +М!2= 2022/2.61,6—131 = 
—205 кН.м; 

2) в среднем пролете — схемы загружения 1-3, опор- 
ные моменты Моз=М.. =—949 кН/м; максимальный 
пролетный момент M= (8--9)12/8— М =61,6-7,22/8 — 
—242 =156 KH-oM. 

Эпюры моментов ригеля при различных комбинациях 
схем загружения строят по данным табл. 18.3 (рис. 
18.6, 6). Постоянная нагрузка по схеме загружения 1 уча- 
ствует во всех комбинациях: 1--2, 1-4-3, 1-4. 

Перераспределение моментов под влиянием образо- 
вания пластических шарниров в ригеле (11.2, 15.3). Прак- 
тический расчет заключается в уменьшении примерно на 
30 % опорных моментов ригеля М2: и М»з по схемам за- 
гружения 1-4; при этом намечается образование плас- 
тических шарниров на опоре. 

К эпюре моментов схем загружения 1--4 добавляют 
выравнивающую эпюру моментов так, чтобы уравнялись 
опорные моменты Мо, =Мзз и были обеспечены удобства 
армирования опорного узла (рис. 18.6, в). Ординаты вы- 
равнивающей эпюры моментов: АМ» = 0,3.348 = 
—102 кН-м; АМз=67 кН.м; при этом АМ! =—АМа/ 
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18.3. Опорные моменты ригеля при различных схемах загружения 
Ya ae Ч Ч" ee ГИ 

DA GAAS у ae Be 

Опорные-комнатьг, кН.м 

Скема загружения 
| Me | м | м My, 

x 34,2% X34 2% —113 

| ——204 | =—184 | =—82 

Расчетные схемы для | 1-2 1-4 1-+-4 
опорных моментов —131 — oe, —313 —313 

Расчетные схемы для 1--2 1--2 1+-3 
пролетных моментов —131 —259 —242 —242 

/3=—22,3 кН.м. Разность ординат в узле вырав- 
нивающей эпюры моментов передается на стойки. Опор- 
ные моменты на эпюре выравненных моментов составля- 
ют: М12= (—51—60) —34 = —145 кН.м; Ми=р—348 + 
+102=—246 кН-м; М»=—3134-67=—246 кН.м; 
М» =—129—82—22,3=—233,3 кН.м (рис. 18.6,г). 

Пролетные моменты на эпюре выравненных моментов 
могут превысить значения пролетных моментов при схе- 
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мах загружения 1-|-2 и|-|-3, тогда они будут расчетными. 
‚: Опорные моменты ригеля по грани колонны. На сред- 

ней опоре при схеме загружения 1+4 опорный момент 
ригеля по грани колонны не всегда оказывается расчет- 
ным (максимальным по абсолютному значению). При 
большой временной нагрузке и относительно малой по- 
гонной жесткости колонн он может оказаться расчетным 
при схемах загружения 1--2 или 1-3, т. е. при больших 
отримательных моментах в пролете. Необходимую схе- 
му загружения для расчетного опорного момента риге- 
ля по грани колонны часто можно установить сравнитель- 
ным анализом значений опорных моментов по табл. 165.3 
и ограничить вычисления одной этой схемой. Ниже при- 
ведены вычисления по всем схемам. 

Опорный момент ригеля по грани средней колонны 
слева Mio): (абсолютные значения): 

1) по схемам загружения 1-- 4 и выравненной эпюре мо- 
ментов Ме 1= Moi— Qeahco1/2 = 246—235 -0,3/2 = 211 KH X 

Хм; Qe= (g+ 0) 1/2—(Moi—M 2) 1=61,6.7,2/2— (—246+. 
+ 145) /7,2=221+ 14=235 кН; Q,;=221—14=207 кН; 

2) по схемам загружения 143 M(o1),1==208—119-0,3/ 
/2=190 кН.м; Qo=—gl/2—(Moai—Mi2)/1 = 26,4-7,2/2 — 
— (—208+36) /7, 2= O81 24=: 119 кН; 

3) по схемам загружения 1--2 Ме! =259—235.0,3/ 
[2=224 кН-м. 

Опорный момент ригеля по грани средней колонны 
справа Мсоз),1: 

1) по схемам загружения 1--4 и выравненной эпюре 
моментов М(2з)1 = Мз3—ОЙсо/2 = 246—223.0,3/2 = 
=214 кКН.м; О=61,6.7,2/2— (—246-- 233,3) /7,2=223 кН; 

2) по схемам загружения 1--2 М(2з›„<Мз=177 KH-M. 

Следовательно, расчетный опорный момент ригеля по 
грани средней опоры М=224 кН.м. 

Опорный момент ригеля по грани крайней колонны по 
схеме загружения 1--4 и выравненной эпюре моментов 
Меа2) 1 = М12— Qi héo1/2 = 145—207. 0,3/2 =114 KH -M, 

Поперечные силы ригеля. Для расчета прочности по 
сечениям, наклонным к продольной оси, принимают зна- 
чения поперечных сил ригеля, большие из двух расчетов: 
упругого расчета и с учетом перераспределения момен- 
тов. На крайней опоре @,=207 кН, на средней опоре 
слева по схеме загружения 1-|-4 0:=61, 6.7,2/2— (—348-- 
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+111)/7,2=254 кН. На средней опоре справа по схемам 
загружения 1-4 Qo=61,6-7,2/2—(—313+211)/7,2= 
—235 кН. 

8. Расчет прочности ригеля по сечениям, 
нормальным к продольной оси 

Характеристики прочности бетона и арматуры. Бетон 
тяжелый класса В20; расчетные сопротивления при сжа- 
тии Ryp=11,5 МПа: при растяжении Ro:=0,9 МПа; ко- 
эффициент условий работы бетона \уь2==0,90; модуль уп- 
ругости Еь =27 000 МПа (прил. I u 2) 

Арматура продольная рабочая класса A-III, расчетное 
сопротивление R,=365 МПа, модуль упругости Е; == 
—=200 000 МПа. 

Определение высоты сечения ригеля, Высоту сечения 
подбирают по опорному моменту при Ё=0,35, посколь- 
ку на опоре момент определен с учетом образования плас- 
тического шарнира. Принятое же сечение ригеля следу- 
ет затем проверить по пролетному моменту (если он 
больше опорного) так, чтобы относительная высота сжа- 
той зоны была &<Ё» и исключалось переармированное 
неэкономичное сечение. Ilo табл. 3.1 и при E=0,35 нахо- 
дят значение «„=0,289, а по формуле (2.42) определя- 
ют граничную высоту сжатой зоны 

Ep = 0,77 /11 + (365/500) (1 — 0,77/1,1)] == 0,6, 

где @=0,85—0,008R, =0,85—0,008-0,9-11,5=0,77; с; =Ю;=365 МПа. 

Вычисляют 

М 22 400 000 
hh = = У = 54 см Gm Ry b 0, 289-0,90-11,5-25 (100) 

h=ho+a=54+4=—58 см; принимают h=60 см. Приня- 
тое сечение не проверяют в данном случае по пролетно- 
му моменту, так как М=205<Ми»=224 кН.м. Подби- 
рают сечения арматуры в расчетных сечениях ригеля. 

Сечение в первом пролете (рис. 18.7, а) — М== 
=205 кН.м; йи=й — а=60—6=—54 cM: вычисляют: 

On = M _ 20 500 000 

R, 6A 0,90-1,5-25-54 (100) 

по TAOA. 3.1. &=0,825; As=M/Rs6ho = 2050000/365- 0,825. 
Ж54 (100) =12,6cm?. Принято 4020 А-Ш с As=12,56 см? 
(прил. 6). 

Сечение в- среднем пролете — М = 156 кН.м; an = 

= 0,28 
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a 6 Ag Рис. 18.7. К расчету 
aN прочности ригеля — 

| \ 
Hy] a опоре (0) © 

— 15 600 000/0,9- 11,5- 25-542 (100) 70,21; &==0,875; As= 
= 15 600 000/365. 0,875. 54 (100) =9,1 см?. Принято 49 18 
с А-Шс А; =10,18 cm?. 

Арматуру для восприятия отрицательного момента 
в пролете устанавливают по эпюре моментов. Принято 
2212 A-III c А; =2,96 см2. 

Сечение на средней опоре (рис. 18.7,6) — М= 
—224 кН.м; арматура расположена в один ряд; Йо, = 
—— а=60-—4==56 см. Вычисляют ат ==22 400 000/0,90 
X11,5-25- 56? (100) =0,28; 5==0,83; А; =22 400 000/356 
х 0.83.56 (100) = 13,2 cm?. Принято 2032 А-ПТ с A; = 
—16,08 см?. 

Сечение на крайней опоре — М=114 кН.м; @т= 
= 11 400000/0,9. 11,5.25:562 (100) = 0,14; Е = 0,92; А; = 
—11 400 000/365 .0,92.56 (100) =6,1 см?. Принято 220 
А-Ше А, =6,28 см. 

9. Расчет прочности ригеля по сечениям, 
наклонным к продольной OCH 

На средней опоре поперечная сила @=254 кН. 
Диаметр поперечных стержней устанавливают из ус- 

ловия сварки их с продольной арматурой диаметром d= 
—32 мм и принимают равным dsy=8 мм (прил: 9) 
с площадью А; =0,503 см?. При классе А-П Юж= 
=285 МПа; поскольку dsw/d =8/22=1/,< 1/3, вводят ко- 
эффициент условий работы yso=O0,9 и тогда Rsw=0,9X 
Ж285=255 МПа. Число каркасов —2, при этом Asw= 
—=2.0,503 =1,01 cm?. 

Шаг поперечных стержней по конструктивным усло- 
виям (см. подглаву 3.1) $=й/3 =60/3 =20 см. На всех 
приопорных участках длиной 1/4 принят шаг $5=20 см, 

hg 

§ 
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в средней части пролета шаг $=31/4=3.60/4—=45 см. 
Расчет ведут по формулам подглавы 3.5. Вычисляют 

Чи =№Ю®:шАз;[5==255.1,01.100/20=1290 Н/см; Qsimin= 
= @QasRo:bho=0,6-0,9-0,9-25-56(100) =68.103 Н; д:;и= 
—1290 Н/см> О, min/2ho=68-103/2-56—=608 Н/см — ус- 
ловие удовлетворяется. Требование Smax—QasRo1bh?/Q == 
—1,5.0,9.0,9.25.562 (100) /254- 103 =37,5 см>$=20 cm— 
удовлетворяется. 

Расчет прочности по наклонному сечению. Вычисля- 
ют Мь=фь2КыбЙе =2-0,9-0,9- 25-562 (100) =127.105 НЖ 
Жем. Поскольку ди:=#-9/2=27,4--34,2/2 =44,5 кН/м = 
=445 H/cm<0,56 9; и=0,56.1290=720 Н/см значение с 
вычисляют по формуле c= У Мыд,= У 127. 105/445 = 
—169 cm<3,33 hop =3,33.56=186 см. При этом Qs= 
= M,/c=127-105/169=75-103 H>Qs min=68-10° Н. По- 
перечная сила в вершине наклонного сечения Q=Qmax— 
—41:6=254.103—445.169=179.103 Н. Длина проекции 
расчетного наклонного сечения с =V Mo/qsw = У 127X 
Х 105/1290=99 см<2й,=2.56= 112 см. Вычисляют Qsy= 
= 7 swlo= 1290 -99= 128. 103 Н. 

Условие прочности @ь-- @;„==75. 103+ 128.103 =203Ж 
108 Н> 179.103 Н — обеспечивается. 

Проверка прочности по сжатой полосе между наклон- 
ными трещинами: 

И = Азш/6$ = 1,01/25.20 = 0,002; 

a = E,/E, = 200 000/27 000 = 7,5; 

Фил = 1 + бай = 1 4+ 5-7,5-0,002 = 1,08; 

фы: = 1 —0,01R, = 1 —0,01-0,90-11,5 = 0,90. 

Условие @=254000<0,Зфифы ВВ =0,3. 1,08-0,90* 
<0,90-11,5-25-64(100) =402000 Н — удовлетворяется. 

10. Конструирование арматуры ригеля 

Стык ригеля с колонной выполняют на ванной свар- 
ке выпусков верхних надопорных стержней и сварке за- 
кладных деталей ригеля и опорной консоли колонны в со- 
ответствии с рис. 11.16,6. Ригель армируют двумя свар- 
ными каркасами, часть продольных стержней каркасов 
обрывают в соответствии с изменением огибающей эпю- 
ры моментов и по эпюре арматуры (материалов). Обры- 
ваемые стержни заводят за место теоретического обрыва 
на длину заделки W, = 
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Рис. 18.8. Армирование ригеля 

Эпюру арматуры строят в такой последовательности: 

1) определяют изгибающие моменты М, воспринимае- 

мые в расчетных сечениях, по фактически принятой ар- 

матуре; 2) устанавливают графически на огибающей 

эпюре моментов по ординатам М места теоретического 

обрыва стержней; 3) определяют длину анкеровки обры- 

ваемых стержней W=Q/2qsw+5d220d, причем попереч- 

ную силу Q в месте теоретического обрыва стержня при- 

нимают соответствующей изгибающему моменту в этом 

сечении (рис. 18.8). о 

Рассмотрим сечения первого пролета. На средней опо- 

ре арматура 2032 А-Ш с А. =16,08 см?; p=A;/bho= 

=—=0,0115; &=иЮ./Юь==0,4; с=0,8; M=RsAsgho=365X% 

х16,08.0,8-56 (100) 10-5 =260 кН. В месте теоретического 

обрыва арматура 2012 А-П А; =2,26 cm’; и==0,0016; 

&=0,06; ‘с = 0,97; М = 365.2,26.0,97.56 (100) 10-° = 

—45 кН.м: поперечная сила в этом сечении @ ==150 кН; 

поперечные стержни @8 А-Г в месте теоретического об- 

рыва стержней 2032 сохраняют с шагом s=20 см; 
dsw==RswAsw/s=1290 Н/см; длина анкеровки У, = 

—150 000/2. 1290--5.3,2=84 см> 204 = 64 см. 
Арматуру в пролете принимают 4520 А-ПГ с А; = 
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= 1256 см?; p = 12,56/25.54=0,0093; Е = wR;/R, = 0,32; 
c=0,84; М=365.12;56.0,84.54 (100) 10-°=206 кН.-м. 

В месте теоретического обрыва нролетных стержней 
остается арматура 20020 А-Ш с А, =6,28 см?; p= 
=0,0047; Е=0,16; с=0,92; М =365.6,28.0,92.54 (100) X 
Х 10-5 =113 кН.м. Поперечная сила в этом сечении 9 = 
=135 кН; д; =1290 Н/см. Длина анкеровки ИШ›= 
== 135 000/2. 1290--5.2=62 см>204=40 см. В такой же 
последовательности вычисляют значения W3 и W4., 

11. Определение усилий в средней колонне 

Определение продольных сил от расчетных нагрузок. 
Грузовая площадь средней колонны: при сетке колонн 
1,2Ж6—43,2 м?. 

Постоянная нагрузка от перекрытий: одного этажа 
с учетом коэффициента надежности по назначению зда- 
НИЯ Yn==0,95 : 4,134.43,2.0,95 =170 кН, от ригеля (3,8/6) Ж 
Ж43,2=27,5 кН, от стойки (сечением 0,3Ж0,3; [=4,8 м, 
р = 2500 кг/мЗ; y; = 1,1; у» = 0,95—10,1 кН. Итого @ = 
== 207,6 кН. 

Временная нагрузка от перекрытия одного этажа 
с учетом у„—=0,95; @ =6,0.43,2.0,95=246 кН, в том чис- 
ле длительная @ —4,2.43,2.0,95 =172 кН, кратковремен- 
ная Q=1,8-43,2-0,95=74 кН. 

Постоянная нагрузка от покрытия при весе кровли 
и плит 5 кН/м? составляет 5.43,2.0,95=205 кН; от ри- 
геля — 27,5 кН, от стойки — 10,1 кН. Итого G=242.6 кН. 

Временная нагрузка — снег для ГУ снегового района 
при коэффициентах надежности по нагрузке у; =1,4 и по 
назначению здания \„=0,95; @=1.1,4.43,2.0,95 — 
==57 кН, в том числе длительная 9=0,5.57=28,5 кН, 
кратковременная Q= 28,5 кН. Продольная сила колонны 
первого этажа рамы от Tone нагрузки N=242 6+ 
- 28,5 (207,6- 172) = 103} кН; то же от полной нагруз- 
ки М = 1031-28,5 - 74,2 = 1134 кН. 

Продольная сила колонны подвала от длительных на- 
грузок N=1031-+ (207,6--172) =1410 кН, то же от пол- 
ной нагрузки М№= 1410 --28,5 + 74,3 =+543 кН. 

Эпюра продольных сил изображеНаеНа рис. 18.9. 
‘Определение изгибающих моментов колонны от pac- 

четных нагрузок. Вычисляют опорные моменты ригеля 
перекрытия подвала — первого этажа рамы. Отношение 
погонных жесткостей, вводимых в расчет согласно прил. 
11, ky=1,2k=1,2-4,5 (это вычисление можно He выпол- 
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7 M Рис. 18.9. Эпюры 
— продольных CHA и из- 
= | гибающих моментов 
= средней колонны 

= 
— 

Vo с.‘ 
ЦОЙ А 12,8 «HM | 

(9 кн) (,2нн.м) 

/ 6,4 кН. м 
(№6 ки. м) 

\ ` 

нять, приняв значения опорных моментов ригеля сред- 
них этажей). Определяют максимальный момент ко- 
лонн — при загружении 1--2 без перераспределения мо- 
ментов. При действии длительных нагрузок’ Мо! = (ag+ 
Во) =— (0,10.27,4.0,062.24) 7,2? =—220 кН.м; Мэз= 
—— (0,0091.27,4-|-0,030.24)7,22 =—164 кН.м. При дей- 
CTBHH полной нагрузки М =—920—0,062.10,2.7,22 —= 
——253 кН.м; Мз=—164—0,03.10,2.7,22 =—180 кН.м. 

Разность абсолютных значений оповных моментов 
в узле рамы: при длительных нагрузках АМ=220— 
—164=56 кН.м, при полной нагрузке АМ==253—180 = 
—73 KH-M. 

Изгибающий момент колонны подвала от длительных 
нагрузок М=0,4 АМ =0,4.56=22,4 кН.м, от полной на- 
грузки М=0,4.73 =29,2 кН.м. 

