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Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

ВВЕДЕНИЕ

Построение общей расчетной модели, адекватно описывающей 
сопротивление конструкции действию среза в комбинации с изгибом и 
продольными усилиями, является одной из сложных задач теории же
лезобетона. В связи с этим при практических расчетах прочности же
лезобетонных элементов на срез специалисты пользуются условными 
моделями, основанными, главным образом, на софистских аналогиях.

Так, методы расчетов прочности железобетонных конструкций 
при действии перерезывающих сил, содержащиеся в национальных 
нормах проектирования различных стран помимо общеизвестного ме
тода предельных усилий в изложении СНиП 2.03.01-84 [67], опираясь 
на классическую модель ферменной аналогии (W.Ritter-E.Mdrsh) [249, 
287] и ее различные модификации [74, 134, 141], арочную аналогию, 
либо сочетания ферменной и арочной моделей [85], предполагают, как 
правило, раздельный расчет наклонных сечений на действие попе
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речных сил и изгибающих моментов. Каждая из перечисленных моде
лей, обладая определенными преимуществами (в первую очередь 
простотой в применении) и недостатками, позволяет производить рас
четы прочности наклонных сечений железобетонных и предваритель
ного напряженных конструкций с большей или меньшей степенью на
дежности, удовлетворяющей проектировщика.

Несмотря на то, что в последние пятнадцать лет в международ
ной практике наблюдается особый интерес к изучению вопросов, свя
занных с сопротивлением срезу железобетонных конструкций (см. рис. 
В.1), расчетные методы, вносимые в нормы проектирования большин
ства стран мира, остаются по-прежнему консервативными.

В. В. Тур. , А. А. Кондратчик.

1890 1900 1910 1920 1930 1940 1950 1960 1970 1980 1990 2000
Рис. В.1.
Диаграмма роста количества исследовательских работ по проблеме среза железо
бетонных конструкций по данным ACI-ASCE согласно [123]

Так, вопреки ожиданиям специалистов, разработчики последней 
версии проекта Eurocode-2 (pr. EN 1992-1:2001, 1st draft), выполнив 
существенную корректировку целого ряда разделов норм, в значи
тельно меньшей степени подвергли пересмотру положения, касаю
щиеся расчетов на срез приопорной зоны конструкции, оставаясь на
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Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

1900 1910 1920 1930 1940 1950 1960 1970 1980 1990 2000
Рис. В.2.
Изменение количества формул, касающихся расчетов железобетонных конструк- 
ций на срез, внесенных в американские нормы АСІ Code 318, согласно [123]_______

позициях модели ферменной аналогии с переменным углом наклона 
сжатого бетонного подкоса [141]. В проект новых немецких норм DIN- 
1045-1.12.1998 [134] внесена расчетная модель, базирующаяся на по
ложениях модифицированной ферменной аналогии [277], учитываю
щей составляющую поперечной силы, воспринимаемую наклонным 
сечением за счет зацепления по берегам диагональной трещины. 
Вместе с тем, при расчете поперечного армирования угол наклона 
сжатого бетонного подкоса рекомендовано принимать постоянным и 
равным в = 40Р. Это значение близко к нижнему значению угла накло
на сжатого подкоса, при котором, согласно исследованиям [169], сле
дует ожидать, что напряжения в поперечной арматуре действительно 
будут близки к пределу текучести. Такой подход с одной стороны не
сколько улучшил внешний вид расчетной модели, а с другой -  оставил 
на прежнем уровне надежность расчетных формул.

Следует отметить, что дальнейшее совершенствование расчет
ных методов, основанных на модели ферменной аналогии приводит к 
все возрастающему количеству расчетных формул, в основном эмпи-
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рического происхождения. В качестве примера уместно привести по
следнюю версию американских норм АСІ Code 318-95 [74].

