
'лава I
ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫЕ И КАМЕННЫЕ КОНСТРУКЦИИ
МНОГОЭТАЖНЫХ ЗДАНИЙ

1.1. Монолитное ребристое перекрытие
с балочными плитами

Прежде чем выполнять индивидуальное задание, необходимо
изучить §§ III. 1 и XI.3 [1] и быть готовым к ответам на следующие
простые вопросы.

Из каких элементов состоит монолитное ребристое перекрытие?
Какова сущность конструкции монолитного ребристого перекрытия?
Как компонуются конструктивные схемы ребристых перекрытий с плитами балоч

ного типа и опертыми по контуру?
Каковы особенности статической работы балочных плит и плит, опертых по

контуру?
Какие бывают схемы армирования монолитных балочных плит?
Как составляется расчетная схема и определяются усилия во второстепенной

балке?
Особенности расчета прочности сечений второстепенной балки в пролетах и на

промежуточных опорах.
Какие бывают схемы армирования второстепенных балок и для чего предназна

чена арматура каждого вида?
Если Вы готовы успешно ответить на поставленные вопросы, то

работа над индивидуальным заданием будет проходить с пользой и
увлекательно, а приведенный ниже пример расчета поможет Вам в
этой работе.

Для примера возьмем следующие исходные данные, напечатан
ные ЭВМ:

ШАГ КОЛОНН В ПРОДОЛЬНОМ НАПРАВЛЕНИИ, М .... 6 00

ШАГ КОЛОНН В ПОПЕРЕЧНОМ НАПРАВЛЕНИИ, М .... 7 00
ВРЕМ. HOPMAT. НАГР. НА ПЕРЕКРЫТИЕ, КН/М2 ............... 5 00

ПОСТ HOPMAT. НАГР. ОТ МАССЫ ПОЛА, КН/М2 ............... 0 80

КЛАСС БЕТОНА МОНОЛ. КОНСТР. И ФУНДАМЕНТА ... В15

КЛАСС АРМ-РЫ МОНОЛ. КОНСТР. И ФУНДАМЕНТА ... А III
ВЛАЖНОСТЬ ОКРУЖАЮЩЕЙ СРЕДЫ ......................................... 70 %

КЛАСС ОТВЕТСТВЕННОСТИ ЗДАНИЯ ......................................... II

Методические указания. При компоновке конструктивной схе
мы перекрытия главные балки обязательно располагаются в попереч
ном направлении здания, т. е. по наибольшему шагу колонн. Привяз-
ка наружных кирпичных стен должна быть равна 250 мм от разби
вочных осей до внутренних граней стен, а ширина полосы опирания
плиты на стену равна 120 мм.

Расстояния между второстепенными балками назначаются с
учетом проектирования плиты балочного типа. Допускается прини-
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мать размер крайнего пролета плиты меньше среднего не более чем 
у/ на 20 %. Размеры поперечных сечений балок должны соответство- 

' вать унифицированным. Если заданные размеры сечений элементов 
перекрытия будут значительно отличаться от оптимальных, то ЭВМ 
не забудет Вам об этом напомнить.

Монолитное перекрытие следует проектировать из тяжелого 
бетона заданного класса. Плита должна армироваться рулонными 
сварными сетками по ГОСТ 8478-81 с продольной рабочей арматурой, 
укладываемыми по направлению главных балок. Армирование вто
ростепенных балок проектируется в виде сварных каркасов с про
дольной рабочей арматурой заданного класса. Поперечная рабочая 
арматура при диаметре стержней до 6 мм принимается класса Вр-I, а 
при больших диаметрах класса A-I.

При определении нагрузки от массы пола коэффициент надеж
ности по нагрузке должен приниматься равным 1, 2, а остальные 
коэффициенты надежности по нагрузке и назначению здания учиты
ваются согласно [7]. Плотность железобетона при определении на
грузок от собственного веса конструкций должна приниматься в 
соответствии с требованиями п. 2.13 [3].

Решение. Принятая компоновка конструктивной схемы моно
литного ребристого перекрытия с балочными плитами с учетом тре
бований методических указаний приведена на рис. 1.1.

Назначаем предварительно следующие значения геометриче
ских размеров элементов перекрытия:

высота и ширина поперечного сечения второстепенных балок 
/г = (1/12... 1/20)/= 1/15-6000 = 400 мм,

b = (0,3 ... 0,5)Л = 0,5 • 400 = 200 мм;

высота и ширина поперечного сечения главных балок
h = (1/8 ... 1/15)/ = 1/12-7000 = 600 мм, b = 250 мм;

толщину плиты примем 80 мм при максимальном расстоянии 
между осями второстепенных балок 2400 мм.

Вычисляем расчетные пролеты и нагрузки на плиту. Согласно 
рис. 1.1 и 1.2 получим в коротком направлении
/01 = I — Ь/2 — с + а/2 = 2200 — 200/2 — 250 + 120/2 = 1910 
мм;

/02 = / — b = 2400 — 200 = 2200 мм;

а в длинном направлении l0 = I — Ъ — 6000 — 250 = 5750 мм.
Поскольку отношение пролетов 5750/2200 =2,6 > 2, то плита 

балочного типа.
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Рис. 1.1. Конструктивная схема монолитного ребристого перекрытия
1 — главные балки; 2 — второстепенные балки; 3 — условная полоса шириной 1 м для 
расчета плиты

Для расчета плиты в плане перекрытия условно выделяем поло
су шириной 1 м (см. рис. 1.1). Плита будет работать как неразрезная 
балка, опорами которой служат второстепенные балки и наружные 
кирпичные стены. При этом нагрузка на 1 м плиты будет равна 
нагрузке на 1 м2 перекрытия. Подсчет нагрузок на плиту дан в табл. 
1Л' / ' */

'ГА-4
Таблица 1.1. Нагрузки на 1 м2 плиты монолитного перекрытия

Вид нагрузки
Л

Нормативная нагрузка, кН/м Коэффициент 
надежности по 

нагрузке

Расчетная на= 
грузка, кН/м^

Постоянная:
от массы плиты (Л = 0,08 м 
q = 25,0 кН/м3)

0,08-25 = 2,00 1,1 2,20

от массы пола (по 
заданию)

0,80 1,1 0,96

Итого 2,80 — «=3,16
Временная(по зада

нию)
5,00 1,2 v = 6,00

Всего 7,80 — 9,16
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Рис. 1.2. К расчету монолитной плиты
а — расчетные пролеты и схема армирования; б — расчетная схема; в — эпюра изгиба
ющих моментов; г — расчетное сечение плиты

С учетом коэффициента надежности по назначению здания рас
четная нагрузка на 1 м плиты q—(g-}-v)yn = 9,16-0,95 = 8,70 кН/м. W

Определим изгибающие моменты с учетом перераспределения 
усилий (рис. 1.2, в):

в средних пролетах и на средних опорах
М=^2 / 16 = 8,70 • 2,22 / 16 = 2,62 кН • м;

в первом пролете и на первой промежуточной опоре
M=qPw / 11 = 8,7 -1,912 / 11 = 2,88 кН • м.

Так как для плиты отношение Л//ю = 80/2200 = 1/28 > 1/30, 
то в средних пролетах, окаймленных по всему контуру балками, 
изгибающие моменты уменьшаем на 20 %, т. е. они будут равны 
0,8-2,62= 2,10 кН -м.
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По приложению 1 или соответствующим таблицам [2, 3] опреде
лим прочностные и деформативные характеристики бетона заданно
го класса с учетом влажности окружающей среды.

Бетон тяжелый, естественного твердения, класса В15, при влаж
ности 70 %: уи = 0,9; Rb =8,5-0,9 = 7,65 МПа; Rbt = 0,75 • 0,9 = 
=0,675 МПа; Еь = 23000 МПа.

Выполним подбор сечений продольной арматуры сеток.
В средних пролетах, окаймленных по контуру балками, и на 

промежуточных опорах: hQ = h — а = 80 — 12,5 = 67,5 мм; 
ат = М/(Rbbh*) = 2,10 • 106 / (7,65 • 1000 • 67,52) = 0,059; по прило
жению IV находим £ = 0,061 < = 0,652, £ = 0,969, тогда
RSAS = М / (£/г0) = 2,1 • 106 / (0,969 • 67,5 ) = 32087 Н; по приложению 
ТТТ гм и 5Вр1— (Х200)+100 ,III принимаем сетку С1 номер 37 марки —----- 2940 с фак-

ЗВр!—200 
тической несущей способностью продольной арматуры = 38400 
Н > 32087 Н.

В первом пролете и на первой промежуточной опоре:
h0 = 80 — 16,5 = 63,5 мм; ат = 2,88 • 106 / (7,65 • 1000-63,52) = 

=0,0934; | = 0,0982 < £ = 0,951; Я/5 = 2,88 • 106 / (0,951 • 63,5) =
=47700 Н; дополнительная сетка должна иметь несущую способ
ность продольной арматуры не менее 47700 — 38400 = 9300 Н; при- 
нимаем сетку С2 номер 31 марки , ,—' , , „„ 2940 с J F к ЗВр1— (Х250)+100

= 18100Н > 9300Н.
Расчет второстепенной балки. Вычисляем расчетный пролет для 

крайнего пролета балки, который равен расстоянию от оси опоры на 
стене до грани главной балки (рис. 1.3, а):

l0l = I — с/2 — Ь/2 = 6000 — 250/2 — 250/2 = 5750 мм = 5,75 м.

Определим расчетную нагрузку на I м второстепенной балки, 
собираемую с грузовой полосы шириной, равной максимальному 
расстоянию между осями второстепенных балок (2,4 м).

Постоянная нагрузка:
от собственного веса плиты и пола (см. расчет плиты) 3,16 • 2,4 = 

= 7,58 кН/м;
от веса ребра балки 0,2(0,4 — 0,08)25 • 1,1 = 1,76 кН/м;
Итого: g = 9,34 кН/м.
Временная нагрузка: v = 6,00-2,4 = 14,4 кН/м.

Итого с учетом коэффициента надежности по назначению здания 
q = (g+v)y„ = (9,34 + 14,4)0,95 = 22,6 кН/м.

Изгибающие моменты с учетом перераспределения усилий в ста
тически неопределимой системе (рис. 1.3, б) будут равны:

в первом пролете M=ql^l / 11 = 22,6-5,752/ 11 = 67,9 кН-м;
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.Рис. 1.3. К расчету второстепенной балки 
а — схема армирования; б — эпюра изгибающих моментов

на первой промежуточной опоре M=q%J 14=22,6- 5,752/14= 
= 53,4 кН-м.

Максимальная поперечная сила (на первой промежуточной опо
ре слева) равна Q=0,6^/01 = 0,6 • 22,6 • 5,75 = 78 кН.

Согласно задания продольная рабочая арматура для второсте
пенной балки класса А-Ш (Rs = 365 МПа).

По формуле (3.19) [1] проверим правильность предварительного 
назначения высоты сечения второстепенной балки:

, т/ 53,4 ■ 10
0 V 0,289/^5 — V 0,289 • 7,65 • 200 —

или h0 + а = 347 + 35 = 382 мм<400 мм т. е. увеличивать высоту 
сечения не требуется.

Выполним расчеты прочности сечений, нормальных к продоль
ной оси балки, на действие изгибающих моментов.

Сечение в пролете (рис. 1.4, а) М=67,9 кН-м. Определим рас
четную ширину полки таврового сечения согласно п. 3.16 [2]: при 
hf'/h = 80/400/0,2>0,1 и 2 • 1/6 • 1т + Ъ = 2 • 1 / 6 • 5750 + 200 = 
= 2117 мм < 2400 мм (расстояние между осями второстепенных 
балок) принимаем й/ = 2117 мм. Вычислим h0 = h — а= 400 — 30 = 
=370 мм.
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Рис. 1.4. К расчету продольной арматуры в сечениях второстепенной балки 
а — в пролете; б — на опоре

Рис. 1.5. К расчету прочности наклонного сечения второстепенной балки:
а — размеры сечения; б — расположение опасного сечения и опасной наклонной трещи-

Так как — G,5h;)=l,65 -2117- 80(370 — 0,5 • 80)=
= 427,51 • 106 Н • мм = 427,5 кН • м > М— 67,9 кН • м, то гра
ница сжатой зоны проходит в полке, и расчет производим как для 
прямоугольного сечения шириной b = bf' = 2117 мм. Вычислим 
ат = М / (Rbbh*) = 67,9 • 106 / (7,65 -2117- 3702) = 0,03 < ал = 0,44 
(по приложению IV). По ап = 0,03 находим t; = 0,985, тогда требуемая 
по расчету площадь продольной рабочей арматуры будет равна 
As = М/ (R£h0) = 67,9 • 106 / (365 • 0,985 ■ 370) = 510 мм2 Принима
ем по приложению II 2 0 18А-Ш (As = 509 мм2).

Сечение на опоре В (рис. 1.4, б), М = 53,4 кН • м. Вы
числим h0 = h — а = 400 — 35 = 365 мм; ат = М / (Rb b = 
= 53,4 • 106 / (7,65 • 200 ■ 3652) = 0,262 < aR = 0,44, т. е. сжатая ар
матура не требуется. По ат = 0,262 находим £ = 0,845, тогда 
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As = М / (R^ho) = 53,4 • 106 / (365 • 0,845 • 365 ) — 474 мм2. Принима
ем 5 0 12 A-III (Д = 565 мм2).

Выполним расчет прочности наиболее опасного сече
ния балки на действие поперечной силы у опоры В слева (рис. 
1.5). По приложению II из условия сварки принимаем попе
речные стержни диаметром 5 мм класса Bp-I (7?sw = 260 
МПа, Es =170 000 МПа), число каркасов — два (Asw = 
=2-19,6 =39,2 мм2). Назначаем максимально допустимый шаг 
поперечных стержней s = 150 мм согласно требованиям п. 5.27 
[2]-

Поперечная сила на опоре <2тах = 78 кН, фактическая рав-но- 
мерно распределенная нагрузка qx = 22,6 кН/м.

Проверим прочность наклонной полосы на сжатие по усло
вию (72) [2]. Определяем коэффициенты <pwl и фм: = A^/ibs) =
= 39,2/(200-150) = 0,0013; а = Es/Eb = 170 000/23 000 = 7,39; 
отсюда = 1 = 1+ 5-7,39-0,0013 = 1,05< 1,3; для тяже
лого бетона р = 0,01; <р61 = 1 — =1 — 0,01 • 7,65 = 0,923.

Тогда 0,3 <pwl = 0,3 • 1,05 • 0,923 • 7,65 • 200 • 370 = 164 600 Н 
= 164,6 кН > 011ИХ = 78 кН, т. е. прочность наклонной полосы ребра 
балки обеспечена.

По условию (75) [2] проверим прочность наклонного 
сечения по поперечной силе. Определим величины Мь и qsw:

Фи=2 (см. [2, с. 39]); так как bf'—6=2117—200=1917 мм>36/= 
= 3 • 80 = 240 мм, принимаем 6/ — b = 240 мм, тогда 
Ф/= 0,75 (6/ — b) h.' / (6А) = 0,75 • 240 • 80 / (200 • 370) = 0,195 < 0,5; 
Мь = фи(1 -|- ф/)Лй662 = 2(1 + 0,195)0,675-200-3702 = 44,16Х 
X ю6 Н - мм = 44,16 кН • м; qsw = RsvAJs = 260-39,2/150 = 67,9 
Н/мм (кН/м).

Определим значение Qb Ш1П, принимая фм = 0, 6 (см. [2, с. 39]): 
Qb,mn = Фи (1 + фЖбйо = 0,6 (1 + 0,195) 0,675 • 200 • 370 = 35810 
Н = 35,81 кН. Поскольку QbmJ (2^) = 35,81/(2 • 0,37) = 
= 48,4 кН/м < qsv = 67,9 кН/м, следовательно, значение Мь не кор
ректируем.

Согласно п. 3.32 [3] определяем длину проекции опасного на
клонного сечения с. Так как 0,56qSH=0,56 • 67,9=38 кН/м^»^ = 
= 22,6 кН/м, значение с определяем только по формуле 
с = д/М/ qx = д/44,16 / 22,6 = 1,4 м. Поскольку с= 1,4 м > 
> (Фм / Фи )^о = (2/0,6)0,37 = 1,23 м, принимаем с = 1,23 м.

Тогда <2ft=M4/c=44,16/1,23=35,9 кН>35,81; Q=Qvm-qxc= 
= 78,0 — 22,6 • 1,23 = 50,2 кН.
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Длина проекции наклонной трещины будет равна 
со = 16/67,9 = 0,807 м. Так как с0=0,807 м>2й0=
= 2 • 0,37 = 0,74 м, принимаем с0 = 0,74 м, тогда =
= 67,9-0,74 = 50,2 кН.

Проверим условие (75) [2]: Qb + Qsw = 35,9 + 50,2 = 
= 86,1 кН > Q = 50,2 кН, т. е. прочность наклонного сечения по 
поперечной силе обеспечена.

Требования п. 3.32 [2] также выполняются, поскольку 
= 1,5 - 0,675 - 200 • 3707(78 -103) = 355 мм > 5 = 

= 150 мм.
Вот Вы и закончили требуемый объем ручной работы по проек

тированию монолитного ребристого перекрытия и теперь можно на
чать диалог с ЭВМ. Для этого необходимо заполнить внимательно 
контрольный талон результатами Вашей самостоятельной работы. 
Пример заполненного талона и необходимые пояснения даны на рис. 
1.6. Там же даны и результаты диалога.

Если Вы выполнили работу с хорошим качеством и в срок, то 
получите от ЭВМ в награду результаты автоматизированного проек
тирования средних пролетов плит, не окаймленных балками, и дан
ные для конструирования среднего второго пролета второстепенной 
балки. Обозначения в результатах автоматизированного проектиро
вания соответствуют обозначениям на рис. 1.2 и 1.3.

Если же Вам потребуется самостоятельно выполнять дополни
тельный объем работы, то повторные расчеты сечений плиты и вто
ростепенной балки еще более укрепят Ваши знания по монолитным 
ребристым перекрытиям.

На рис. 1.7 и 1.8 приведены схемы армирования монолитной 
плиты и второстепенной балки к рассмотренному примеру расчета.

1.2. Балочные сборные перекрытия

До выполнения индивидуального задания необходимо изучить 
§ XI 2 [1] и быть готовым к ответам на следующие вопросы.

Какие конструктивные элементы входят всостав балочного сборного перекрытия?
В чем заключается компоновка конструктивной схемы перекрытия?
Каковы типы сборных плит (по форме поперечного сечения) и как определяются 

их основные размеры?
Схемы армирования сборных плит перекрытий и назначение каждого вида арма

туры
Какова последовательность расчета плит перекрытий?
Как производится расчет полок плит перекрытий на местный изгиб?
Какова расчетная схема ригеля сборных перекрытий в зданиях с полным и непол

ным каркасом?

Рис. 1.6. К автоматизированному проектированию монолитного перекрытия: — 
а — заполненный контрольный талон; б — результаты диалога с ЭВМ
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Какова последовательность расчета ригеля?
Схемы армирования ригеля и назначение каждого вида арматуры.
Какие применяются типы стыков ригелей с колоннами, их достоинства и недо

статки?

Методические указания. Компоновка конструктивной схемы ба
лочного сборного перекрытия заключается в выборе направления 
ригелей и установлении размеров плит перекрытия.