Изгибающий момент колонны первого этажа от дли- 
тельных нагрузок М=0,6 АМ =0,6.56=33,6. кН.м, от 
полной нагрузки М==0,6.73 =43,8 кН.м. Эпюра момен- 
тов колонны изображена на рис. 16.9. 
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Вычисляют изгибающие моменты колонны, соответ- 
ствующие максимальным продольным силам; для этой 
цели используют загружение пролетов ригеля по схеме |. 
От длительных нагрузок: М= (0,10—0,091)51,4.7,22 = 
=27 кН.м; изгибающие моменты колонн подвала М = 
—0,4.27=10,8 кН.м, первого этажа — М=0,6.27= 
—16,2 кН-м. От полных нагрузок: АМ = (0,10—0,091) 
Ж61,6. 7,22 =32 кН-м, изгибающие моменты колонн под- 
вала М=0,4.32==12,8 кН.м, ‘первого этажа — М=0,6Ж 
X32=19,2 кН.м. ^^ 

12. Расчет прочности средней колонны 

Методика подбора сечений арматуры внецентренно 
сжатой колонны при Е&>Е‚ — случай 2. Расчетные фор- 
мулы для подбора симметричной арматуры А; =А, по- 
лучают из совместного решения системы трех уравнений: 
уравнения равновесия продольных усилий, моментов и 
эмпирической зависимости для os (см. подглавы 4.3 и 
4.4). Последовательность расчета по этим формулам для 
элементов из бетона класса ВЗ0 и ниже следующая: 

1. Определяют 

N 

On — ыы, > PRS о 
— (Е — в) + 2, Бю 
= 1— Ep 2a > Ep; (18.2) 

a, = An a an/2) :  § = a’ / No. (18.3) 

2. При ©;<0 принимают As=A, конструктивно по 
минимальному проценту армирования. 

3. При as>0 определяют 

_М№М е/№— 61 — 6/2) / п 
R, 1— 6’ | 

Характеристики прочности бетона и арматуры. Класс 
тяжелого бетона B20 и класс арматуры А-ИТ принимают 
такими же, как и для ригеля. 

Комбинации, васчетных усилий (для колонны подва- 
ла): тах N=. Н, B TOM числе от длительных нагру- 
30K N;=1410 кН` и соответетвующий момент М= 
—12,8 кН-м, в том числе от длительных нагрузок М= 
= 10,8 кН.м. 

A = A,= (18.4) 
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тах М=29,2 кН.-м, в том числе M;—22 4 кН-м и co- 
ответствующее загружению 1--2 значение №М=1660— 
—246/2=1537 кН, в том числе М==1410—172/2= 
== 1324 кН. 

Подбор сечений симметричной арматуры A,;—A’ . Вы- 
полняют по двум комбинациям усилий и принимают 
большую площадь сечения. Анализом усилий часто мож- 
но установить одну расчетную комбинацию и по ней вы- 
полнять подбор сечений арматуры. Здесь приведем рас- 
чет по второй комбинации усилий. Рабочая высота сече- 
ния hp =h—a=30—4=—26 см, ширина b=30 см. 

Эксцентриситет силы ве=М/М==2920/1537 =1,9 см. 
Случайный эксцентриситет: е=й/30=30/30==1 см 

ИЛИ бо —[со!/600=480/600 =0,8 см, но не менее | см. 
Поскольку эксцентриситет силы е=1,9 см больше 

случайного эксцентриситета е›=| см, его и принимают 
для расчета статически неопределимой системы. 

Находят значение моментов в сечении относительно 
оси, проходящей через центр тяжести наименее сжатой 
(растянутой) арматуры. При длительной нагрузке Ми= 
= M,+N,(h/2—a) = 22,44 1324.0,11 = 168,04 кН.м; при 
полной нагрузке М, =29,2- 1537-0,11=198 кН.м. 

Отношение [//=480/8,6 =56>14, где г=0,289й = 
—8,6 см — радиус ядра сечения. р 

Выражение (см. гл. 4) для критической продольной 

силы при прямоугольном сечении с симметричным арми- 
рованием А; =А. (без предварительного напряжения) 
с учетом, что /ь==г?А, [5 = А (h/2—a)?; p=2A;/A при- 
нимает вид 

6,465 А [ |0, в " 
Neg | (Sipe tot) tam (Goa). 8-5 
Расчетную длину колонн многоэтажных зданий при 

жестком соединении ригелей с колоннами в сборных пе- 
рекрытиях принимают равной высоте этажа 1 ==1. В на- 
шем расчете 4 =[24,8 м. | 

Для тяжелого бетона ф/=1-+Ми/М=1-+168,4/198 = 
—1,85. Значение б==е/й==1,9/30=0,065 «би ==0,5— 
0,01lo/h — 0,01R,=0,5—0,01 -480/30—0,01 - 10,3 =0,56; при- 
нимают 6=0,56. Отношение модулей упругости == 
= E,/E»,=200 000/27 000=7,4. 

Задаются коэффициентом армирования и =2А,;/А == 
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= 0,025 и вычисляют критическую силу по формуле (18.5) 
_6,4.27 000-30-30 Г 8,62 

4802 | 1, 85 Ner = 

0,11 
ts 1 112] = x( 0110.86 +0, )+74 0,025 и 38 000 кН 

Вычисляют коэффициент 1 как 

= 1/(1 — М/ Ме) = 1/(1 — 1537/38 000) = 1,05 

‚Значение е равно е=ет-й/2=1,9.1,05--30/2—4== 
=13 см. 

Определяют граничную относительную высоту сжа- 
той зоны по формуле (2:42): 

&p = 0577/[1 -+ 365/500 (1 —0,77/1,1)] = 0,6, 

где © =0,85—0,008 -0,90-11,5=0,77. 
Вычисляют по формулам (18.1), (18.2), (18.3) 

1537 000 
— 

— 9: = . 

om — 0,90-11,5-30-26 (100) 1,9 > &p = 0,6; 

1,9(1 —- 0,6) + 2-1,02-0,6 

"= 1 —0,6-{ 2-1,02 = 0,82 > 0,6; 

1,9 (13/26 — 1 + 1,9/2) 
— : == | о; 0: 

“s 1 — 0,154 ‚02 > 0; 

8’ == a’ /Ny = 4/26 = 0,154. 

Определяют площадь арматуры по формуле (18.4) 
A = 1537000 13/26 — 0,82 (1 — 0,82/2)/1,9 
$ 365(100) 1—0, 154 
Принято 2928 А-ПТ с А; =12,32 см? (прил. 6); = 

—242,32/3080=0,027 — для определения №, было при- 
HATO |4, =0,025 — перерасчет можно не делать. 

Консоль колонны для опирания ригеля проектируют 
в соответствии с рекомендацией подглавы 11.2 и рис. 
11.17. Опорное давление ригеля @==254 кН (см. расчет 
поперечных сил ригеля); бетон класса B20, Ю,= 
=11,5 МПа; ль. =0,90 МНа; арматура класса А-Ш, 
R,=365 МПа. 

Принимают длину опорной площадки [—=20 см при 
ширине ригеля №м=25 см и проверяют условие соглас- 
но формуле (11.17) 

| 9 _ 254000 
‘plbym  0,75-20-26 (100) 

= 12,2 cm?. 

=5,0< R,. 
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Вылет консоли с учетом зазора 5 см составляет {1 = 
—25 см, при этом согласно формуле (11.18) расстояние 
а=й — /2=25—20/2 ==15 см. 

Высоту сечения консоли у грани колонны принимают 
равной й== (0,7—0,8) Аь,==0,75.60=45 см; при угле Ha- 
клона сжатой грани p==45° высота консоли у свободного 
края h,==45—25=20 см, при этом А! =20 см А й/2 = 
=45/2 =22,5 см. Рабочая высота сечения консоли Йо= 
=h = а—=45—3=42 см. Поскольку И=25 см <0,9Эй, == 
==0,9.42=37 см, консоль короткая. 

Консоль армируют горизонтальными хомутами (6 
А-Г с Asy==2-0,282==0,564 см?, шагом s=10 см (при 
этом $5<45/4==11,3 сми $<15 см) и отгибами 2016 А-Ш 
с А, —=4,02 см?. ° 

Проверяют прочность сечения консоли по условию 
(11.19) por =Asw/bs =0,564/30.10=0,0019; «;=Е./Еь== 
== 210 000/27 000=7,8; фоз= 1-50 =1--5.7,8.0,0019 = 
=1,07; sin? 0 =1?/ (#?--й) =45?/ (452-25?) =0,76; при 
этом 0,8фи›Вь61 sin? 0 == 0,8.1,07.0,9.11,5.30.20.0,76Ж 
хх (100) =404.103 Н. Правая часть условия (11.19) при- 
нимается не более 3,5Ю „оно =3,5.0,9.0,9.30.42=375Ж 
Хх 103 Н. Следовательно, Q = 254.103 H<375-10? Н — 
прочность обеспечена. 

Изгибающий момент консоли у грани колонны по 
формуле (11.22) М=Оа=254.0,15=38 Н.м. Площадь 
сечения продольной арматуры по формуле (11.21) при 
с=0,9:А; = 1,25M/Rscho = 1,25-380-104/365-0,9- 42 
Х (100) =3,5 см? — принято: 216 А с =4,02 см’. 

13. Конструнрование арматуры колонны 

Колонна армируется пространственными каркасами, 
образованными из плоских сварных каркасов. Диаметр 
поперечных стержней при диаметре продольной армату- 
ры 28 мм в подвале и первом этаже здания согласно 
прил. 9 равен 8 мм; принимают 8 А-ШШ с шагом $= 
=300 MM по размеру стороны сечения колонны b= 
=300 мм, что менее 204=20.28=560 мм. Колонну че- 
тырехэтажной рамы членят на два элемента длиной в два 
этажа каждый (см. рис. 18.1). Стык колонн выполняют 
на ванной сварке выпусков стержней с обетонированием, 
концы колонн усиливают поперечными сетками согласно 
рис. 15.10. Армирование колонны изображено на рис. 
18.10. Элементы сборной колонны должны быть прове- 
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рены на усилия, возникающие на монтаже от собетвен- 
ного веса с учетом коэффициента динамичности и NO се- 
чению в стыке до его обетонирования. 

й 7 14. @ynpamentTy молевны 

``Сечение нолонвы 3030 см. Усилия колонны н за- 
делки в фундаменте: 1) N=1660 кН, М=12,8/2= 

687



—6,4 кН.м, эксцентриситет ее —=М/М=0,4 см; 2) N= 
= 1537 кН, М==29,2/2 = 14,6 kKH-M, е=0,95 см. 

Ввиду относительно малых значений эксцентриситета 
фундамент колонны рассчитывают как центрально загру- 
женный. ‘Расчетное усилие №М=1660 кН; усредненное 
значение коэффициента надежности по нагрузке y= 
—1,15, нормативное усилие №„=1660/1,15=1450 кН. 

Грунты основания — пески пылеватые средней плот- 
ности, маловлажные; расчетное сопротивление грунта 
Ro=0,23 МПа; бетон тяжелый класса В12,5; Ro 
—0,66 МПа; yoo==0,9; арматура класса А-П; Ю,; = 
—9280 МПа. Bec единицы объема бетона фундамента 
и грунта на его обрезах y=20 кН/мз. 

Высоту фундамента предварительно принимают рав- 
ной Н==90 см (кратной 30 см), глубину заложения фун- 
дамента Н! ==105 см. 

Площадь подошвы фундамента определяют предва- 
рительно без поправок Ко на ее ширину и заложение 

м. _ 1450. 103 
Ю, —УН, 0,925-108 — (20.1,05) 103 

Размер стороны квадратной подошвы a= У 6,3 = 
=2,51 м. Принимаем размер а=2,4 м (кратным 0,3 м). 
Давление на грунт от расчетной нагрузки р==М/А= 
—1660/2,4.2,4=290 кН/м?. 

Рабочая высота фундамента из условия продавлива- 
ния по выражению (12.5) 

0,3-0,3 1 У 1660 
ho =——4— Ко У 040660120 = 97°? м. 

Полную высоту фундамента устанавливают из усло- 
вий: продавливания — Н =52--4=—056 см; заделки Ko- 
лонны в фундаменте — Н =1,5йсои-+25=1,5.30--25 = 
—70 см; анкеровки сжатой арматуры колонны O28 А-П 
в бетоне колонны класса В20—Н==244--25=24.28-- 
25 =92 см. 

Принимают окончательно без перерасчета фундамент 
высотой Н =90 см, Ро=86 см — трехступенчатый (рис. 
18.11). Толщина дна стакана 20+5=25 см. 

Проверяют, отвечает ли рабочая высота нижней сту- 
пени фундамента й›==30—4==26 см условию прочности 
по поперечной силе без поперечного армирования в на- 
KJIOHHOM сечении, начинающемся в сечении 11—. Для 
единицы ширины этого сечения (b=100 см) Q= 
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Рис. 18.11. Фундамент средней колонны 

—0,5 (а — Асог — 2ho) p = 0,5(2,4—0,3—0,86) 290=—55 кН; 
при c=2,5ho по формуле (3.77) @=0,6уь2 Вы йо26 =0,6Ж 
х0,9.0,66.26.100 (100) =92000 Н>55000 Н — условие 
прочности удовлетворяется. 

Расчетные изгибающие моменты в сечениях 1—1] 
‘и II—II по формулам (12.7): 

М; = 0,125р (a — h,,,)® 6 = 0, 125.290 (2,4 — 0,3)2+2,4 = 375 кНм; 

M,, = 0,125p (a — а, 6 = 0,125-290 (2,4 — 0,9)2-2,4 = 196. кН.м. 
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Рис. 18.12. Конструктивный план монолитного ребристого перекрытия 

Площадь сечения арматуры 

Аз = М; /0,9h, В, = 375.108/0,9-86-280 (100) = 17,4 смё; 

А: = My,/0,9h, В, = 196-108/0,9-56-280 (100) = 13,9 см. 

Принимают нестандартную сварную сетку с одина- 
ковой в обоих направлениях рабочей арматурой из стер- 
жнёй 15012 А-П с шагом 5=17 cm (А; =16,96 см?). 
Процент армирования расчетных сечений 

py = Аз 100/b, hy = 16,96.100/90-86 = 0,22%; 

Wy, = Анн 100/61 &, = 16,96.100/150-56 = 0,20% , 

что больше ии» =0,05 %. | 
Расчет по раскрытию трещин ведется по данным гл. 7. 

15. Конструктивная схема монолитного перекрытия 

Монолитное ребристое перекрытие компонуют е по- 
перечными главными балками и продольными второсте- 
пенными балками (рис. 18.12}. Второстепенные балки 
размещаются HO осям колонн и в третях пролета главной 

aN 
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балки, при этом пролеты плиты между осями ребер рав- 
ны 7,2/3 =2,4 м. 

Предварительно задаются размером сечения балок: 
главная балка h=1/12—720/12—60 см; 6=25 см; вто- 
ростепенная балка A=1/15=600/15=40 cm, 5 =20 см. 

16. Многопролетная плита монолитного перекрытия 

Расчетный пролет и нагрузки. Расчетный пролет пли- 
ты равен расстоянию в свету между гранями ребер & = 
—9,4—0,2=2,2 м, в продольном направлении %=—=6— 
—0, 95= 5,75 м. Отношение пролетов 5,75/2,2=2,6>2 — 
плиту рассчитывают как работающую по короткому на- 
правлению. Принимают толщину плиты 6 см. 

Подсчет нагрузок на 1 м? перекрытия приведен 
в табл. 18.4. 

18.4. Нагрузка на 1 м? перекрытия 

Нормативная | Коэффициент Расчетная 
Нагрузка нагрузка, надежности. | нагрузка, Н/м? 

[м по нагрузке | 

Постоянная: 
от собственного веса пли- 1500 |: 1,t 1650 

ты, 5=60 мм; p= 2500 xr/m3; 
то же слоя цементного 440 — 1,3 | 570 
раствора, 6=20 мм; р= 
=920 кг/м?; 
то же керамических пли- 230 | 1,1 253 
ток, б = 13 мм; о = 1800 
кг/м? | 

Временная $000 1,2 g=2470 
v=6000 

Полная расчетная нагрузка g-+uvu—2470+6000— 
—=8470 H/m?. 

Для расчета многопролетной плиты выделяют полосу 
шириной | м, при этом расчетная нагрузка на | м длины 
плиты 8470 `Н/м?. С учетом коэффициента надежности по 
назначению здания \}„—=0,95 нагрузка Ha 1 m — 8470. 
Ж0,95=8000 Н/м. 

Изгибающие моменты определяют как для многопро- 
летной плиты с учетом перераспределения моментов в CO- 
ответствии с рекомендациями подглавы 11.3: 

в средних пролетах и на средних опорах 

М = (g + 9)6/16 = 8000-2,22/16 = 2000 Н-м; 

в первом пролете и на первой промежуточной опоре 
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M = (g + 0) 19/11 = 8000-2,22/11 = 3500 Н.м. 

Средние пролеты плиты окаймлены по всему конту- 
ру монолитно связанными с ними балками и под влияни- 
ем возникающих распоров изгибающие моменты умень- 
шаются на 20%, если й/1->1/30. При 6/220=1/37<1/30 
условие не соблюдается. 

Характеристика прочности бетона и арматуры. Бетон 
тяжелый класса В15; призменная прочность Аь= 
=8,5 МПа (см. прил. 1), прочность при осевом растяже- 
нии Юь:=0,75 МПа. Коэффициент условий работы бето- 
на \ь2=0,90. Арматура — проволока класса Вр-1 диа- 
метром 4 мм в сварной рулонной сетке, Ю; =370 МПа. 

Подбор сечений продольной арматуры. В средних 
пролетах и на средних опорах Ро=й — а=б— 1,2 = 
—4,8 см; 

М 200 000 
tm = = = 0,114. 

2 . .100.4 82 вы —0,30.8,5-100-4,8? (100) 

По табл. 3.1 находим значение с==0,84. 

М 200 00 
As = у = 1,20 cm’; 

Rath)  370-0,94-4,8 (100) 

принимают 1004 Вр-1 с As==126 см? (см. прил. 6) и со- 
4Вр1—1 

ответствующую рулонную сетку марки Bp 2940 

OO 
XL по сортаменту прил. 7. 

В первом пролете и на первой промежуточной опоре 
По==4,4 CM 

ат = 350 000/0,9-8,5-100-4,42 (100) = 0,25; f= 0,83; 
A, == 350 000/370-0,85-4,4 (100) = 2,55 см? 

Принимают две сетки — основную и той же марки до- 
борную с общим числом 204 Вр-1 и As==2,52 см?. 

Армирование плиты выполняют в соответствии с рис. 
11.23, 6. 

17. Многопролетная второстепенная балка 

Расчетный пролет и нагрузки. Расчетный пролет ра- 
вен расстоянию в свету между главными балками [= 
—6—0,25=5,75 М. 

Расчетные нагрузки на | м длины второстепенной 
балки: 

692



постоянная: 
собственного веса плиты 
и пола...,,,. » 2,470.2,4=5,9 кН/м 
то же балки сечением - 
0,2Ж0,34 (р=2500 кг/мз) 1,85 кН/м 
Vf 1,1 $ s 2 » 8 F © 8 g=7,75 кН/м 

с учетом коэффициента на- 
дежности по назначению 
здания Yn=0,95 ., ., g=7,75-0,95=7,3 кН/м 

временная с учетом уз =0, 95, v=6-2,4-0,95=13,7 кН/м 
полная нагрузка. . . +s + « &-9=7,3--13,7=21 кН/м 

Расчетные усилия. Изгибающие моменты определяют 
как для многопролетной балки с учетом перераспределе- 
НИЯ усилий в соответствии с подглавой 11.3. В первом 
пролете M=(g-+v)l2 И1=21.5,752/11 =63 кН-м. На 
первой промежуточной опоре М= (&--9)11/14=21Ж 
Ж5,75?/14=49,5 кН.м. В средних пролетах и на средних 
опорах М = (g-+v) 216 = 43,5 кН.м. 

