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Для определения напряжений сцепления была использова-
на зависимость (2). Графики распределения напряжений сцеп-
ления по длине арматурного стержня представлены на рис.9. 

Из анализа полученных распределений напряжений сцеп-
ления можно установить общие закономерности для всех ис-
пытанных образцов. 

Во-первых, необходимо отметить, что распределения 
напряжений сцепления по длине стержня не являются равно-
мерными, а также то, что форма графика распределений со-
хранялась практически неизменной при всех уровнях прикла-
дываемой нагрузки, что в целом соответствует результатам 
исследований, полученным в работах [7]. Это положение 
имеет решающее значение при определении длины анкеровки 
арматурного стержня в конструкции.  

Следует также отметить, что величина напряжений сцепле-
ния возрастает с расстоянием от загруженного конца и точка с 
максимальными значениями располагается примерно в средней 
трети участка между анкерной точкой и гранью бетонного ку-
ба, что аналогично возрастанию напряжений сцепления от края 
трещины в конструктивных элементах. Максимальные напря-
жения сцепления, после достижения которых произошло ис-
черпание сцепления вследствие среза бетонных консолей под 
выступами арматуры в опытах составили 6,0–6,8Н/мм2. 

Коэффициенты полноты эпюры напряжений сцепления 
для данного типа периодического профиля, определенные 
приведением полученных распределений (рис. 9) к равнове-
ликим равномерным распределениям с ординатой, равной 
максимальному значению напряжений сцепления, изменяют-
ся в пределах 1,31–1,34. 

 
Выводы 
Примененная методика испытаний позволила в полной 

мере обеспечить реальные условия работы арматурного 
стержня при его выдергивании из бетона, смоделировать ра-
боту арматуры в бетоне конструкции на участках между тре-
щинами. Анализ характеристик поверхности контактного 
слоя арматуры с бетоном свидетельствует о том, что основ-
ной причиной нарушения сцепления для серповидного про-
филя является смятие и срез бетона под поперечными ребра-
ми, а также внутренние трещины, образующиеся у вершин 
выступов. Из этого можно сделать вывод, что для обеспече-
ния лучшего сцепления для арматуры с данным типом про-
филя необходимо использовать высокоподвижные бетонные 

смеси и производить тщательное уплотнение бетона при вы-
полнении бетонных работ, так как это обеспечивает лучший 
контакт бетона с арматурной и образование меньшего коли-
чества полостей в контактных зонах. 

По результате проведенных экспериментальных исследо-
ваний была установлена величина и характер распределения 
напряжений сцепления для ненапрягаемой арматуры серпо-
видного профиля при испытаниях на статическое нагружение.  

Соотношение между предельными напряжениями сцепле-
ния и прочностью бетона на сжатие для данного профиля и 
диаметра арматуры составляют 0,22–0,24. 

 
Работа выполнена под научным руководством д.т.н., 

профессора Тура В.В. 
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Согласно п.11.2.20 СНБ 5.03.01-02 поперечную арматуру 

допускается не устанавливать в плитах высотой менее 300мм 
и балках высотой до 150мм, при условии обеспечения проч-
ности по поперечной силе. Эти условия охватывают очень 
узкую область строительных конструкций и, как следствие, в 
практике строительства встречаются крайне редко. Отчасти 
это связано с особенностями поведения таких конструкций 
под нагрузкой. 

Попытки понять и оценить работу железобетонных кон-
струкций без поперечного армирования предпринимались с 
1869 года и с каждым годом интерес к ним не уменьшается. 
Отчасти это связано с появлением новых материалов (фиб-

робетоны, высокопрочные бетоны, полимербетоны и т.д.). За 
эти годы было проведено огромное количество эксперимен-
тов. И как показывают результаты испытаний, разрушение 
железобетонных конструкций без поперечного армирования 
довольно часто происходит внезапно и хрупко [7, 9, 11]. 

Наряду с огромным количеством проведенных экспери-
ментов предпринималось не меньшее количество попыток 
количественно и качественно оценить несущую способность 
железобетонных элементов с отсутствующей поперечной 
арматурой при действии перерезывающих сил. Учеными бы-
ло предложено огромное количество формул и методик  для 
расчета таких элементов, базирующихся на различных подхо-
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дах и теориях [2, 7, 10]. Но при всем этом разнообразии мно-
гие авторы едины во мнении, что в работе железобетонных 
конструкций без поперечного армирования следует различать 
две стадии: до и после появления магистральной наклонной 
трещиной (м.н.т.), по которой в последствии произойдет раз-
рушение элемента. При этом разница в нагрузках, при кото-
рых происходит образование м.н.т. и разрушение, в зависи-
мости от условий загружения и характеристик элемента, мо-
жет изменяться от нуля до десятка раз (рис. 1). 