Вопреки тому, что еще в 1973 году ACI-ASCE Shear Committee 
426 [188, 189] провозгласил тезис о том, что положения, касающиеся 
расчетов железобетонных конструкций на срез, должны стать «общи
ми, простыми и наполненными физическим смыслом», нормы ACI 
Code [74] содержат 43 (!) формулы, учитывающие различные условия 
нагружения и применяемые для проектирования отдельных типов эле
ментов (см. рис. В.2). Неудивительно, что методы расчетов на срез 
железобетонных конструкций в изложении ACI Code 318 [74] J.G. 
MacGregor обоснованно назвал «empirical mumbo jumbo» [217, 218].

Несложно предположить, что совершенствование расчетов на 
срез в рамках методов ферменной аналогии имеет достаточно скром
ные перспективы. Однако следует помнить о том, что эта модель по- 
прежнему остается достаточно привлекательной для проектировщиков 
в силу своей простоты.

Полуэмпирический метод, содержавшийся в СНиП 11-21-75, а 
затем перешедший и в СНиП 2.03.01-84*, основан на раздельном 
расчете наклонных сечений при действии поперечных сил и 
изгибающих моментов. Поясняя причину этого, авторы норм [67] 
говорят о том, что к моменту выхода главы СНиП общий метод 
расчета при действии поперечных, продольных сил и изгибающих 
моментов «в законченном виде еще не был разработан» [62]. Вместе 
с тем, анализ обширных исследований, выполнявшихся в бывшем 
СССР по рассматриваемой проблеме, показывает (см. рис. В.З), что в 
подавляющем большинстве работы были направлены не на создание 
«нового общего метода расчета», а на совершенствование метода, 
заложенного в СНиП 2.03.01-84*.

Вместе с тем, начиная с середины семидесятых годов, интенсив
но развиваются так называемые «точные» методы в рамках общей 
теории расчета железобетонных конструкций при действии среза, в

В. В. Тур., А. А. Кондратчик.
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Расчет железобетонных конструкций

1975 1980 1985 1990 1995 2000
Рис. В.З.
Количество научно-исследовательских работ, посвященных проблеме среза, 
по публикациям в журнале «Бетон и железобетон»_____________

комбинации с изгибом и продольными силами. Практически все мето
ды этого направления используют рациональную деформационную 
модель, рассматривающую совместно уравнения равновесия, уравне
ния совместности деформаций и зависимости, связывающие напря
жения и деформации для железобетонного элемента с диагональны
ми трещинами. Обширные исследования железобетонных панелей, 
подвергнутых действию среза, а также среза в комбинации с нормаль
ными напряжениями [168, 170-175, 265, 322-332] приблизили специа
листов к пониманию основных закономерностей деформирования 
плоских элементов с диагональными трещинами, и позволили авторам 
[120, 329] сформулировать положения модифицированной теории по
лей сжатия, положенные в основу общего расчетного метода [123]. 
Критикуя одно из основных допущений модифицированной теории по
лей сжатия [123, 329] о совпадении направлений главных напряжений
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и деформаций, авторы [131-133, 203, 263, 350] разрабатывают усо
вершенствованные «точные» методы расчетов. Одним из направле
ний совершенствования общего метода расчета является модель 
«фиксированного угла» в изложении Т.Т.С. Hsu [265], использующая 
помимо диаграмм деформирования, связывающих главные напряже
ния и деформации, дополнительную диаграмму «касательные напря
жения -  деформации сдвига» для железобетонного элемента, прони
занного диагональными трещинами.

Активные исследования с целью создания общей методики рас
чет при действии поперечных и продольных сил, изгибающих момен
тов в рамках метода предельных усилий в разные годы предпринима
лись научными школами проф. Залесова А.С. [2, 3, 14, 15, 21-35, 37, 
38, 56, 64], проф. Васильева П.И. [4, 9-13], проф. Рочняка О.А. [36, 65, 
72], проф. Климова Ю.А. [49-53].