Отрицательные моменты в средних пролетах опреде- 
ляют по огибающей эпюре моментов (см. рис. 11.22); 
они зависят от отношения временной нагрузки к постоян- 
ной 9/5. В расчетном сечении в месте обрыва надопор- 
ной арматуры отрицательный момент при v/g<3 можно 
принять равным 40 % момента на первой промежуточной 
опоре. Тогда отрицательный момент в среднем пролете 
М=0,4.43,5=17,4 кН.м. Поперечные силы: на крайней 
опоре Q= 0,4(g-+v) = 0,4.21.5,75 =48,2 кН; на первой 
промежуточной опоре слева @=0,6.21. 5,75 = 72,2 кН; 
на первой промежуточной опоре справа Q=0,5-21X 
5,75 = 60,5 KH. 

Характеристики прочности бетона и арматуры. Бетон, 
как и для плиты, класса В15. Арматура продольная клас- 
са А-Шс К. =365 МПа, поперечная — класса Вр-Г диа- 
метром 5 MM с №. =260 МПа. 

‘Определение высоты сечения балки. Высоту сечения 
подбирают по опорному моменту при &=0,35, поскольку 
на опоре момент определяют с учетом образования пла- 
стического шарнира. По табл. 3.1 при Е=0,35 находят 
т —=0,289. На опоре момент отрицательный — полка 
ребра в растянутой зоне (см. рис. 18.12). Сечение рабо- 
тает как прямоугольное с шириной ребра b=20 см. Вы- 
чиСЛяЮтТ 

ho = fy _ у 4950 000 4 6 
Om Rb — 0,289-0,90-8,5-20(100) ~ > “" 
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h=hp+a=34,5+3,5=38 см, принимаем h=40 см, 6= 
== 20 cm, тогда Ap =40—3,5=36,5 см. 

В пролетах сечение тавровое — полка в сжатой зоне. 
Расчетная ширина полки при h,/h=6/40=0,15>0,1 рав- 
на: /[/3 =600/3=200 см. 

Расчет прочности NO сечениям, нормальным к про- 
дольной оси. 

Сечение в первом пролете — М=63 кН.м; 

М 6300 000 — 0.023 
т ры  0,90-85.200-36,52 (100) *^ 

bf 29 | 

Но табл. 3.1 Е=0,03; х=Е=0,03.36,5=1,1 см<б см; 
нейтральная ось проходит в сжатой полке, с=0,99; 

М 6 300 000 
— = = 3, 

As = Rg hy 6 365-36,5-0,99 (100) 4,8 см 

Принято 2018 А-ПТс As=5,09 см?. 
Сечение в среднем пролете — М=43,5 кН.м. 

A, = 4350 000/365-36,5-0,99 (100) = 3,3 cm?; 

принято 2016 А-Ис А; =4,02 cm?. 
На отрицательный момент М=17,4 kKH-M сечение ра- 

ботает как прямоугольное 

М 1740 000 
— — . . . 2 к —0,50.8,5.20.36,57 (100) 

По табл. 3.1 ¢g=0,95; 

A, = 1 740 000/365 -36 ,5-0,95 (100) = 1,38 смз. 

Принято 2010 А-Шс As=1,57 см?. 
Сечение на первой промежуточной опоре — М= 

—49,5 кН.м. Сечение работает как прямоугольное: 

Am = 4950 000/0,9.8,5.20.36,52 = 0,26; Е=0,31; © == 0,85; 

A, = 4950 000/365.36,5.0,85 (100) =4,3 cm. 

Принято 610 А-П] с As=4,71 см? — две гнутые сетки 
по 3710 А-Ш в каждой. 

Сечение на средних опорах — M=43,5 кН.м. 
Om = 4350 000/0,9-8,5-20-36,52 (100) = 0,23; &=0,87; 

А, = 4 350 000/365-36,5-0,87 (100) = 3,75 см. 

Принято 510 А-Шс А, =3,92 см?. 
Расчет прочности второстепенной балки по сечениям, 

наклонным к продольной оси, /==72,2 кН. 
Диаметр поперечных стержней устанавливают из ус- 
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ловия сварки с продольными стержнями 4=18 мм и при- 
нимают dsy=5 мм класса Вр-Г (прил. 9), Ю:„=260 МПа 
(с учетом уфа H se). Число каркасов — два, Аз» = 
—2.0,196 —0,392 см?. 

Шаг поперечных стержней по конструктивным усло- 
виям $=й/2—40/2—20 см, но не более 15 см. Для всех 
приопорных участков промежуточных и крайней опор 
балки принят шаг $=15 см. В средней части пролета 
2=[/2 шаг s= (3/4) h=%/,-40=30 см. 

Расчет ведут по формулам подглавы 3.3. Вычисляем 
qsw=RswAsw/s =260. 0,392 (100) /15=680 Н/см; влияние 
свесов сжатой полки gf==0,75(3h)h, /bho=0,75-3-6X 
6/20. 36,5=0,11<0,5; Qsmin= pos (1-+-07) Ropbho= 0,6 
X1,11-0,9-0,75- 20-36 ‚5 (100) —32. 10° Н; условие д; = 

32.10 
—680 Н/см > От /2 0 = 0.36 5 =397 Н/см удовлетво- 

ряется. 
Требование Smax = @osRorbh? /Ошах==1,5.0,9.0,75.20Ж 

X 36,57 (100) [72,2 108=37 cm>s=15 cm — удовлетворяет- 
ся. При расчете прочности вычисляют Мь = фь2(1 + 
+ г) Кы А: = 2.1,11.0,9.0,75.20.36,5? (100) = 400 
Ж10* Н.см; и=в-/2=7,3--131/2=14,15 кН/м= 
= 141,5 H/cm<0,56 д = 0,56.680 = 380 Н/см. В связи 
с этим вычисляют значение с по формуле c= У M;/qi= 
= У 400. 10*/141,5=168>>3,33 №=3,33.36,5=129 см; 
принимают с—=122 см. 

Тогда Qs=M,/c=400- 104/122 =32,8- 10? Н>> Qomin= 
—32.103 H. Поперечная сила в вершине наклонного се- 
чения @—=Ош.х—016=172,2. 103—141,5.122=54,9.103 H. 
Длина проекции расчетного наклонного сечения Co= 

= У М,/4:„= V 400. 104/680 = 77 см > 92% = 9.36,5 = 
==73 см; принимают с=73 см. Вычисляют Ош ==; шСо = 
—680.73=49.103Н. 

Условие прочности Q4+ @;„=32,8. 107+ 49. 103=81,8Ж 
ж103Н> О = 54,9. 103 — обеспечивается. 

‚ Проверка по сжатой наклонной полосе: и—=А;ш/ 0$ = 
= 0,392/20. 15 = 0,0013; а = E/E, = 170 000/23 000 = 7,4; 
фи! = 1+5 ай=1-5.7,4.0,0013 = 1,05; ф=1—0,01 R,= 
= | —0,01.0,90.8,5 = 0,92. Условие О = 72200 Н< 
<0 ЗфифыЮьБЙ = 0,3. 1.05. 0,92 X0,85-8,5-20-36,5 (100) = 
= 150000 Н — удовлетворяется. 

Армирование второстепенной балки выполняют в CO- 
ответствии с рис. 11.24. 

695



14.37 
@-1 

му 

5 И УМ У 9 У $ ЗУ 
st aa ce 

г S| 458 R=2x20/5 7 + se in Q=2x 20/57 1 

“|= sy т ЕЯ -Т a= 750 
mS = < ||| в т 

| Ее +0 м | 5 
a = у — м 

= =| | Sil) а | 
250 ! ico 

| | © \ 
24000 т 24000 | 

Рис. 18.13. Конструктивная схема поперечной рамы 

Пример 2. Проектирование конструкции 
поперечной рамы одноэтажного 

промышленного здания 

1. Общие данные 

Здание отапливаемое, двухпролетное с открытым тон- 
нелем в средней части пролета глубиной 3,3 м согласно 
конструктивной схеме рис. 18.13. Пролеты здания 24 м, 
шаг колонн 12 м, длина температурного блока 72 м. Мо- 
стовые краны группы режима работы 6К, грузоподъем- 
ностью 20/5 т в каждом пролете. Снеговая нагрузка по 
Ш географическому району, ветровая нагрузка для 
{ района, местность открытая, средняя скорость ветра за 
три наиболее холодных месяца о=4 м/с. Кровля рулон- 
ная, плотность утеплителя 400 кг/мз, толщина 10 см. 

2. Компоновка поперечной рамы 

В качестве основной несущей конструкции покрытия 
выбирают железобетонные фермы с параллельными по- 
ясами пролетом 24 мм с предварительно напряженным 
нижним растянутым поясом и первым восходящим сжа- 
тым раскосом. При малоуклонной кровле создаются воз- 
можности механизации производства кровельных работ, 
что дает экономию материалов и снижает трудоемкость 
работ. Устройство фонарей не предусмотрено, цех обору- 
дуется лампами дневного света. Плиты покрытия пред- 
варительно напряженные железобетонные ребристые раз- 
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Mepom 3X12 м. Подкрановые балки железобетонные 
предварительно напряженные высотой 1,4 м. Наружные 
стены панельные навесные, опирающиеся на опорные 
столики колонн на отметке 6,6 м. Стеновые панели и ос- 
текление ниже отметки 6,6 м также навесные, оПираю- 
щиеся на фундаментную балку. Крайние колонны проек“ 
тируют сплошными прямоугольного сечения, ступенчаты- 
ми; средние колонны при полной высоте здания в сред- 
ней части более 12 м — сквозными двухветвевыми. 

Отметка кранового рельса 8,15 м. Высота кранового 
рельса 150 мм. 

Колонны крайних рядов имеют длину от обреза фун- 
дамента до верха подкрановой консоли Н!=8,15— (1,4-- 
--0,15)-0,15=6,75 м; от верха подкрановой консоли до 
низа стропильной конструкции — в соответствии с Габа- 
ритом мостового крана, согласно стандарту на мостовые 
краны; высотой подкрановой балки, рельса, размером 
зазора Ho=2,4+ (1,4+0,15) +0,15=4,1 м. 

Окончательно принимаем Н.=4,2 м, что отвечает мо- 
дулю кратности 1,2 м для длины от нулевой отметки до 
низа стропильной конструкции. 

При этом полная длина Н=Н,-+На==4,9- 6,76 = 
== 10,95 м. 

Колонна средних рядов имеет длину от обреза фунда- 
мента до верха подкрановой консоли Н=8,15--3,3— 
— (1,4--0,15) {0,15= 10,05 м; от верха подкрановой кон- 
соли до низа стропильной конструкции Н.=4,2 м. Пол- 
ная длина колонны Н ==10,05-|-4,2 =14,25 м. 

Привязку крайних колонн к разбивочным осям при 
шаге 12 м, кране грузоподъемностью 20т (<30 м) при 
длине 10 95 м (<16,2 м) принимают 250 мм. 

Соединение KOJIOHH C фермами выполняется сваркой 
закладных деталей и в расчетной схеме поперечной рамы 
считается шарнирным (рис. 18.14). 

Размеры сечений колонны установлены в соответст- 
вии с рекомендациями гл. 13. 

Для крайней колонны в подкрановой части h= (1/10) 
H,==675/10=67,5 см, принимают 80 см; 6=50 см (при 
шаге 12 м); в надкрановой части из условия опирания 
фермы h=60 см, 6 =50 см (рис. 18.15). 

Для средней двухветвевой колонны в подкрановой 
части общую высоту сечения можно назначать так, что- 
бы ось ветви совпадала с осью подкранового пути. Если 
принять высоту сечения одной ветви 25см и учесть, что 
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б — средней колонны 

2.=2.75=—150 cm, то й=150--25=175 см. Однако при 
кранах грузоподъемностью до 20...30 т и отметке головки 
кранового рельса до 10...12 м в целях уменьшения общей 
высоты сечения колонны можно допускать смещение оси 
подкрановой балки с оси ветви. Принимают высоту се- 
чения колонн A=120 см. Назначают ширину сечения 
b=1/20H=1005/20 =50,25 =50 см. проверяют условие 
b= 1/30H =1425/30=47,5<50 см. 

В надкрановой части из условия опирания на колон- 
ну двух ферм (без устройства консолей) принимают й== 
—60 см; b=50 см (см. рис. 18.15). 

3. Определение нагрузок на раму 

« Постоянная нагрузка. Нагрузка от веса покрытия 
приведена в табл. 18.5. | 

Расчетное опорное давление фермы: от покрытия 
3,45.12.24/2=496,8 кН; от фермы (120/2)1.1=66 кН, 
где 1,1 — коэффициент надежности по нагрузке у. 
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18.5. Нагрузка от веса покрытия 

Нормативная | Коэффициент | Расчетная 
Собственный вес нагрузка, надежности нагрузка, 

H/m? по нагрузке H/m? 

Железобетонных — ребристых 2050 1,1 2255 
плит покрытия размером в 
плане 3X12 м с учетом залив- 
KH швов 
Обмазочной пароизоляции 50 1,3 65 
Утеплителя (готовые плиты) 400 1,2 480 
Асфальтовой стяжки толщиной 350 1,3 455 

ем 
Рулонного ковра ‚ 160 1,3 . 195 

Итого , — — 3450 

Расчетная нагрузка от веса покрытия с учетом коэф- 
фициента надежности по назначению здания у„<0,95: 
на крайнюю колонну F,= (496,8+66)0,95—534,66 кН 
на среднюю Р.=2РЁ, =1069,32 кН. 

. Расчетная нагрузка от веса стеновых панелей и остек- 
ления, передаваемая на колонну выше отметки 6,6 м 
F(gith + goh)ayryn = (2,5-5,4 + 0,4.2,4) 12.1,1.0,95 = 
—181,33 кН; то же, передаваемая непосредственно на 
фундаментную балку, F= (2,5.1,2+ 0,4-5,4) 12.1,1.0,95= 
=64,71 кН, где g)=2,5 кН/м? — вес 1 м? стеновых пане- 
лей; Zh — суммарная, высота полос стеновых панелей вы- 
ше отметки -6,6 м; 52=0,4 кН/м? — вес | м? остекления; 
й — высота остекления. 
’`Расчетная нагрузка от веса подкрановых балок Ё= 

= Gayryn=115- 1,1-0,95=120,2 кН где G,=115 кН — Bec 
подкрановой балки. 

Расчетная нагрузка от веса колонн. Крайние колон- 
ны: надкрановая часть F = 0,5.0,6.4,2.25.1,1.0,95 = 
=32,9 кН; подкрановая часть F=0,5-0,8-6,75X 
Ж25. 1,1. 0,95 = —170,54 кН. Средние колонны соответствен- 
но: Е= =0,5.0,6.4,2.25.1,1.0,95= ar KH; F= me 0,25x 
x 10,05- 2+ (0,9 + 3-0,4)0,5(1,2— 2.0,25) 125-1 1-0,95 = 
— 84,84 кН. 

‚ Временные нагрузки. Снеговая нагрузка. Bec 
снегового покрова на | м? площади горизонтальной про- 
екции покрытия для II] района, согласно главе СНиП 
2.01.07—85 «Нагрузки и воздействия», 50==1,0 кПа= 
—1000 H/m?. Так как уклон кровли 3 $ < 12 %, средняя 
скорость ветра за три наиболее холодных месяца U= 
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—4 M/c>>2 м/с снижают коэффициент перехода и=1 
умножением на коэффициент = 1,2—0,1 о=1,2—0,1.4 = 
'—(,8, т.е. Ри==1.0,8 =0,8. Расчетная снеговая нагрузка 
при ku=0,8, yp=1,4, у„=0,95; на крайние колонны F= 
= Sokwa (1/2) уг), =1.0,8.12.24/2.1,4.0,95=153,2 кН; на 
средние колонны Р=2. 153,2 =306,4 кН. 

Крановые нагрузки. Вес поднимаемого груза 
Q=200 KH. Пролет крана 24—2.0,85=22,5 м. Согласно 
стандарту на мостовые краны база крана M= 630 см, 
расстояние между колесами K==440 см, вес тележки 
Gr=8,5 кН, Ри шах=220 кН, Famin==60 кН. Расчетное 
максимальное давление на колесо крана при yr=—I,I: 
Етах == Ри, тах!" ==220. 1,1 .0,95=229,9 KH, Fmin=60X 
1,1-0,95=62,7 кН. Расчетная поперечная тормозная 
сила на одно колесо 

200 -|- 85 
Нтах = 90 0,5%; Vn = = 0,5-1,1-0,95 = 7,45 KH. 

Вертикальная крановая нагрузка на колонны OT двух 
сближенных кранов с коэффициентом сочетаний у; =0,85; 
Dmax = Етаху:Ху = 229,9-0,85-2,95 = 576,47 кН; Dmin = 
—=62,7.0,85.2,95 = 157,22 кН, где Ху=2,95 — сумма орди- 
нат линии влияния давления двух подкрановых балок 
на колонну (рис. 18.16); то же от четырех кранов на сред- 
нюю колонну с коэффициентом сочетаний у;=0,7 равна 
2D max= 2-229,9-0,7-2,95=949,49 кН. 

Горизонтальная крановая нагрузка на колонну OT 
двух кранов при поперечном торможении Н = Нкипу: Ху = 
=7,45.0,85-2,95 = 18,7 кН. 

Ветровая нагрузка. Нормативное значение вет- 
рового давления по главе СНиП 2.01.07—85 «Нагрузки 
и воздействия» для I района, местности типа AwWp= 
'=0,23 кПа (230 Н/м?). При условии Н/21=14,37/ (2Ж 
24) =0,299<0,5 значение аэродинамического коэффи- 
циента для наружных стен принято: с наветренной сто- 
роны с.=0,8, с подветренной се=— 0,5. 

Нормативное значение средней составляющей ветро- 
вой нагрузки Wm с наветренной стороны равно: для части 
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здания высотой до 5 м OT поверхности земли при коэф- 
фициенте, учитывающем изменение ветрового давления 
по высоте, К = 0,75 Wm = Пос. =230.0,75.0,8 = 138 H/m?; 
то же высотой до 10 м при R=1,0 ч„.=230-1.0,8= 
‘== 184 Н/м?; то же высотой до 20 м при А=1,25 Wmo= 
—230.1,25.0,8=230 H/m?. 