При выполнении задания в режиме диалога с ЭВМ направление 
ригелей должно всегда быть поперек здания. Тип плиты перекрытия 
принимается в соответствии с индивидуальным заданием ((РЕБР.) — 
ребристая (КРУГ. — с круглыми пустотами (ОВАЛ.) — с овальны
ми пустотами).

Ширина проектируемой плиты назначается в пределах 1 — 3 м, 
а размещение отверстий в многопустотных плитах должно соответ
ствовать их типовым размерам согласно рис. XI.4 [1].

Примеры компоновки конструктивных схем балочного сборного 
перекрытия и поперечных сечений плит перекрытий даны на рис. 1.9 
и 1.10.

Вид бетона для сборной плиты принимается в соответствии с 
индивидуальным заданием. Если в задании нет данных по виду бето
на, то следует проектировать плиту из тяжелого бетона. Если нет 
указаний в марке легкого бетона по плотности, то следует принимать 
марку D1800 на плотном заполнителе.

При определении нагрузок от массы плиты необходимо прини
мать следующие значения приведенной толщины бетона: для ребри
стых плит — 10,5 см, для плит с круглыми пустотами — 12 см, для 
плит с овальными пустотами — 9,2 см. Плотность железобетона дол
жна приниматься в зависимости от вида бетона согласно п. 2.14 [4].

Величина постоянной расчетной нагрузки от массы пола вычис
ляется со средним значением коэффициента надежности по нагрузке 
равным 1,2. Остальные коэффициенты надежности по нагрузке при
нимаются в соответствии с [7].

Нормативная временная кратковременная нагрузка на перекры
тие одинаковая для всех заданий и равна 1,5 кН/м2, как часть задан
ной величины временной нагрузки.

Для определения расчетного пролета плиты ширина сечения 
ригеля назначается равной 250 мм.

Класс напрягаемой арматуры принимается в соответствии с 
индивидуальным заданием. Способ натяжения проволочной армату
ры всегда механический, независимо от указанного в задании.

Поперечную арматуру можно проектировать из стали классов 
Вр-I или A-I. При расчете прочности плиты по наклонным сечениям 
величина потерь предварительного напряжения <jZos принимается рав
ной 0,3osp.

Если заданный класс бетона для сборных конструкций окажется
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Рис. 1.8. Армирование второстепенной балки:
а — опалубочные размеры и схема армирования; б — арматурные изделия



ниже требуемого по табл. 8 [2], то следует взять для проектирования 
плиты табличное значение. Условия твердения бетона принимаются 
по индивидуальному заданию. Если в задании нет указаний по усло
виям твердения бетона, то принимается тепловая обработка при 
атмосферном давлении.

При расчете плиты по предельным состояниям второй группы 
необходимо учитывать, что при механическом способе натяжения 
арматуры расстояния между упорами на 1 м больше номинальной 
длины плиты. При электротермическом способе натяжения арматура 
натягивается на упоры форм.

Величина передаточной прочности бетона должна удовлетворять 
требованиям п. 2.6 [2]. Потери предварительного напряжения арма
туры необходимо вычислять по формулам табл. 5 [2] с учетом задан
ных особенностей изготовления плиты. При определении сжимаю
щих напряжений в бетоне для вычисления потерь от ползучести 
бетона следует всегда для всех типов плит учитывать изгибающий 
момент от собственного веса конструкции. Потери от деформаций 
анкеров, расположенных у натяжных устройств, определяются с уче
том принятого диаметра напрягаемой арматуры.

При определении расстояний от центра тяжести приведенно-го 
сечения до ядровых точек необходимо пользоваться формулой (135) 
[2].

Проверка образования трещин в растянутой зоне от действия 
внешних сил должна выполняться с учетом возможного образования 
трещин в сжатой зоне в стадии изготовления конструкции.

Прогиб плиты вычисляется только от длительного действия на
грузки с учетом возможного образования трещин в нижней и верхней 
зонах плиты. Если величина прогиба от действия постоянной и дли
тельной нагрузок не превышает допускаемой величины, то можно не 
учитывать выгиб плиты от ползучести бетона.

Если вычисленные значения ширины раскрытия трещин и проги
бов окажутся более допускаемых, то можно не выполнять повторных 
расчетов. Эту работу выполнит ЭВМ, но при условии правильных 
значений, полученных студентом.

Успешной работе над расчетом плиты Вам помогут примеры, 
иллюстрирующие особенности проектирования плит трех типов с 
различными вариантами расчетов.

1.2.1. Ребристая плита

Данные для проектирования, напечатанные ЭВМ:

ШАГ КОЛОНН В ПРОДОЛЬНОМ НАПРАВЛЕНИИ, М . . 6.00
ВРЕМ. HOPMAT. НАГР. НА ПЕРЕКРЫТИЕ, КН/М2 . . . 7.50
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ПОСТ. HOPMAT. НАГР. ОТ МАССЫ ПОЛА, КН/М2 .... 0.80

КЛАСС БЕТОНА ДЛЯ СБОРНЫХ КОНСТРУКЦИЙ .... В25

КЛАСС ПРЕДВ. НАПРЯГАЕМОЙ АРМАТУРЫ...................... К-7

СПОСОБ НАТЯЖЕНИЯ АРМАТУРЫ НА УПОРЫ .... МЕХАНИЧ. 

УСЛОВИЯ ТВЕРДЕНИЯ БЕТОНА ................................................ ЕСТЕСТВ.

ТИП ПЛИТЫ ПЕРЕКРЫТИЯ........................................................... <РЕБР.>

ВИД БЕТОНА ДЛЯ ПЛИТЫ............................................................... М-ЗЕРН. А

ВЛАЖНОСТЬ ОКРУЖАЮЩЕЙ СРЕДЫ .................................. 70%

КЛАСС ОТВЕТСТВЕННОСТИ ЗДАНИЯ .................................. II

Решение. По результатам компоновки конструктивной схемы 
перекрытия пусть принята номинальная ширина плиты 1400 мм. 
Расчетный пролет плиты при опирании на ригель поверху l0 = I — 
—Ъ/2 = 6000 — 250/2 = 5875 мм = 5,875 м.

Подсчет нагрузки на 1 м2 перекрытия приведен в табл. 1.2.
Расчетные нагрузки на 1 м длины при ширине плиты 1,4 м с 

учетом коэффициента надежности по назначению здания уп = 0,95 
(класс ответственности здания II):

для расчетов по первой группе предельных состояний
q = 12,62.1,4-0,95 = 16,78 кН/м;

для расчетов по второй группе предельных состояний 
полная qtot = 10,72-1,4-0,95 = 14,24 кН/м,

длительная qt = 9,22-1,4-0,95 = 12,26 кН/м.

Расчетные усилия: для расчетов по первой группе предельных 
состояний M=q%/% = 16,78 • 5,8752/8 = 72,40 кН • м , Q=ql / 2 = 
= 16,78-5,875 / 2 = 49,29 кН; для расчетов по второй группе пре
дельных состояний Mtot = qto$ / 8 = 14,25 • 5,8752 / 8 = 61,48 кН • м, 
М, = qft / 8 = 12,26 • 5,8752 / 8 = 52,89 кН • м.

Назначаем геометрические размеры сечения плиты (рис. 1.11, а).
Согласно табл. 8 [2] необходимо изменить класс бетона, так как 

заданный класс бетона В25 ниже требуемого ВЗО, который следует 
принять для проектирования плиты.

Нормативные и расчетные характеристики мелкозернистого бе
тона группы А класса ВЗО естественного твердения при уЬ2 — 0,9 (для 
влажности 70 %): = 22 МПа; Rb = 17-0,9 = 15,3 МПа;
Rbtn = Rbt, ser = МПа; Rbt = 1,2-0,9 = 1,08 МПа; Eb = 26000 МПа.

Нормативные и расчетные характеристики напрягаемой арма
туры класса К-7 диаметром 12 мм: Rsn = Rs ser = 1335 МПа; Rs= 1110 
МПа;
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Es= 180 000 МПа.
Назначаем величину предварительного напряжения арматуры 

(Jsp = 900 МПа. Проверяем условие (1) [2] при р = 0,05<тлр = 
= 0,05 • 900 = 45 МПа. Так как <jsp + р = 900 + 46 = 945 МПа 
< Rs,ser = 1335 МПа и osp — р = 900 — 45 = 855 МПа >0,37?sser = 
= 0,3 • 1335 — 400 МПа, следовательно, условие (1) выполняется.

Таблица 1.2. Нагрузки на 1 м2 ребристой плиты

Вид нагрузки Нормативная нагрузка, кН/м^ Коэффициент 
надежности по 

нагрузке

Расчетная нах 
грузка, kH/mz

Постоянная:
от массы ребристой плиты
б = 0,105 м
(р = 2300 кГ/м3 = 23 кН/м3)

0,105-23 = 2,42 1,1 2,66

от массы пола (по заданию) 0,80 1,2 0,96

Итого: 3,22 — 3,62

Временная (по заданию)
♦ 7,50 1,2 9,00

В том числе: 
длительная 6,00 1,2 7,20

кратковременная 1,50 1,2 1,80

Полная нагрузка 10,72 — 12,62

В том числе постоянная и дли
тельная

9,22 —
1

Предварительное напряжение при благоприятном влиянии с уче
том точности натяжения арматуры будет равно nsp’(l — Aysp ) = 900 
(1 — 0,1) = 810 МПа, где Aysp = 0,1 при механическом способе натя
жения арматуры согласно п. 1.27 [2].

Расчет ребристой плиты по предельным состояниям первой груп
пы. Расчет прочности плиты по сечению, нормальному к продольной 
оси, М = 72,6 кН • м. Сечение тавровое (рис. 1.11, б) с полкой в сжатой 
зоне. Согласно п. 3.16 [2] при Л//Л = 50/350 = 0,142 >0,1 расчетная 
ширина полки bf' = 1360 мм. h^ = h — а = 350 — 30 = 320 мм.

Проверяем условие (44) [4]: Rb b'f Kf (h0 — 0,5ty =
= 15,3 • 1360 • 50 (320 — 0,5 • 50) =307 • 106 H • мм = 307 кН X 
X м > M = 72,4 кН • м, т. е. граница сжатой зоны проходит в полке 
и расчет производим для прямоугольного сечения шириной 
b = bf= 1360 мм согласно п. 3.11 [4].
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Рис. 1.9. Раскладка плит сборных перекрытий 
а — ребристых; б — ребристых и пустотных

h=
22

0

Рис. 1.10. Формы поперечных сечений плит перекрытий и эквивалентные сечения для 
расчета несущей способности
а — для ребристых плит; б — для плит с круглыми пустотами; в — для плит с овальными 
пустотами
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Рис. 1.11. Поперечные 
сечения ребристой 
плиты
а — основные разме
ры; б — к расчету 
прочности; в — к рас
чету по образованию 
трещин

Определим значение ат = М/ (Rb 6 Л2) = 72,4 • 106 /(15,3 X 
X 1360 • 3202) = 0,034; по приложению III находим £ = 0,034 и 
£ = 0,983.

Вычислим относительную граничную высоту сжатой зоны 
согласно п. 3.12 [2]. Находим характеристику сжатой зоны бетона 
и = а — 0,0087?4 = 0,8 — 0,008 • 15,3 = 0,678, где а = 0,8 для мел
козернистого бетона группы А.

Тогда 

—
(О________

asn L to
aSC,U I 1’1

0,678
943 f _ 0,678
500 — 1,1

= 0,39,

где aSR = Rs + 400 — (fSP = 1110 + 400 — 0,7 • 810 = 943 МПа 
(предварительное напряжение принято с учетом потерь, равным 0,3 
aSP); osc u = 500 МПа, так как уи < 1.

Находим коэффициент условий работы, учитывающий сопро
тивление напрягаемой арматуры выше условного предела текучести,
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?S6 = Л — (Tl — 1) (2^ — О = 1.15 — (1,15 — 1) (2^^- — 1) =

= 1,27 >|т) = 1,15,

где т] = 1,15 — для арматуры класса К-7; принимаем ys6 = 1,15.
Вычисляем требуемую площадь сечения растянутой напрягае

мой арматуры:

Asp = М/(чМ) = 72,4 ■ 106/(1,15 • 1110 • 0,983 • 320) =.

= 180,3 мм2.

Принимаем 2 0 12 К-7 (ASP = 181,2 мм2).
Расчет полки на местный изгиб. Расчетный пролет согласно рис. 

1.10, а будет равен /0 = b'f —b—40 = 1360—140 — 40 = 1180 мм = 
= 1,18 м.

Нагрузка на 1 м2 полки толщиной 50 мм будет равна 
(9 = ^7/+^/+ vvX = (0,05 • 23 • 1,1+0,8 • 1,2+7,5 • 1,2)0,95 = 
= 10,66 кН/м,

где Л) — толщина полки плиты, м; q — плотность железобетона 
мелкозернистого, кН/м3; yf — коэффициенты надежности по нагрузке; 
gf — постоянная нормативная нагрузка от массы пола, кН/м2; v — вре
менная нормативная нагрузка, кН/м2; уп — коэффициент надежно
сти по назначению здания.

Изгибающий момент для полосы шириной 1 м определяем 
с учетом частичной заделки полки плиты в ребрах по формуле 
М = = 10,66 • 1,182/11 = 1,35 кН • м. Рабочая высота
расчетного сечения прямоугольного профиля h0 = h — а — 
= 50 — 15 = 35 мм. Арматура 0 4 Bp-I (7?s = 365 МПа). Тогда 
am = МДЯ^/!2) = 1,35 • 107(15,3 • 1000 • 352) = 0,072; соответст
венно £ = 0,963; As = M/^R^) = 1,35 • 107(365 • 0,963 • 35) = 
= 110 м2. Принимаем сетку с поперечной рабочей арматурой 0 4 Вр-1 
с шагом s = 100 мм (1004 Bp-I, As = 126 мм2).

Проверка прочности ребристой плиты по сечениям, наклонным 
к продольной оси. Согласно требованиям п. 5.27 [2] будем армировать 
каждое ребро плиты плоским каркасом с поперечными стержнями из 
арматуры класса Вр-I, диаметром 4 мм (Asw = 2 • 12,6= 25,2 мм2, 
Rsw == 265 МПа, Es — 170000 МПа) с шагом s = 150 мм.

Усилие обжатия от растянутой продольной арматуры 
Р = aspAsp = 0,7 • 900 • 181,2 = 114200 Н (коэффициент 0,7 учиты
вает, что потери предварительного напряжения a(as«0,3aSP). Попе
речная сила на опоре <2шах = 49,29 кН, фактическая равномерно-рас

27



пределенная нагрузка </] = 16,78 кН/м, геометрические размеры рас
четного сечения даны на рис. 1.11, б.

Проверяем прочность по наклонной полосе ребра плиты между 
наклонными трещинами согласно требованиям (72) [2].

Определим коэффициенты ф^ и Фм : = Asw / (bs) =
= 25,2/(140 • 150) = 0,0012; а = EjEb = 170000/26000 = 6,54; от
сюда (pwl = 1 -)- 5apw — 1 -|- 5 • 6,54 • 0,0012 = 1,04 < 1,3; Фм = 
= 1 — = 1 — 0,01 • 15,3 = 0,847.

Тогда 0,3 = °>3 ’ I,04 ' 0,847 • 15,3 • 140 • 320 =
= 181 100 Н = 181,1 кН > <2так = 49,29 кН, т. е. прочность бетона 
ребер плиты обеспечена.

Прочность наклонного сечения по поперечной силе проверяем по 
формуле (75) [2]. Определим величины Мь и q^. Поскольку 

— Ъ = 1360 — 140 = 1220 мм > ЗА) = 3 • 50 = 150 мм, прини
маем b'f — Ъ = 150 мм. Тогда Ф/ = 0,75 (А) — b)K; / (b h0) = 
= 0,75 • 150 • 50/(140 • 320) = 0,126 < 0,5; <р„ = ОДР / (Rbl b h0) = 
= 0,1 • 114 200 / (1,08 • 140 • 320) = 0,236 < 0,5; 1 + Ф/ + Ф„ =
= 1 + 0,126 + 0,236 = 1,362 < 1,5; Фи = 1,7 и Фи = 0,5 (см. с. 39 
[2]). Мь = Фи (1 + Ф/ + Фп)Я^ = 1,7 • 1,362 • 1,08 • 140 • 3202 = 
= 35,8 • 106 Н • мм = 35,8 кН • м;^ = R/lJs = 265 • 25,2/150 = 
= 44,52 Н/мм.

Вычисляем
Qt,min = фм (1 + ф/ + Ф„) b h0 = 0,5 • 1,362 • 1,08 • 140 • 320 = 
= 32 950 Н = 32,95 кН; поскольку Qbmin/ (2/^) = 32950/(2 • 320) = 
= 51,5Н/мм > qsw = 44,52 Н/мм, то корректируем значение Мь. 
Mb = 2hlqswqb2/<pb3 = 2 ■ 3202 • 44,52 • 1,7/0,5 = 31,0 • 106 Н - мм = 
= 31,0 кН • м и принимаем с0 — 2h0 — 2 • 320 = 640 мм.

Определим длину проекции опасного наклонного сечения. Так 
какО,56<?5И, = 0,56 • 44,52 = 24,93 Н/мм > ql = 16,78 Н/мм, то зна
чение с равно с = ^Mb/ql = д/31 /16,78 = 1,36 м. Поскольку 
(Фи/фЛ ~ (1,7/0,5)0,32 = 1,09м < с = 1,36м, принимаем с = 
= 1,09 м и Qb = Qbmin= 32,95 кН.

Проверяем условие (75) [2], принимая Q в конце наклонного сече
ния Q = Qmx — qtc = 49,29 — 16,78 ■ 1,09 = 31 кН. Так как 
Qb + '?.™со = 32,95 + 44,52 • 0,64 = 61,4 кН >2 = 31 кН, то проч
ность наклонного сечения обеспечена.

Требования п. 3.32 [2] также выполняются, поскольку 
= Фм ь й2 / 2max = 1,2 • 1,08 . 140 • 3202 / (49,29 • 103) =

= УП мм > s = 150 мм.
После выполнения расчета плиты по первой группе предельных 
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состояний следует заполнить соответствующий контрольный талон 
для диалога с ЭВМ, как показано к описанному примеру на рис. 1.12.

При успешной работе Вы можете получить от ЭВМ помощь в 
расчете геометрических характеристик и расчетных коэффициентов 
для приведенного сечения плиты, что значительно облегчит Вам 
выполнение расчета плиты по предельным состояниям второй груп
пы.

Помните, что диалог с ЭВМ по каждому расчетному этапу может 
быть не более трех раз. Не ленитесь правильно подсчитывать конт
рольную сумму в талоне, это позволит ЭВМ без задержек проверить 
Вашу самостоятельную работу и помогать Вам.

Расчет плиты по предельным состояниям второй группы. Соглас
но табл. 2 [2] ребристая плита, эксплуатируемая в закрытом помеще
нии и армированная напрягаемой арматурой класса К-7 диаметром 
12 мм (диаметр проволоки 4 мм), должна удовлетворять 3-й категории 
требований по трещиностойкости, т. е. допускается непродолжитель
ное раскрытие трещин шириной acrcl = 0,3 мм и продолжительное —

= 0,2 мм. Прогиб плиты от действия постоянных и длительных 
нагрузок не должен превышать пре-дельного значения fu = 2,96 
см, вычисленного по требованиям табл. 19 [8].