 
Рис. 1. Влияние пролета среза на нагрузки образования м.н.т. 

и разрушения элемента по результатам [12]. 
 

До появления магистральной наклонной трещины, эле-
мент работает как упругое тело, подчиняющееся теории плос-
ких сечений, и оценить напряжено-деформированное состоя-
ние (НДС) приопорной зоны можно с помощью уравнений 
для плоского НДС из условий упругой работы материала. 

После образования магистральной наклонной трещины, 
как отмечают многие авторы [5, 8], общее сопротивление 
элемента без поперечного армирования при действии перере-
зывающих сил «складывается»: из сопротивления сжатого 
бетона над вершиной наклонной трещины, нагельного эффек-
та (способности продольной арматуры воспринимать попе-
речную силу) и за счет сил зацепления по берегам наклонной 
трещины (рис. 2). Нет единого мнения среди ученых о вкладе 
каждого из выше перечисленных составляющих в общее со-
противление срезу, но однозначно можно сказать, что они 
взаимозависимы, и увеличение роли одного из них ведет к 
уменьшению роли других. 

 
Рис. 2. Схема действующих усилий в балке без поперечной 

арматуры. 
 

Как отмечено в работе [5], величина поперечной силы, 
воспринимаемая за счет нагельного эффекта и за счет сил 
зацепления, с одной стороны, зависит от: 

пролета среза a/d; 
прочностных характеристик бетона; 
величины продольного армирования и характера его распре-

деления в бетонном сечении. 
С другой стороны, от величины тангенциальных и нор-

мальных перемещений наклонной трещины: 

 ( ) ( )d
c t

cr

V
f a / d , f , f ,w

H


= ρ = δ


. (1) 

Для оценки величины нагельного усилия в продольной 
растянутой арматуре, пересекающей диагональную трещину, 
рекомендовано использовать зависимости предложенные в 
работах Di Prisco D., Romero J.A. и Gambarova P.G. [3, 4]. В 
данных формулах работа продольной растянутой арматуры 
моделируется как работа металлического стержня, заделанно-
го в бетонном теле с корректировкой через соответствующие 

жесткостные коэффициенты kD, ks, kw. Для бетонов нор-
мальной прочности величину нагельного усилия предложено 
определять по формуле: 

 cr D VV k= µ ⋅ ⋅δ , (2) 

где 

2

1 H

ylS

 δµ = −   ⋅ ε 
 − коэффициент, учитывающий влия-

ние осевого усилия в продольной арматуре на величину 
нагельного усилия; 

kD − жесткость нагеля, моделируемая через коэффициен-
ты жесткости и учитывающая диаметр продольной арматуры 

(ks) и величину защитного слоя (kw); 

δV, δH – вертикальная и горизонтальная компоненты пе-
ремещения плоскости трещины на уровне центра тяжести 
продольной растянутой арматуры; 

ds – диаметр продольного растянутого стержня; 

c – толщина защитного слоя продольной арматуры. 

 s w
D

s w

k k
k

k k
⋅=
+

; (3) 

 

0 64

0 38 259 78
2

,
,v

s s ck , d f sin
−δ = ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ θ 

 
; (4) 

 ( ) ( )
0 5

1 81000 1 1 2 1
30

s

.
, c / dc

w s

f
k d , e− ⋅   = ⋅ ⋅ + ⋅ ⋅ −    

 (5) 

Для характерных случаев образования диагональных тре-
щин вертикальную и горизонтальную компоненты перемеще-
ния поверхности трещины определяют в зависимости от без-

размерной координаты ξ и средних перемещений трещи-

ны nδ  и tδ , рассчитанных из условий совместности дефор-

маций по формулам: 

случай 1: ( )1 2t t cos δ = δ − ⋅ π ⋅ ξ   и ( )26 nnδ = ⋅δ ξ − ξ  

  (6) 

случай 2: ( )1t t cos δ = δ − π ⋅ ξ   и ( )23 1 5nn ,δ = δ ⋅ ξ − ⋅ ξ . 