На высоте 14,37м в соответствии с линейной интерпо- 
ляцией с наветренной стороны  Wm4—Wmo+[(Wms— 
—Ш 2) [10] (Н:-—10) = 184-Н (230 — 184) /10] (14,37 — 
—10) =204 Н/м?, то же на высоте 10,8 м Dae 1844: 
-Н (230—184) /10] (10,8—10) =188 H/m?. 

Переменную по высоте ветровую нагрузку с наветрен- 
HOH стороны заменяют равномерно распределенной, эК- 
non 108m по моменту в заделке консольной балки дли- 
ной 10,8 м 

2M 138-52 138-1 184 10—5 

0 

184 +- 188 10,8 — 10 
+ (10,8 — 10)( > + 10) ло, 82 = 159,6 Н/мг. 

С подветренной стороны Wms = (Ci3/C1)Wm = (0,5/0,8) X 
Ж159,6=100 Н/м?. Расчетная равномерно распределен- 
ная ветровая нагрузка на колонны до отметки 10,8 м при 
коэффициенте надежности по нагрузке у;=1,4, коэффи- 
циенте надежности по назначению \у„=0,95: с наветрен- 
ной стороны P= тар» = 159,6.12.1,4.0,95=2547,2 Н/м; 
с подветренной стороны р;=100.12.1,4.0,95=1596,0 Н/м. 

Расчетная сосредоточенная ветровая нагрузка выше 
отметки 10,8 м 

Wma + Ww 
V = — 5 MS. (H1 — Но) ау} Yn (се + сез) = 

0.204 +- 0,188 
= — =e (14,37 — 10,8) 12.1,4.0,95 (0,8-0,5) = 14,5 кН. 

4. Определение усилий в колоннах рамы 

Общие положения. Расчет рамы выполняют методом 
перемещений по данным подглавы 13.2. Неизвестным яв- 
ляется A; — горизонтальное перемещение верха колон- 
ны. Основная система содержит горизонтальную связь, 
препятствующую этому перемещению (рис. 18.17, a). 

Каноническое уравнение метода перемещений имеет 
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Рис. 18.17. К определению реакций в колоннах OT нагрузок 

ВИД 

Cdim 1144+ Юр =0, 
где Rip — реакция верха колонн от внешнего воздействия; Caim — 
коэффициент, учитывающий пространственный характер работы Kap» 
каса здания. 

Постоянная, снеговая, ветровая нагрузки действуют 
одновременно на все рамы температурного блока, при 
этом пространственный характер работы каркаса не про- 
является, Caim==1. Крановая же нагрузка приложена 
только к нескольким рамам блока, однако благодаря 
жесткому диску покрытия в работу вовлекаются все ра- 
мы блока, проявляется пространственная работа, Caim> 

>1. | 
Подвергают основную систему единичному переме- 

щению А, =1 и вычисляют реакции верхнего конца 
сплошной и двухветвевой колонн Ra по формулам 
прил. 12. 

Для сплошной крайней колонны: а=а/1=4,2/10,95 = 
=0,384, где а=Н.=4,2 м, [=Н=10,95 м; k=a8(i/lo— 
—1) = 0,3843 (213. 10/90 :10* —1) = 0,08, где Л = (50х 
х 803) /12 = 213.104 сме Je = (50.603) /12 = 90.10% см 
1—= 

ЗЕ I 3.213.104 Еь 
В) = = = 4,51-10-3 В». Ra Bt km) > 10958 (10,08) 
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Для средней двухветвевой колонны при числе панелей 
п—4 

564 ,06 - 104 

90-104 

где [1 = 964 (с/2)? = 2-50-25 (95/2)? = 564 ,06-104 cm’; 

[о = 50.603/12 = 90-104 см“; 

(1—0). _ (1—0,295}3.564,06.104 

© = 4,2/14,25 = 0,295; = 0,2959( —1) = 0,185, 

~ = = 0,237 
" Bn? Is 8-42.6,51-104 237, 

где /з = 50.253/12 = 6,51-104 сма; 

) 3-564,0 ‚ 103 

Юл = ЗЕь 11 _ 6 Eo — 4,96-10-9 Ep. 

B(1 + Р-Р.) — 14253 (1 +0,135 + 0,237) 

Суммарная реакция ги=ХРА = (2-4,51-10-3+4, 26x 
х 10-*) £,= 13,28 . 10-3Еъ. 

Усилия в колоннах рамы от постоянной нагрузки 
(рис. 18.17, 6). Продольная сила ЁР! =534,66 кН на край- 
ней колонне действует с эксцентриситетом ео (рис. 18.18). 
В верхней части ео = 0,25--0,175—0,5А =0,25--0,175— 
—0,5.0,6=0,125 м, момент М, = Fiéo = 534,66.0,125 = 
— 66,84 кН.м, где 0,25 — привязка крайних колонн к 
разбивочным осям; 0,175 — расстояние от продольной 
разбивочной оси до передачи продольной силы на ко- 
JIOHHY. 

В подкрановой части колонны кроме силы F, прило- 
женной с эксцентриситетом ео = (Ai—h)/2 = (0,8—0,6) / 

= 0,1 м, . действуют: расчетная нагрузка от сте- 
новых панелей толщиной 30 см F = 181,33 кН с 
е, =0,3/2--0,8/2 =0,55 м; расчетная нагрузка от ‘подкра- 
новых балок Р= 120,2 кН се = A-+0,25—0,5h=0,75-+- 
-0,25—0,5.0,8=0,6 м; расчетная нагрузка от надкря- 
новой части колонны F=32,9 кН с eg =0,1 м. 

Суммарное значение момента М. = —534,66-0,1 — 
—181,33-0,55-++ 120,2 -0,6—32,9-0,1 =—84,37 кН.м. 

Вычисляют реакцию верхнего конца левой колонны 
по формуле прил. 12 

р. = 3M, (1 — a?) + ЗМ, (1 + Е/а) _ 

21(1 + & + hy) 7 
3-84, 37 (1 — 0, 3842) + 3-66, 84 (1 -+- 0,08/0,384) 

7 2.10,95 (1-- 0,08) | 
=— 1,12 KH. 

Согласно принятому в расчете правилу знаков реак- 
ция, направленная вправо, положительна. Реакция пра- 
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Рис. 18.18. К определению 
эксцентриситетов  продоль- 
ных сил в крайней колонне 

b= 25 

a 

6002 | s00/2 
500 

Л 4=750 

7 | | 
f | e100 

| €=550 |. €=600 
q | 

600/2 , | 00/2 

A 

вой колонны Ёз=1,12 кН, средней колонны К›=0 (так 
как загружена центрально). Суммарная реакция связей 
в основной системе R,p=2R;=—1,12+0+1,12=0, при 
этом из канонического уравнения, ги А: Вр =0 следует, 
что А, =0. Упругая реакция левой колонны Re = К, + 
НАК —=—1, 12 KH. 

Изгибающие моменты в сечениях колонны (нумерация 
сечений показана на рис. 18.17, а) равны: Mo.) = М, = 
—66,84 кН.м; Mino = М, + RH. = 66,84—1,12.4,2 = 
==62,14 кН.м; М,--›=62,14—84,37=22,23 кН.м; М.-—= 
'—66,84—84,37—1,12.10,95 =—28,29 кН.м, 
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Продольные силы в крайней колонне: Nip =534,66+ 
+32,9= 567,56 кН; Ni-g = 567,56 +181,33 + 120,2 = 
=869,1 кН; №—=869,1 - 70,54 =939,64 KH. 

Поперечная сила Qe-1;==—1,12 кН. 
Продольные силы в средней колонне: Ni» =1069,32-- 

--32,9 = 1102,22 кН; М!-.=1102,22--2.120,2=1342,62 кН; 

Усилия в колоннах от снеговой нагрузки (рис. 18.1 75 
и ветровых нагрузок (рис. 18.17, 3). Определяют анало- 
mano вышеизложенному. Результаты приведены в табл. 

6. 
Усилия в колоннах от крановой нагрузки. Рассмат- 

ривают следующие виды загружения: 1) Mmax Ha край- 
ней колонне и Mmin на средней (см. рис. 18,17,2); 2) 
Mmax на средней колонне и Mmin на крайней (см. рис. 
18.17,0); 3) четыре крана с Mmax на средней колонне; 4) 
тормозная сила на крайней колонне (рис. 18.17,e); тор- 
мозная сила на средней колонне (см. рис. 18.17, ж). 

В первом случае на крайней колонне сила Dmax= 
== 576,47 кН приложена с эксцентриситетом е = 0,6 м 
{аналогично эксцентриситету приложения нагрузки от 
веса подкрановой балки (см. рис. 18.18). Момент в узле 
Mmax=576,47 -0,6=345,9 кН.м. Реакция опоры левой ко- 

_— ЗМ (1 — a?) 3-345 ,9 (1— 0, 3842) 

В OT LR) 210,95 (1-4. 0,08) KE. 
Одновременно на средней колонне действует сила 

Dmin= 157,22 кН с эксцентриситетом e=)A—0,75 м. При 
этом Мши= 157,22.0,75 =117,92`кН.м. Реакция верхней 
опоры средней колонны 

—=— [—3.117,92 (1 —0,2952)]/2- 14,25 (1 -- 0,135 +- 
+. 0,237) = 8,26 KH. 

Суммарная реакция в основной системе Rjp==—37,4+ 
+-8,26 —=—29,14 кН; 

С учетом пространственной работы 
Rip 29,14 1. 

А: =— сатги _ 3,5-13,28.103 Ey, — 627 FE, ' 

Te саж =3,5 при шаге рам 12 м идлине температурного 
блока 72 м согласно формуле (18.21). 

Упругая реакция левой колонны А. —=—37,4--4,51Х 
х 10-3£,,627- 11Е, =— 34,5 кН. Изгибающие моменты в 
расчетных сечениях левой колонны: М! = —34,5.4,2 == 

45 В. И. Байков 705
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==—144,9 KH-M; М! = —144,9 + 345,9 = 201 кН.м; 

М. =34,5 . 10,95--345,9 = —31,9 кН.м. Продольные си- 
лы: No-1==0; №12 = М, =576,47 кН. Поперечные силы: 
Qo-1 = Qi-2 = Qo-1 = — 34,5 KH. 

Упругая реакция средней колонны R, = 8,26--4,26Ж 
х 1032, . 627 . 1/E, = 11 KH. Изгибающие моменты: 
Mi-o = 11.4,2 = 46,2 кН.м; Mi_,p = 46,2 — 117,92 = 
——71,7 KH-m; Mo-1 = 11.14,25—117,92 = 38,83 kH-m. 
Продольные силы №!-о==0; М№!-2 = М, =157,22 кН. По- 
перечные силы: Qi-p = Qi-2 = Qo-1=11 KH. 

Усилия в колоннах при загружении действием четы- 
рех кранов, совмещенных в одном створе двух пролетов, 
усилия в средней колонне равны: Nip =0; М! —› = М. == 
—949,49 кН (см. расчет выше). 

Результаты расчета от перечисленных выше нагрузок 
приведены в таба. 18.6. 

Предварительно проверяют прогиб верха рамы по- 
данным подглавы 13.2. 

5. Составление таблицы расчетных усилий 

На основании выполненного расчета строят эпюры 
моментов для различных загружений рамы и составля- 
ют таблицу расчетных усилий М, №, Q в сечениях колон- 
ны (см. табл. 18.6). При расчете прочности рассматри- 
вают три сечения колонны: 1—0 — на уровне верха кон- 
соли‘колонны; сечение 1—2 — на уровне низа консоли 
колонны; сечение 2—1 — в заделке. Усилия в левой стой- 
ке от крановой нагрузки в правом пролете не учитывают 
расчетом. В каждом сечении колонны определяют три 
комбинации усилий: Mmax и соответствующие М, Q; Main 
и соответствующие М, Q; Nmax соответствующие М и 0. 

При составлении таблицы расчетных усилий в соот- 
ветствии с главой СНиПа «Нагрузки и воздействия» и 
нормами на проектирование железобетонных конструк- 
ций рассматривают две группы основных сочетаний на- 
грузок с различными коэффициентами условий работы 
бетона yoo (см. гл. 2). В первой группе основных сочета- 
ний учитывают постоянную нагрузку и снеговую при ко- 
эффициенте сочетаний y;= 1 H yoo = <1:Во второй группе 
основных сочетаний учитывают постоянную нагрузку и 
все временные нагрузки в их наиболее невыгодном соче- 
тании при y;=0,9. Поскольку в эту вторую группу соче- 
таний включены крановые нагрузки, принимают \ь2 =1,1. 
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6. Расчет прочности двухветвевой колонны 
среднего ряда 

Данные для расчета сечений: бетон тяжелый класса 
В15, подвергнутый тепловой обработке при атмосферном 
давлении, Rye=8,5 МПа; Ro: = 0,75 МПа; Ey = 20,5 Х 
Х 103 МПа (прил. 1 u 4). 'Арматура класса A- ПТ, а> 10 мм, 
Ю.=АЮ«==365 МПа, Е. =2.105 МПа (прил 5). В данном 
примере рассмотрен расчет двух сечений: 1—0 и 2—1. 

Сечение 1—0 на уровне верха консоли колонны (см. 
рис. 18.17, а) Сечение колонны 6 ЖА=50Х 60 см при a= 
—0’=4см); полезная высота сечения По ==56 см. В се- 
чении действуют три комбинации расчетных усилий 
(табл. 18.7). 

18.7. Комбинации расчетных усилий 

“Усилия 1-я 2-я 3-я 

М, кН.м 145,5 —145,5 0 
N, КН 1378,0 1378 1408,6 

Усилия от продолжительного действия нагрузки М, = 
—0; N;=1102,2 кН. 

При расчете сечения на первую и вторую комбина- 
ции усилий расчетное сопротивление А» следует вводить 
с коэффициентом уь› =1,1, так как в комбинации вклю- 

чены постоянная, снеговая, крановая и ветровая нагруз- 
ки; на третью — с коэффициентом yyo—0,9 (постоянная 
и снеговая). Расчет необходимо выполнять на все три 
комбинации, и расчетное сечение симметричной армату- 
ры As=A_ должно приниматься наибольшее. Ниже даи 
расчет сечения по 1-й комбинации. 

Вычисляют: ее =М/М = 14 550/1378,0 = 10,56 см, е.== 
—2,0 см (см. гл. IV: еа> (1/30) А = 60/30=2 см; eg > 
== (1/600) Н=0,7 см; еа—1 cm); 6=2Н.=2.4,2 > 8,4 м 
(в комбинации расчетных усилий учитывается крановая 

нагрузка); i=V h2/12= V 602/12 = 17,39 cm; л=А/=840/ 
[17,32 = 48,5>14 необходимо учесть влияние прогиба 
элемента на его прочность. 

Условная критическая сила (см. гл. 4) 
SA Fel | 0,11 +0,1) +a] 

Nor = 

ыы G1 0,1 -|- de h 
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_ 6,4.20 500 (100) 7 900 000 ( 0,11 0.1) .9.77-7871.9 
— 8402 1,57 \0,1-+ 0,267 + 1)+ a 2|= 

= 56,36.105 H = 5636 KH. 

Здесь J = 613/12 = 50.603/12 = 900000 см; ф=1 + 
+ В(Ми/М) = 1 + 1-286,6/503,8 = 1,57; В = 1 (тяже- 
лый бетон); Ми = M, + №(® — a’) /2 = 0 + 1102,2 x 
х (0,56—0,04) /2=286,6 кН.м; М, =145,5-|- 1378,0 x. 
х (0,56—0,04) /2=503,8 KH-m; 6=е/й==0,1056/0,6 = 
=0,1768, бешш = 0,5—0,01 (fo/h) —0,01Юьуьз = 0,5—0,01 X 
X (840/60) —0,01.1,1.8,5 = 0,267; 5¢<6emin принимают 
бг.=0,267; а = E;/E,—200 000/20 500 = 9,77 при pw = 0,004 
(первое приближение), /;=pwbho (0,5h—a)2=0,004-50-56X 
x (0,5 -60—4)?2=7571,2 см“; Dsp = 1. . 

Коэффициент (см. гл. 4) ц = 1/(1—М№/М№,) = 1/(1— 
—1378,0/5636) = 1,32; расстояние е = ет + 0,5h—a = 
= 10,56. 1,32--0,5.60—4 = 39,94 см. При условии, что А;= 
=А., высота сжатой зоны 

М __ 1378,0 (1000) 
MR, B —=®=11.-8,5 (100) 50 

Относительная высота сжатой зоны Ё = х/Но = 
= 29,48/56=0,526. 

Граничное значение относительной высоты сжатой 
зоны бетона 

Ep= 0 | +h (1 _ т) = 0,7752/| + 

365 0,7752 
—— | | — =} = 0,611. 

T 400 (1 1,1 ] 0,611 

Здесь m = 0,85 — 0,008y,2R, = 0,85 — 0,008-1,1-8,5 = 
—0,7752; в, =А,=365 МПа. 

В случае E=0,025<Er=0,611 

№М(е— № + N)/2R, В _ 

Rec (Ay — а’) 

1378,0 (100) 
_ 1378,0 (1000) (39,94 — 56 + 5-1 1.8 5 (100) =) oo 

7 365 (100) (56 — 4) =<". 
Площадь арматуры As—=A, назначают по конструк- 

тивным соображениям: А, = 0,002В = 0,002.50.56 == 
—5,6 см?. Принимают.3916 с А; =6,03 cm?. 

Расчет сечения колонны 1—0 в плоскости, перпендн- 

= 29,48 см. 

A = А, = 
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кулярной. к плоскости изгиба, не делают, так как 1, /ii= 

= 630/14,43 =43,66<14/1=48,6, где {К =15Н21,5.4,2=6,3 м; 

i, = V'b./12=V 502/12 == 14,43 см. 
Сечение 2—1 в заделке колонны (см. рис. 18.17, а). Вы- 
сота всего сечения двухветвевой колонны 120 см; сече- 
ние ветви 6b Xh=50X25 см; Ро.==21 см; расстояние меж- 
ду осями ветвей с=95 см; расстояние между осями pac- 
порок при четырех панелях $=Н!/п=10,05/4 2,51 м; 
высота сечения распорки 40 см. Согласно табл. 18.6 в 
сечении действуют три комбинации расчетных усилий, 
значения их приведены в табл. 18.8. 

18.8. Комбинации усилий 

Усилия 1-я 2-я 3-я 

М, кН.м 183,8 —183,8 --169,8 
№, кН 2222,2 2222 ,2 2571 ,9 
О, кН —5,68 +5,68 15,22 

Усилия от продолжительного действия нагрузки: 
M,=0, М, =1427,6 кН; О;==0. Расчет необходимо выпол- 
нять на все три комбинации усилий и расчетное сече- 

ние арматуры А. =А; принимают наибольшее. Ниже дан 
расчет по третьей комбинации. 