Геометрические характеристики приведенного сечения плиты, 
рассчитанные ЭВМ, имеют следующие значения.

Площадь приведенного сечения Ared = АЛ£О = 1113 • 102мм2. 
Расстояние от нижней грани до центра тяжести приведенного сечения 
у0 = Уо = 25,6 см = 256 мм.

Момент инерции приведенного сечения Ired — IRED = 
= 118900 см4 = 1189 • 106 мм4.

Момент сопротивления приведенного сечения по нижней зоне 
= 4651 см3 = 4651 • 103мм3, то же по верхней зоне —

= И^д = 12 595 см3 = 12 595 • 103 мм3.
Упругопластический момент сопротивления по растянутой зоне 

И"/ = WPL = 8140 см3 = 8140 • 103мм3, то же для растянутой зо
ны в стадии изготовления и монтажа = WPL = 18893 см3 = 
= 18893 • 10 мм3.

Плечо внутренней пары сил при непродолжительном действии 
нагрузок z = Z = 29,3 см = 293 мм, то же при продолжительном 
действии нагрузок z = ZL = 29,2 см = 292 мм.

Относительная высота сжатой зоны при продолжительном дей
ствии нагрузок £ = KCHL = 0,281.

Суммарная ширина ребер приведенного сечения при расчете по 
второй группе предельных состояний Ъ = BPED = 14 см = 140 мм.
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Коэффициент, учитывающий работу свесов сжатой полки 
ф/ = ФИГ = 1,362.

Определяем первые потери предварительного напряжения арма
туры по позициям 1 — 6 табл. 5 [2]:

потери от релаксации напряжений в арматуре

О1 = (0,22-^- - 0,1)а = (0,22—- 0,1)900 = 43,5 МПа;

^s,ser

потери от температурного перепада а2 = 0, так как по заданию 
естественные условия твердения бетона;

потери от деформации анкеров в виде инвентарных зажимов 
А, = 1,25 + 0,15с? = 1,25 + 0,15 • 12 = 3,05 мм и I = 6 + 1 = 7 м, 
соответственно ст3 = (&i/l)Es — (3,05/7000)180000 = 78,4 МПа;

поскольку напрягаемая арматура не отгибается, то потери от 
трения арматуры отсутствуют, т. е. <т4 = 0;

потери от деформации стальной формы отсутствуют, так как 
усилие обжатия передается на упоры стенда, т. е. <т5 = 0.

Таким образом, усилие обжатия Рг с учетом потерь по 
поз. 1 — 5 табл. 5 [2] равно Р{ = (asp — о, — о3) Asp = 

= (900 — 43,5 — 78,4)181,2 = 141 000 Н = 141кН. Точка приложе
ния усилия Р] совпадает с центром тяжести сечения напрягаемой 
арматуры, поэтому еор = у0 — а — 256 — 30 = 226 мм.

Определим потери от быстронатекающей ползучести бетона, для 
чего вычислим напряжение в бетоне в середине пролета от действия 
силы Pt и изгибающего момента Mw от собственной массы плиты

Нагрузка от собственной массы плиты (см. табл. 1.2) равна 
= 2,42 ■ 1,4 = 3,39 кН/м, тогда = qj^ / 8 =

= 3,39 • 5,8752/8 = 14,62 кН • м.
Напряжение сгАр на уровне растянутой арматуры (т. е. при 

У = еор = 226 мм)
_ pi УУор - М^У _ 141 000 (141 000 • 226 —14,62 ■ 106)22б _

abp~Ared + Tnd ~ 1113 ■ 102 1189 • 106 ~

= 4,5 МПа.
Напряжение на уровне крайнего сжатого волокна (т. е. при у = 

—h — у0 — 350 — 256 — 94 мм)

, 141 000 (141 000 • 226 — 14,62 • 106)94
— 1113 ■ 102 1189 • 106 —

== 0,98 МПа < 0.
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Назначаем передаточную прочность бетона Rbp = 15,5 МПа 
(R^ser = 11,4 МПа; R$ = 1,2 МПа), удовлетворяющую требованиям 
п. 2.6 [2].

Тогда потери от быстронатекающей ползучести бетона будут 
равны:

на уровне растянутой арматуры а = 0,25 + 0,025 Rbp = 
= 0,25 4- 0,025 • 15,5 = 0,64 < 0,8; поскольку obp/Rbp — 4,5/15,5 = 
= 0,29 < а = 0,64, то о6 = 4Q(obp/Rbp) = 40(4,5/15,5) = 11,6 МПа;

на уровне крайнего сжатого волокна <т6 = 0, так как 
< °-

Следовательно, первые потери составляют о/О51 = (^ + о3 4- 
4- о6 = 43,5 4- 78,4 4- 11,6 = 133,5 МПа, и соответствующее 
усилие обжатия будет равно Рх = (asp — olosl)Asp — (900 — 133,5) X 
X 181,2 =138,9 • 103 Н = 138,9 кН.

Определим максимальное сжимающее напряжение в бетоне от 
действия силы Р1 без учета собственной массы, принимая у = у0 = 
=256 мм:

_ pi р1еоРУо _ 138,9 ■ 103 138,9 ■ 103 ■ 226 • 256 _
<,'”’~Ared+ hed ~ И13 • 102 1189 • 106 “

= 8МПа.

Поскольку оЬр/Rbp = 8/15,5 = 0,52 < 0,95, требование п. 1.29 [2] 
удовлетворяется.

Определим вторые потери предварительного напряжения по по
зициям 8 и 9 табл. 5 [2].

Потери от усадки о8 = <г8 = 40 • 1,3 = 52 МПа.
Для определения потерь от ползучести бетона вычислим напря

жения в бетоне от усилияРр
на уровне растянутой арматуры

138,9 • 103 (138,9 • 103 • 226 — 14,62 • 106)226
аьр~ 1113 • 102 + 1189 • 106 ~

= 4,43МПа;

на уровне крайнего сжатого волокна 
, 138,9 • 103 (138,9 • 103 ■ 226 — 14,62 « 106)94
Ьр~ 1113 • 102 1189 ■ 106

= — 0,08 МПа < 0.

Так как abp / Rbp = 4,43 / 15,5 = 0,286 < 0,75, то о, = 
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= 150а(о4р/Rbp) ■ 1,3 = 150 • 1(4,43/15,5)1,3 = 55,7МПа, (где коэф
фициент 1,3 для мелкозернистого бетона группы А).

Поскольку oftp < 0, то а'9 = 0. Тогда вторые потери сос
тавят alos2 = ст8 + о9 = 52 + 55,7 = 107,7 МПа, соответственно 
суммарные потери будут равны oZos = oZpsl + aZos2 = 133,5 + 
+ 107,7 = 241,2 МПа > ЮОМПа.

Усилие обжатия с учетом суммарных потерь составит 
Р2 = (аар - olos)Asp = (900 - 241,2)181,2 = 119,4 • 103 Н =119,4 кН.

Проверку образования трещин в плите выполняем по формулам 
п. 4.5 [2] для выяснения необходимости расчета по ширине раскрытия 
трещин и выявления случая расчета по деформациям.

При действии внешней нагрузки в стадии эксплуатации макси
мальное напряжение в сжатом бетоне равно:

a _ Рг Mtot ~ _ 119’4 ~ 1р3 ,
ab Ared ~ П13 • 102

61,48 • 106 — 119,4 • 103 • 226 
+ —----------------------- —z-----------------= 3,81 МПа,

12 595-Ю3

тогда ср = 1,6 — Зъ/В-ь,зег — 1’^ — 3,81/22 = 1,41 > 1 принимаем 
ср = 1 и получим rsup = 4(WWd/An^ = 1 • 4651 • 103/(1113-102) = 41,8 
мм.

При действии усилия обжатия Рх в стадии изготовления макси
мальное напряжение в сжатом бетоне равно:

_ Р1 Р1еор - MW _ 138,9 ■ 103 138,9 ■ 103 • 226 - 14,62 • 106 _
°Ь~ Ared — 1113 • 102 4651 ■ 103 ~

= 4,85 МПа, 

тогда ср = 1,6 — аА//?^ег = 1,64 — 4,84/11,4 = 1,17 > 1; принимаем 
ср = 1 и получим rinf = cp(B*“£/Ared) = 1-12 595 • 103/(1113 • 102) = 
=113,2 мм.

Проверим образование верхних начальных трещин согласно п. 
4.5 [5] Р^ - rinf) — Mw = 138,9 • 10^226 - 113,2) - 14,62 • 106 = 
=1,06 • 106 Н • мм < И™" = 1,2 • 18 893 • 103 = 22,7 • 106 Н • мм, т. е.
верхние трещины не образуются.

Определяем момент трещинообразования в нижней зоне плиты 
Мск = + Мгр = 1,8 8140 103 + 31,97 • 106 = 46,6 -106
Н-мм = 46,6 кН-м; где Л/^= Рг(еор + rsup) = 119,4-103 (226 + 41,8)= 
— 31,97 • 106 Н • мм = 31,97 кН • м.

Так как Мсгс = 46,6 кН • м < Mtol = 61,48 кН-м, то трещины в 
растянутой зоне образуются и необходим расчет по раскрытию тре
щин.
2 Зак. 713
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Расчет по раскрытию трещин, нормальных к продольной оси 
плиты, выполняем в соответствии с п. 4.14 и 4.15 [2].

Приращение напряжений в растянутой арматуре от непродол
жительного действия полной нагрузки (М = Mtot = 61,48 кН • м; z = 
=293 мм) вычисляем по формуле (147) [2]:

м ~ рг(г — %) 61,48 • 106 — 119,4 • 103 • 293
=-------------7—^ = -------------------= 499 МПа;

^sp = 0, так как усилие обжатия приложено в центре тяжести 
напрягаемой арматуры).

То же от непродолжительного действия постоянной и длитель
ной нагрузок (М = М, = 52,89 кН • м):

os = (52,89-106 — 119,4- 1(Р-293)/(181,2-293) = 337 МПа.
То же от продолжительного действия постоянной и длительной 

нагрузок (М = М, = 52,89 кН • м; z = 292 мм):
os = (52,89-106 — 119,4-103-292)/(181,2-292) = 341 МПа.
Ширину раскрытия трещин от непродолжительного действия 

полной нагрузки вычисляем по формуле (144) [2]:
ат = • 20(3,5 — 100 ц)^ = 1-1-1,2 (499/180 000) 20Х

Х(3,5 — 100-0,00404) ^12 = 0,47 мм;
где 6 = 1 ; <р; = 1; для арматуры класса К-7 ц = 1,2; 

ц — Asp/(bh^ = 181,2/(140-320) — 0,00404; d = 12 мм — диаметр 
продольной арматуры.

То же от непродолжительного действия постоянной и длительной 
нагрузок ат = 1 • 1 • 1,2(337/180 000)20(3,5 — 100 • 0,00404)^12 = 
= 0,32мм.

То же от продолжительного действия постоянной и длительной 
нагрузок (ф; = 1,75 для мелкозернистого бетона группы А) асгс = 
= 1 • 1,75-1,2(341/180000) 20 (3,5 — 100-0,00404)^12 = 0,56 мм.

Ширина непродолжительного раскрытия трещин будет равна: 

асгс1 = 0,47 — 0,32 -|- 0,56 = 0,71 мм>[0,3 мм].

Ширина продолжительного раскрытия трещин составит асгс2= 
= 0,56 мм>[0,2 мм].

Следовательно, не удовлетворяются требования к плите по тре- 
щиностойкости. Перерасчеты будут выполняться ЭВМ в режиме ав
томатизированного проектирования.

Расчет прогиба плиты выполняем с учетом раскрытия трещин 
согласно п. 4.27 [2] от действия постоянной и длительной нагрузок 
(М = М,= 52,89 кН• м, Ntot = Р2 = 119,4 кН).

Находим esaot = M/Ntol = 52,89 • 106/(119,4 • 103) = 443 мм.
Определяем коэффициент <рт, принимая МГ = Л/( = 52,89 кН • м,
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кЫ,^р!___________ 1,8 ■ 8140 • 103
1Рт— \Mr — Mrf\ ~~ |52,89 • 106 — 31,97 • 106| = 0,699<1.

По табл. 36 [2] <рь = 0,8. Поскольку estot/h0 = 443/320 = 
= 1,39<1,2/<рь = 1,2/0,8 = 1,5, принимаем e5taJh^ = 1,5, тогда

1 —
= 1,25 - <р&Фт - —-----——----- — =

(3,5 — ‘,8Ч;т)е5,!п1/Ло

1 — 0,6992
= 1,25 - 0,8 • 0,699 - — —-9)1_ = 0,539 < 1.

Принимаем согласно п. 4.27 [2] v = 0,1 и i|)A = 0,9.
Вычисляем кривизну от продолжительного действия постоянной 

и длительной нагрузок по формуле (160) [2]: ,

м
V ЕАР + (Ч>/ + l)bhoEbv

52,89 • 106 Г 0,539 ___________________ 0,9___________________
320 • 292 1180 000 • 181,2 + (1,362 + 0,281)140 • 320 • 26 000 • 0,1

119,4 • 103 • 0,539

320 • 180 000 • 181,2
= 5,79 • 10 ~ 6 мм

Вычисляем прогиб по формуле (269) [5]:
f = (~)1Q Jo = 5,79 • 10 - 6-^58752 = 20,8 мм » 2,1 см </, = 2,96 см. 

и ду * и *

Поскольку вычисленное значение прогиба удовлетворяет требо
ваниям табл. 19 [8], то не учитываем благоприятное влияние выгиба 
плиты от быстронатекающей ползучести бетона. (Расчет прогиба 
плиты с учетом выгиба дан в примере проектирования плиты с 
овальными пустотами).

Вот и закончился самый трудоемкий этап в расчете плиты пере
крытия. Для диалога с ЭВМ необходимо еще назначить геометриче
ские размеры поперечного сечения ригеля и определить на него 
нагрузку, как показано в разделе 1.2.4. Заполненный контрольный 
талон и результаты диалога с ЭВМ приведены на рис. 1.13, а на рис. 
1.21 дан пример печати ординат огибающих эпюр М и Q, которые 
выдаются в награду за успешную работу.

Поскольку в рассматриваемом примере при ручном счете не были 
удовлетворены требования по трещиностойкости, то в результатах 
диалога ЭВМ выдает уточненные значения конструктивных парамет
ров, необходимых для конструирования плиты.
2*
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OJО
ПГС 4 КУРС П-43 ГР! КОД ШИПА) G (МПА) G (МПА) Р (КН) М(КНМ) А (ММ) А (ММ) ПРОГИБ РИГЕЛЬ Q КОНТР 1
РОМАНОВ И Н (ЗАДАНИЯ BP BP LOS 2 CRC CRC1 CRC2 F (СМ) В Н(СМ) (КН/М) СУММА 1
СРОК СДАЧИ ИНФОРМАЦИИ! 1
по 4 ЭТАПУ до 2410871 154 04 /5 5 45 241 2 119 4 46 6 0 71 0 56 21 25 70 76 5 686 81 !=a=esB=s=acs5s===a==ч | — —— ——— —————— — — — ——— — — — — — — —————— —————— ——— — — — ——— — — — — — — —— — — — — — ———— — ——————— ,

R - передаточная прочность бетона, МПа, 
ВР

G__ - напряжения в бетоне на уровне растянутой арматуры при опредепении потерь от 
ВР бысронатекающей ползучести бетона МПа

* полные потери предварительного напряжения арматуры, МПа

- усилие обжатия с учетом полных потерь, кН,

М - момент образования трещин в нижней (растянутой от внешних сил) зоне плиты, кН м; 
CRC

А - ширина непродолжительного раскрытия трещин по расчету, мм; 
CRC1

А - ширина продолжительного раскрытия трещин по расчету, мм; 
CRC2

F - прогиб плиты по расчету, см: . • ,

В Н предварительно назначенные размеры поперечного сечения ригеля (например 
при 6=250 мм и Л=600 мм, следует записать 25 60),

Q - полная расчетная нагрузка на ригель, кН/м

б РОМАНОВ И. Н 
РОМАНОВ И. Н. 
РОМАНОВ И Н 
РОМАНОВ И И

ДЛЯ РАСЧЕТА ПРОГИБА ПЛИТА РАБОТАЕТ С ТРЕЩИНАМИ
ШИРИНА ГРОДОЛЖИТЕЛЬНОГО РАСКРЫТИЯ ТРЕЩИН ПРЕВЫШАЕТ ДОПУСТИМУЮ
ШИРИНА НЕПРОДОЛЖИТЕЯзНОГО РАСКРЫТИЯ ТРНДИН ПРЕВЫШАЕТ ДОПУСТИМУЮ
ДЛЯ УДОВОЛЬТВОРЕМЯ ТРЕБОВАНИЙ ПРИГОДНОСТИ ПЛИТЫ К НОРМАЛЬНОЙ ЭКСПЛУАТАЦИИ РВГОМВ4ДУЮ ВАМ ПРИ 
КОНСТРУИРОВАНИИ ПРИНЯТЬ СЛЕДУЮЩИЕ ЗНАЧЕНИЯ ПЕРМННЫХ ПАРАМЕТРОВ КЛАСС БЕТОНА ВЗО RBP=155 МПА 
А5Р(МФ) 215 GSP= 900.0 MTA. В ЭТОМ СЛУЧАЕ ACRC14J22 ММ ACRC2=012 ММ F=020 СМ

ВЫ ХОРОШО ВЫПОЛШЛИ РАСЧЕТ ПЛИТЫ ПО 11 ГРУППЕ ПРЕДЕЛЬНЫХ СОСТОЯНИЙ

ПГС 4 КУРС П-43 ГР1 КОД КСМПА) G (МПА) С (МПА) Р (КН) М(КН.М) А (ММ) А (ММ) ПРОГИБ РИГЕЛЬ Q РЕЗУЛЬТАТ I
РОМАНОВ И Н 1 ЗАДАНИЯ ВР ВР LOS 2 CRC CRC1 CRC2 F (СМ) В Н(СМ) (КН/М) СН1МБ0К 1
^ФОРМАЦИЯ СТУДЕНТА 1 154 04 15 5 4 50 241 20 119 40 46 ВО 0 710 0 560 2 10 25 70 76 50 1
РЕЗУЛЬТАТЫ ПРОВЕРКИ 1 15 5 4 50 241 20 119 40 46 60 О 710 0 560 210 25 70 76 50 1

Рис. 1.13. К автоматизированному расчету ребристой плиты по предельным состояниям второй группы 
а — заполненный контрольный талон; б — результаты диалога с ЭВМ
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1.2.2. Плита с овальными пустотами

Данные для проектирования, напечатанные ЭВМ:

ШАГ КОЛОНН В ПРОДОЛЬНОМ НАПРАВЛЕНИИ,М . . . 5,90
ВРЕМ. HOPMAT. НАГР. НА ПЕРЕКРЫТИЕ, КН/М2 .... 10,00 i
ПОСТ. HOPMAT. НАГР. ОТ МАССЫ ПОЛА, КН/М2 .... 0,90
КЛАСС БЕТОНА ДЛЯ СБОРНЫХ КОНСТРУКЦИЙ .... В20
КЛАСС ПРЕДВ. НАПРЯГАЕМОЙ АРМАТУРЫ....................... AT-VI
СПОСОБ НАТЯЖЕНИЯ АРМАТУРЫ НА УПОРЫ .... ЭЛ ТЕРМ 
УСЛОВИЯ ТВЕРДЕНИЯ БЕТОНА ................................................ ТЕПЛ ОБР
ТИП ПЛИТЫ ПЕРЕКРЫТИЯ............................................................ <ОВАЛ >
ВИД БЕТОНА ДЛЯ ПЛИТЫ............................................................... ТЯЖЕЛЫЙ
ВЛАЖНОСТЬ ОКРУЖАЮЩЕЙ СРЕДЫ .......................................... 60 %

КЛАСС ОТВЕТСТВЕННОСТИ ЗДАНИЯ .................................. 1

Решение. По результатам компоновки конструктивной схемы 
перекрытия принята номинальная ширина плиты 1200 мм. Расчетный 
пролет плиты при опирании на ригель поверху/0 = I — Ь/2 = ==5900 
— 250/2 = 5775 мм = 5,775 м.