Отчасти данные законы распределения подтверждают и 
результаты, полученные немецкими учеными Jürgen 
Fischer, Gert König [6]. 

В своей работе [6] Jürgen Fischer и Gert König проанализи-
ровали результаты испытаний 21 балки прямоугольного сече-

ния с пролетом среза a/d>3. Из чего были получены резуль-
таты горизонтальных и вертикальных составляющих переме-
щений и напряжений, возникающих по длине пролета среза и 
по высоте элемента. На рис. 4 приведены законы распределе-
ния перемещений и напряжений по длине наклонной трещи-
ны для балки S1-4, полученных в работе [6]. Разрушение эле-
мента происходило по случаю №2 (рис. 3). 
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Рис. 3. К определению компонентов перемещений в наклонной трещине согласно [3, 4]. 

 

 
а) 

 
 
б) 

 
 
в) 

 
 

г) 

 
д) 

 
е) 

 
Рис. 4. Распределение перемещений и напряжений на гори-

зонтальную и вертикальную проекции наклонной 
трещины для балки S1-4 [6]. 
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а) – графики распределения тангенциальных и нормальных 
перемещений на горизонтальную проекцию наклонной трещи-
ны; б) – графики распределения тангенциальных и нормальных 
перемещений на вертикальную  проекцию наклонной трещины; 
в) – графики распределения горизонтальной составляющей 
касательных и нормальных напряжений на горизонтальную 
проекцию наклонной трещины; г) – графики распределения 
горизонтальной составляющей касательных и нормальных 
напряжений на вертикальную проекцию наклонной трещины; 
д) – графики распределения вертикальной составляющей ка-
сательных и нормальных напряжений на горизонтальную про-
екцию наклонной трещины; е) – графики распределения верти-
кальной составляющей касательных и нормальных напряже-
ний на вертикальную проекцию наклонной трещины. 

 

Как видно из рисунка 4, с увеличением ширины раскрытия 
наклонной трещины происходит уменьшение величины каса-
тельных напряжений, возникающих по берегам наклонной 
трещины, что является подтверждением предположения выска-
занного Vecchio F.D. [13], что железобетонный элемент без 
поперечного армирования способен воспринимать перерезы-
вающую силу за счет сил зацепления только до определенной 
величины ширины раскрытия наклонной трещины. В работе 
[13] граничная величина раскрытия трещины составляет 5мм, 
но как видно из рис. 4а, б, ширина раскрытия наклонной тре-
щины является переменной по длине трещины величиной. В 
общем деформационном методе расчета железобетонных кон-
струкций ширина раскрытия трещины является средней вели-
чиной, зависящей от главных растягивающих деформаций и 
среднего расстояния между наклонными трещинами: 

 1w Sθ= ε . 

Но как показывают исследования [6], это не является спра-
ведливым для элементов без поперечного армирования, так как 
в зависимости от случая образования трещины (рис. 3) может 
варьироваться и ширина раскрытия трещины, тем более, как 
отмечалось выше, она является переменной величиной. Общий 
случай распределения нормальных (ширина раскрытия) и тан-
генциальных (скольжение вдоль наклонной трещины) переме-
щений можно выразить следующей зависимостью: 

( )11t t cos C δ = δ − ⋅ π ⋅ ξ   и ( )2
2 nn Cδ = ⋅δ ξ − ξ , (7) 

где С1 и C2 − коэффициент учитывающий влияние пролета 
среза и величину продольного армирования. 

Как уже отмечалось выше, величина нормальных и танген-
циальных перемещений во многом зависят от траектории 
наклонной трещины. Многие авторы [5, 10, 13] предлагают 
аппроксимировать наклонную трещину в виде прямой, накло-

ненной под углом θ к продольной оси элемента. Но как пока-
зывают результаты собственных исследований, наклонная 
трещина скорее имеет параболическое очертание. Для опреде-
ления траектории магистральной наклонной трещины восполь-
зуемся формулой, предложенной Jürgen Fischer, Gert König [6]. 
Так как данная зависимость была получена для элементов с 
пролетом среза больше 4, и для использования её в остальных 
случаях a/d требуется выполнить корректировку. 