Расчетная длина подкрановой части колонны при 
учете нагрузки от крана во всех комбинациях (см. табл. 
18.1) &=чН! =1,5. 10,05 =15,075 м. Приведенный радиус 
инерции двухветвевой колонны в плоскости изгиба оп- 
ределяем по формуле (13.35) 

3c? вины 0 red = EL -+ yn Hi 0,952//4 [1+ 

3-0, 952 
1,5. 42.0, 252 

Приведенная гибкость сечения Area = Lo/Trrea=15,075/ 
/0,32 = 47,1>14 — необходимо учесть влияние прогиба 
элемента на его прочность. 

Вычисляют: 6 = 16980/2571,9 = 6,6 см; J = 2[Bh3/ 
412 + bh(c/2)2] = 2[50.253/12 + 50.25 (95/2)2] = 57,71 x 
Х 105 cm4; Ми = 0 + 1427,6 - (0,95/2) = 678,1 kH-m:; 
M,= 169,8-+-2571,9(0,95/2) =1391,5 кН-м; В=1; g;= 
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=1+1--678,1/1391,5 = 1,49; 6.=6,6/120=0,055; дбешш= 
= 0,5—0,01(1507,5/120) —0,01.1,1.8,5 = 0,281; б.<б. min 
принимают б.=0,281;. «а=9,77. Предварительно задают- 
ся коэффициентом армирования w=0,0065 (первое при- 
ближение); I, = 2-0,0065-50- 25 (95/2)? = 0,3666- 105 см». 

у. _ 84-20500 (100) Г_57,71-108 
т 1507,5 | 1,49 

0,11 
—— 0,1 .0,3666. 108 | = 10 106 Я = х (гон -+ 0, )+9,77 0,3666. | 7,599 -105 H 

= 10759,9 кН. 

Коэффициент y = 1(1 — 2571,9/10759,9) = 1,314. 
_ Определяют усилия в ветвях колонны по формуле 
(13.33): 

Nop = N/2 = My/c = 2571 ,9/2 + 169,8.1,314/0,95 = 

= 1285,95 == 234,86 кН; 

Nor, = 1520,81 KH; Nope = 1051,1 КН. 

Вычисляют: My = (QS)/4 = (15,22 . 2,51)/4 = 
—9,55 кН.м; ео = 9,55 (100) /1520,81 = 0,63 см < еа= 
=1 см (см. гл. 4: ез > 1/30h = 25/30 = 0,833 см; е > 
= 1/600/=251/600 =0,418 см; eg! см). 

Поскольку оказалось, что е<еа в расчет вводят Cp == 
— а, тогда е=е.--й]2—а==1--25/2—4=9,5 см. 

Подбор сечений арматуры ведут по формулам (18.1), 
(18.4). 

Определяют 

_ _М____ 4520,81 (1000) _ 
On = А, В» 1.1.8,5 (100) 50-21 

_ Gy (LER) +28, ER — 
7 1—Ep+ 2a, 

_ 1,55 (1 — 0,611) + 2-0,435-0,611 

= 1,55 > Ep = 0,611! 

1— 0,611 4-2-0435 = 0,904, 
On (e/hg — 1 + Gy /2) 

где 0; = ; = 
i—8 

1,55 (9,5/21 — 1 — 1,55/2) 
— —=04 | 1—0 1904 : 0,435 > 6; 

5’ =a" {hy = 4/21 = 0, 1904. 

В расчетном случае &—=0,901> Е. =0,611 армирова- 
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ние ветвей принимают симметричное. Вычисляют 

М ею —E(L—E/2) On _ A,= A= — — 

_ 1520,81 (1000) 9,5/21 — 0,901 (1 —0,901/2)/1 ‚55 
365 (100) 1—0, 1904 

= 6,84 см?. 

Коэффициент армирования и = (2.6,84)/50 . 21 = 
—=0,01303, что незначительно отличается от принятого 
ранее значения и = 0,0065.2 = 0,013, поэтому второго 
приближения делать не требуется. При значительном от- 
клонении значения и против заданного необходимо вы- 
полнить следующее приближение. Принимаем 3918 A-III 
A,=A , =7,63 см?. 

Проверяют необходимость расчета подкрановой части 
колонны в плоскости, перпендикулярной к плоскости из- 
гиба. 

Расчетная длина [№0 = 0,8, = 0,8.10,05 = 8,04 м. 
Радиус инерции i =) 507/12 == 14,43 см, [o/i = 804/ 
14,43 =55,72>Area=47,1 — расчет необходим. Так 
как [o/i = 55,72>14, необходимо учесть влияние проги- 
ба элемента на его прочность. 

Значение случайного эксцентриситета: еа = 25/30 = 
= 0,883 см; ea>1/600H = 1005/600 = 1,675 см; eg>1 см. 
Принимают е. = 1,68 см. Тогда е = 1,68 + 0,5 (46. — 
— 4) = 22,68 см; Ми = 0--1427,6.0,2268 =323,8 кН.м; 
М, = 0+ 2571,9. 0,2268 = 583,31 кН-м; В = 1; фи! == 
= | +323,8/583,31 = 1,555; 6; = 1,68/60 = 0,0336 < 
«беты = 0,5 — 0,01 - 804/50 — 0,01. 1,1.8,5 = 0,2457; 
1—9 (25-503/12) =5,91.10° см“; ‚=2.10,18.50/2— 
— 4? = 0,0898 . 10° см“ при А. = A, = 10,18 см? — 

—4018 A-III: 

6,4.20 500 (100) f 5,21-105 0,11 01 

8042 1,555 (sone t , )+ 

+ 9,77.0,0898. 105 | == 46,25-105 H = 4625 «Н; 

Ner = 

1 = 1/(1 -- 2971, 9/4625 = 2,25; e == 1,68-2,25-+ 50/2 —4 = 

ox: 24,78 CM. 

Определяют 

2571 ,9 (1000 
CU )___. = 1,2 > & = 0,611} “в = 1 1-8,5 (100) 2-25-46 . 
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1,2 (24,78/46 — 1 +- 1,2/2) 
1 — 0,087 

1,2(1 —0,611) + 2-0,182-0,611 
| — 0,611 +- 2-0, 182 

имеет место расчетный случай Ё = 0,903 > Ев = 0,611. 
Армирование ветвей принимают симметричное. Вычис- 
ляют 

6’ = 4/46 = 0,087; Оз = = 0, 182 > 0. 

При & = = 0,903 

* ‚ 9571,9 (1000) 
— А’ = 

А, 5 365 (100) 

24,78/46 — 0,903 (1 — 0,903/2) /2 
x 46 3 [2)/ = 9,72 cm? < 10,18 cm?. 

1 — 0,087 

(4018 А-Ш, рис. 18.19), следовательно, принятого коли- 
чества площади арматуры достаточно. 

Расчет промежуточной распорки. Изгибающий мо- 
мент в распорке Mgs = (QS)/2 = (15,22 . 2,51)/2 = 
=19,1 кН-м. Сечение распорки прямоугольное: B=. 
—50 см; h=40 см; р, =36 см. Так как эпюра моментов 
двухзначная 

Mas _ 1 910 000 
Ю. (и —а’) — 365 (100) (36 — 4) 

принимают 3012 А-Шс А, =3,36 см?. 
Поперечная сила в распорке 

Чаз = (2Маз)/с = (2-19,1)/0,95 = 40,2 кН. 
Определяют 

Q = Pos Yoo Вы ВВ, = 0,6.1,1-0,75 (100) 50.36 = 

= 0,81. 105 Н = 81 кН, где фы =0,6. 

Так как Q=81 кН О. =40,2 кН, поперечную арма- 
туру принимают конструктивно dy = 6 мм класса A-I с 
$ = 150 мм. 

А=А, = = 1,64 смз, 

7. Расчет фундамента под среднюю 
двухветвевую колонну 

Данные для ‘расчета. Грунты основания — пески пы- 
леватые средней плотности, маловлажные. Расчетное 
сопротивление грунта Ro=0,3 МПа; бетон тяжелый 
класса В12,5, Ю„=0,66 МПа; арматура из горячеката- 
ной стали класса А-П, R,=280 МПа; Bec единицы объ- 
ема материала фундамента и грунта на его обрезах y= 
—20 кН/мз. Расчет выполняют на наиболее опасную 
комбинацию расчетных усилий в сечении 2—1: M= 
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Рис. 18.19. Конструкция двухветвевой колонны 

= 169,8 кН.м; N=2571,9 кН; Q=15,22 кН. Норматив- 
ное значение усилий определено делением расчетных 
усилий на усредненный коэффициент надежности по на- 
грузке у; = 1,15, т.е. М„=147,65 kKH-m; М,=2236,4 кН; 
Qn==13,2 кН (рис. 18.20). 

Определение геометрических размеров фундамента. 

46 В. И. Байков 12}
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Глубину стакана фундамента принимают 90 см, что со- 
гласно данным гл. 13 не менее значений: На, > 0,5 + 
+ 0,33h; = 0,5 + 0,33.1,1 = 0,896 м; Han > 1,56со == 
— 1,5.0,5=0,75 м; HanZ=Aan=33-1,8=59,4 см, где 4 == 
=1,8 см — диаметр продольной арматуры колонны 
Лап=33 для бетона класса В12,5. Расстояние от дна ста- 
кана до подошвы фундамента принято 250 мм. Полная 
высота фундамента Н=900--250= 1150 мм принимается 
1200 мм, что кратно 300 мм. Глубина заложения фунда- 
мента при расстоянии от планировочной отметки до вер- 
ха фундамента 150 мм Н,=1200-+ 150 = 1350 мм = 1,35 м. 
Фундамент трехступенчатый, высота ступеней принята 
одинаковой — 40 см. 

Предварительно площадь фундамента определяют по 
формуле 

Nn 2236,4 

A зн, ™ 300 — 20-1,35 

здесь 1,05 — коэффициент, учитывающий наличие мо- 
мента. Назначая отношение сторон b/a=—0,8, получают 
а=78,6/0,8 =3,26 м, b=0,8-3,26=2,61 м. 
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Принимают aXb6=3,3-2,7 м. 
Так как заглубление фундамента. меньше 2 м, ширина 
подошвы более | м, необходимо уточнить расчетное со- 
противление грунта основания по формуле (12.1) 

R= ЮВ [1 + № (B+ 5)! Во] (а- do) [Ady = 0,3 [1 + 0,05 (2,7 — 
— 1)/1] (1,35 + 2)/2-2 = 0,273 МПа, 

где k;=0,5 для пылеватых песков; By=1 м; 4%=2 м; d=A,=1,35 м; 
В=2,7 м. 

При пересчете размеров фундамента с уточненным 
значением R получают: а=3,45 м, 6 =2,8 м. Окончатель- 
но принимаем aXb=3,6-+3 м. Площадь ‘подошвы фун- 
дамента А = 3,6Ж3=10,8 м?, момент сопротивления 
W = (3.3,6?) /6 =6,48 мз. 

Определяют ‘рабочую высоту фундамента из условия 
прочности на продавливание по формуле 

_ fh + Beol : 1 у N _ 

ha = 4 + 2 Вы-р — 

1,2-- 0,5 ту 2571 ‚9 
4 То 726 +207, 1 = 0,35 ы, 

где #=1,2 м — высота сечения колонны; бсог=0,5 м — ширина сече- 
ния колонны; p=N/A=2236,4/10,8=207,1 кН/м?; Roer=yooRoe= 
=1,1-0,66=0,726 МПа=726 кН/м*, 

Полная высота фундамента Н=0,35+0,05=0,40 мх 
<1,2 м. Следовательно, принятая высота фундамента 
достаточна. 

Определяют краевое давление на основание. Изгиба- 
ющий момент в уровне подошвы М; = М, + Q,H = 
= 147,65 -+ 13,2. 1,2 = 163,5 кН .м. 

Нормативная нагрузка от веса фундамента и грунта 
на его обрезах Gp, = abHyyyn = 3,6.3.1,35.20.0,95 = 
=277,02 кН. При условии, что 

Мп; 163,5 
= = == 0,065 =v, =v, . = i 4G, = 22354-27 02 < a/6 = 3,6/6 =0,6 м 

р _ Мо бл (1+. Se) torre 
n,maxk A = 10,8 

6.0,065 
ХЕ- 3 в ) = 257,9 < 1,28 =1,2.273 = 327,6 кН/м; 

2236 ,4 -|- ““( 6-0,065 
Pn min = 10,8 3,6 

a 

\= 207,5 кН/м? > 0. 
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Расчет арматуры фундамента. Определяют напряже- 
ние в грунте под подошвой фундамента в направлении 
длинной стороны а без учета веса фундамента и грунта 
на его уступах от расчетных нагрузок: 

Pmax = N/A-+ M;/W = 2571,9/10,8-- 188,06/6,48 = 

= 267,2 кН/м; 

Pmin = 2571,9/10,8 = 188,06/6,48 = 209,1 кН/м, 

где М;,=М-+ОН= 169,8 - 15,22. 1,2 = 188,06 кН/м, 

Расчетные изгибающие моменты: 
в сечении [—I 

Му = (1/24) (а — a4)? (P,_, + 2Pmax) 8 = (1/24) (3,6 — 3) Х 

X(262,4 +- 2-267 ,2) 3 = 35,9 кН.м = 35,9-108 Н.см, 

-_ Pmax — Вит 

a 
где а; =а:=3м; Pi-t = Ртах Хх 

— 267,2 — 209,1 3,6 — а С! —. 267,2 — 6 = ; - 3 
x = 262,4 кН/м?; 

в сечении II—II 

Ми_ш = (1/24) (3,6 —2,2)2 (255, 9 4 2.267,2) 3 = 
= 193,6 кН.м = 193,6-108 H-cm; 

в сечении П1— 

М1_п = (1/24) (3,6 — 1,2)? (247,8 + 2.267 ,2) 3 = 

= 563,2 кН.м = 563,2.108 Н.см. 

Требуемое сечение арматуры 

Mi-1 35 9-105 

R,-0,9M) — 280 (100) 0,9-35 
Aga == 193,6+ 108/280 (100) 0,9-9, 75 = 10,24 ем; 
Ass = 563, 2- 105/280 (100) 0,9-115 = 19,43 cm?. 

Принимают 16014 А-П с As=24,62 см?. Процент ар- 
мирования 

Аз = =4,1 см?; 

24,62 
140.115 

100 = 0, 153% > pmin = 0,05%. 

Арматура, укладываемая параллельно меньшей сто- 
роне фундамента, определяется по изгибающему момен- 
ту в сечении ТУ— ГУ: 

67,2 -+ 209,1 
Pw—w= Pros т Ponts — 207, = == 238,15 кН/м?; 
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Рис. 18.21. К расчету фермы с параллельными поясами 

| 1 

Муулу = 5 (6 — &)? Piv-iv = J (3 — 0,5)°238, 15-3,6 = 

= 669,8 KH-m = 669,8.105 Н.см; 

669, 8-105 

280 (100) 0,9 +115 

Принимают 10914 П-Пс As=29,3 cm?. Процент apmu- 
рования 

Asa = — 23,1 em. 

29,3 

220-115 

Расчет прочности фундамента по наклонному сече- 
нию по поперечной силе выполняют по формулам под- 
главы 3.5. Схема армирования фундамента приведена 
на рис. 18.20. Расчет по раскрытию трещин выполняют 
по данным гл. 7. 

и = 100 = 0,116% > шит = 0,05%. 

8. Данные для проектирования стропильной фермы 
с параллельными поясами 

Ферма проектируется предварительно напряженной 
на пролет 24 м, цельной при шаге ферм 12 м. Геометри- 
ческая схема фермы показана на рис. 18.21. Напрягае- 
мая арматура нижнего пояса и второго раскоса из ка- 
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натов класса К-7 диаметром 15 MM с натяжением на 
упоры: Rs, ser==1295,0 МПа; Ю; =1080 МПа; Е; =1, 8Х 

х105 МПа. Сжатый пояс и остальные элементы решет- 
ки фермы армируются арматурой класса А-ПГ; Ю;= 
=R,-=365 МПа (4>10 мм); Е =2.105 МПа; хомуты 
класса А-[. Бетон тяжелый класса B40; R,=22 МПа; 
Rot = 1,4 МПа; Rota = 2,1 МПа; yoo =0,9; FE, = 32,5X 
х 103 МПа. Прочность бетона к моменту обжатия Rop= 
—28 МПа. 

9. Определение нагрузок на ферму 

При определении нагрузок на ферму принимается 
во внимание, что расстояние между узлами по верхнему 
поясу (панель фермы) составляет 3 м. Плиты покрытия 
имеют ширину 3 м, что обеспечивает передачу нагрузки 
от ребер плиты в узлы верхнего пояса и исключает влия- 
ние местного изгиба. 

Рассматривают загружение фермы постоянной на- 
грузкой и снеговой в двух вариантах: 1) снеговая нагруз- 
ка с полным нормативным значением по всему пролету 
фермы кратковременно действующая; 2) снеговая на- 
грузка с пониженным нормативным значением по всему 
пролету фермы длительно действующая (для Ш снего- 
вого района понижающий коэффициент 0,3). Вес фермы 
120 кН учитывают в виде сосредоточенных грузов, при- 
кладываемых к узлам верхнего пояса. 

Подсчет нагрузок приведен в табл. 18.9. 

18.9. Нагрузки на покрытие 

H - 

ати manner [деи | Рея py пули, по vat fm? 

Постоянная: 
собственный вес кровли 950 1,3—1,2 1195 
(см. табл. 18.5) 
то же ребристых крупнораз- 2050 1,1 2255 
мерных плит 3X12 м - 
то же ферм 120/24Ж12 кН 417 1,1 459 | 

Итого 3418 — 3909 

Временная снеговая: 
кратковременная (полная 800,0 1,4 1120 
1000.0,8) 
длительная (с коэффициен- 240,0 1,4 336 
‘том 0,3—0,3.1000.0,8) 
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Узловые расчетные нагрузки по верхнему поясу фер- 
мы, кН: постоянная Fy = gabyn—=3,909- 12-3-0,95—= 133,68; 
кратковременная (полная) снеговая Ё.›=1,12.12.3Ж 
х0,95=38,3, длительная снеговая ЁР.==0,336.12.3Ж 
Ж0,95 =11,49. Узловые нормативные нагрузки соответ- 
ственно, KH: ЕР, =3,417.12.3.0,95=116,86; ЁЕ„›==0,8Ж 
ж12.3.0,95=27,36; Е„з=0,24.12.3.0,95=8,21. 