Подсчет нагрузок на 1 м2 плиты перекрытия приведен в табл. 1.3.
Расчетные нагрузки на 1 м длины при ширине плиты 1,2 м с 

учетом коэффициента надежности по назначению здания уп = 1 
(класс ответственности здания — 1):

для расчетов по первой группе предельных состояний

<1 = 15,61 • 1,2 • 1 = 18,73 кН/м;

для расчетов по второй группе предельных сострадий 
полная qtot = 13,20-1,2-1 = 15,84 кН/м;
длительная = 11,70-1,2 -1 = 14,04 кН/м.
Расчетные усилия: для расчетов по первой группе предельных 

состояний М = q%/8 = 18,73-5,7752/8 = 78,08 кН-м, Q — ql0/2 = 
= 18,73-5,775/2 = 54,08 кН; для расчетов по второй группе пре
дельных состояний Mtot = qJ^/S = 15,84-5,7752/8 = 66,03 кН- м, 
Mt = ^/8 = 14,04-5,7752/8 = 58,53 кН-м.

Назначаем геометрические размеры сечения плиты (рис. 1.15).
Согласно табл. 8 [2] следует изменить класс бетона, так как 

заданный ЭВМ класс бетона В20 ниже требуемого ВЗО, который 
необходимо принять для проектирования плиты.

Нормативные и расчетные характеристики тяжелого бетона 
класса ВЗО, подвергнутого тепловой обработке при атмосферном 
давлении уи = 0,9 (для влажности 60 %): = Rbser = 22 МПа; Rb =
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Ь=П60-3 3'82=205

Рис. 1.15. Поперечные сечения плиты с овальными пустотами
а — основные размеры; б — к расчету прочности; в — к расчету по второй {гДОдее 
предельных состояний; г — к расчету эквивалентного сечения

Таблица 1.3. Нагрузки на 1 м2 плиты перекрытия

Вид нагрузки
о

Нормативная нагрузка, кН/м Коэффициент 
надежности по 

нагрузке

Расчетная на» 
грузка, кН/м2

Постоянная: 
от массы плиты 0,092-25 ==2,3 1,1 2,53
(6 = 0,092 м, р = 25 кН/м3) 

от массы пола (по заданию) 0,90 1,2 1,08

Итого: 3,2 — 3,61

Временная (по заданию) 10 1 1,2 12

в том числе:

длительная 8,5 1,2 10,2

кратковременная 1,5
1,2 1,8

Полная нагрузка

В том числе постоянная и дли-

' 13,2 — 15,61

тельная 11,7 — —



= 17-0,9 = 15,3 МПа; Rbtn = Rbtser = 1,8 МПа; Rbt = 1,2-0,9 = 1,08 
МПа; Eb = 29 000 МПа.

Нормативные и расчетные характеристики напрягаемой армату
ры класса Ат-VI: Rsn = Rs ser = 980 МПа; Rs = 815 МПа; Es = 190 000 
МПа.

Назначаем величину предварительного напряжения арматуры 
о5р = 600 МПа. Проверяем условие (1) [2] при р = 30 + 360/7 = 30 
+ 360/5,9 = 91 МПа (для электротермического способа натяжения 
арматуры). Так как <Jsp + Р = 600 -f- 91 = 691 МПа < Rsser = 980 
МПа и osp — р = 600 — 91 = 509 МПа > 0,3 Rsser = 0,3 • 980 = 294 
МПа, следовательно, условие выполняется.

Предварительное напряжение при благоприятном влиянии 
с учетом точности натяжения арматуры будет равно 
%(1 ~ A?sp) = 600(1 - 0,11) = 534 МПа, где дКр = 0,бА 1 + 

°sp 
+^=о’5^)0+=041 > °’1= +тУ =

уп о00| Л/4 I 6001 у4 I
= 0,11 > 0,1(см. п. 1.27 И). ' '

Расчет плиты по предельным состояниям первой группы. Выпол
няем расчет прочности плиты по сечению, нормальному к продольной 
оси, М = 78,08 кН-м. Сечение таврового профиля (рис. 1.15, б) с 
полкой в сжатой зоне. Согласно п. 3.16 [2] при Hf/h = 25/220 = 0,11 
> 0,1 расчетная ширина полки Ь} = 1160 мм. h0 = h — а — 220 — 
—30 = 190 мм.

Проверяем условие (44) [4]: Rbb^i^hn— 0,5h'f) = 15,3 • 1160Х 
Х25 (190 — 0,5-25) = 78,76 -106 Н-мм = 78,76 кН -м>М = 
=78,08 кН • м, т. е. граница сжатой зоны проходит в полке и расчет 

производим для прямоугольного сечения шириной b = 6) = 1160 мм 
согласно п. 3.11 [4].

Определим значение ат = M/(Rbbhfy = 78,08-106/(15,3- 1160Х 
Х1902) = 0,122; пользуясь приложением IV, находим £ = 0,13 и £ = 
=0,435.

Вычислим относительную граничную высоту сжатой зоны по 
формулам п. 3.12. [2]. Находим характеристику сжатой зоны бетона 
со = а — 0,008RA = 0,85 — 0,008-15,3 = 0,72, где а = 0,85 для тяже
лого бетона.

Тогда
0,72

841 7
1 + ™ Р-

= 0,455,

где osS=Rs-|-400—osp—Aosp=815—400—374—0=841 МПа; предва-
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рительное напряжение принято с учетом полных потерь равным 
asp = 0,7-534 = 374 МПа; так как Aosp = 1500(osp/7?s)— 1200 = 
= 1500(374/815) - 1200 = —512 МПа < 0, то Aosp = 0; ascu = 500 
МПа при ув<1,0.

Находим коэффициент условий работы, учитывающий сопро
тивление напрягаемой арматуры выше условного предела текучести

= Л - (п - 1)(2V^ ~ 1) = 1,1 - (1,1 - 1X2-0,13/0,455 - 1) = 
= 1,14>ц = 1,1; принимаем ул6 = 1,1.

Вычисляем требуемую площадь сечения растянутой напрягае
мой арматуры Asp=M/(ys6R£h0)=78,08 • 10б/(1,1 • 815 • 0,935 • 190)= 
= 490 мм2. Принимаем 4014 Ат-VI (Asp = 616 мм2).

Расчет полки плиты на местную прочность. Расчетный про
лет, согласно рис. 1.15, а, 10 = 335 мм . Нагрузка на 1 м2 
полки толщиной 25 мм будет равна q = -f- gfyf + vyz)yn —
= (0,025-25-1,1 -|- 0,9-1,2 10-1,2)1,0 = 13,77кН/м2 (обозначение
величин см. на с. 27).

Изгибающий момент для полосы шириной 1 м определяем с 
учетом частичной заделки в ребрах по формуле 
М = дР0/11 = 13,77-0,335711 = 0,14 кН-м.

Размещаем арматурную сетку в середине сечения полки, тогда 
й0 = 7iz/2 = 25/2 = 12,5 мм. Находим ат = M/(Rbbhfy = 0,14Х 
ХЮ6/(15,3-1000-12,52) = 0,059; £ = 0,97.

Назначаем диаметр рабочей арматуры сетки 3 мм класса Вр-1 
(Rs = 375 МПа) и вычисляем требуемую площадь рабочей арматуры 
As = M/tR'UQ = 0,14 • 106/(375 • 0,97 • 12,5) = 30,8 мм2. Принимаем 
сетку с поперечной рабочей арматурой 0 3 Вр-I с шагом s = 200 мм 
(5 0 3, As = 35,3 мм2).

Проверка прочности плиты по сечениям, наклонным к продоль
ной оси, Qmax = 54,08 кН; qx = q = 18,73 кН/м. Поскольку п. 5.26 [2] 
допускает не устанавливать поперечную арматуру в многопустотных 
плитах, то выполним сначала проверку прочности сечения плиты на 
действие поперечной силы при отсутствии поперечной арматуры 
согласно п. 3.32 [2] или п. 3.30 [4].

Проверяем условие (92) [4]. Так как 2,5 Rbt /г0 = 2,5-1,08 X 
X155-190 = 79500 Н = 79,5 кН > <2шах = 54,08 кН, то условие (92) 
выполняется.

Проверим условие (93) [4], принимая приближенно значение 
Qbl = Qb< min и с = 2,5Ло = 2,5 -0,19 = 0,475 м. Находим усилие 
обжатия от растянутой продольной арматуры Р — 0,7 asp A sp = 
= 0,7 • 600 • 616 = 258700 Н = 258,7 кН; вычисляем фл = 
= O,lP/(RbtbhJ = 0,1 • 258,7 • 107(1,08 • 155-190) = 0,81>0,5, при
нимаем Фл = 0,5 ; фм = 0,6. Тогда Qb шт = фм(1 + ^R^ =
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= 0,6(1 + 0,5)1,08• 155• 190 = 28600Н = 28,6 кН. Qbl = Qbmin = 
= 28,6кН. Поскольку Q = <2max — qxc = 54,08 — 18,73-0,475 = 45,2 
кН > Qbl = 28,6 кН, то для прочности наклонных сечений требуется 
поперечная арматура.

Устанавливаем в каждом ребре плиты плоский каркас с поперечными 
стержнями из арматуры класса Вр-I диаметром 3 мм (Л„ = 28,3 мм2; 
R^ = 270 МПа; Es = 170000 МПа) с шагом s = =100 мм.

Согласно формуле (72) [2], проверяем прочность по наклонной 
полосе ребра плиты между наклонными трещинами. Определяем 
коэффициенты <pwl и фи: gw = Am/(bs) = 28,3/(155-100) — 0,00183; 
а = Es I Eb = 170 000 / 29 000 = 5,86; отсюда ф^ = 1 + Sap,,, = 
= 1 + 5 • 5,86 • 0,00183 = l,05<l,3; ф41 = 1 — = 1 — 0,01 X
X15,3 — 0,847, (p = 0,01 для тяжелого бетона).

Тогда 0,3 <pwl <рА1 Rb b 1% = 0,3 • 1,05 • 0,847 • 15,3 • 155 • 190 = 
= 120,2-103 H = 120,2kH > Qraax = 54,08 кН, т. e. прочность бетона 

ребер плиты обеспечена.
Прочность наклонного сечения по поперечной силе проверяем 

из условия (75) [2]. Определяем величины Мь и qsw. Так как для одного 
ребра имеем b'f — b = 335 мм>ЗА) = 3 • 25 = 75 мм, то принимаем в 
расчете на все четыре ребра b'f — b = 4-75 = 300 мм; тогда 
ф/ = 0,75(5) — b)Kf/(bl%) = 0,75 • 300 • 25/(155 • 190) = 0,191 <0,5; по
скольку 1 + Ф/ + фп = 1 + 0,191 + 0,5 = 1,691 >1,5, принимаем 
Ц-Ф/+Ф„= 1,5; М4 = фи(1 + ф/+ф„)Л4(5Ло2 = 2-1,5-1,О8Х 
X155• 1902 = 18,13 • 106Н-мм = 18,13 кН-м; qm = RmAm/s = 
= 270-28,3/100 = 76,4н/мм (кН/м).

Проверяем условие Qb ^/(21%) < q^ : Qb ^n = фи(1 + ф, + 
+ %) = • 1,5 • 1,08 • 155 • 190 = 28600Н = 26,6 кН; посколь
ку e6,min/(25o) = 28600/(2-190) = 75,3 Н/мм < q^ = 76,4 Н/мм, ус
ловие выполняется, следовательно, Мь не корректируем.

Так как с0 = д/МА / qrvt = д/18,13 / 16,4 = 0,48 м > 21% = 
= 2-0,19 = 0,38 м, принимаем с0 = 0,38 м. /

Определим длину проекции опасного наклонного сечения с. так , 
как 0,56?w = 0,56 • 76,4 = 42,8 Н/мм > qx — 18,73 Н/мм, то значение 
с вычисляем по формуле с = ylMb/qi = л/18,13/18,73 = 0,984 м; по
скольку (фи/ фи)/го = (2/0,6)0,19 = 0,633 м < с = 0,984 м, принимаем 
с = 0,633 м и Qb = Qh mta = 28,6 кН.

Так как Q = Qmm — qlc = 54,08 — 18,73 • 0,633 = 42,22 кН и 
<2Ь + qmc0 = 28,6 + 76,4 • 0,38 = 57,7 кН > Q = 42,22 кН, то проч
ность наклонного сечения обеспечена.
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При этом smx = <₽M (1 + фп)Rbtbh^/ emax = 1.5 • 1,5 X 
XI,08 • 155- 1902 / 54,08ХЮ3) =251мм > s = 100мм, т. е. выполнены 
требования п. 3.32 [2]. Кроме того, удовлетворены требования п. 5.27 
[2], поскольку s<h/2 =110 мм.

Теперь следует заполнить контрольный талон для диалога с ЭВМ. 
Если Вы вдруг опоздали с выполнением расчета, то Вас ждет допол
нительная ручная работа по расчету геометрических характеристик 
приведенного сечения, как это сделано в рассматриваемом примере. 
Информация с промежуточными результатами расчетов в этом слу
чае направляется Вашему преподавателю.

На рис. 1.16 приведены заполненный контрольный талон и ре
зультаты диалога по рассматриваемому примеру расчета.

Расчет плиты по предельным состояниям второй группы. Опре
делим требования по трещиностойкости и прогибам к плите перекры
тия, эксплуатируемой в закрытом помещении и армированной напря
гаемой арматурой диаметром 14 мм класса At-VI.

Согласно табл. 2 [2] плита должна удовлетворять 3-й категории 
требований по трещиностойкости, т.е. допускается непродолжитель
ное раскрытие трещин шириной ат1 = 0,3 мм и продолжительное 
асгс2 = 2 мм. Прогиб плиты от действия постоянных и длительных 
нагрузок не должен превышать /и = 2,92 см (см. табл. 19 [8]).

Заменяя овальное очертание пустот эквивалентным прямоуголь
ным (рис. 1.15, г), получим геометрические размеры расчетного сече
ния плиты для проверки предельных состояний второй группы (рис. 
1.15, в).

Геометрические характеристики приведенного сечения определя
ем по формулам (41) — (43) [4] и (160) — (175) [5].

Площадь приведенного сечения AKi = A-|-aAsp = 1160(33,5+ 
+ 25) + 205 • 161,5 + 6,55 • 616 = 1050 • 102мм2, где a = Es/Eb = 
= 190 000/29 000 = 6,55.

Статический момент сечения относительно нижней грани рас
четного сечения Sred = 1160-33,5(220 - 33,5/2) + 1160-25(25/2) + 
+ 205-161,5(25 + 161,5/2) + 6,55-616-30= 1188-104мм3.

Расстояние от нижней грани до центра тяжести приведенного 
сечения у0 = Sred/Ared = 1188 • 104/(1050 • 102) = 113 мм.

Момент инерции приведенного сечения Ired = I + aAspy2 = 
= 1160 -33,53/ 12 + 1160 • 33,5 (107 — 33 / 2)2 + 1160-253/ 12 + 
+ 1160-25(113 — 25/2)2 + 205-161,53/12 + 205 • 161,5(113 — 25 — 
— 161,5/2)2 + 6,55-616(113 — 30)2 = 7161-105мм4.

Момент сопротивления приведенного сечения относи
тельно грани, растянутой от внешней нагрузки W1̂  = 7га//у0 = 
= 7161 • 105/113 = 633 • 104мм3. То же относительно грани, сжатой от
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внешней нагрузки W%g = l,ed/(h — у0) = 7161 • KF/^IO — 113) — 
= 670- 104мм3.

По табл. 38 [5] для двутаврового сечения при
ti}lb= 1160/205 = 5,66<8 и fy//i = 25/220 = 0,11 <0,2 нахо
дим у = 1,25. Отсюда упругопластический момент сопротивле
ния по растянутой зоне в стадии эксплуатации W1# — yW1̂  — 
= 1,25 • 633 • 104 = 791 • 104мм3.

Соответственно для сжатой зоны имеем 
bf/b = 1160/205 = 5,66<8 и hf/h = 33,5/220 = 0,15<0,2, у - 1,25, 
т. е. упругопластический момент сопротивления по сжатой зоне в 
стадии эксплуатации W^p = yW^ = 1,25 • 670 • 104 = 838 • 104 мм3.

Определяем первые потери предварительного напряжения арма
туры по поз. 1—6 табл. 5 [2]:

потери от релаксации напряжений в арматуре о, = 0,03osp = 
= 0,03 • 600 = 18МПа;

о2 = 0, так как форма нагревается вместе с изделием;
а3 = 0 и Oj = 0 при заданном электротермическом способе натя

жения;
поскольку напрягаемая арматура не отгибается, потери от трения 

арматуры о4 также равны нулю.
Таким образом, усилие обжатия с учетом потерь по поз. 1—5 табл. 

5 [2] равно PI==(<isp-O1)Asp = (600- 18)616 = 358,5-103 Н = 
=358,5 кН, а его эксцентриситет относительно центра тяжес
ти приведенного сечения равен еор = у0 — а — 113 — 30 = 83 
мм.

Определим потери от быстронатекающей ползучести бетона со
гласно поз. 6 табл. 5 [2]. Для этого вычислим напряжение в бетоне 
одр в середине пролета от действия силы Р, и изгибающе-го мо

мента от массы плиты. Нагрузка от массы плиты шириной 
1,2 м равна «у*, = 2,3 • 1,2 = 2,76 кН/м, тогда Mw = qJ%/& = 
= 2,76 - 5,7752/8 = 11,5кН-м.

Напряжение о4р на уровне напрягаемой арматуры (т. е. при 
у = еор) будет равно:

358,5-Ю3 
abp = PjAred "b (Р\еор M^y/Ifed = .„2 "Ь f

IvOvf • lv

, (358,5 • 103-83 — 11,5 • 106)83 „ „
+ 3----- -----------------------r-------------  = 5,54 МПа.

7161-105

Напряжения o'bp на уровне крайнего сжатого волокна при Э*£плу- 
атации равны: ’
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аьР = PjAKd - (Леор - M^h - y)/Ired =

= 358,5 • 103/1050 • 102 - C55».5'Ю3-^ ~ И.5-10^20 - ПЗ) =

7161-IO5

= 0,67 МПа.

Назначаем передаточную прочность бетона Rbp = 20 МПа 
(P$ser = 15 МПа, R{bt} ser = 1,4 МПа), удовлетворяющую требованиям 
п. 2.6 [2].