Отдельно следует отметить оригинальные методы расчетов, 
предлагавшиеся в разные годы проф. Карпенко Н.И., базирующиеся 
на теории железобетона с трещинами [39-48]. В силу того, что эти ме
тоды достаточно полно опубликованы в капитальных работах [44, 46] и 
доступны широкому кругу специалистов, их рассмотрению в данной 
книге не уделено должного внимания.

Следует отметить, что практически все представленные «точ
ные» модели основаны на использовании итерационных процедур и 
требуют компьютерной реализации. Несмотря на многообразие пред
ложений, касающихся расчетов на срез железобетонных конструкций, 
только общий метод расчета, основанный на модифицированной тео
рии полей сжатия [120, 123, 329] доведен до состояния практического 
применения и включен в нормы по проектированию железобетонных 
конструкций Канады [128], Норвегии [260] и рекомендации [73]. В силу 
этих обстоятельств, модифицированной теории полей сжатия и бази
рующимся на ее основе упрощенным методам расчетов в книге уде
лено достаточно много внимания. При этом приведено сопоставление

В. В. Тур., А. А. Кондратчик.
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Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил
ее с некоторыми другими «точными» расчетными методами, менее 
известными широкому кругу специалистов. Следует отметить, что по
ложения модифицированной теории полей сжатия нашли достаточно 
широкое применение начиная от расчетов методом конечных элемен
тов [209, 320] до упрощенных графических методов [278, 279], доступ
ных рядовому проектировщику.

В настоящей книге авторы сознательно подробно не рассматри
вали как классические пластические методы расчета [1, 7, 8, 16, 18-20, 
56, 184, 208, 209, 248, 249, 256, 257, 287, 315], так и интенсивно разви
вающиеся методы, основанные на положениях механики разрушения 
для композитного материала, коим являет железобетон [63, 64, 157].

В последней главе книги представлено сравнение основных 
норм проектирования железобетонных конструкций, действующих и 
вводимых в действие в различных странах. Это сделано для того, что
бы сделать доступными широкому кругу специалистов положения, ка
сающиеся расчетов на срез и предоставить возможность использовать 
их при анализе результатов собственных исследований. В силу этого в 
главу не внесены положения СНиП 2.03.01-84*, хорошо известные 
специалистам и достаточно подробно прокомментированные в целом 
ряде научных изданий и статей [14-16, 24-30, 61 и др]. Вместе с тем, в 
книгу включены материалы, относящиеся к оценке надежности рас
четных методов, содержащихся в СНиП 2.03.01-84*, взятые из работ 
Н.Я. Сапожникова [66]. По этой причине в сравнениях описываемых 
расчетных методов не участвуют результаты, получаемые по СНиП 
2.03.01-84*.

Написание книги совпало по времени с периодом переработки 
целого ряда норм по проектированию железобетонных и предвари
тельно напряженных конструкций. С одной стороны это попытка соз
дания единых европейских норм по проектированию железобетонных 
конструкций Eurocode-2, а с другой -  переработка и совершенствова
ние национальных норм, в частности и строительных норм Беларуси
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СНБ «Конструкции бетонные и железобетонные. Нормы проектирова
ния» на базе их гармонизации с требованиями европейских норматив
ных документов.

Авторы надеются, что настоящая книга, дополняющая общую 
картину, представляющую практическое состояние вопроса о срезе 
железобетонных конструкций к концу двадцатого века, будет полезна 
как при обосновании вносимых в нормативные документы методов 
расчетов прочности наклонных сечений, так и при дальнейшем совер
шенствовании положений, касающихся среза в общей теории железо
бетона.

По ходу изложения авторы сознательно сохраняли оригинальные 
транскрипции фамилий исследователей и некоторых терминов. Это 
объясняется тем, что принятый подход с одной стороны позволяет из
бежать субъективных искажений”, а с другой -  облегчает поиск перво
источников по ключевым словам при использовании компьютерной 
сети Internet.

В завершение авторы хотели бы выразить благодарность кан
дидату технических наук, доценту каф. ЖБиКК Белорусской государст
венной политехнической академии Раку Н.А. за неоценимую помощь в 
сборе материалов для настоящей книги.