10. Определение усилий в элементах фермы 

Железобетонная ферма с жесткими узлами представ- 
ляет собой статически неопределимую систему. На 
основании опыта проектирования и эксплуатации уста- 
новлено, что продольные усилия в элементах пояса и 
решетки фермы слабо зависят от жесткости узлов. Поэ- 
тому продольные усилия в фермах определяют построе- 
нием диаграммы усилий, считая расчетную схему с шар- 
нирными соединениями в узлах (рис. 18.21). Изгибаю- 
щие моменты, возникающие в жестких узлах, несколько 

18.10. Усилия в элементах фермы от единичных нагрузок 

- Обо Усилия, кН, в 
значение элементах при 

Элемент стержня по загружения силами 
расчетной схеме Е=1 всего пролета 

Верхний пояс: Bi ne 0 
BQ IV-3 —6 ,95 
B3 \-4 —6 ‚95 

В+ VI-6 —9,4 

Нижний пояс: . Al 1-2 43,92 
Но 1-5 +-8 77 

Раскосы: 
PI 1-2 —5,25. 
P2 2-3 43,92 
P3 4-5 —2,37 
P4 5-6 40,83 

Стойки 
Cl 1-1] —0,5 
C2 3-4 —1,0 
C3 6-6 —1.0 
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снижают трещиностойкость в элементах фермы, что учи- 
тывается в расчетах трещиностойкости путем введения 
опытного коэффициента yi=—1,15. Усилия в элементах 
фермы от единичных загружений сведены в табл. 18.10; 
знаки усилий: «--» — при растяжении, «—» — при сжа- 
тии. 

Усилия от нагрузок получают умножением единич- 
ных усилий на значения узловых нагрузок F;. Эти уси- 
лия определяют от нормативных и расчетных значений 
постоянной и снеговой нагрузок. Результаты расчета 
сведены в табл. 18.11. 

11. Расчет сечений элементов фермы 

‚ Общие сведения. Комплекс расчетов железобетонной 
фермы содержит расчеты сечений верхнего и нижнего 
поясов, сжатых и растянутых раскосов по предельным 
состояниям первой и второй групп на действие усилий 
от нагрузок, усилия обжатия, усилий, возникающих в 
процессе монтажа: В данном примере приведены расче- 
ты сечений поясов и первого растянутого раскоса на 
действие усилий от нагрузок. 

Верхний сжатый пояс. Расчет верхнего пояса ведем 
по наибольшему усилию (элемент B4) №М=1616,72 кН, 
в том числе N;=1256,7 кН (см. табл. 18.11). 

Ширину верхнего пояса принимают из условия опи- 
рания плит покрытия пролетом 12 м — 280 мм. Опреде- 
ляют ориентировочно требуемую площадь сечения верх- 
него сжатого пояса: 

An N _ 1 616 720 
0,8 (Вь -- 0,03Ю..) — 0,8 [22 (100) + 0,03.365 (100)) — 

= 613,32 см. 

Назначают размеры сечения верхнего пояса b-h=28X 
Х 25 см c А=700 см2>> 613,32 cm?, 

Случайный начальный эксцентриситет е>.1600=— 
—300/600—0,5 cm, где /=300 см — расстояние между 
узлами фермы; е«>й#/30=25/30 =0,83 см; еа>1см. При- 
нимают г, —е=—1 см. При e@a<c1/8h—25/8=3,125 см 
р=0,91=0,9.300=270 см. Наибольшая гибкость сече- 
ния равна /[/й=270/25=11,6>>4. Необходимо учесть 
влияние прогиба элемента на его прочность. 
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Условная критическая сила 
6,4ЕвГ I 0,11 

Мег = [. | 0,1 -- 6 +0,1)+ a] = 

6, 4-32 500 (100) Г 36 458,3 0,11 
= 0,1 1 

2702 | 1,777 [Рот то, J+6, ae 

x 1019,6] = 45,659- 108 H = 4565,9 кн; 

где /=28.253/12 =36 458,3 cm*; g=1+6M,/M,=1+ 
+1.1616,72/137,42=1,777, В=1 (тяжелый бетон); Ми= 
= М; + №: (№ — a)/2 = 0 + 1256,7 (0,21 — 0,04)/2 = 
= 1616,72 кН -м; М; = 0 + 1616,72 (0,21 — 0,04) /2 = 
—137,42 кН.м; 6e-=€)/h=0,01/0,25=0,04; бешш==0,5— 
—0,01.270/25—0,01.0,9.22=0,194; б.<бешш принимают 
6» —=0,194; а=Ев/Ез =200 000/32 500=6,154; при p= 
—0,024 (первое приближение) 15= ибАо (0,5й—а)? == 
=0,024-28-21 (0,5-25—4) 2 =1019,6 см^. 

Коэффициент ==1/ (1—М№/М№с,) =1/(1—1616,72/ 
/4565,9) =1,548; расстояние е=ещ--0,5й—а =1.1,548-- 
+0,5-25—4=10,05 см. 

Граничное значение относительной высоты сжатой 
зоны бетона при ув2 =0,9. 

365 (1 0,6916 
Ев = 0,6916/| + 00 т ) = 0,485; 

© —=0,85—0,008ув›Кв =0,85—0,008-0,9-22—0,6916, ва = 
= R,=365 МПа. 

По формулам (18.1)...(18.3) определяют: 

м 1 > =. 
б = а/п = 4/21 = 0,1904; 

oy, 12389 (10,05 /21 — 1 + 1,389/2) 
an | — 0,1904 

1,389 (1 —0,485) + 2.0,297.0,485 _ 

= | —0,485 + 2.0,97 = 0,905. 

В расчетном случае Е=0,905>Ё,=0,485 армирова- 
ние принимают симметричное. Находят по формуле 
(18.4) 

A,= A, = 

= 0,297; 

1616, 72 (1000)10, 05/21 — (0,905/1, 389) (1 —0,905/2) _ 
365 (100) (1 —- 0, 1904) a 
= 6,67 cm?. 
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Коэффициент армирования p= (2-6,67)/ (28.21) = 
—0,028, что незначительно отличается от принятого ра- 
нее значения. 

Принимают 4022 А-П с A=15,2 см?. 
Расчет сечения пояса из плоскости фермы не делают, 

так как все узлы фермы раскреплены. 
Нижний растянутый пояс. Расчет прочности выпол- 

няют на расчетное усилие для панели Н2. Имеются дан- 
ные: нормативное значение усилия от постоянной и пол- 
ной снеговой нагрузок № =1264,85 кН; нормативное 
значение усилия от постоянной и длительной (30 % сне- 
говой) нагрузок № ==1096,9 кН; расчетное значение OT 
постоянной и полной снеговой нагрузок М=1508,4 кН. 

Определяют площадь сечения растянутой напрягае- 
мой арматуры: 

| N 1 508 400 

 VegRs — 1,15-1080 (100) 
А; = 12,14 CM?, 

принимают десять канатов (15 класса K-7, A=14,15 см? 
(из условий трещиностойкости), сечение нижнего пояса 
2824 см. Напрягаемая арматура окаймлена хомутами. 
Продольная арматура каркасов из стали класса A-II] 
(4010 А-Шс А, =3,14 см?). Суммарный процент арми- 
рования 

А, + А, 14,15 - 3,14 _ _ 100 = 2.57%. 
A bh 2894 ‚57% 

Приведенная площадь сечения А,‚.а=А--ХА=28Ж 
Ж24- 14,15.5,54--3,14.6,15=769,7 cm’, где а, =Е;/Еь== 
—1,8. 105/0,325.105 = 5,54; а›=2.105/0,325-10° = 6,15 
(для арматуры класса А-ПТ). 

Расчет нижнего пояса на трещиностойкость. Элемент 
относится к 3-й категории. Принимают ‘механический 
способ натяжения арматуры. Значение предварительно- 
го напряжения в арматуре Osp при р==0,05 Osp назначают 
из условия Osp t+P<Rs,ser3 Osp +0,050sp<1295 МПа; в;р= 
—1295/1,05 = 1233,3 МПа. Принято о;р=1200 МПа. 
`Определяют потери предварительного напряжения 

в арматуре при ysp— 1. 
Первые потери: 
от релаксации напряжений в арматуре 

01 = [0,22 (Ogp/Rs ser) — 0,1] Ogp = [0,22 (1200/1295) — 0,1] 1200 = 
= 124 ,6 МПа; 
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от разности температур напрягаемой арматуры и Ha- 
тяжных устройств (при Aft=65 °С) 

Oo = 1,254 = 1,25.65 = 81,25 МПа; 

от деформации анкеров 

0: = E, Al/i = 1,8-108-0,35/2500 = 25,2 МПа; 

где А/=1,25--0,15 4а=1,25--0,15.15=3,5 мм; 
от  быстронатекающей — ползучести бетона при 

бър/Кьь= 17,8/28=0,636<a—0,75 

0, = 40-0,850, p/Rpp = 40.0,85.0,636 = 31,6 МПа, 
ге = 069 = P1/Area= 1371 (1000) /769,7 = 1781,2 Н/см?= 
—— 17,8 МПа; Pi=As (Osp — 0, —02—- 03) = 14,15(1200— 

—124,6 — 81,2 — 25,2) (100) = 1371000 H = 1371,0 кН; 
0,85 — коэффициент, учитывающий тепловую обработку. 

Первые потери составляют б\у =0!-+ 02+ 03-+ 06 = 
—124,6--81,2--25,2--21,6=262,6 МПа. 

Вторые потери: 
от усадки бетона класса В40, подвергнутого тепловой 

обработке, оз =40 МПа; 
от ползучести бетона при Oop/Rop=17,4/28=0,621< 

<0,75 695 =150a Oop/Rop=150-0,85-0,621 =79,2 МПа; где 
Oop = 1340,6 (100) /769,7 = 1741,7 Н/см? =17,4 МПа; с уче- 
том 05 P; = 14,15 (1200—252,6) (100) — 1340571 H= 
—1340,6 кН; «=0,85 — для бетона, подвергнутого теп- 
ловой обработке при атмосферном давлении. 

Вторые потери составляют о1оз.2 ==0g-+09==40+ 79,2 = 
—119,2 МПа. 

Полные потери Olos==Otos.1 --010з2 =252,6-- 119,2 == 
—371,8 МПа. 

Расчетный разброс напряжений при механическом 
способе натяжения принимают равным 

Aysp = 0,5 —— (1+ =] = 0,5 eer ( +7) = 0,033. 
Osp пр Osp 

Здесь p=0,050sp, Mp =10 шт. (10915 K-7). Так как 
Ау; , =0,033<0,1, окончательно принимаем Ау;„==0,1. 

Сила обжатия при Ysp=1 — Аур=1—0,1 =0,9; P= 
— А; (0sp — б1оз ) Psp — (06 + Og + 09) As; = 14,15(1200.— | 

—371,8)0,9— (21,6+40-+-79,2)3,14 = 10105,0 МПа. см? = 
—1010,5 кН. 

Усилие, воспринимаемое сечением при образовании 
трещин, Nerc=vYiRot,ser(A+2As) +P — 0,85[2,1 (10-!) xX 

Хх (67,2+2-5,54-14,15)-+1010,5}=1006,9 KH, где y= 
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= (0,85 — коэффициент, учитывающий снижение трещино- 
стойкости вследствие жесткости узлов фермы. Так как 
М№с‚с = 1006,9 кН<М№„= 1264,85 KH, условие трещиностой- 
кости сечения не соблюдается, т.е. необходим расчет по 
раскрытию трещин. 

Проверяют ширину раскрытия трещин по формуле 
(7.47) с коэффициентом, учитывающим влияние жестко- 
сти Узлов y;=1,15 от суммарного действия постоянной 
нагрузки и кратковременного действия полной снеговой 
нагрузки. 

Приращение напряжения в растянутой арматуре от 
полной нагрузки 

_ М№-Р__ 1264,85 — 1127,7 _ a 
oOo. = A 14,15 = 9,7 кН/см? = 97,0 МПа 

где P=yspl(o,p — tos) As — (ов-Ноз-Н0о) Asi] = 1[(1200— 
—371,8) 14, 15— (21, 6+40+79,2)3, 14] (100) ==1 127692 H= 
—1127,7 кН. 

Приращение напряжения в растянутой арматуре от 
постоянной нагрузки os;== (1024,9—1127,7) [14,15 == <0, 
следовательно, трещины от действия постоянной нагруз- 
ки не возникают. 

Ширина раскрытия трещин от кратковременного дей- 
ствия полной нагрузки 

Gerc1 = Vi" 

7 

1,8-108 

где 6 — коэффициент, принимаемый для растянутых элементов 1,2; 
Qi — коэффициент, принимаемый при учете продолжительного дейст- 
вия постоянных и длительных нагрузок, 1,5, кратковременных и не- 
продолжительного действия постоянных и длительных нагрузок рав- 
ным 1; 1 = 1,2 для канатов; p = A;/Bh = 14,15/(28.24) = 0,021; d= 
=15 мм — диаметр каната к 7. 

Тогда асе ==@сге1-—@ и’ + @сксо=0,06—0-0 = 0,06 мм< 

<[0,15] мм; Qerco=0. 
Кроме выполненного делают расчет по раскрытию тре- 

щин на действие постоянной и длительной — 30 % снего- 
вой нагрузки с №, =1096,9 кН (см. табл. 18.11). 

Расчет растянутого раскоса Р2. Растягивающее 
усилие в раскосе: нормативное значение усилия от по- 
стоянной и полной снеговой нагрузок WN,=565,35 кН; 
нормативное значение усилия от постоянной и длитель- 
HOH (30% снеговой) нагрузок М№„1=490,28 кН; расчет- 

= 1,15-20(3,5 — 100-0,021) 1,2.1.1,2 ти 0,06 мм, 

Че, 
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Рис. 18.22. Армирование фермы с параллельными поясами пролетом 
=24 м 

ное значение усилия от постоянной и полной снеговой 
нагрузок № =674,2 кН. 

Напрягаемая арматура раскоса 5715 класса К-7 (за- 
водится из нижнего пояса) с площадью А==7,075 см?. 
Угол поворота оси 0—0,66 ряд при а=37,8° (рис. 18.22). 
Натяжение выполняется на упоры, способ натяжения — 
механический. Необходимая площадь сечения арматуры 
из условия прочности сечения А, =674,2(1000)/1,15Ж 
Х 1080 (100) =5,42 cm?<7,075 см’. Принятой площади 
сечения арматуры достаточно. 

Назначают сечение раскоса 28 16. 
Расчет по образованию и раскрытию трещин выпол- 

няют по данным гл. 7. 
Схема армирования фермы дана на рис. 18.22. 
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ПРИЛОЖЕНИЕ 2 

КОЭФФИЦИЕНТЫ УСЛОВИЙ РАБОТЫ БЕТОНА 

Условное Вид расчет- 
Факторы, обусловливающие введение | обозначе- ного сопро- 

коэффициентов ние коэф- Значение тивления, ум- 

фициента ножаемого на 
коэффициент 

Многократное повторение на- Voi См. табл. — 
грузки 18.3 в тексте 

Длительность действия нагруз- 
ки (при расчете на прочность): 

a) при учете постоянных, 
длительных и кратковремен- 
ных нагрузок, кроме нагру- 
30K непродолжительного 
действия (крановых, ветро- 
вых, нагрузок, возникающих 
при изготовлении, транспор- 
тировании), а также особых 
нагрузок, вызванных дефор- 
мациями просадочных и веч- 
номерзлых грунтов: 

для бетонов естественного Ура 1 Rs; Вы 
твердения и подвергнутых 
тепловой обработке, если 
конструкция эксплуатиру- 
ется в благоприятных для 
наращивания прочности 
бетона 

условиях (при влажности 
воздуха более 75 $, твер- 
дение под водой) 

в остальных случаях Уьз 0,9 Юь, Rot 

6) при учете постоянных, Уз 1,1 К Ret 
длительных,  кратковремен- 
ных, а также особых. нагру- 
30K 
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ПРИЛОЖЕНИЕ 5 

1. НОРМАТИВНЫЕ И РАСЧЕТНЫЕ СОПРОТИВЛЕНИЯ, 
МОДУЛЬ УПРУГОСТИ СТЕРЖНЕВОЙ АРМАТУРЫ 

Расчетное сопро- 
a тивление, МПа 
& 

8 растяжению 
9 = Модуль 

Класс арматуры Ф = ох | УПРУГОСТИ 

zs | 8 gs | м 
Em а ЕЕ о 
Е < ея Е 
5 2 58 х 
m5 я “< Fo 5 

А-1 235 295 175 225 | 210000 

A-II 295 280 995 280 | 210000 

АТ, диаметром 8—| 390 355 285* | 355 | 200000 
MM 

А-Ш и Art-IIIC, диамет-| 390 365 290* 365 | 200000 
ром 10...40 мм 

. A-IV и Ат УС 590 510 405 400 190 000 

A-V и Ат-У 785 680 545 400 | 190000 

A-VI u Ат-У1 980 815 650 400 | 190000 

А-ШВ с контролем: 
удлинения и напря-| 540 | 490 390 200 | 180000 
жения 

только удлинения 540 450 360 200 | 180000 

* В сварных каркасах для хомутов из арматуры класса А-Ш, 
диаметр которых меньше '/3 диаметра продольных стержней, значе- 
ние Rs» принимают равным 255 МПа. 
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Продолжение прил. 5 

2. НОРМАТИВНЫЕ И РАСЧЕТНЫЕ СОПРОТИВЛЕНИЯ, 
МОДУЛЬ УПРУГОСТИ ПРОВОЛОЧНОЙ АРМАТУРЫ 

И ПРОВОЛОЧНЫХ КАНАТОВ 

. Расчетное сопротивление, МПа 

разтяжению 

H - 
“| Диаметр, Hoe, con- 0” „ 2 ye 

Класс мм ротивле- № м. сжатию Е. МПа 
ние Ryn г ES sc L 5 

g ВЕ Е = 

3 85 

3 410 375 270 375 
Bp-I 4 405 365 265 365 170 000 

5 395 360 260 360 

3 1490 1240 990 
Е 1410 1180 940 

1335 1100 890 
BH 6 1255 | 1050 835 00 | 200000 

7 1175 980 785 
8 1100 915 730 

3 1460 1205 970 
Е то re ae 

1255 105 83 

7 1100 915 730 
8 1020 850 670 

К-7 6 1460 1200 975 
9 1370 1145 915 

19 1335 | 1100 890 400 | 180000 
15 1295 1080 865 

К-19 14 1410 1175 940 400 180 000 

740
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ПРИЛОЖЕНИЕ 7 

СОРТАМЕНТ (сокращенный) СВАРНЫХ СЕТОК 
ПО ГОСТ 8478—81 (см. рис. 1.19) 