Потери от быстронатекающей ползучести бетона равны:
на уровне растянутой арматуры а = 0,25 + 0,025 Rbp = 

= 0,25 + 0,025 • 20 = 0,75<0,8; поскольку °ър/Рьр = 5,54/20 = 
= 0,277 < а = 0,75, то а6 = 0,85 • 40(<г4р/Я4р) = 0,85 • 40-0,277 = 9,4 
МПа;

на уровне крайнего сжатого волокна при ^р/РЬр = 0,67/20 = 
= 0,0335 < а = 0,75; а6 = 0,85 • 40(о4р/Rbp) = 0,85 • 40 • 0,0335 = 1,1 
МПа.

Определим первые потери otosl = о( о6 = 18 + 9,4 = 27,4 
МПа. Тогда усилие обжатия с учетом первых потерь будет равно 
р! = (% - = (600 - 27,4)616 = 352,7 • 103 Н = 352,7 кН.

Вычислим максимальное сжимающее напряжение в бетоне от 
действия силы Pt без учета собственной массы, принимая 
у = у0 = 113 мм:

Р1 , Р1еорУ 352,7-Ю3 , 352,7 • 103-83 • 113
rto = л 4" г ~ 2 4" s = МПа.

Ared bed 1050-102 7161-IO5

Поскольку <Jbp/Rbp = 7,98/20 = 0,399<0,95, требования п. 1.29 
[2] удовлетворяются.

Определим вторые потери предварительного напряжения по по
зициям 8 и 9 табл. 5 [2].

Потери от усадки бетона о8 = о8 = 35 МПа.
Напряжения в бетоне от действия силы Р{ и изгибающего момен

та Mw будут равны аЬр = 5,43 МПа и о'4р = 0,69 МПа. Так как 
оЬр / Rbp = 5,43 / 20 = 0,271 < 0,75, то о9 = 150 а (о4р / /?4р) = 
= 150-0,85-0,271 = 34,6 МПа и о, = 150-0,85(0,69/20) = 4,4 МПа.

Итого вторые потери ote2 = о8 + о9 = 35 + 34,6 = 69,6 МПа.
Суммарные потери otos = otosl + oZos2 = 27,4 + 69,6 = 97 МПа 

< 100 МПа. Принимаем согласно п. 1.25 [2] ofos = 100 МПа.
Усилие обжатия с учетом суммарных потерь будет равно 

Р2 = (% — Gio^sp = (600 — 100)616 = 308 • 103 Н = 308 кН.
Проверку образования трещин в плите выполняем по формулам 
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п. 4.5 [2] для выяснения необходимости расчета по ширине раскрытия 
трещин и выявления случая расчета по деформациям.

Определим ядровые расстояния rsup и г!п/по формуле (132) [2]. При 
действии внешней нагрузки в стадии эксплуатации максимальное 
напряжение в сжатом бетоне (т. е. по верхней грани) будет равно 

р2 Mtot — p2eop ЗО8-1О3 , 66,03-106 — 308-103-83 „ „ „„
аА =._h = э 4" л — 8,9 МПа.,b Ared 1050-102 670-104

тогда ф = 1,6 — оь / Rb ser =1,6 — 8,9 / 22 = 1,2 > 1; прини
маем ф = 1; соответственно rsup = ф (И^ / A^d) = 1 • 633 X 
ХЮ4/(1050-102) = 60мм.

При действии усилия обжатия в стадии изготовления макси
мальное напряжение в сжатом бетоне (т. е. по нижней грани) составит 

Р1 Р1еор — м» 352,7-Ю3 , 352,7 ■ 103-83 — 11,5 • 106 ,
а. == + — -|- л — 6,2 МПа.

Ared Ked 1050-IO2 633-IO4

При этом можно видеть, что минимальное напряжение в бетоне 
в стадии изготовления, равное

pi pieop~Mw 352,7-103 352,7 • 103 • 83 — 11,5-106
—— —  ----------  = 1------- 7 — 1-------------------j—1--------- = 0,71 М Па > 0,
Ared 1050-IO2 670-IO4

т. e. будет сжимающим. Следовательно, верхние начальные трещины 
заведомо не образуются, и образование нижних трещин проверяем 
без учета коэффициента 0. (Пример определения rinj и расчет по 
образованию верхних трещин дан в п. 1.2.1).

Согласно п. 4.5 [2] принимаем: Mr = Mtot = 66,03 кН • м, 
Мгр = PJtop + rsup) = 308 • 10483 + 60) = 44,0 ■ 106 Н • мм = 44 
кН • м; Mcrc = Rbl serWtf + Mrp = 1,8 • 791 • 104 + 44 • 106 = 58,2 ■ 106 
H • мм = 58,2 кН • m.

Так как Mcrc = 58,2 кН-м < Mr = 66,03 кН-м, то трещины в 
растянутой зоне образуются и требуется расчет по раскрытию тре
щин.

Расчет по раскрытию трещин, нормальных к продольной оси 
плиты, выполняем в соответствии с п. 4.14 и 4.15 [2]. Так как расчет 
выполняется без помощи ЭВМ, то вычисляем дополнительные гео
метрические характеристики и расчетные коэффициенты для приве
денного сечения согласно п. 4.28 [2].

При непродолжительном действии
ЛТ = Mtot = 66,03 кН • м; NM

М 66,03 ■ 106

bl^fib ser 205-1902-22 * 1о‘

а = 6,55 (см. с. 43);

полной нагрузки
= Р2 = 308 кН;

м 

"tot

66,03 ■ ю6
-------------z- = 214,4 мм;
308•103

|Л = Asp/(bh0) = 616/(205-190) = 0,0158;
nn,« <bf-b)hf (1160 - 205)33,5

ца = 0,0158 ■ 6,55 = 0,104; ,,<₽, = —----- = 0,821;
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А = <р, 1 — = 0,821 (1 — 3^’д-) = о,749; тогда при 0 = 1,8 (для тяже-

лого бетона) получим 1

. 1 . !.5 + ф/
□ . 1 + 5(6 + А) + ,es,tat
₽ +iaTZ 11,5 ~— — 5

Юца h0

1 1,5 + 0,821 , 1 ।
= 1 + 5(0,406 + 0,749) + . 214,4 ’ = °’41° > АА ~

1,8 + 10-0,104 П’5 190 "5 (

= 33,5/190 = 0,176, следовательно, плечо внутренней пары сил при 
непродолжительном действии нагрузок будет равно:

(ft//60)q>z+

2{ч>/ + 5)

При продолжительном действии постоянной и длительной на
грузок М = М1 = 58,53 кН • м соответственно получим

. 58,53-106 „„„ 58,53-106
б =------------- z------= 0,359; е . , =-------------- г- — 190 мм;

205 1902-22 s'lot 308-103

z = A0 = 190 1 —
(33,5/190)0,821 + 0,4102 

2(0,821 + 0,410)
= 166 мм.

z = 190 1 —
Ч? - 

= 162 мм.

'Л
Н

„ 1 . 1,5 + 0,821
5 ~ 1 + 5(0,359 + 0,749) + 190 ~ °’484 > ~ °’176’

1.0 “I- 11.5 — 5
10-0,104 ’ 190

следовательно, плечо внутренней пары сил при продолжительном 
действии нагрузок будет равно:

(33,5/190)0,821 + 0,4842 

2(0,821 + 0,484)

Приращение напряжений в растянутой арматуре от непродол
жительного действия полной нагрузки (М = Мм = 68,03 кН • м; 
z = 166 мм) вычисляем по формуле (147) [2]

А/ - P2(z - е ) 66,03 • 106 - 308-103-166 , „
а, =---------- л------------ =-------------- ---------------------------= 146 МПа>

5 Az 616-166

(esp = 0, так как усилие обжатия приложено в центре тяжести 
напрягаемой арматуры).

То же, от непродолжительного действия постоянной и длитель
ной нагрузок при М = А/, = 58,52 кН • м

58,53-Ю6 — 308-Ю3-166 
as =------------------— ■--------------- = 72 МПа.
* 616-166

То же, от продолжительного действия постоянной и длительной 
нагрузок при z = 162 мм
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58,53 • IO6 — 308 -IO3 -162 „
. as =-------------- ---------------------------= 86 МПа.

s 616-162

? I Ширину раскрытия трещин от непродолжительного действия 
полной нагрузки вычисляем по формуле (144) [21:

acrc = 6<₽/n(os/^s)20(3,5 — Ю0<<7 =

= 1 • 1 • 1(146/190 000)20(3,5 — 100 •0,0158)^14' = 0,071 мм; где 
6 = 1; Ф, = 1; для арматуры класса Ат-VI т] = 1; d = 14 мм — диа
метр продольной арматуры.

То же, от непродолжительного действия постоянной и длитель
ной нагрузок: асгс = 1 • 1 • 1(72/190 000)20(3,5 - 100 • 0,0158)^14 = 
= 0,035мм.

То же, от продолжительного действия постоянной и длительной 
нагрузок:
асгс = 1 • 1,36 • 1(86/190 000)20(3,5 - 100 • 0,0158)^L4 = 0,057 мм, где 
Ф, = 1,6 — 15ц = 1,6 — 15 • 0,0158 = 1,36 (для тяжелого бетона).

Ширина непродолжительного раскрытия трещин будет рав
на: асгс1 = 0,071 — 0,035 + 0,057 = 0,093 мм < [0,3 мм ]; а ши
рина продолжительного раскрытия трещин составит асгс2 = 
= 0,057 мм<[0,2 мм], следовательно, удовлетворяются требования 

к плите по трещиностойкости.
Расчет прогиба плиты выполняем с учетом раскрытия трещин 

согласно п. 4.27 [2] от действия постоянных и длительных нагрузок.
Вычисляем значение коэффициента 1|\, для чего по формуле (168) 

[2] находим коэффициент фт, принимая Mr = Mt = 58,53 кН • м, 
= «Хрг =- 1,8-791-10--------- = 0,98 <1; Ф, = 0,8; поскольку

т \Mr-Mrf\ 58,53• 106 — 44,0-106 ™

es tot/\ = 190/190 = 1 < 1,2/фй = 1,2/0,8 = 1,5, принимаем 
е, tot/h^ = 1,5; тогда по формуле (167) [2] получим

’*’* = 1,25 - <адт - (3>5 _ 1>8фт)(^/о(/Ао) = •

1 _ о,982
= 1,25 - 0,8-0,98 - (3 5 _1|8:0t98)L5 = 0,45 < 1.

Принимаем согласно п. 4.27 [2] v = 0,15, = 0,9. Тогда кривизна
ОТ продолжительного действия постоянной и длительной нагрузок, 
вычисляемая по формуле (160) [2], будет равна:

/П л/ Г Ъ 1 _ АА ./

58,53 ■ 106 0,45 __________________0,9__________________
190-162 190 000-616 + (0,821 + 0,484)205-190-29 000-0,15
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ПГС 4 КУРС П-47 ГР1 КОД Я(МПА) 
ШАТАЛОВ Г В I ЗАДАНИЯ ВР
СРОК СДАЧИ ИНФОРМАЦИИ!
ПО 4 ЭТАПУ ДО 2410871 160 04 ол

G (МПА) 
ВР

G (МПА) 
LOS

___/00

Р (КН) 
2

„_305

М (КН М) 
CRC

__5Й_2

А (ММ)
CRC1

_00?3

А (ММ) 
CRC2

_0_0_5_7

ПРОГИБ 
F iCM)

РИГЕЛЬ 
В Н(СМ)

_25_7_0

О КОНТР !
(КН/М) СУММА I

I

96 9 _777_1_30 ’

Обозначение контролируемых параметров дано на рис 113

ШАТАЛОВ Г В ДЛЯ РАСЧЕТА ПРОГИБА ПЛИТА РАБОТАЕТ С ТРЕЩИНАМИ

ПГС 4 КУРС П-47 ГР 1 КОД К(МПА) G (МПА) G (МПА) Р (КН) М (КН М/ А (ММ) А (ММ) ПРОГИБ РИГЕЛЬ Q РЕЗУЛЬТАТ 1
ШАТАЛОВ Г в 1 ЗАДАНИЯ ВР ВР . LOS 2 CRC CRC1 CRC2 F (СМ) В Н(СМ1 (КН/М) ОШИБОК 1
ИНФОРМАЦИЯ СТУДЕНТА 1 160 04 20 0 5 54 100 00 308 00 58 20 0 093 0 057 2 60 25 70 96 90 1
РЕЗУЛЬТАТЫ ПРОВЕРКИ I 20 0 5 54 100 00 308 00 58 20 0 093 0 057 2 60 25 70 96 90 1

ВЫ ОТЛИЧНО ВЫПОЛНИЛИ РАСЧЕТ ПЛИТЫ ПО II ГРУППЕ ПРЕДЕЛЬНЫХ СОСТОЯНИЙ
НО ТАК КАК ВЫ ШАТАЛОВ Г В ОТСТАПИ ОТ ГРАФИКА ^0 
СТАТИЧЕСКИЙ РАСЧЕТ РИГЕЛЯ БУДЕТЕ ВЫПОЛНЯТЬ БЕЗ МОЕЙ ПОМОЩИ

в. -
____ КАФЕДРА Ж Б К ПРЕПОДАВАТЕЛЬ- ДОЦ ПЕТРОВ Н П ФАКУЛЬТЕТ ПГС 4 КУРС ГРУППА П-47 СТУДЕНТ- ШАТАЛОВ Г В

G = 18 0 МПА G = 00 МПА G - 00 МПА Р - 358 5 КН Е = 8 3 СМ М - И5 КН М G 5 5 МПА G = 07МПА
1 2 3 I OP W ВР1 ВР1

G /R =028 G = 94 МПА G = 11 МПА G = 274МПА Р = 3527 КН G - 54 МПА G = 07 МПА -
ВР1 ВР 6 6 L0S1 1 ВР ВР

G - 35 0 МПА G = 35 0 МПА G = 34 6 МПА. С - 4 4 МПА G = 69 6 МПА G =100 0 МПА Р - 308 О КН G - 9 0 МПА 
8 8 9 9 LOS2 LOS 2 ВМАХ

ФИ =100 R = 60 CM R 6 4 CM R = Ч МПА R W = 117 KHM G = 146 МПА G = 72 МПА G = 86 МПА
INF ВТР ВТР PL SI S2_ _ S3

ФИ = 0 990 ПСИ - 0 450 \1/R) = О 378Е 04 1/CM (1/R) = 01Q7E-04 1/СМ ~ ’
М S 3 4

Рис. 1.17. К автоматизированному расчету плиты с овальными пустотами по предельным состояниям второй группы 
а — заполненный контрольный талон; б — результаты диалога с ЭВМ для студента; в информация для преподавателя



f3 = Ш QmZj = 8,78 • IO-6 ^57752 = 30,5 мм >/„ = 29,2 мм.

V )з

Поскольку вычисленное приближенное значение прогиба пре
вышает предельное, то определим его более точно с учетом выгиба 
плиты вследствие усадки и ползучести бетона от усилия предвари
тельного обжатия согласно формуле (158) [2]:

8;, —е» 4,16-10~4 — 2,13 • 10~4

Ло - 190
1,07-10—6 мм'1,

где е4 = (о6 4- о8 + о,) / Es = (9,4 + 35 + 34,6) / 190 000 = 
= 4,16-10-4; еь = (</6 + п'8 + О^)/Е, = (1,1 + 35 + 4,4)/190 000 = 
= 2,13 • 10-4.

Тогда выгиб от усадки и ползучести бетона будет равен
/4 = | — | = 1,07 • 1О'^57752 = 4,5 мм, а уточненная величина

\ /4
прогиба плиты f = f3— f4 = 30,5 — 4,5 = 26 мм < /и = 29,2 мм, сле
довательно, удовлетворяются требования и по деформациям.

Для диалога с ЭВМ необходимо еще назначить геометрические 
размеры сечения ригеля и определить нагрузку на него (см. п. 
1.2.4).

Заполненный контрольный талон по примеру расчета плиты с 
овальными пустотами и результаты диалога при выполнении расчета 
после срока даны на рис. 1.17, а соответствующая схема армирования 
приведена на рис. 1.18.

1.2.3. Плита с круглыми пустотами

Данные для проектирования, напечатанные ЭВМ:
ШАГ КОЛОНН В ПРОДОЛЬНОМ НАПРАВЛЕНИИ, М . . 6.00
ВРЕМ. HOPMAT. НАГР. НА ПЕРЕКРЫТИЕ, КН/М2 . . . 5.00

' ПОСТ. HOPMAT. НАГР. ОТ МАССЫ ПОЛА, КН/М2 . . . 0.80

КЛАСС БЕТОНА ДЛЯ СБОРНЫХ КОНСТРУКЦИЙ ... В35

КЛАСС ПРЕДВ. НАПРЯГАЕМОЙ АРМАТУРЫ ................... ВР-11

СПОСОБ НАТЯЖЕНИЯ АРМАТУРЫ НА УПОРЫ .... ЭЛ. ТЕРМ.

УСЛОВИЯ ТВЕРДЕНИЯ БЕТОНА ................................................. ТЕПЛ. ОБР. •

ТИП ПЛИТЫ ПЕРЕКРЫТИЯ ................................................ <КРУГ.> j
ВИД БЕТОНА ДЛЯ ПЛИТЫ ............................................................ ЛЕГКИЙ

ВЛАЖНОСТЬ ОКРУЖАЮЩЕЙ СРЕДЫ , . . ....................... 50 %

КЛАСС ОТВЕТСТВЕННОСТИ ЗДАНИЯ .................................. 11
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Решение. По результатам компоновки конструктивной схемы 
перекрытия принята номинальная ширина плиты 2200 мм. Поскольку 
в задании нет указаний о марке легкого бетона по плотности, прини
маем марку D1800 на плотном заполнителе. Расчетный пролет плиты 
при опирании на ригель поверху l0 = I — b/1= 6000 — 250/2 = 
= 5875 мм = 5,875 м.

Подсчет нагрузок на 1 м2 перекрытия приведен в табл. 1.4.

Таблица 1.4. Нагрузки на 1 м2 перекрытия

Вид нагрузки
' А---

Нормативная нагрузка, кН/м Коэффициент 
надежности по 

нагрузке

Расчетная на* 
грузка, kH/mz

Постоянная: 
от массы плиты с круглыми 
пустотами ’
(б = 0,12 м, С= 19,9 кН/м3) 0,12- 19,9 = 2,39 1,1 2,63

от массы пола (по заданию) 
________________________________ 0,80 1,2 0,96
Итого 3,19

— 3,59
Временная (по заданию) 5,00 1,2 6,00
В том числе: 
длительная 3,50 1,2 4,20
кратковременная______________ 1,50 1,2 1,80

Всего 8,19 — 9,59

В том числе постоянная и дли
тельная 6,69 — —

Расчетные нагрузки на 1 м длины при ширине плиты 2,2 м, с 
учетом коэффициента надежности по назначению здания = 0,95 
(класс ответственности здания II):

для расчетов по первой группе предельных состояний
q = 9,59 -2,2 • 0,95 = 20,04 кН/м;
для расчетов по второй группе предельных состояний
полная qtot = 8,19-2,2-0,95 = 17,12 кН/м;
длительная qt = 6,69-2,2-0,95 = 14 кН/м.
Расчетные усилия: для расчетов по первой группе предельных 

состояний М = qty% = 20,04 • 5,8752/8 = 86,45 кН • м; 
Q — ^о/2 = 20,04 • 5,875/2 = 58,86 кН; для расчетов по второй груп
пе предельных состояний Mtot = qtot%/8 = 17,12 • 5,8752/8 = 73,86 
кН • м, М, = ^/8 = 14,0 • 5,8752/8 = 60,4 кН • м.