Уравнение, описывающее положение каждой точки 
наклонной трещины запишется в следующем виде: 

 ( ) da / d
h

y x x
c

 = ⋅ 
 

, (8) 

где hd − вертикальная проекция наклонной трещины: 

 ( )03 1d comh h h h d j= − = − ⋅ ⋅ − ; 

 ( )2

0 2j n n n= ⋅ρ + ⋅ ⋅ρ − ⋅ρ , 

c – горизонтальная проекция наклонной трещины: 

 
3

4 21 9
a / d

d a a / d
c

d ,
⋅ = ⋅ ⋅ 

 
 

Предложенная методика определения траектории наклон-
ной трещины была проверена на результатах собственных 
испытаний и показала хорошее совпадение (рис. 5). 

 

 
 

 
 

 

Рис. 5. Сравнение траектории распространения магистральной 
наклонной трещины с экспериментальными данными. 

 

С учетом вышесказанного величину поперечной силы 
воспринимаемой за счет сил зацепления по берегам наклон-
ной трещины можно записать в виде: 

 
0

crcl

cr ci
crc

dw
V v

dl
= ∫ , (9) 

где vci − величина касательных напряжений, воспринимаемых 
сечением вдоль трещины, и определяется зависимостью, 
предложенной F. Vecchio и M.P. Collins [14, 15]: 

 ( )
0 18

23
0 3

16

c
ci

crc

, f
v

w l
,

a

=
⋅

+
+

. (10) 

 
Выводы 

1. Формулы (2) и (9) дают возможность качественно оценить 
вклад продольной арматуры и сил зацепления по берегам 
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наклонной трещины в общее сопротивление срезу желе-
зобетонного элемента без поперечного армирования. 

2. Наличие нормальных и тангенциальных перемещений в 
формулах (2) и (9) позволяет отслеживать изменение 
нагельного усилия и усилия, возникающего от сил зацеп-
ления на различных стадиях изменения геометрии систе-
мы, и следовательно дает возможность использовать её в 
деформационном методе расчета железобетонных кон-
струкций без поперечного армирования. 

3. Использование уравнения (3) позволяет получить траек-
торию магистральной наклонной трещины, которая дает 
хорошее совпадение с экспериментальными данными. 
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УДК 539.013.13 

Колдаева С.Н., Екименко А.Н., Колдаев Ю.Н. 

МЕТОДИКА ИССЛЕДОВАНИЯ ОСТАТОЧНЫХ НАПРЯЖЕНИЙ 
В КОМПОЗИТАХ, АРМИРОВАННЫХ СТЕКЛОВОЛОКНОМ 

 
Композиционные материалы, разрабатываемые для нужд 

горно-шахтной промышленности, относятся к классу кон-
струкционных. Основное требование к материалам этого 
класса – высокая механическая прочность. Для улучшения 
механических характеристик композиционных материалов 
применяется армирование полимерной матрицы высокомо-
дульным волокном. Различие коэффициентов термического 
расширения полимера и армирующих волокон приводит к 
возникновению остаточных напряжений при термоусадке 
связующего. Для определения влияния описанного процесса 
на механические характеристики композиционного материала 
необходима методика, позволяющая получить численную 
оценку остаточных напряжений в системе «полимерная мат-
рица - армирующее волокно». 

Одним из методов исследования остаточных напряжений 
является тензометрический метод, описанный в [1]. Он за-
ключается в следующем. Два одинаковых волокна из кон-
стантана, рабочий и компенсационный (∅15-20 мкм), являют-
ся плечами мостовой схемы тензостанции. На рабочем во-
локне формируют образцы для испытаний, которые представ-

ляют собой формы круглого или квадратного сечения, запол-
ненные жидким термореактивным связующим (эпоксидной 
смолой). Расстояние от рабочего волокна до стенок формы 
составляет при этом не менее 1 мм. В процессе нагревания, 
отверждения и охлаждения образцов наблюдают за показани-
ями приборов и измеряют параметры, характеризующие оста-
точные напряжения, которые вычисляют затем с помощью 
закона Гука [1]. 

Использовать указанный метод для непосредственной 
оценки остаточных напряжений в реальных композитах не 
представляется возможным по следующим причинам. Во-
первых, изготавливаемый образец по геометрическим пара-
метрам не соответствует волокну в реальном композите (тол-
щина слоя связующего на волокне реального композита, как 
правило, соизмерима с размерами поперечного сечения во-
локна, и объемное содержание в композите составляет 10-70 
об. %, в то время как в модельном образце объемное содер-
жание волокна составляет 0,0003 об. % и менее). Как показы-
вают исследования [2, 3], связующее при толщине слоя в пре-
делах, соизмеримых с размерами волокна, существенно влия-
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