Марка сетки Марка сетки 

5 Вр-1-100 CG «1040 x L =! 5 Bp-1-100 (00х20 

5 Вр-1-200 - (x 100) ++ 200 

5 Вр-1-150 
1140x 

4 Bp-1- (200) + 100 
4 Вр-1- (200) -+ 100 

1140 ХЕ С 
20 

5 Вр-1-100 

5 Вр-1-100 

5 Bp-1-100 С: 
1280 x — 

5 Bp-1-50 40 

4 Bp-1-200 

4 Bp-1-399 

4 Bp-1-200 

8 АШ-270 45 

4 Bp- 1-200 

8 АШ-200 

4 Bp-1- (200) + 100 
4 Вр-1- (Х200) + 100 

Cj 
1340 х L— 

x 20 

' 4 Вр-1-200 

5 Bp-1-100 С: 1540 x L— 
5 Bp-1-100 ХЕ 20 

5 Вр-1-100 С, 
1540 

5 Вр-1-50 340 XL 20 

С 1660 х L— 660 xX Lo 
4 Bp-1-100 

4 Bp-1-200 с 
1660 x L— 

4 Bp-1-200 30 

5 Bp-1-100 С! 2350 x Е 
5 Вр-1-100 х 30 

5 Вр-1-(%200)-+1000 
2940 

4 Вр-1- (х250)-+100 

4 Вр-1-100 
4 Вр-1-( 250-100 

-1-100 С. 
4 ВР-1-109 ры 
4 Вр-1-200 20 

5 Bp-1-(200)-++100 
5 Вр-1-150 

2960 X 

5 Вр-1-(Х200)-+100 
6 ATIH-150 

2960 х 

4 Вр-1-(х200)-+-100 
8 AIII-150 

2960 Xx 

С 
x L— 

20 

С! 
L— 

30 

Cy 
г 30 

тс 
30 
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Продолжение прил. 7 

Марка сетки Марка сетки 

4 Вр-1-200 С, 5 Вр-1-200 C, 
1440 — 030 х L— 

4 Bp-1-200 Xb 5 Bp-1-150 3030 ть 

5 Bp-1-200 Cy 
030 x L— 6 АИ о * “15 

4 Вр-1-200 С! 4 Вр-1-200 Cy 
1440 х L— 3030 x L— 5 Bp-1-200 МХ 20 8 Alll-150 °° 15 

4 Вр-1-200 Ci 5 Bp-1-200 Cr 
— 1500 x L—= 960 xX L— 4 Вр.1.100 ^^ 750 5 Вр. 1150 ° Х “30 

ПРИЛОЖЕНИЕ 8 

СОРТАМЕНТ АРМАТУРНЫХ КАНАТОВ 

Площадь по- 
Номина i . . Теорети я 

Куна | Диаметр ка- | Пиаметр про” encase, | масса 1 м длины 
ната, мм см | каната, кг 

К-7 6 2 0,227 0,173 

К-7 9 3 0,51 0,402 

К-7 12 4 0,906 0,714 

К-7 15 5 1,416 1,116 

К-19 14 2,8 1,287 1,020 
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ПРИЛОЖЕНИЕ 9 

СООТНОШЕНИЯ МЕЖДУ ДИАМЕТРАМИ СВАРИВАЕМЫХ 

СТЕРЖНЕЙ И МИНИМАЛЬНЫЕ РАССТОЯНИЯ 
МЕЖДУ СТЕРЖНЯМИ В СВАРНЫХ СЕТКАХ И КАРКАСАХ, 

ИЗГОТОВЛЯЕМЫХ С.ПОМОЩЬЮ КОНТАКТНОЙ 

ТОЧЕЧНОЙ СВАРКИ 

Диаметр стержня одно- 
го направления, MM . 
Наименыций допустимый 
диаметр стержня друго- 
го направления, MM ‚ ‚ 
Наименышее допустимое 
расстояние между осями 
стержней одного направ 
ления, мм. . 
То же продольных. стер- 
жней при двухрядном 
их расположении в кар- 
касе, MM ,... 

Диаметр стержня одно- 
го направления, мм. . 
Наименьший допустимый 
диаметр стержня друго- 
го направления, MM . , 
Наименьшее допустимое 
расстояние между осями 
стержней одного направ 
ления, MM . 
То же продольных. стер- 
жней при двухрядном 
их расположении в кар- 
касе, MM (д. 

744 
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Продолжение прил. 9 
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ПРИЛОЖЕНИЕ 11 

ТАБЛИЦЫ ДЛЯ РАСЧЕТА МНОГОЭТАЖНЫХ 

МНОГОПРОЛЕТНЫХ РАМ 

Расчетная схема рамы — регулярная применительно к сборным 
железобетонным конструкциям заводского изготовления. Высоты 
этажей равные, сечение стоек во всех этажах постоянное. Ригели ра- 
мы на крайних опорах рассматриваются в двух случаях: 

1) шарнирно опертые; 2) жестко соединенные с колоннами. 
Опорные моменты ригелей M=(ag-+-fv)/?; здесь значение коэф- 

фициентов а и В зависит от схемы загружения ригеля постоянной 
нагрузкой g и временной нагрузкой 9, а также от отношения погон- 
ных жесткостей ригеля и стойки А= В о1/1Всоа, где В, | — жесткость 
и пролет ригеля; Всоь [сог — жесткость и длина стойки (высота 
этажа). 

Пролетные моменты ригелей и поперечные силы определяются 
по значению опорных моментов ригелей и нагрузкам соответствую- 
щих загружений. 

Изгибающие моменты стоек определяют по разности абсолютных 
значений опорных моментов ригелей в узле АМ, которая распреде- 
ляется между стойками, примыкающими к узлу снизу и сверху, 
в средних этажах поровну M=0,5AM, в первом этаже М=0,4АМ, 
в верхнем этаже М=АМ. При этом для определения изгибающих 
моментов стоек вычисляют опорные моменты ригелей для первого 
этажа при значении А, увеличенном в 1,2 раза, а для верхнего эта- 
жа — при значении А, увеличенном в 2 раза. | 

1. РИГЕЛИ РАМЫ, ШАРНИРНО ОПЕРТЫЕ НА КРАЙНИЕ 

ОПОРЫ 

| Опорные моменты 

Схемы загружения и эпюры моментов k : Ma | М | Мы 

0,5 | —0,121 | —0,087 | —0,087 

1 | —0,118 | —0,089 | —0,089 

2 —0,114 | —0,091 | —0,091 
элиилинииинининининининии 

a Л Л & 13 | 0,111 | —0,093 | —0,093 
> NE 

yy 4 | —0,109 | —0,094 | —0,094 

5 —0,108 | —0,095 | —0,095 

6 —0,108 | —0,096 | —0,096 
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Продолжение прил. 11 

Схемы загружения и эпторы моментов 

Спорные моменты 

Ma М» М ___ 

0,5 | —0,112 | —0,009 | —0,009 

1 | —0,103 | —0,015 | —0,015 

yr 2 —0,091 | —0,023 | —0,023 

— a 3 —0,083 | —0,028 0.028 

LS / > 4 |—0,078 | —0,031 | —0,;031 

5 | 0,074 | —0,034 | —0,034 

6 |-0,072 | —0,036 | —0,036 

0,5 | —0,009 | —0,078 | —0,078 

1 | —0,015 | —0,074 | —0,074 

a 2 —0,023 | —0,068 —0, 068 

tf __ [3 | -0,028 | —0,065 | —0,065 
Г] 4 | —0,031 | —0,063 | —0,063 

5 | —0,034 | —0,062 | —0,062 

6 | —0,036 | —0,060 | —0,060 

0,5 | —0,122 | —0,094 | —0,070 

1 | —0,120 | —0,100 | —0,065 

at 2 |! 0,119 | —0,105 | —0,056 

| i 4 3 | —0,118 | —0,108 | —0,051 

^^] x 4 | —0,117| —0,110 | —0,047 

5 | —0,117 | —0,111 | —0,044 

6 | —0,117 | —0,112 | —0,042 
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2. РИГЕЛИ РАМЫ HA КРАЙНИХ ОПОРАХ, ЖЕСТКО 
СОЕДИНЕННЫЕ С КОЛОННАМИ 

Продолжение прил. 11 

Схемы загружения и эпюры 
моментов 

Опорные моменты 

Mi | Ма Mas My 

0,5| —0,072| —-0,090| —0,083 | —0,083 
1 | —0,063| —0,091| —0,085 | —0,085 
2 | —0,054| —0,093 | —0,087 | —0,087 

| 4 3| —0,046| —0,095| —0,088| —0,088 
? 5 4 | —0,039| —0,097| —0,089 | —0, 089 

5 | —0,033| —0,099| —0,090| —0,090 
6 | —0,027| —0,100| —0,091 | —0,091 

10,5] —0,077} —0,079| —0,006 | —0,006 
р $ 1 | —0,070| —0,074| —0,012| —0,012 
Ry . ЛД {2} —0%062} —0'068| —0;018 | —0/018 

° / 7 3| —0,055| —0,065| —0,022 | —0,022 
| 4 | —0,048| —0,063| —0,026 | —0,026 

5 | —0,042| —0,063| —0,028 | —0,028 
6 | —0,036| —0,062| —0,030 | —0,030 

0,5} 0,005| —0,011| —0,077 | —0,077 
ИТТ 1 0,007| —0,017| —0,073 | —0,073 

о 0,008 | —0,025| —0,069 | —0,069 
3| 0,009| —0,030| —0,066 | —0,066 
4 0,009| —0,034 | —0,063 | —0,063 
5 0,009 | —0,036 | —0,062 | —0,062 
6| 0,009| —0,038| —0,061 | —0,061 

05| —0,071 | —0,092| —0,088 | —0,072 
1 | —0,062| —0,095| —0,094| —0,066 

a oa 2} —0,052| —0,101| —0,098} —0,059 
1 4 3 | —0,045| —0,107| —0,100| —0,054 

й ‘ 4 | —0,037| —0,112| —0,102] —0,050 
5 | —0,032| —0,115| —0,104 | —0,046 
6 | —0,026| —0,117| —0,105 | —0,043 
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ПРИЛОЖЕНИЕ 12 

ФОРМУЛЫ ДЛЯ РАСЧЕТА ДВУХВЕТВЕВЫХ И СТУПЕНЧАТЫХ 

КОЛОНН 
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Продолжение прил. 12 

Схема загружения | Опорная реакция R 

_ _ЗМ а — ©?) 
~ We k+ Ay) 

4
 

H(l—a+h) 
АА 

В = 

R= ЗМ (1 + k/a) 

(LR + Ay) 

ЗМ 1 (2—1) 

Q1(1 tk +k) 
R= 

3pl {1+ ak+ 1,33 (1+ а) &] 

B(1 + Е-Е А) 
R= 

151



‚Продолжение прил. 12 

Схема загружения Опорная реакция Ю 

us 
„В р —Р ЗИ а — (3-4 %) (lL — a+ hal 

81 +k + &) 

х 

Обозначения: a=a/l; Е=а3(1./ь—1); „ВА = (1— а) 31. /8и?Г; [= 
=Ac?/2; А — площадь сечения ветви, й — число панелей двухветве- 
вой колонны. Остальные обозначения см. на рис. А. 

В расчете ступенчатых колонн (рис. Б) при определении реакции 
R сплошных ступенчатых колонн следует в формулах, приведенных 
выше для двухветвевых колонн, принять k=O, а момент инерции [н 
нижней подкрановой части колонны определять как для сплошного 
сечения,
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a 

Глава 14, Тонкостенные пространственные покрытия 4 » + 

14.1. 
14.2. 

14.3. 

14.3.1. 5 
14.3.2 Длинные оболочки а 
14.3.3. 
14.34. 
14.4. 

14.5. 

14.6. 
14.7. 
14 8. 

Общие сведения . , ‚ "РИ" 
Конструктивные особенности тонкостенных прост” 
ранственных покрытий . 
Покрытия ¢ цилиндрическими оболочками в приз- 
матическими складками, ‚ ‚ , ‚„ 
Общие сведения, , а 
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Короткие o6004KH ' 
Призматические складки. 
Покрытия с оболочками положительной гауссовой 
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С
 

e
 

кривизны, прямоугольные в плане 
Покрытия с оболочками отрицательной гауссовой 
кривизны, прямоугольные в плане 
Купола. , . « ку «© 8 @ © &© 8 » 
Волнистые своды (упс a tb sl 
Висячие покрытия евр Бо ва 

Глава 15. Конструкции многоэтажных каркасных и панельных 
зданий . 
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15.6.2. 

. Предварительный подбор сечений 
. Усилие от нагрузок. . 
. Расчетные усилия и подбор ‘сеченй ‚ oo. 
‚Конструкции многоэтажных гражданских зданий 

. Конструктивные схемы зданий. . yl, 

. Основные вертикальные конструкции 
[3 

. Расчетные схемы. 4. « «© , +, о. 
. Расчетные нагрузки, ‚ . »« и @ 4 
. Обозначения ис нрав © а 
Рамные системы а . 

. Сдвиговая жесткость многоэтажной рамы . 
. Общее уравнение многоэтажной системы , 

. Перемещения многоэтажной рамы , . ‚, 

. Податливость стыков. . . . 4, «4 » 
Рамно-связевые системы. . о 

Конструкции многоэтажных промышленных ` зданий 
. Конструктивные схемы зданий . , 
. Конструкции многоэтажных рам . 
Практический расчет многоэтажных рам 

Расчетные схемы и нагрузки . , 
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‚ Рамно-связевые системы CO сплошными днафраг- 
мами . . . ’ 

Рамно- -связевые системы с комбинированными дИ- 
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15.7. Связевые системы с однотипными диафрагмами е 
проемами g e e 8 ? з 8 8 e ° 

15.7.1. Диафрагмы с одним или несколькими рядами про- 
емов ° r) ; 5 6 a a s 

15.7.2. Зависимость между перемещениями. диафрагмы и 
поперечными силами ее перемычек ‚ ; са 

15.8. Определение прогибов И усилий В расчетных се- 
чениях, ‚ ‚ ‚ 

15.8.1. Данные о параметрах "A wv? из опыта ‘проектиро- 
вания р] . * ® i] a e 8 § 

15.8.2. Расчет с применением таблиц В” 
15.9. (Системы с разнотипными вертикальными конструк- 

WHAMH , . > В ЗОВИ ЗВОНИ ЗВАНИИ ЗОО © F 9 8 
15.9.1. Общие положения расчета. . . 4 . 
15.9.2. Системы с двумя разнотипными вертикальными 

конструкциями. ‚ gs 
15.10. Влияние податливости оснований, изгиба перекры- 

тий в своей плоскости на работу многоэтажной 
CHCTEMB О ©» © 5 8 © 6 8 

15.10.1.Влияние податливости оснований . „ . 8 
15.10.2. Влияние изгиба перекрытий в своей плоскости ‘ 
15.11. Динамические характеристики многоэтажных зда- 

HHA > & e s р] , . 8 e з 8 s 5 . 

15.11.1. Рамные системы, ‚ ‚ 6 «© @ © 28 ав 
15.11.2. Рамно-связевые системы, ‚ с с + о ов я 
15:11.3. Связевые системы . ‚ »« © ; g +: © 4 
15.11.4. Системы с разнотипными вертикальными конструк- 

циями. , оо 
15.11.5. Коэффициент формы колебаний , оо 
15.12. Ветровая нагрузка . . а 
15.12.1. Средняя составляющая ветровой нагрузки . 
15.12.2. Пульсационная составляющая ветровой нагрузки 
15.12.3. Ускорение колебаний ,‚ ‚ « . 5 6 «6 4 

Глава 16. Конструкции инженерных сооружений . . , „ 
16.1. Инженерные сооружения промышленных 

данских комплексов строительства , 
16.2. Цилиндрические резервуары, 4. «¢ 

и 
р: e 9 

16.2.1. Общие сведения, ‚ . ep el ро ва ов 
16.2.2. Конструктивные решения , ‚ ‚ « г « и 
16.3. Прямоугольные резервуары, +» » + 3s с а 
16.3.1. ронструктивные решения, « « +» 2» a а о 
16.3.2. Расчет. , зав 
16.4. Водонапорные ‘башни’ © 8 0« © #@ @ ¢ 
16.5. Бункера . . с 2 « s © e © + я 
16.6. Силосы . . . . e . . ° ь . . . 

16.7. Подпорные стены ,‚ « . +» + 5s 8 о, 
16.8. Подземные каналы и тоннели . . . , . , 

Глава 17. Железобетонные конструкции, возводимые и эксплу. 
атируемые в особых условиях 

17.1. Конструкции зданий, возводимых B сейсмических 
районах . : я 

17.1.1. Особенности конструктивных решений . 
17.1.2. Основные положения расчета зданий на сейсмиче- 

ские воздействия, 4 « «2@ © » 39 аа о



17.2. Особенности конструктивных решений зданий, BO3- 
водимых в районах с вечномерзлыми грунтами. , 

17.3. Железобетонные конструкции, эксплуатируемые в 
условиях систематического: воздействия высоких 
технологических температур. . ПО 

17.3.1. Расчетные характеристики бетона и ‘арматуры при 
нагреве. . о soe es 

17.3.2. Определение деформаций и усилий, вызванных дей- 
ствием температур . . . а 

17.3.3. Основные положения расчета конструкций с учетом 
. температурных воздействий. . so 

17.4. Железобетонные конструкции, эксплуатируемые В 
условиях воздействия низких отрицательных темпе- 
ратур 3 e ° e 6 ® e 4 4 > ‘4 

17.4.1, Требования, предъявляемые при применении арма- 
турных сталей и бетонов. . oo а 

17.4.2. Особенности расчета и проектирования конструкций 
17.5. Железобетонные конструкции, эксплуатируемые в 

условиях воздействия агрессивной среды , 
17.5.1. Классификация агрессивных сред, . , : 
17.5.2. Требования к бетонам и арматурным сталям : 
17.5.3. Расчет конструкций . . .° . ‘ . 
17.5.4. Антикоррозийная защита конструкций : 
17.6. . Реконструкция промышленных зданий . 
17.6.1. Задачи и методы реконструкции зданий 
17.6.2. Усиление элементов конструкций , . 
17.6.3. Особенности производства работ , , 
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Глава 18. Примеры проектирования железобетонных конструк- 
ций зданий, ‚, ру Бе еее 

Пример 1. Проектирование конструкций перекрытия каркасно- 
Tro здания . . ry ° e e e ° : ‘ 5 ы 

1. Общие данные для проектирования ‚ . « « . 
2. Компоновка конструктивной схемы сборного перекры- 

THA. ww ek ke 
3. Расчет ребристой плиты по предельным состояниям 

первой группы . . ст 
4. Расчет ребристой Плиты, по. предельным состояниям 

второй группы ь 
5. Расчет многопустотной плиты пб предельным `состоя- 

ниям первой группы . . . са 
6. Расчет многопустотной плиты по предельным состоя- 

ниям второй группы. . . сз 
7. Определение усилий в ригеле поперечной рамы ‘я 
8. Расчет прочности ригеля по сечениям, нормальным к 

продольной оси. . . а ‹ 
9. Расчет прочности ригсля по сечениям, наклонным к 

продольной оси. . . , у. Ну 4 ¢ 
10. Конструирование арматуры ригеля. . . . 4 2 
11. Определение усилий в средней колонне, . . 4 
12. Расчет прочности средней колонны. ‚ 4 + ‘ 
13. Конструирование арматуры колонны oe . 
14. Фундаменты колонны а . 
15. Конструктивная схема монолитного перекрытия 
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16. Многопролетная плита монолитного перекрытия 4 e¢ 
17. Многопролетная второстепенная балка. . . ‚ . 