Назначаем геометрические размеры поперечного сечения плиты 
(рис. 1.19, а). Согласно табл. 8 [2] не требуется корректировать задан
ный класс бетона В35.

Нормативные и расчетные характеристики легкого бетона клас-
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са В35, марка по плотности D1800 на плотном заполнителе, тверде
ющего в условиях тепловой обработки при атмосферном давлении, 
Ти = (для влажности 50 %): Rbn = Rbser — 25,5 МПа; 
Rb = 19,5• 0,9 = 17,55 МПа; Rbtn = Rbt se'r= 1,95 МПа; 
Rbt = 1,3 • 0,9 = 1,17 МПа; Eb = 20 500 МПа.

Нормативные и расчетные характеристики напрягаемой армату
ры класса Вр-П диаметром 7 мм: Rsn = Rs ser= 1100 МПа; Rs = 915 
МПа; Es = 200 000 МПа.

Назначаем величину предварительного напряжения арматуры 
ojp = 1000 МПа. Проверяем условие (1) [2] при
р = 0,05crsp = 0,05 • 1000 = 50 МПа (для механического способа натя
жения проволочной арматуры, независимо от задания). Так как 
asp + р = 1000 + 50 = 1050 МПа < /?sser=1100 МПа и 
osp — р = 1000 — 50 = 950 МПа > 0,3fls ser =’ 0,3 -1100 = 330 МПа, 
следовательно, условие (1) выполняется.

Предварительное напряжение при благоприятном влиянии с уче
том точности натяжения арматуры будет равно 
о (1 — Ау ) = 1000(1 — 0,1) = 900 МПа, где Ау =0,1 согласно п. 
1.27 [2].

Расчет плиты по предельным состояниям первой группы. Расчет 
прочности плиты по сечению, нормальному к продольной оси, 
М = 86,45 кН-м. Сечение тавровое (рис. 1.19, б) с полкой в сжатой 
зоне. Согласно п. 3.16 [2] при hf/h = 31/220 = 0,14>0,1 расчетная 
ширина полки bf — 2160 мм. й0 = h — а — 220 — 30 = 190 мм.

Проверим условие (44) [4]: Rbb'^ha — 0,5//) = 17,55- 2160Х 
Х31(190 — 0,5 • 31)=205 • 106 Н • мм = 205 кН - м > М =86,45 кНм, 
т. е. граница сжатой зоны проходит в полке и расчет производим как 
для прямоугольного сечения шириной b = bf= 2160 мм согласно п. 
3.11 [4].

Определим значение аж = М / (Rbbh§ = 86,45 • 106 / (17,55Х 
Х2160-1902) = 0,063; по ат, пользуясь приложением IV, находим 
£ = 0,065 и £ = 0,967.

Вычислим относительную граничную высоту сжатой зоны по 
формулам п. 3.12 [2]. Находим характеристику сжатой зоны бетона 
со = а — 0,008Rb = 0,8 — 0,008 • 17,55 = 0,660, где а = 0,8 для лег
кого бетона. Тогда

где osR = Rs 400 — asp = 915 + 400 — 630 = 685 МПа (пред
варительное напряжение принято с учетом полных потерь 
asp = 0,7 • 900 = 630 МПа); <jsR = 500 МПа при ув<1,0.
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Так как £ = 0,063<0,5£л = 0,5 • 0,426 = 0,213, то, согласно п. 3.7 
[4], коэффициент условий работы, учитывающий сопротивление на
прягаемой арматуры выше условного предела текучести можно при
нимать равным ys6 = т] — 1,15.

Вычислим требуемую площадь сечения растянутой напрягаемой 
арматуры: Asp = M/l^R,^) = 86,45 • 106/( 1,15 • 915 • 9,967 • 190) = 
= 447 мм2. Принимаем 120 7 Вр-П (Asp = 462 мм2).

Проверка прочности плиты по наклонным сечениям к продольной 
оси, <2тах=58,86 кН, ^=£=20,04 кН/м.

Поскольку п. 5.26 [2] допускает не устанавливать попереч
ную арматуру в многопустотных плитах, выполним проверку 
прочности сечения плиты на действие поперечной силы при 
отсутствии поперечной арматуры согласно п. 3.32 [2] или п. 
3.30 [4].

Проверим условие (92) [4]: 2,5Rbtbhn = 2,5-1,17-411 • 190 = 
= 228,4 • 103 Н = 228,4 кН > gmax=58,86 кН, т. е. условие выполня
ется.

Проверим условие (93) [4], принимая упрощенно Qbl = и 
с«2,5Л0 = 2,5-0,19=0,475 м.

Находим усилие обжатия от растянутой продольной арматуры 
Р = 0,7ospAjp = 0,7 • 1000 • 462 = 323,4 • 103 Н=323,4 кН.

Вычисляем <рп = 0,lP/(Rblbho) = 0,1 -323,4-103/(1,17-411Х 
X190) = 0,354 < 0,5. Согласно [2, с. 39] <рм = 0,4, тогда

= <Ря(1 + -ЛА = 0,4(1 + 0,354)1,17 -411-190 = 49,5 • 103 
Н=49,5 кН; Qbl = = 49,5 кН.

Так как Q =Qmax — q.c = 58,86 — 20,04 • 0,475 = 49,3 кН < 
< Qbl = 49,5 кН, следовательно, для прочности наклонных сечений 
по расчету арматуры не требуется.

Теперь следует заполнить контрольный талон для диалога с ЭВМ, 
как показано на рис. 1.20 к данному примеру расчета.

При Вашей успешной работе ЭВМ поручено вычислить за Вас 
геометрические характеристики приведенного сечения плиты и рас
четные коэффициенты.

Расчет плиты по предельным состояниям второй группы. Соглас
но табл. 2 [2], пустотная плита, эксплуатируемая в закрытом поме
щении и армированная напрягаемой арматурой класса Вр-П диамет
ром 7 мм, должна удовлетворять 3-й категории требований по трещи- 
ностойкости, т. е. допускается непродолжителное раскрытие трещин 
шириной астс1 = 0,3 мм и продолжительное — асгЛ = 0,2 мм. Прогиб 
плиты от действия постоянной и длительной нагрузок не должен 
превышать /и=29,6 м (см. [8, табл. 19]).. - ' ’ г
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Геометрические характеристики приведенного сечения, рассчи
танные ЭВМ, имеют следующие значения.

Площадь приведенного сечения And — ARED = 2545 см2 = 
= 2545 • 102 мм2. Расстояние от нижней грани до центра тяжести 
приведенного сечения у0 = Уо=1О,9 см=109 мм.

Момент инерции приведенного сечения Ired = IRED = 
= 156060 см4 = 1561 • 106 мм4. Момент сопротивления приведенного 
сечения по нижней зоне W'^d — 1KRED = 14 372 см3 = 14 372-103 мм3, 
тоже по верхней зоне Ws“§ = = 14 007 см3 = 14 007 • 103 мм3.

Упругопластический момент сопротивления по растянутой зоне 
= WPL = 21 558 мм3 = 21 558-103 мм3, то же для растянутой 

зоны в стадии изготовления и монтажа И^р + 1КрЕ=21 010 мм3= 
= 21 010 103мм3.

Плечо внутренней пары сил при непродолжительном действии 
нагрузок z=Z=16,8 см=168 мм, то же при продолжительном дейст
вии нагрузок z=Zl=16,4 см=164 мм.

Относительная высота сжатой зоны при продолжительном дей
ствии нагрузок £ = КСИь=0,377. Суммарная ширина ребер приве- 
денноого сечения при расчете по второй группе предельных состоя
ний Z>=BRED=58,6 см=586 мм, а коэффициент <pf = ФИр=0,544.

Определим первые потери предварительного напряжения арма
туры по поз. 1 — 6 табл. 5 [2].

Потери от релаксации напряжений в арматуре

о, = ( 0,22-^- - 0,1) <т = ( 0,22^ - 0,1) 1000=100 МПа; 
7?J>ser ’₽ ПОО

потери от температурного перепада о2 = 1,25 • 65=81,25 МПа;
потери от деформации анкеров в виде инвентарных зажимов 

о3 = (Д///)£=(2,3/7000)200000=65,7 МПа, где /=6000+1000=7000 
мм, М = 1,25 + 0,15г/ = 1,25 + 0,15 • 7=2,3 мм.

потери о4 и о5 отсутствуют.
Таким образом, усилие обжатия Р, с учетом потерь по поз. 1 — 

5 табл. 5 [2] равно Р] = (oJp — о1 — о2 — o3)Asp=(1000 — 100 — 81,25 — 
65,7)462=347,9 • 103Н=347,9 кН. Точка приложения усилия Р, совпадает 
с центром тяжести сечения напрягаемой арматуры, поэтому 
еор = у0 — а=109 — 30=79 мм.

Определим потери от быстронатекающей ползучести бетона, 
для чего вычислим напряжения в бетоне в середине пролета от 
действия силы Р, и изгибащего момента Mw от собственной массы 
плиты. Нагрузка от собственной массы плиты (см. табл. 1.4) 
равна qw = 2,39 • 2,2=5,26 кН/м, тогда Mw = tf^/8 = 5,26X 
Х5,8752/8 = 22,7 кНм.
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Напряжение аЬр на уровне растянутой арматуры (т. е. при 
у = еор=79 м) будет , , ( А_ (

Р1 (р1еор~ Mw)y 347,9-103 (ЗНТЗ-Ю3-?» ^ 22,7> 10^)79
аЬр~ЛгеЛ+ Ired 2545-102 1561-10*

= 1,61 МПа. '• «

Напряжение аЬр на уровне крайнего сжатого волокна (т. е. при 
y=h — уо=22О — 109= 111 мм) '

, 347,9-103 (347,9 ■ 103-79 — 22,7 ■ 106)111
а. =------------- х-------------------------------------г-----------------=1,02 МПа. 5 ~

Ьр 2545-102 1561-Ю6 «

Назначаем передаточную прочность бетона Rbp=20 МПа 
(P^ser= 15 МПа, =1,4 МПа), удовлетворяющую требованиям 
п. 2.6 [2].

Потери от быстронатекающей ползучести бетона будут равны: 
на уровне растянутой арматуры а = 0,25 + 0,025Rbp = 

= 0,25 + 0,025 • 20 = 0,75 < 0,8; поскольку abp / Rbp = 1,61/20 = 
=0,08 < а=0,75, то <т6 = 40 • 0,85(аЬр/Rbp) = 40 • 0,85Х(1,61/20)= 
=2,73 МПа (здесь коэффициент 0,85 учитывает тепловую обработку 
при твердении бетона);

на уровне крайнего сжатого волокна о/ = 40 • 0,85 X 
Х(1,02/20)= 1,74 МПа.

Первые потери oZosl = + о2 + а3 + о6= 100+81,25+65,7+
+2,73=249,7 МПа, тогда усилие обжатия с учетом первых потерь 
Pz = (Ojp — closl)Asp = (1000 — 249,7)462 = 346,6 • 103Н=346,6 кН.

Определим максимальное сжимающее напряжение в бетоне от 
действия силы Pz без учета собственной массы, принимая у=у0= 109 

Р1 , Р1еорУ 346,6-Ю3 , 346,6-103-79-109 „ „„ „
мм, <к„ = -— + —■ = — ------ г +-------------- т-----=3,29 МПа. По-

р Azed ‘zed 2545-102 1561-IO6

скольку ubp/Rbp = 3,29/20 = 0,16 < 0,95, требования п. 1.29 [2] удов
летворяются.

Определим вторые потери предварительного напряжения арма
туры по поз. 8 и 9 табл. 5 [2].

Потери от усадки легкого бетона о8 = сг8'=45 МПа.
Напряжение в бетоне от действия силы Р} и изгибающего момен

та Mw будут равны: о4р= 1,60 МПа; о4р= 1,03 МПа.
Так как аЬр / Rbp <0,75 и о'р / Rbp <0,75, то о, = 

= 150 a (abp / Rbp) = 150 • 0,85 (1,6 / 20) =10,2 МПа; о/ = 150 X 
Х0,85(1,03/20)=6,57 МПа.

Тогда вторые потери будут oZos2 = о8 + а9=45+10,2=55,2 МПа.
Суммарные потери alos = alosl + oZos2=249,7+55,2=304,9 

МПа >100 МПа, поэтому согласно п. 1.25 [2] потери не увеличиваем.
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Усилие обжатия с учетом суммарных потерь будет равно Рг = 
= (°sP — CfoXpHWOO — 304,9)462=321,1 • 103Н=321,2 кН.

Проверку образования трещин в плите выполняем по формулам 
п. 4.5 [2] для выяснения необходимости расчета по ширине раскрытия 
трещин и выявления случая расчета по деформациям.

При действии внешней нагрузки в стадии эксплуатации 
л Р2максимальное напряжение в сжатом бетоне равно аь = -— +

Ared
, Мм - Р2еор 321,1 -103 , 73,86 • 106 — 321,1 • 103 • 79 , .
+ 2545 • 102 + 14007 • 103 ’ а’

тогда ср = 1,6 — ser= 1,6 — 4,72/25,5 = 1,41 > 1, принимаем 
Ф = 1, a rsup = Ф«/ЛК(,) = 1(14 372-103) / (2545 -102)=56,5 мм.

Так как при действии усилия обжатия Pt в стадии изготовления 
минимальное напряжение в бетоне (в верхней зоне), равное 
pi pieop~Mw 346,6-Ю3 346,6 ■ 103-79 — 22,7 ■ 106 ,

-— —----к---------=---------- г —------------------- ---------= 1,03 МПа > 0,
Azed 2545-102 14 007-103

т. e. будет сжимающим, следовательно верхние начальные трещины 
не образуются. (Пример полного расчета по образованию верхних 
трещин приведен в п. 1.2.1).

Согласно п. 4.5 [2], принимаем Мг = Мм = 73,86 кН • м; Мгр = 
=Р2 (еор+%,)=321,1 • 103 (79+56,5)=43,5 • 106 Н • мм = 43,5 кН • м; 
Мт = Rbt,ser + Мгр = 1,95 • 21 558 • 103 + 43,5 • 106 = 85,5 X 
X 106 Н • мм = 85,5 кН • м.

Так как Мсгс = 85,5 кН • м > Мг = 73,86 кН • м, то трещины в 
нижней зоне не образуются, т. е. не требуется расчет ширины раскры
тия трещин. (Примеры расчета ширины раскрытия трещин, если они 
образуются, приведены в пп. 1.2.1 и 1.2.2).

Расчет прогиба плиты выполняем согласно пп. 4.24, 4.25 [2] при 
условии отсутствия трещин в растянутой зоне бетона.

Находим кривизну от действия постоянной и длительной нагру
зок (М = М; = 60,4 кН • м, фм = 0,85, фи=2).

(IX м<₽и 60,4 106- 2 _6

(г) 2 4>n^i/Kd 0,85 • 20 500 • 1561 • 106

Прогиб плиты без учета выгиба от усадки и ползучести бв&она 
При предварительном обжатии будет равен *

/ = QmZg = 44,10—6(5/48)58752=16 мм=1,6см</и=2,96 см.

V /2

Если окажется превышение расчетного прогиба против допуска
емого, то рекомендуется выполнять расчет с учетом выгиба от усадки 
и ползучести бетона, как это показано ниже.

J
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Рис. 1.22. Армирование плиты с круглыми пустотами
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Для учета выгиба плиты вычисляем:
кривизну, обусловленную выгибом плиты от кратковременного 

действия усилия обжатия Р=Р2=321,1 кН.
/П Реор 321,1-103-79 „ .

\rj3 Wb^tJred ’ 0,85-20 500-1561 • 10°

кривизну, обусловленную выгибом плиты вследствие усадки и 
ползучести бетона от усилия обжатия,

/1\ ЕЬ~еЬ 2,896 ■ 10 -4 — 2,665-10 -4 6 .
г = ~т = -----------= °’121 •10 мм >Ло 190

где еь = (о6 + о8 + о9) / Es = (2,73 + 45 + 10,2) / 200 000 = 
=2,896 • 10-4; e/=(o6,+<j8/+cr9,)/Es = (1,74 + 45 + 6,57)/200 000= 
= 2,665 • IO4.

„ /1Так как сумма = 0,932 • 10-6 + 0,121 • 10”6 =
I г 3 \ /4

= 1,053 • 10 ‘ мм 1 < —=2 • 0,932 • 10~6 = 1,864 • 10~s мм-1, j 
^blPJred J

ZU /11 . ,то принимаем I—I + {- = 1,864-10“6 мм*. 
V/3 V/4

Выгиб плиты от усадки и ползучести бетона при предварительном 
обжатии составит + [-] 

/3 \ /4_
ветственно величина прогиба будет равна:

/= 16 — 8=8 мм=0,8 см «/ц=2,96 см.

Cm/§= 1,864 •10“6(1/8)58752=8 ММ, COOT--

Для диалога с ЭВМ необходимо еще назначить геометриче
ские размеры сечения ригеля и определить на него нагруз-ку, 
как это показано в п. 1.2.4. Заполненный контрольный талон к 
данному примеру расчета и результаты диалога приведены на 
рис. 1.21, а на рис. 1.22 показана схема армирования плиты.

1.2.4. Неразрезной ригель

Методические указания. Неразрезной ригель многопролетного 
перекрытия представляет собой элемент рамной конструкции. При 
свободном опирании концов ригеля на наружные стены и равных 
пролетах ригель можно рассматривать как неразрезную балку. При 
этом возможен учет пластических деформаций, приводящих к пере
распределению и выравниванию изгибающих моментов между от
дельными сечениями.
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Рис. 1.23. К ручному построению огибающей эпюры изгибающих моментов 
а — для 3-пролетного ригеля; б — для 4-пролетного ригеля

Если проект выполняется в режиме диалога с ЭВМ, то необхо- 
( димо удовлетворить следующие требования: вид бетона для ригеля 
всегда тяжелый; класс бетона и продольной рабочей арматуры при
нимается в соответствии с индивидуальным заданием для сборных 
конструкций; класс поперечной арматуры должен быть A-I; геомет
рические размеры попереченого сечения ригеля для подбора армату
ры должны приниматься уточненными ЭВМ; при необходимости рас- 

। чета огибающих эпюр ригеля вручную, методика построения эпюр 
1 должна соответствовать рис. 1.23; при построении огибающих эпюр, 

рассчитанных ЭВМ, руководствоваться рис. 1.24; допускается два 
варианта схем армирования ригеля согласно рис. 1.24, бив.