В. В. Тур. , А. А. Коядра тчи к .

Так, например, в статье одного из очень известных ученых в области теории железо
бетона пришлось столкнуться с русской транскрипцией фамилий T.T.C. Hsu как Т.Шу 
и Moody -  как Мооди (прим, авторов).
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Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

1
ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫЙ ЭЛЕМЕНТ С ТРЕЩИНАМИ 

В УСЛОВИЯХ ПЛОСКОГО НАПРЯЖЕННО- 
ДЕФОРМИРОВАННОГО СОСТОЯНИЯ

Плоский железобетонный элемент, подвергнутый совместному 
действию нормальных и касательных напряжений показан на рис. 1.1. 
Направление продольного и поперечного армирования обозначено 
осями / и t, образующими прямоугольную систему координат «/ -  f». На 
плоскую панель внешним образом воздействуют нормальные напря

жения о/, а, и касательные напряжения тп. Приложенные к элементу 

напряжения (<т,, а,, г„) воспринимают совместно бетон и арматура. При 

этом принято, что бетон воспринимает главные сжимающие а2 и глав

ные растягивающие ov напряжения, направление которых определено 
координатной системой «2 -  1» (рис. 1.1), а арматурные стержни вос
принимают только осевые распределенные (или по выражению проф.

Далее по тексту использован термин «панель»
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а) железобетонный 
элемент

I
б) бетонный 

элемент

* f.

“А

I- _____ - - J

б) арматура

г) положение 
главных осей 2-1 

(до появления трещин)

О ,

главных осей d-r 
(после появления трещин)

е) модель 
фиксированного 

угла

ж) модель 
изменяющегося 

угла

з;

Рис. 1.1.
Железобетонный элемент в условиях плоского напряженного состояния
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Н.И. Карпенко [42] «размазанные») напряжения p,f, и prf, (р, ир, -  
коэффициенты армирования соответственно в продольном и попереч

ном направлениях). Угол а2 между осью «2» и осью «/» принято назы
вать «фиксированным углом», так как он не изменяется при пропор

циональном возрастании внешних напряжений 07, <т( и г«, приложенных 
по граням элемента.

В некоторых случаях, например в работе [240], угол а2 называют 
«углом наклона арматурных стержней» относительно направления 
действия главных напряжений. Необходимо сразу же оговориться, что 
фиксированный угол а2 соответствует положению координатной сис
темы главных напряжений «1 -  2» для железобетонного панельного 
элемента без диагональных трещин. Обширные опыты [95-97, 99,100, 
116, 195, 321, 331, 332], выполненные с плоскими элементами при 
различных сочетаниях напряжений, действующих по их граням (см. 
главу 2), показывают, что в процессе увеличения нагрузки и по мере 
появления новых трещин направления главных напряжений постоянно 
изменяются (рис. 1.2, 2.5). После образования начальных трещин из
меняется направление последующих трещин, что связано с изменени
ем направления, по которому действуют главные растягивающие на
пряжения в бетоне [195, 264, 331, 332].

Направление главных напряжений в бетоне после образования 
трещин на произвольной стадии трещинообразования представлено 
координатной системой «сУ -  г» (рис. 1.16). Главные сжимающие и 
главные растягивающие напряжения в трансформированной системе 
координат «6 -  г» принято обозначать crd и сгГ соответственно. Иссле
дования [195, 264, 331, 332] показывают, что угол отклонения текущей 
координатной системы «6 -  г» после образования диагональных тре
щин от положения начальной координатной системы «2 -  1» (опреде
ляющей направление главных напряжений для элемента без трещин) 
зависит, главным образом, от соотношения напряжений, действующих 
в продольной и поперечной арматуре. Так, если «размазанные» на-
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Рис. 1.2.
Направление главных деформаций при различных соотношениях v/fK, 
установленные в опытах Bhide и Collins 
(представлено Kolleger и Mehlhorn, 1990 [195])
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пряжения prf, и pt-ft в продольной и поперечной арматуре одинаковы, 
то координатная система «с/ -  г» совпадает с координатной системой 
«2 -  1» [195, 264]. Если же напряжения в арматуре по направлению 
осей «/» и «Ь> отличаются, что названные выше координатные систе
мы не совпадают. Это несовпадение тем значительнее, чем больше 
отличаются напряжения в продольной и поперечной арматуре. Угол a  
между осью «с/» и осью «/» принято называть «углом вращения», т.к. 
этот угол описывает постоянное отклонение координатной системы «г 
-  d» от начальной системы координат «1 -  2» при пропорциональном 
приращении напряжений, действующих по граням элемента. Угол ме
жду а2 и а  (рис. 1.1 г, д, з) принято называть углом расхождения (от