Пример 2. Проектирование конструкций поперечной рамы од- 
ноэтажного промышленного здания. а 2 + ‹ с в 

1. Общие данные . , као в 
2. Компоновка поперечной рамы ботов в 
3. Определение нагрузок на раму. ‚ « 2 „о у 3 
4. Определение усилий в колоннах рамы. ‚ ‚ « « 

5. Составление таблицы расчетных усилий . we 
6. Расчет прочности двухветвевой колонны среднего ряда 
7. Расчет фундамента под среднюю двухветвевую ко- 

8 
лонну. 6 . 3s . 

Приложение 2. Коэффициенты условий работы бетона 

. Данные для проектирования ‘стропильной фермы с па- 
‚ раллельными поясами ‹. , ига ва 
9. Определение нагрузок на ферму ув 

10. Определение усилий в элементах фермы » :; „в 
11. Расчет сечений элементов фермы... 3s 3 38 

Приложение 1. Расчетные сопротивления бетона . . 2 ‚„ 
§ 8 

Приложение 3. Нормативные сопротивления бетона. . x 
Приложение 4. Начальный модуль упругости бетона при сжа- 
тии и растяжении. . а оо в 
Приложение 5. 1. Нормативные и расчетные сопротивления, 
модуль упругости стержневой арматуры .. . «© «ws 
2. Пормативные и расчетные сопротивления, модуль упруго- 
сти проволочной арматуры и проволочных канатов . . ‚, 
Приложение 6. Расчетные площади поперечных сечений и мас- 
са арматуры, сортамент горячекатаной стержневой арматуры 
периодического профиля, обыкновенной и высокопрочной ар- 
матурной проволоки. . И 
Приложение 7. Сортамент (сокращенный) ‘сварных сеток , 
Приложение 8. Сортамент арматурных канатов . . . . 
Приложение 9. Соотношения между диаметрами свариваемых 
стержней и минимальные расстояния между стержнями в свар- 
ных сетках и каркасах, изготовляемых с помощью контактной 
точечной сварки. о р 
Приложение 10. Изгибающие моменты и поперечные силы не- 
разрезных трехпролетных балок с равными пролетами . . 
Приложение 11. Таблицы для расчета многоэтажных много- 
пролетных рам. О ОКИ ОИ 
Приложение 12. Формулы. для расчета двухветвевых и ступен- 
чатых колонн , . a Е] a |] ‚ a з . Г : . : 
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ПРЕДМЕТНЫЙ УКАЗАТЕЛЬ 

Агрессивная среда 72, 640 

Амплитуды вынужденных ко- 

лебаний 250 — 
Анкер 

гильзовый 63 
‘стержневой 63 

Арматура 
классификация 42 

конструктивная 36, 120 
монтажная 36 

механические свойства 37 
назначение 36 
напрягаемая 36, 44 
ненапрягаемая 36, 45 

поперечная 47, 128 
продольная рабочая 46, 127 
свариваемость 40 

спиральная 182 

термически упрочненная 38 
холоднодеформированная 39 
хладноломкость ‘39 

Арматурные изделия 

проволочные напрягаемые 48 
сварные 45 

Армирование 
арок с затяжками 425 
балок сборных 128, 411 
монолитных 311 

днафрагм многоэтажных зда- 

ний 513 
колонн двухветвевых 381 

монолитных 429 
сплошных 381, 498 

консолей колонн 303, 397 

косвенное 183 
опорных узлов предваритель- 
но напряженных элементов 
134, 274, 419 

плит перекрытий безбалочных 
мополитных 326 

сборно-монолитных 334 

762 

сборных 289 
ребристых монолитных 125, 

310 | 
сборно-монолитных 334 
сборных 289 

плит покрытий сборных 406 
рам монолитных 312, 500 

сборно-монолитных 500 
сборных 497 

фундаментов ленточных 348 
отдельных 337 
сплошных 368 © 

ферм покрытий 418 
элементов конструкций инже- 
нерных сооружений 578, 589, 

601, 614 
при реконструкции зданий 
647, 649, 650 
тонкостенных покрытий 454, 

466, 479 
ядер жесткости многоэтаж- 

ных зданий 515 
Армополимербетон 74 
Армоцемент 74 

Балки 

на упругом основании 355 
перекрытий второстепенные 

306 
главные 307 
перекрестные 313 

подкрановые 385 
подстропильные 423 
покрытий решетчатые 411 

сплошные 409 
Бетон 

жаростойкий 9 
кислотостойкий 35, 641 

классы 18 
крупнозернистый 10 
легкий 10, 18, 20



марки 18, 20 
мелкозернистый 10 
полимербетон 35 
силикатный 35 
яченстый 35 

Бетонные шпонки 277 
Бункеры 596 

Ванты 485 

Ветровая нагрузка на много- 
этажное здание 519, 567 
Виброизоляция 251 
Виброползучесть бетона 30 
Воздействие высокой темпера- 
туры о 

на арматуру 41, 633 
на бетон 51, 631 

.Водонапорные башни 588 

Волнистые своды 481 
Выносливость 

арматуры 249 
бетона 248 
железобетона 247 

Гибкость 

двухветвевых колонн 403 
сжатых элементов 172 

Граничная высота сжатой 30- 
ны 117 

Давление сыпучих материалов 
598, 604 
Деформации бетона 

объемные 25 
пластические 26, 30 

силовые 25 
упругие 26 

Деформационные швы 264 
Диаграмма растяжения арма- 
туры 38 
Диафрагмы 

многоэтажных зданий 513 
оболочек тонкостенных 433, 
458, 468 

Динамическая жесткость желе- 

зобетонных элементов 245 
Динамический расчет железо- 
бетонных элементов 245 
Динамические воздействия по- 

рывов ветра 519, 567 
Динамические перемещения си- 

стем 245 
Динамические характеристики 
систем 
рамных 559 
рамно-связевых 561 
связевых 563 

с разнотипными вертикальны- 
ми конструкциями 565 

Длина зоны анкеровки apMa- 

туры 
напрягаемой 61 
ненапрягаемой 60 

Длина расчетная сжатых эле- 
ментов 399, 420, 684 

Железобетон 
монолитный 5 
предварительно напряженный 

4, 55 

сборно-монолитный 5 

сборный 5, 266 , 
Железобетонные элементы MH- 

нимальной расчетной стоимости 

252 

Жесткость элементов 

динамическая 245 

на участках без трещин 228 
на участках с трещинами 228 
при знакопеременном загру- 

жении 234 

усредненная при внецентрен- 

ном сжатии 233 

Жесткость многоэтажных рам 

изгибная 523 

сдвиговая 520 

Зависимость между напряже- 

763



ниями и деформациями в O6e- 
тоне 25, 32 

Зависимость прочности бетона 
от размера образца 15, 16 
Заводское производство желе- 
зобетонных элементов 53 
Закладные детали 274, 277 
Закрытие трещин 224, 237 
Затухание свободных колеба- 

ний элементов 239 
Здания 

бескаркасные панельные 263, 
510 
из объемных элементов 515 
каркасные многоэтажные рам- 

ные 516 
рамно-связевые 516 

связевые 517 
каркасные одноэтажные про- 
мышленные 491 
на вечномерзлых грунтах 630 

сейсмостойкие 622 

Изгиб в своей плоскости пере- 
крытий многоэтажных зданий 

555 
Индустриальность Железобетон- 
ных конструкций 5, 263 

Капители колонн безбалочных 

перекрытий 325, 327 
Каркасы арматурные 47 
Кинематический способ метода 

предельного равновесия 95 
Колебания элементов железо- 
бетонных конструкций 238 
Колонны 

внецентренно сжатые 380 

двухветвевые 380 
со спиральной арматурой 186 

Консоли колонн 303, 307 

Коррозия железобетона и ме- 
ры защиты 72, 641 

Косой изгиб 147 

764 

Коэффициент 
вариации прочности бетона 

19 
влияния прогиба 172 
поперечной деформации бето- 

на 25 
температурного расширения 
бетона 25 
точности натяжения армату- 
ры 102 
упругопластичности — бетона 
33 
формы колебаний многоэтаж- 
ных зданий 566 

Коэффициенты для подбора се- 

чений элементов 117, 138, 141 
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Резервуары 
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машин с динамическими на- 

грузками 369 

отдельные под колонны 335 

сплошные 366 

Характеристики жесткости 
балок на упругом основании 

356 

диафрагм с проемами мно- 
гоэтажных зданий 535 
рамных систем 524 
рамно-связевых систем 528 

Хомуты (поперечные стержни) 
128, 157, 498 

Шарнир пластический 293, 504 
Ширина раскрытия трещин 
нормальных к продольной 

оси 210, 215 

наклонных к продольной оси 
211 

непродолжительная 96 
продолжительная 96 

Экономичность конструкций 55, 
252, 263, 279 
Эксцентриситет 

расчетный 162 
случайный 163 

Ядро жесткости многоэтажных 
зданий 509, 512 

Ядровая точка 206 
Ядро сечения 109 

Ядровый момент 206



Учебное издание 

БАЙКОВ ВИТАЛИЙ НИКОЛАЕВИЧ, СИГАЛОВ ЭММАНУИЛ ЕВСЕЕВИЧ 

ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫЕ КОНСТРУКЦИИ. ОБЩИЙ КУРС 

Художественный редактор /Л. Ф. Егоренко 
Технический редактор М. В. Павлова 

Корректор Н. А. Шатерникова 

ИБ № 4925 

Сдано в набор 96.11.90. Подписано в печать 26.02.91. — Формат 84Ж108Ч.», 
Бумага тип, Nel, Гарнитура «Литературная». Печать высокая. Усл. печ. л. 
40,32. Yen. Kp.-oTT, 40,42. Уч.-изд. л. 40,27. Тираж 80000 экз. Изд. № AI-2669, 

Заказ № 681. Цена 3 р. 60 к. 

Стройиздат. 101442,Москва, Каляевская, 23a 
Владимирская типография Госкомпечати СССР 
600000, г. Владимир, Октябрьский проспеёкт, д. 7



ОГЛАВЛЕНИВ 

Предисловие 
Введение 

Часть 1. СОПРОТИВЛЕНИЕ, ЖЕЛЕЗОБЕТОНА И ЭЛЕМЕНТЫ 
ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ КОНСТРУКЦИИ 
Глава 1. ОСНОВНЫЕ ФИЗИКО-МЕХАНИЧЕСКИЕ СВОЙСТВА 
БЕТОНА, СТАЛЬНОЙ АРМАТУРЫ И ЖЕЛЕЗОБЕТОНА 
Глава 2. ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНЫЕ ОСНОВЫ ТЕОРИИ СОПРО- 
ТИВЛЕНИЯ ЖЕЛЕЗОБЕТОНА И МЕТОДЫ РАСЧЕТА ЖЕЛЕЗО- 
БЕТОННЫХ КОНСТРУКЦИИ 
Глава 3. ИЗГИБАЕМЫЕ ЭЛЕМЕНТЫ 
Глава 4. СЖАТЫЕ ЭЛЕМЕНТЫ 
Глава 5. РАСТЯНУТЫЕ ЭЛЕМЕНТЫ 
Глава 6. ЭЛЕМЕНТЫ, ПОДВЕРЖЕННЫЕ ИЗГИБУ С КРУЧЕ- 
НИЕМ 
Глава 7. ТРЕЩИНОСТОЙКОСТЬ И ПЕРЕМЕЩЕНИЯ ЖЕЛЕЗО- 
БЕТОННЫХ ЭЛЕМЕНТОВ 
Глава 8 СОПРОТИВЛЕНИЕ ЖЕЛЕЗОБЕТОНА ДИНАМИЧЕС- 
КИМ ВОЗДЕЙСТВИЯМ 
Глава 9. ОСНОВЫ ПРОЕКТИРОВАНИЯ ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ 
ЭЛЕМЕНТОВ МИНИМАЛЬНОЙ РАСЧЕТНОЙ СТОИМОСТИ 
Часть вторая. ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫЕ КОНСТРУКЦИИ ЗДАНИЙ 
И СООРУЖЕНИЙ 
Глава 10. ОБЩИЕ ПРИНЦИПЫ ПРОЕКТИРОВАНИЯ ЖЕЛЕЗО- 
БЕТОННЫХ КОНСТРУКЦИИ ЗДАНИИ 
Глава 11. КОНСТРУКЦИИ ПЛОСКИХ ПЕРЕКРЫТИЙ 
Глава 12. ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫЕ ФУНДАМЕНТЫ 
Глава 13. КОНСТРУКЦИИ ОДНОЭТАЖНЫХ ПРОМЫШЛЕН- 
НЫХ ЗДАНИИ 
Глава 14. ТОНКОСТЕННЫЕ ПРОСТРАНСТВЕННЫЕ ПОКРЫТИЯ 
Глава 15. КОНСТРУКЦИИ МНОГОЭТАЖНЫХ КАРКАСНЫХ 
И ПАНЕЛЬНЫХ ЗДАНИЙ 
Глава 16. КОНСТРУКЦИИ ИНЖЕНЕРНЫХ СООРУЖЕНИЙ 
Глава 17. ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫЕ КОНСТРУКЦИИ, ВОЗВОДИМЫЕ 
И ЭКСПЛУАТИРУЕМЫЕ В ОСОБЫХ УСЛОВИЯХ 
Глава 18. ПРИМЕРЫ ПРОЕКТИРОВАНИЯ ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ 
КОНСТРУКЦИЙ ЗДАНИИ 
Приложения



CONTENTS 

Preface 
Introduction 
First Volume REINFORCED CONCRETE STRENGTH AND 

MEMBERS 

Chapter 1. MAIN PHYSICAL AND MECHANICAL PROPER- 
TIES OF CONCRETE, REINFORGING STEEL AND REIN- 
FORCED CONCRETE 

Chapter 2. EXPERIMENTAL BASIS FOR THE STRENGTH 
THEORY OF REINFORCED CONCRETE. METHODS OF RE- 

INFORCED CONCRETE STRUCTURAL DESIGN 
Chapter 3. MEMBERS IN BENDING 

Chapter 4. MEMBERS IN COMPRESSION 

Chapter 5. MEMBERS IN TENSION 
Chapter 6. MEMBERS IN COMBINED BENDING AND TOR- 

SION 
Chapter 7. CRACK RESISTANCE AND DEFLECTION OF 

REINFORCED CONCRETE MEMBERS 
Chapter 8. DYNAMIC RESISTANCE OF REINFORCED CON- 
CRETE . 

Chapter 9. DESIGN OF REINFORCED CONCRETE PRO- 

DUCTS FOR MINIMUM COST 

Second Volume DESIGN OF BUILDINGS AND STRUCTU- 

RES 
Chapter 10. GENERAL PRINCIPLES OF ECONOMICAL 

DESIGN FOR REINFORCED CONCRETE BULDINGS 

Chapter 11. FLOOR DESIGN 
Chapter 12. REINFORCED CONCRETE FOUNDATIONS 
Chapter 13. DESIGN OF ONE-STOREY INDUSTRIAL ВИП.- 

DINGS 
Chapter 14. THIN SHELL ROOFS 
Chapter 15. DESIGN OF MULTI-STOREY BUILDINGS OF 

SKELETON AND BEARING-WALL CONSTRUCTION 
Chapter 16. DESIGN OF ENGINEERING STRUCTURES 
Chapter 17. REINFORCED CONCRETE STRUCTURE IN. 

TENDED FOR SPECIAL CONDITIONS 

Chapter 18. EXAMPLES OF DESIGN OF REINFORCED CON 

CRETE BUILDINGS 

Appendixes



BBK 38.53 
B 18 

УДК 624.012.45 (075.8) 

Рецензент — д-р техн. наук проф. Г. И. Попов 

Редактор — Е. Н. Ларина 

Байков В. Н., Сигалов Э. Е. 
Б 18 Железобетонные конструкции: Общий курс: 

Учеб. для вузов. — 5-е изд., перераб. и доп. — М.: 
Стройиздат, 1991. — 767 с.: ил. 

ISBN 5-274-01528-Х 

Описаны физико-механические свойства бетона и железо- 
бетона. Приведены основы теории сопротивления железобетон- 
ных элементов и способы их конструирования. Изд. 4-е вы- 
шло в 1985 г. Изд. 5-е переработано и дополнено в соответ- 
ствии с действующими нормативными документами и новой 
учебной программой. 

Для студентов высших учебных заведений, обучающихся 
по специальности «Промышленное и гражданское строитель- 
CTBO>». 

3305000000—427 99—91 ББК 38.53 

047(01)—91 _, 

ISBN 5-274-01528-Х © Стройиздат, 1976 
© Байков В. Н., Си- 

галов Э. Е., 1991, 
с изменениями



УЧЕБНИК «ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫЕ КОНСТРУКЦИИ. 
ОБЩИЙ КУРС» 

предназначен для студентов строительных вузов и фа- 
культетов. На протяжении 29 лет он многократно изда- 
вался: на русском языке (пять изданий, большим THpa- 
жом), английском (четыре издания), французском, ис- 

панском (два издания), португальском, арабском. По не- 
му обучалось большое количество инженеров-строителей, 

ныне работающих в нашей стране и за рубежом. В учеб- 
нике сущность железобетонных конструкций изложена 

в тесной увязке с проблемами капитального строитель- 
ства; его индустриализацией и экономикой, типизацией; 
унификацией и технологичностью конструкций промыш- 

ленных и гражданских зданий, одно- и многоэтажных, 
а также инженерных сооружений. 

Третье издание учебника удостоено Государственной 

премии СССР (1981 г,), 

The book «Reinforced concrete structures. General course.» 

This is intended as a textbook for students of Construction Insti- 

tutes and faculties. The book has been repeatedly reprinted during 

28 YEARS: 5 Russian editions with a large circulation, 4 English, 

2 Spanish and French, Portuguese and Arabic editions. The book has 

been used by a lot of engineers both in our country and abroad. 

In this book the theoretical basis and design principles for rein- 
forced concrete structures have been brought in line with the main pro- 

blems of Capital Construction and with its industrialisation and eco- 

nomy, with unification and technology of structures of industrial and 

civil one—~and multistoried buildings as well as engineering const- 

ructions. 
The third edition of this book was rewarded by State Premium 

in 1981,
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многих учебников и учебных пособий по железобетону и строитель- 
ным конструкциям, получивших широкое распространение и переве- 
денных на многие иностранные языки. Им опубликовано много на- 
yQHBIX статей по проблемам совместного деформирования железабе- 
тонных элементов в конструктивных системах, нелинейного дефор- 
мирования железобетонных конструкций, в том числе при сложных 
силовых воздействиях, 

Dr. Vitaly Baikov is а State prize—winner of 1981, Honoured 
man of science of Russian Federation, Honorary Doctor of Weimar 
high school, professor, Head of the Reinforced concret structure 
faculty of Moscow Engineering Institute. For 15 years he has been 
involved in project research, more than 25 years he is in pedagogical 
and scientific activity 12 high schools. He is a co-author and editor 
of widely spread books and textbooks concerning reinforced concrete 
and construction structures which were translated into many foreign 
languages. He published a lot of scientific articles about problems © 
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research activities. He is a co—author of many wellknown books and 
textbooks concerning reinforced concrete structures which were trans- 
lated into many foreign languages. A lot of seientific articles concer- 
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