Методику проектирования крайнего пролета ригеля рассмотрим 
на примере со следующими исходными данными, напечатанными 
ЭВМ:

ШАГ КОЛОНН В ПРОДОЛЬНОМ НАПРАВЛЕНИИ, М .. , 6.00 ,

ШАГ КОЛОНН В ПОПЕРЕЧНОМ НАПРАВЛЕНИИ, М . . 7.00

ЧИСЛО ПРОЛЕТОВ В ПОПЕРЕЧНОМ НАПРАВЛЕНИИ . 4
л

ВРЕМ. HOPMAT. НАГР. НА ПЕРЕКРЫТИЕ, КН/М2 .... 5.00

ПОСТ. HOPMAT. НАГР. ОТ МАССЫ ПОЛА, КН/М2 . . . 0.80

КЛАСС БЕТОНА ДЛЯ СБОРНЫХ КОНСТРУКЦИЙ .... , В35 „

л КЛАСС АРМ-РЫ СБОРНЫХ НЕНАПР. КОНСТРУКЦИЙ А-111 '

ТИП ПЛИТЫ ПЕРЕКРЫТИЯ.............................................................. " <КРУГ5!
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ВИД БЕТОНА ДЛЯ ПЛИТЫ............................................................... ЛЕГКИЙ

ВЛАЖНОСТЬ ОКРУЖАЮЩЕЙ СРЕДЫ ................................. 60 %

КЛАСС ОТВЕТСТВЕННОСТИ ЗДАНИЯ ................................. 11

Решение. Назначаем предварительные размеры поперечного се
чения ригеля. Высота сечения А=(1/10... 1/12)/=(1/10... 
1/12)7000=600 мм. Ширина сечения ригеля 6=(0,3 ... 0,4)6=250 мм.

Вычисляем расчетную нагрузку на 1 м длины ригеля. Нагрузка на 
ригеле от многопустотных плит считается равномерно распределен
ной. Ширина грузовой полосы на ригель равна шагу колонн в про
дольном направлении здания 6 м. Подсчет нагрузок на 1 м2 перекры
тия приведен в примере расчета плиты с круглыми пустотами в табл. 
1.4.

Постоянная нагрузка на ригель будет равна:
от перекрытия (с учетом коэффициента надежности по назначе

нию здания уп = 0,95) 3,59-6,0-0,95=20,46 кН/м;
от веса ригеля (сечение 0,25X0,6 м, плотность железобетона 

q = 25 кН/м3, с учетом коэффициентов надежности 
yf = 1,1 и уп = 0,95), 0,25 • 0,60 • 25 • 1,1 • 0,95 =3,92 кН/м. Итого: 
«=20,46+3,92=24,38 кН/м.

Временная нагрузка (с учетом уп = 0,95) v = 6,0 ■ 0,95 =34,2 кН/м.
Полная нагрузка <7=«+v=24,38+34,2=58,6 кН/м.
В результате диалога с ЭВМ (см. рис. 1.21) получены уточненные 

размеры сечения ригеля 6=250 мм, h=550 мм и ординаты огибающих 
эпюр М и Q.

Характеристики бетона и арматуры для ригеля. Бетон тяжелый, 
класса В35, уи=0.9 (при влажности 60 %), Rb = 19,5 • 0,9=17,55 МПа, 
Rbl = 1,3 • 0,9=1,17 МПа. Продольная рабочая арматура класса А-Ш, 
7?s=365 МПа. По приложению IV для элемента из бетона класса В35 
с арматурой класса А-Ш при уи=0,9 находим aR = 0,405 и |л=0,564.

Расчет прочности ригеля по сечениям, нормальным к продоль
ной оси. Принимаем схему армирования ригеля согласно рис. 1.24, в.

Сечение в пролете (рис. 1.25,а), М=265,1 кН -м, ^=550— 
60=490мм. Подбор продольной арматуры производим согласно 
п. 3.18 [3].

Вычисляем ат = M/(Rbbh^ = 265,1 • 106/(17,55 • 250-4902) = 
= 0,252 < ая=0,405, следовательно, сжатая арматура не требуется. 
По приложению IV при ат=0,252 находим £=0,852, тогда требуемую 
площадь растянутой арматуры определим по формуле 
As = M/(R,^ = 265,1 • 107(365 - 0,852 - 490) = 1740 мм2. Принима
ем 4025 А-Ш (As = 1963 мм2).

Сечение на опоре (рис. 1.25, б), М = 184,9 кН • м, /10=550 — 45 = 
3 Зак. 713
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Для контролируемых параметров Для конструирования среднего пролета

Рис. 1.24. К кодированию и расшифровке параметров неразрезного ригеля
а — эпюра арматуры; б — надопорная арматура в ригеле располагается в два ряда 
(арматура ABI кодируется положительным кодом); в — надопорная арматура в ригеле 
располагается в один ряд (арматура ABI кодируется отрицательным кодом)

= 505 мм, ап = 184,9 • 106 / (17,55 • 250 • 5052) = 0,165 < aR = 

= 0,405; £=0,909, тогда As = 184,9-106/(365-0,909-505) = 1103 мм2. 
Принимаем 2028 А-Ш (As = 1232 мм2).

Монтажную арматуру принимаем 2012 А-Ш (As = 226 мм2).
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Рис. 1,25. К подбору продольной арма
туры в ригеле
а — сечение в пролете; б — сечение на 
опоре

Рис. 1.26. К расчету прочности ригеля 
по наклонным сечениям
а — расчетное сечение у опоры; б — к 
определению Li

Расчет прочности ригеля по сечениям, наклонным к продольной 
оси, Qmax=223,8 кН, ^=^=58,6 кН/м (Н/мм).

Определим требуемую интенсивность поперечных стержней из 
арматуры класса A-I (7?w = 175 МПа, £^=210000 МПа) согласно п. 
3.33, б [3], принимая в опорном сечении Ло=512 мм (рис. 1.26, а).

По формуле (52) [3] при <pz = 0 и <рА2=2 получим
Л^=(риЯА/^= 2-1,17 • 250-5122 = 153,3-106 Н-мм = 153,3 кН-м.

Находим = 2\lMbqi = 2^153,3 58,6 = 189,6 кН. Так как 
<241/0,6 = 189,6/0,6 = 315,9 кН > Qniax=223,8 кН, то требуемую ин
тенсивность поперечных стержней определим по формуле

223,82 - 189.62 
= 4МЬ " = —4-1W ~=23 КН/М-

Поскольку (ешах - ем)/(2Л„) = (223,8 - 189,6)/(2- 0,512)= 33,4 
кН/м > <7siv=23 кН/м, то принимаем д1к=33,4 кН/м.

Проверяем условие (57) [3]: Qb min = (рм/?А,й/г0 = 0,6 • 1,17 • 250Х 
X 512 = 89,9 • 103 Н = 89,9 кН; так как qsw = 33,4 кН / м < 
< Qb шш/(2Л0) = 89,9/(2-0,512)=87,75 кН/м, то корректируем значе
ние qsw по формуле 
з*
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Qmax . Ф&2 Д /У^шах , Ф&2 f^max^

2A0 + <ри9‘ “ V J 2h0 + <pM9‘) “ [ 2h0 )

223,8 2 7/ 223,8 2 \2 ( 223,8 1,

= 77777 + пл 58,6 - V 77777 + 7758,6 _ ? 7777 = 62>5kH / м.2*0,512 0,0 v 12*0,512 0,0 I 12*0,5121

Согласно n. 5.27 [2], шаг Sj у опоры должен быть не более Л/3 = 
= 550/3 = 183 мм и 500 мм, а в пролете — З/4/i = 412 мм и 500 мм. 
Максимально допустимый шаг у опоры по п. 3.32 [2] будет равен 
«Шах = Ч>ЛМ/й»х = 1,5.1,17- 250.5127(223,8-103) = 514 мм.

Принимаем шаг поперечных стержней у опоры х, = 180 мм, а в 
пролете — s2 = 400 мм, отсюда AJW = qsЛ/Л^= 62,5-180/175 = 
=64,28 мм2; принимаем в поперечном сечении два поперечных стер
жня диаметром по 8 мм с учетом диаметра продольной арматуры (Asw = 
=101 мм2).

Таким образом, принятая интенсивность поперечных стержней у 
опоры и в пролете будет соответственно равна: 9wI = RsJ\.sw/sl = 
175-101/180 = 98,2 Н/мм; gw2 = 175-101/400 = 44,2 Н/мм.

Проверим условие (57) [3]. Так как 9wl = 98,2 Н/мм > 
> е*,т1„/(2Ло) = 87,75 Н/мм, a = 44,2 Н/мм < 24,mn/(2Ao) = 87,75 
Н/мм, то, согласно п. 3.34 [3], для вычисления 1Х (длины участка 
ригеля с интенсивностью поперечных стержней 9W1) корректируем 
значения Мь и по формулам: Мь = 2/^9sw2<p42/<pM =
=2-5122-44,2-2/0,6 = 77,2-10* Н-мм; 2^ = 2^ =
=2 • 512 • 44,2 = 45,26-10эН = 45,26 кН.

Вычисляем с01 =^Mb/qswl =д/77,2 /98,2 =0,887 м<2% = 1,02 м.
Поскольку = 58,6 Н/мм < 1,569^ — ~ 1,56-98,2 — 44,2 =

=109 Н/мм, с вычисляем по формуле
77?

С ^58,6 — (98,2 — 44,2) 4’1М’

но не более (фи/<рм)йо = (2/0,6)0,512 = 1,71 м. Принимаем с =
= 1,71 м, тогда Ц будет равно , ■>

мь/с + <7wlcm - emx + «1С
li = с —------------------------------------------------=

^swl ^s~w2

77,2/1,71 + 98,2 • 0,887 — 223,8 + 58,6 ■ 1,71 
= 1,71 ---------------------------------9872~44^-----------------------------= 1>54 “•

Тогда £<1 = ^ + 0,2 м = 1,54 + 0,2 = 1,74 м < 1/4/ = (1/4)7 =
=1,75 м.

Принимаем Lv = 1,75 м.
Проверяем прочность по наклонной полосе ригеля между на

клонными трещинами: p,w = Am/(bs) = 101/(250 • 180) = 0,0022;
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Рис. 1.27. К построению эпюры материалов ригеля
а — огибающие эпюры М и Q и эпюра продольной арматуры, б — д — расчетные 
сечения для определения изгибающих моментов по фактически принятой арМатУРе; е 
— схема армирования
а = Е,/Еь = 210 000/34 500 = 6,09; <Pwi = 1 + 5аИ„ = 1 + 
+5 • 6,09 • 0,0022 = 1,07; q>w = 1 — = 1 — 0,01 - 17,55 =*= 0.824;
тогда = 0,3-1,07-0,824-17,55-250-512 = 594,2- 103 Н =
=594,2 кН > Qmax = 223,8 кН, следовательно, прочность наклонной 
полосы обеспечена.
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Построение эпюры материалов выполняем с целью рационально
го конструирования продольной арматуры ригеля в соответствии с 
огибающей эпюрой изгибающих моментов (рис. 1.27, а).

Определяем изгибающие моменты, воспринимаемые в расчетных 
сечениях, по фактически принятой арматуре.

Сечение в пролете с продольной арматурой 20 25 А-Ш (рис. 1.27, 
б), А, = 982 мм2; х = R/Ls/(Rbb) = 365 • 982/(17,55 • 250) = 81,9 мм, 
£ = х/йо = 81,9/512=0,160 < — 0,564; тогда М = А/1/й0 —
— 0,5х) = 365 • 982(512 — 0,5 • 81,9)= 168,8 • 106 Н • мм = 168,8 кН • м. 
Сечение в пролете с продольной арматурой 4025 А-Ш (рис. 1.27, в), 
As = 1963 мм2; х = 365-1963/(17,55-250) = 163,8 мм, 
g = 163,8/487 = 0,336 < = 0,564; тогда М = 365-1963(487 —
—0,5 • 163,8) = 290,3 • 106 Н • мм = 290,3 кН • м.

Сечение в пролете с арматурой в верхней зоне 2012 А-Ш (рис. 
1.27, г), As = 226 мм2; х = 365-226/(17,55-250) = 18,8 мм; М = 
=365 • 226(508 — 0,5-18,8) = 40,9 • 106 Н • мм = 40,9 кН • м.

Сечение у опоры с арматурой в верхней зоне 2028 А-Ш (рис. 
1.27, д), А, = 1232 мм2; х = 365-1232/(17,55-250) = 102,8 мм, 
= 102,8/508 = 0,202 < = 0,564; тогда М = 365 • 1232 • (508 —

—0,5 • 102,8) = 205,3 • 106 Н • мм = 205,3 кН • м.
Пользуясь полученными значениями изгибающих моментов, гра

фическим способом находим точки теоретического обрыва стержней 
и соответствующие им значения поперечных сил (рис. 1.27, а).

Вычисляем необходимую длину анкеровки обрываемых стержней 
для обеспечения прочности наклонных сечений на действие изгиба
ющих моментов в соответствии с п. 3.46 [3].

Для нижней арматуры по эпюре Q графическим способом находим 
поперечную силу в точке теоретического обрыва стержней диамет
ром 25 мм Q = 105 кН, тогда требуемая длина анкеровки будет равна 
w1 = Q/(2qsw) + 5d = 105 • 103/(2 • 98,2) + 5 • 25 = 659,6 мм = 66 
см.

Для верхней арматуры у опоры диаметром 28 мм при Q — 66,8 кН 
соответственно получим wb = 66,8 • 103/(2 • 98,2) -)- 5 • 28 = 480 мм = 
48 см.

Чтобы получить в награду результаты расчета и конструирования 
второго пролета ригеля, разумеется, при успешной самостоятельной работе, 
необходимо заполнить соответствующий контрольный талон, как это пока
зано на рис. 1.28. При заполнении контрольного талона и расшифровке 
результирующей информации Вам следует руководствоваться рис. 1.24.

Если вдруг возникнет необходимость проектировать самостоя
тельно и второй пролет ригеля, то теперь Вам это сделать легче, так 
как методику проектирования вы, надеюсь, освоили.

Для помощи в оформлении графической части проекта на рис. 1.29 
приведена схема армирования ригеля к рассмотренному примеру.
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1.3. Сборная железобетонная колонна 
и центрально нагруженный фундамент под колонну

Прежде чем приступить к выполнению индивидуального зада
ния, как и раньше, рекомендую Вам изучить разделы § IV.I, § IV.2, 
§ ХП.2 [I] и быть готовым ответить на следующие вопросы:

Как определяется нагрузка на колонну среднего ряда в многоэтажном здании? 
Какие усилия возникают в сечениях колонн многоэтажных зданий?
В каких случаях допускается расчет колонны с учетом случайных эксцентрисите

тов?
Каково назначение и особенности конструирования поперечной арматуры в ко

лоннах?
Каковы основные типы фундаментов, применяемых в строительной практике?
В чем особенности конструкций сборных и монолитных отдельно стоящих фунда

ментов под колонны?
Каков общий порядок расчета фундамента под колонну?
В чем заключаются особенности расчета основания и тела отдельно стоящих 

центрально нагруженных фундаментов?
Изложенные ниже примеры расчета колонны и фундамента помогут Вам при 

выполнении индивидуального задания.
Методические указания. В режиме диалога с ЭВМ проектируется 

средняя колонна первого этажа. Осевая нагрузка на колонну должна 
вычисляться с учетом следующих особенностей: грузовая площадь для 
средней колонны принимается равной произведению шага колонн в 
продольном и поперечном направлениях здания; постоянная и времен
ная нагрузка от междуэтажных перекрытий берется из расчета плиты 
перекрытия; постоянная расчетная нагрузка от веса плит покрытия и 
кровли без учета коэффициента ул должна быть равна 5 кН/м2; снеговая 
нагрузка должна соответствовать заданному району строительства; 
нагрузка от веса ригелей и колонны вычисляется по фактически приня
тым размерам поперечных сечений; высота этажа и количество этажей 
должны соответствовать индивидуальному заданию.

Классы бетона и продольной арматуры колонны принимаются 
по заданию для сборных ненапрягаемых конструкций. Поперечная 
арматура может конструироваться из класса Вр-I или A-I.

Расчет прочности колонны выполняется на действие продольной 
силы со случайным эксцентриситетом.

Фундамент под колонну проектируется с учетом заданных вели
чин глубины заложения и условного расчетного сопротивления грун
та при действии осевого усилия в рассчитываемой колонне первого 
этажа. Нормативное усилие для определения размеров подошвы 
фундамента определяется делением расчетного усилия в колонне на 
среднее значение коэффициента надежности по нагрузке 1,15. 
Классы бетона и арматуры для фундамента принимаются по индиви
дуальному заданию.

Размеры фундамента в плане и по высоте не ограничиваются 
условиями унификации.
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Коэффициент уьг должен соответствовать заданной влажности 
окружающей среды.

В примерах проектирования колонны и фундамента воспользу
емся исходными данными из расчета неразрезного ригеля (см. п. 1.2.4) 
со следующим дополнением из индивидуального задания:

ВЫСОТА ЭТАЖА, М.................................................................................. 4,80
КОЛИЧЕСТВО ЭТАЖЕЙ ................................................................... 4

КЛАСС БЕТОНА МОНОЛ. КОНСТР. И ФУНДАМЕНТА . В15

КЛАСС АРМ-РЫ МОНОЛ. КОНСТР. И ФУНДАМЕНТА . A-111
ГЛУБИНА ЗАЛОЖЕНИЯ ФУНДАМЕНТА, М............................. 1,50

УСЛ. РАСЧЕТНОЕ СОПРОТИВЛЕНИЕ ГРУНТА, МПА . . 0,30
РАЙОН СТРОИТЕЛЬСТВА ............................................................... САМАРА

Решение. Определим нагрузку на колонну с грузовой площади, 
соответствующей заданной сетке колонн 7X6 = 42 м2 и коэффици
ентом надежности по назначению здания уп = 0,95.

Постоянная нагрузка от конструкций одного этажа:
от перекрытия (см. табл. 1.4) 3,59-42-0,95 = 143,2 кН;
от собственного веса ригеля сечением 0,25X0,55 м длиной 7 м 

при плотности железобетона q = 25 кН/м3 и yf= 1,1 будет равна 
0,25-0,55-7-25-1,1 -0,95 = 25,1 кН;

от собственного веса колонны сечением 0,3X0,3 м при высоте 
этажа 4,8 м составит 0,3 • 0,3 • 4,8 • 25 • 1,1 • 0,95 = 11,3 кН.

Итого: 143,2 + 25,1 + 11,3= 179,6 кН.
Временная нагрузка от перекрытия одного этажа (см. табл. 1.4) 

6-42-0,95 = 239,4 кН, в том числе длительная — 4,2-42-0,95 = 
= 167,6 кН.

Постоянная нагрузка от покрытия при нагрузке от кровли и плит 
5 кН/м2 составит 5-42-0,95 = 199,5 кН, то же с учетом нагрузки от 
ригеля и колонны верхнего этажа 199,5 + 25,1 + 11,3 = 235,9 кН.

Временная нагрузка от снега для г. Самары (IV снеговой район, 
$ = 1,5 кН/м2) при коэффициенте надежности по нагрузке у/= 1,4 
будет равна 1,5-1,4-42-0,95 = 83,8 кН, в том числе длительная со
ставляющая — 0,5 • 83,8 = 41,9 кН.

Таким образом, суммарная (максимальная) величина продольной 
силы в колонне первого этажа (при заданном количестве этажей — 4) 
будет составлять N = (179,6 + 239,4X4 — 1) + 235,9 + 83,8 = 1577 
кН; в том числе длительно действующая Nt=( 179,6 + 167,6)(4— 1)+ 
+ 235,9 + 41,9 = 1319 кН.

Характеристики бетона и арматуры для колонны. Бетон тяжелый 
класса В35, Rb = 17,55 МПа при = 0,9. Продольная рабочая арма
тура класса А-Ш, Rsc — 365 МПа. . , , , t
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Расчет прочности сечения колонны выполняем по формулам п. 
'.64 [3] на действие продольной силы со случайным эксцентрисите- 
ом, поскольку класс тяжелого бетона ниже В40, а 10 = 4800 мм < 
<20/i = 20-300 = 6000 мм.