клонения) аГ.
Современные методы расчетов железобетонных элементов при 

совместном действии касательных и нормальных напряжений исполь
зуют, как правило, две основные модели:
1) модель переменного угла (англ, variable or rotating angle model) и
2) модель фиксированного угла (англ, fixed angle softening truss model).

Модель переменного угла, используемая в общих методах рас
чета [120, 123, 329] базируется на положении, что в стадии после об
разования трещин угол наклона трещин на произвольном этапе нагру

жения совпадает с углом вращения «(рис. 1 .1).
Принято, что бетонные полосы, заключенные между диагональ

ными трещинами, ориентированы по направлению главных сжимаю

щих напряжений crd.
В модели фиксированного угла [264] принята предпосылка о том, 

то трещины в бетоне ориентированы под постоянным фиксированным 
углом а2 независимо от уровня нагружения (рис. 1.1 е). По мнению ав
торов [264] такой подход позволяет учесть касательные напряжения, 
действующие в бетоне элемента, пронизанного диагональными тре
щинами, и, как следствие, более точно определить «вклад бетона» в 
общее сопротивление срезу железобетонного элемента. В связи с
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этим в методе, использующем модель фиксированного угла, условия 
равновесия и условия совместности записывают выполняя трансфор
мацию напряжений и деформаций, действующих в координатной сис

теме «1 -  2» (<т|, o f, гс21 и е2, £п уи) в основную систему координат «/ -

t» (<7j, of, г/( и е,, £(, yt) (рис. 1.3) согласно [264] в следующем виде:
-  уравнения равновесия

сг, = a\ cos2 a2 + сг,с sin2 a2 + тс212 sin a2 cos a2+ ptft; ( 1.1)

, cr, = <j \ sin2 a2 + cr,c cos2 a2 -  r212sina2 cosa2 + p,ft; ( 1.2)

= (— <j2 + <t ,c)sin a2 cosa2 + t2,{cos2 a2 -  sin2 a2) ; ( 1.3)

-  уравнения совместности деформаций:

£, = £2 cos2 a2 + £-, sin2 a2 + 2 sin a2 cos a2 ( 1.4 )

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

£t = £2 sin2 a2 + £-, cos2 a2 + ̂ 2̂  2 sin a2 cosa2 ( 1.5)

У'У2  = ( -  s2 + £-,) sin a2 cosa2 + {cos2 a2 -  sin2 a2) ( 1.6 )

В уравнениях (1.1)..(1.6):
fh ft -  средние напряжения в арматуре по направлениям / и t соот

ветственно;

а2 -  угол наклона оси «2» к направлению оси «/»;
£•/, £, -  средние нормальные деформации по направлению осей «/» и 

«#» соответственно (положительные при растяжении);
£Ь е2 -  средние нормальные деформации по направлению осей «2» и 

«1» соответственно;
у„ -  средние деформации сдвига в системе координат «/ -  f» 

(положительные для направления, показанного на рис. 1.1 для

у21 -  коэффициенты армирования по направлению осей «/» и «?»
соответственно;

сг,, а, -  нормальные напряжения, действующие по грани рассматри
ваемого элемента по направлению осей «/» и «f» соответст
венно (положительные при растяжении);

is
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1
cosai

а) сечение, проходящее по бе
тону между диагональными 
трещинами (<з\- средние 
значения главных растяги
вающих напряжений)