Принимая предварительно коэффициент ф = 0,8 вычисляем тре- 
>уемую площадь сечения продольной арматуры по формуле (119) [3]:

.___ N _лкь
S’‘Ot

1577 • 103

0,8 • 365
— 300 ■ 300

17,55 
365

= 1074 мм2.

м А

Принимаем 4018 А-Ш (Asм = 1018 мм2).
Выполним проверку прочности сечения колонны с учетом пло

щади сечения фактически принятой арматуры.
При Nt/N = 1319/1577 = 0,84; l0/h = 4800/300 = 16 и а = 40 

мм <0,15/1 = 45 мм по приложению IV находим ф6 = 0,78 и 
ф,» = °-846-

Так как as = R^A^Rfi) = 365-1018/(17,55-300-300) =0,235, 
то ф = ср4 + 2(ф5/1 — ф(,)И'8 = 0,78 + 2(0,846 — 0,78)0,235 = 0,811 < ф5б 
= =0,846. Тогда фактическая несущая способность расчетного сечения 
колонны будет равна Nu = ф(Яу4 + R^^) =0,811(17,55-300-300 + 
+365-1018) = 1582-103 Н = 1582 кН > N = 1577 кН, следовательно, 
прочность колонны обеспечена. Так же удовлетворяются требования 
п. 5.16 [2] по минимальному армированию, поскольку

н(%) = ^100 % = ;Jn+nn~100 % = 143 % > °’4 *при 1о/^55)- 
/1 JvU • JvV

Поперечную арматуру в колонне конструируем в соответствии 
с требованиями п. 5.22 [2] из арматуры класса Вр-I диаметром 5 мм, 
устанавливаемую с шагом s = 350 мм < 20</ = 20-18 = 360 мм и 
менее 500 мм (рис. 1.30, а).

Фундамент проектируем под рассчитанную выше колонну сече
нием 300X 300 мм с расчетным усилием в заделке N = 1577 кН.

Для определения размеров подошвы фундамента вычислим нор
мативное усилие от колонны, принимая среднее значение коэффици
ента надежности по нагрузке у/т — 1,15: Nn = N/yfm = 1577/1,15 = 
= 1371 кН.

По заданию грунт основания имеет условное расчетное сопро
тивление 7?0 = 0,3 МПа, а глубина заложения фундамента равна 
Н{ = 1,5 м.

Фундамент должен проектироваться из тяжелого бетона класса 
В15 (Ru = 0,675 МПа при уЬ2 = 0,9) и рабочей арматуры класса А-Ш 
(Rs = 365 МПа).

Принимая средний вес единицы объема бетона фундамента и 
грунта на обрезах ут1 = 20 кН/м3 = 2-10 6 Н/мм3, вычислим требу
емую площадь подошвы фундамента по формуле (XII.I) [1]
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А =____ _______
ftot

1371■103

0,3 — 20-10" 6 -1500
= 5,07 • 106 мм2 = 5,07 м2.

Размер стороны квадратной подошвы фундамента должен быть 
не менее а = = y[5,Ql = 2,25 м.

Назначаем размер а = 2,3 м, при этом давление под подошвой 
фундамента от расчетной нагрузки будет равно ps = N/Aftot = 
= 1577 • 107 23002 = 0,298 МПа.

Рабочую высоту фундамента (рис. 1.30, б) определяем по усло
вию прочности на продавливание по формуле (XII.4) [1]:

, hc+bc , 1J N 300 + 300 , 1,/ 1577-10
~ ~~4~ + IV7—7 =  ------- ~4-------+ IV-0>675~+Т298 = 486

мм, т. е. Н = Л,, -|- а = 486 50 = 576 мм.
По условию заделки колонны в фундаменте полная высота фун

дамента должна быть не менее Н = 1,5 hc + 250 = 700 мм.
По требованию анкеровки сжатой арматуры колонны 018 А-Ш 

в бетоне класса В35 Н = Kand + 250 = 17-18 -)- 250 = 556 мм, где
Хап определяется по табл. 45 [3] или по формуле (186) [2].

Рис. 1.30. К расчету колонны и фундамента
а — деталь армирования колонны; б — расчетные сечения и армирование фундамента
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ПГС 4 КУРС П-47 ГР1 КОД N (КН) КОЛОННА AS+AS D S(MM) А (СМ) А (СМ) Н Н1 КОЛ ВО А СМ2) СЕТКА КОНТР I 
БАРИНОВ Н П (ЗАДАНИЯ МАХ В Н (СМ) (НФ) SW Ф 1 'СМ) СТУПЕНЕЙ SMAX DA ШАГ СУММА I
СРОК СДАЧИ ИНФОРМАЦИИ! I

22=ЛЛ1О=ПХ--?--2---7!-19--0? -J-57-7- -I-1-8 __ г-?° ___ .70J0_____ 2 J4 200 J231_6[ I
n - максимальная величина продольной силы в колонне, кЦ

МАХ

в н - размеры сечения колонны; см;

as+as - количество и диаметр продольной рабочей арматуры,

Обозначения геометрических 
размеров фундаментов

os — диаметр и шаг поперечных стержней, мм; 
sw
а - размер стороны квадратной подошвы фундамента, 

ф
а - размер тела фундамента над первой ступенью, см;

н Н1 — высота фундамента и высота нижней ступени, см;

а - площадь арматуры по расчету в наиболее
smax опасном сечении, см2,

оа шаг- диаметр и шаг рабочей арматуры в сетке 
фундамента, мм.

б

см) Двухступенчатый Трехступенчатый

ПГС 4 КУРС П-47 ГР1 КОД N (КН} КОЛОННА 
БАРИНОВ Н П (ЗАДАНИЯ МАХ 0 Н (СМ) 
ИНФОРМАЦИЯ СТУДЕНТА I 192 08 15770 30 30
РЕЗУЛЬТАТЫ ПРОВЕРКИ ) 15770 30 30

AS+AS
(N Ф)
4 18
4 18

D S (MM) A (CM) A (CM)
SW Ф 1

5 350 230 90
5 350 230 90

H Н1 КОЛ BO A (СМ2) СЕТКА РЕЗУЛЬТАТ I 
(CM) СТУПЕНЕЙ SMAX DA ШАГ ОШИБОК I 

70 40 2 16 10 14 200 I
70 40 2 16 10 14 200 I

ВЫ ОТЛИЧНО ВЫПОЛНИЛИ ЭТОТ ЭТАП ПРОЕКТИРОВАНИЯ
ПОЛУЧИТЕ ДАННЫЕ ДЛЯ РАСЧЕТА КИРПИЧНОГО СТОЛБА В СЕЧЕНИИ НА ВЫСОТЕ 2/3 Н

N = 775 КН NG * 64S КН Е0= 6 0 СМ Н 48 М КИРПИЧ СИЛИКАТНЫИ ПОЛНОТЕЛЫЙ

Рис. 1.31. К автоматизированному расчету колонны и фундамента 
а — заполненный контрольный талон; б — результаты диалога с ЭВМ

Рис. 1.32. Армирование сборной колон)
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С учетом удовлетворения всех условий принимаем окончатель
но фундамент высотой Н = 700 мм, двухступенчатый, с высотой 
нижней ступени hx = 400 мм (рис. 1.30, б). С учетом бетонной 
подготовки под подошвой фундамента будем иметь рабочую высоту 

= Н — а = 700 — 50 = 650 мм и для первой ступени hm = 400 — 
—50 = 350 мм.

Выполним проверку условия прочности нижней ступени фунда
мента по поперечной силе без поперечного армирования в наклонном 
сечении, начинающимся в сечении Ш-Ш. Для единицы ширины этого 
сечения (6=1 мм) Q = 0,5(а — hc — 2h(j)bps = 0,5(2300 — 300 — 
- 2 • 650)1 • 0,298 = 104,3 Н. Поскольку = 0,6RbtbhM = 
=0,6-0,675-1-350 = 141,7 Н > Q= 104,3 Н, то прочность нижней 
ступени по наклонному сечению обеспечена.

Площадь сечения арматуры подошвы квадратного фундамента 
определим из условия расчета фундамента на изгиб в сечениях I — I 
и II — II.

Изгибающие моменты определим по формуле (XII.7) [1]:

. = 0,125 ps(a - hc)2b = 0,125-0,298(2300 - 300)22300 =
=342,7 • 106 Н • мм;

i. Мп = 0,125р'(а — atfb = 0,125-0,298(2300 — 900)22300 = 
= 167,9-106Н-мм.

Сечение арматуры одного и другого направления на всю ширину 
фундамента определим из условий:
Л5, = ^,/(0,96^) = 342,7-107(0,9-650-365) = 1605 мм2 = 16,1 см2;

Л5П = Л/п/(0,9Л01Я) = 167,9-107(0,9-350-365)= 1460 мм2=14,6 см2.

Нестандартную сварную сетку конструируем с одинаковой в 
обоих направлениях рабочей арматурой 12014 А-Ш (Af = 1847 мм2), 
соответственно получим фактическое армирование расчетных сече
ний щ = А, ЮО/(6/о) = 1847 -100/(900 • 660) = 0,31 % и = 
= As100/(6//01)= 1847 • 100/(2300-300) = 0,22 %, что больше Ипш1 = 
=0,05 %.

Для диалога с ЭВМ снова необходимо заполнить контрольный 
талон, как это сделано для примера расчета на рис. 1.31. Примеры 
конструирования сборной колонны и монолитного фундамента при
ведены на рис. 1.32 и 1.33.
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1.4. Кирпичный столб с сетчатым армированием

До выполнения индивидуального задания следует ознакомиться 
с методикой расчета и проектирования каменных и армокаменных 
конструкций по учебникам, а также нормам проектирования [6, п.п. 
4.7 — 4.10, 4.31, 6.7], и необходимо быть готовым ответить на следу
ющие вопросы:

Какие бывают стадии работы каменной кладки под нагрузкой?
Каково назначение раствора в каменной кладке?
Как влияет марка камня и раствора на прочность каменной кладки при сжатии?
В чем заключается учет гибкости и длительности действия нагрузки при расчете 

сжатых элементов из каменной кладки?
Какие имеются виды сетчатого армирования каменной кладки?
Почему ограничивается количество арматуры и расстояния между сетками в 

кладке?
Каков характер разрушения кладки с сетчатым армированием?
В каких случаях не рекомендуется сетчатое армирование?
Методические указания. Данные для проектирования кирпично

го столба с сетчатым армированием при выполнении проекта в режи
ме диалога с ЭВМ печатаются после проверки расчета колонны и 
фундамента.

Проектирование кирпичного столба рекомендуется выполнять в 
следующей последовательности:

по заданному расчетному усилию N и эксцентриситету его отно
сительно центра тяжести сечения е0, принимая величину средних 
напряжений в кладке не более 3 МПа, находится ориентировочно 
требуемая площадь сечения столба, по которой назначаются размеры 
ширины Ь и высоты h сечения с учетом кратности размерам кирпича;

для принятых размеров сечения столба вычисляется максимальное 
напряжение в кладке и назначаются марки кирпича и раствора с учетом 
того, чтобы расчетное сопротивление неармированной кладки было не 
менее 0,6 от максимального (для случая расчета армированной кладки);

определяется требуемое армирование кладки (в %), по которому 
назначаются диаметр, размер ячейки и шаг сеток;

выполняется проверка несущей способности принятого конст
руктивного решения кирпичного столба с сетчатым армированием; 
при этом допускается, что фактическая несущая способность столба 
может быть до 1,5 раза выше заданной величины продольной силы N.

Если сечение столба будет принято прямоугольным (6 < /г), то 
следует произвести проверку несущей способности в перпендикуляр
ной плоскости действия момента на случай центрального сжатия.

Все расчеты должны выполняться с учетом заданного ЭВМ вида 
кирпича.

Рассмотрим пример проектирования кирпичного столба по сле
дующим исходным данным, полученным от ЭВМ (см. рис. 1.31) для 
наиболее опасного сечения на высоте 2/3 Я: величина расчетной 
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продольной силы N = 775 кН; величина расчетной продольной силы 
от длительных нагрузок Ng = 648 кН; эксцентриситет продольной 
силы относительно центра тяжести сечения е0 = 6,0 см = 60 мм; 
расчетная высота столба /0 = Н = 4,8 м = 4800 мм; кирпич силикат
ный полнотелый.

Решение. Определяем требуемые размеры поперечного сечения 
столба, принимая величину средних напряжений в кладке о = 2,5 
МПа, тогда получимЛ = N/о = 775 • 103/2,5 = 0,31 • 106 мм2. Назна
чаем размеры сечения кирпичного столба с учетом кратности разме
рам кирпича b = 510 мм и h = 640 мм с А = 510-640 = 0,3264 • 106 
мм2 = 0,3264 м2 (рис. 1.34).

Так как заданная величина эксцентриситета е0 = 60 мм < 
< 0,17/г = 0,17-640 = 109 мм, то, согласно п. 4.31 [6], столб можно 
проектировать с сетчатым армированием.

Вычисляем максимальное (у наиболее сжатой грани) напряжение 
в кладке с принятыми размерами сечения, пользуясь формулами (13) 
и (14) [6]:

omdx = ^(/пхФ1Лс(о) = 775-103/(1 -0,9-0,2652-106-1) = 3,25 МПа,

где Ас = А(1 — 2ea/h) = 0,3264-106(1 — 2-60/640) = 0,2652-106 
мм2, а значения коэффициентов mg = 1, Ф1 = 0,9 и w = 1 принято 
предварительно ориентировочно.

Тогда расчетное сопротивление неармированной кладки должно 
быть не менее 0,6-3,25 = 1,95 МПа.

По табл. 2 [6] принимаем для кладки столба марку кир
пича 150 и марку раствора 75 (R — 2,0 МПа). Так как пло
щадь сечения столба А = 0,3264 м2 > 0,3 м2, то, согласно п. 
3.11 [6], расчетное сопротивление кладки не корректируем.

Определим требуемый процент армирования кладки, принимая 
значение RM = ошах = 3,25 МПа, тогда получим 

(Rskb - Я)100 (3,25 - 2,0)100 л о/
И =------ ;-------- “Г =----------/--------------~ < = 0,46 /0

( 1 / 2 • 60 |2R 1 — 2—1 2-216 1----------------
Т у V 0,5-6401

где Rs = 0,6-360 = 216 МПа для арматуры диаметром 5 мм клас

'о 5

са Bp-I (Л5, = 19,6 мм2) с учетом коэффициента условий работы = 
0,6 (см. табл. 13 [6]).

Назначаем шаг сеток 5 — 158 мм (через каждые два ряда 
кладки при толщине шва 14 мм), тогда размер ячейки сетки с 
перекрестным расположением стержней должен быть не ме
нее

с = 2Ast- 100/(ps) = 2-19,6-100/(0,46-158) = 54 мм.
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Рис. 1.34. К расчету кирпичного столба с сетчатым армированием
a — расчетная схема; б — эпюры усилий N и М; в — эпюра коэффициента <рг — схема 
армирования столба

Принимаем размер с = 50 мм, при этом получим 
р, = 2Ast- 100/(cs) = 2-19,6-100/(50-158) = 0,496 %, что не превы
шает предельного значения

Кирпич силикатный 
полнотелый марки 150.
раствор марки 75

, _ 50Я_______________ 50-2,0_________  0 78 °/
Нтах — 0 _ 2e0/y)Rs ~ (1 - 2-60/320)216 ~ ’ /о’

Определяем фактическую несущую способность запроектирован
ного сечения кирпичного столба с сетчатым армированием (рис. 1.34, г).

Согласно п. 4.3 [6], для определения коэффициентов продольного 
изгиба расчетная высота столба при неподвижных шарнирных опо- 

84



pax будет равна l0 = Н = 4800 мм, соответственно гибкость в плоско
сти действия изгибающего момента ХЛ = l0/h = 4800/640 = 7,5.

Высота сжатой части сечения hc = h — 2е0 = 640 — 2 • 60 = 520 
мм и соответствующая ей гибкость = Н /hc = 4800/520 = 9,2.

При ХА < 10 по табл. 20 [6] находим т| = 0, тогда коэффициент, 
учитывающий влияние длительной нагрузки, будет равен mg = 1.

Вычисляем прочностные и деформативные характеристики ар
мированной кладки:

расчетное сопротивление армированной кладки при внецент- 
ренном сжатии

2МА, 2е0 2-0,496-216. 2-60 ,
*- = * + шГ<1-Т) = 2 + “_^-^1-Б^) = 3’34МПа<2Л= 

= 4 МПа;

упругую характеристику кладки с сетчатым армированием по 
формуле (4) [6]

Ru 4,0 
a-=xr 750^=472’

где а = 750 принимаем по табл. 15 [6] для силикатного полноте
лого кирпича; = kR — 2- 2,0 = 4 МПа; a RSKU=kR-\-27?jnp/100= 
= 2-2,0 + 2(0,6-395)-0,496/100 = 6,35МПа.

Пользуясь табл. 18 [6], по величинам гибкостей лА и и значе
нию упругой характеристики армированной кладки ask находим зна
чения коэффициентов продольного изгиба для армированной кладки 
при внецентренном сжатии ср = 0,86 и <рс = 0,80; соответственно 
получим <Pj = (ф + фс)/2 = (0,86 + 80)/2 = 0,83.

Коэффициент со, учитывающий повышение расчетного сопро
тивления кладки при внецентренном сжатии, определяем по табл. 19 
[6], где w = 1-\-e0/h = 1 + 60/640 = 1,09 < 1,45.

Тогда фактическая несущая способность запроектированного 
кирпичного столба при внецентренном сжатии будет равна

Nu = mg<piRsiaAca = 1-0,83-3,34-0,2652-IO6-1,09 = 801 • 103Н= 
= 801 кН.

Так как сечение прямоугольного профиля и b С h, то выполняем 
проверку несущей способности столба на центральное сжатие в пло
скости, перпендикулярной действию изгибающего момента, в соот
ветствии с п. 4.30 [6].

Поскольку при центральном сжатии армирование кладки не 
должно быть более 50R/Rs = 50-2,0/216 = 0,463 % < ц = 0,496 
%, то в расчете на центральное сжатие принимаем р, = 0,463 %, 
соответственно получим следующие значения прочностных и дефор- 
мативных характеристик армированной кладки:
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Rst. = R + 2|1Л5/100 = 2,0 + 2-0,463-216/100 = 4 МПа, что не 
более 2R = 4 МПа; ask = 500 и ф = 0,808 при /.Л = 4800/510 = 9,4.

Тогда несущая способность при центральном сжатии составит 
ЛГЦ = mg<f>RsiA = 1 - 0,808 • 4,0 • 0,3264 • 106 = 1055 • 103 Н = 1055 кН > 
>801 кН. Следовательно, фактическая несущая способность столба 
будет определяться случаем внецентреннего сжатия и составит Nu = 
=801 кН > N = 775 кН, поэтому прочность кирпичного столба обес
печена.

Вот и заканчивается выполнение расчетной части курсового 
проекта железобетонных и каменных конструкций многоэтажного 
здания. Теперь можно заполнить контрольный талон, как это пока
зано на рис. 1.35 для рассмотренного примера расчета и получить от 
ЭВМ результаты проверки.