I
cosa2

б) сечение, проходящее по 
диагональной трещине

Рис. 1.3.
Схема сил, действующих в плоском железобетонном элементе в соответствии 
с моделью фиксированного угла [264]
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гп -  касательные напряжения, действующие по граням рассматри- 
ваемого элемента в системе координат «/ -  f» (положительное 
направление показано на рис. 1.1 е); 

тс21 -  средние касательные напряжения в бетоне элемента с трещи

нами, действующие в системе координат «2 -  1».
После образования в бетоне диагональных трещин направления 

главных напряжений изменяются и отличаются от направлений, опре
деленных системой координат « 2 -  1» (рис. 1.16). В модели фиксиро
ванного угла [264] трансформация напряжений и деформаций на ста
дии после образования трещин из системы координат «2 -  1» в систе

му «/ -  Ь  должна включать касательные напряжения гс21 и деформа

ции сдвига / 21, как это представлено в уравнениях (1.1)..(1.2).
В модели изменяющегося угла, на положениях которой построены 

расчетные методы [120, 123, 329], напряжения и деформации транс
формируют непосредственно из системы координат «с/ -  г» в систему 

координат « / -  Ь> (рис. 1.16). В этом случае переменные <тс2 , сг,с, г21, £Ь

б~2, /2 1 и а2 в уравнениях (1.1)..(1.6) следует заменить на переменные ad, 
ar, rdr, £d, <£>, /dr и угол а. Соответственно, необходимо принять касатель
ные напряжения и деформации сдвига равными нулю (г*  = 0, /dr = 0) 
[264]. В результате переменные rdr и /dr исключаются и уравнения, опи
сывающие напряженно-деформированное состояние плоского элемен
та, преобразуется к упрощенной традиционной форме:
-  уравнения равновесия

сг, = crd cos2 а : + (7, sin2 а 2 + p f :; 

сг, = crd sin2 а 2 + a , cos2 а 2 + p tft;

( 1. 7 )

( 1.8 )

( 1.9 )

уравнения совместности деформаций:

е, = £d COS2 а 2 + £, sin2 а 2 
£, = £d sin2 а 2 + £, cos2 а 2

( 1.10)  

(1 .1 1 )
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= ( -  &-d + er )sin a2 cos a2 ( 1.12)

Упрощенные уравнения (1.7)..(1.12), определяющие трансфор
мацию напряжений и деформаций в соответствии с кругом Мора, ис
пользуют в общих моделях расчета [120, 123, 329], базирующихся на 
модели переменного угла.

При применении уравнений (1.1)..(1.6) и упрощенных уравнений 
(1.7)..(1.12) железобетонный элемент с диагональными трещинами 
рассматривают как некий непрерывный материал (континуум), наде
ленный вполне определенными свойствами, изменяющимися в зави
симости от уровня нагружения. Поэтому при расчетах таких элементов 
после образования трещин принято рассматривать средние напряже
ния и деформации. Средние напряжения и деформации в бетоне и 
арматуре имеют смысл усреднения деформаций на некоторой базо
вой длине, ориентированной поперек нескольких диагональных тре
щин [120, 123, 329 и др ], включая собственно деформации, связанные 
с раскрытием трещин.

В связи с этим решение уравнений (1.7)..(1.12) становится воз
можным только при введении дополнительно к ним следующих основ
ных зависимостей:
1. диаграмм деформирования бетона при сжатии в условиях плоского 

напряженно-деформированного состояния, связывающих главные 
сжимающие напряжения и деформации, действующие по направ
лению главных осей;

2. диаграмм деформирования бетона при растяжении в условиях 
плоского напряженно-деформированного состояния, связывающих 
главные растягивающие напряжения и деформации по направле
нию главных осей;

3. диаграмм деформирования для арматуры, связывающих напряже
ния и деформации, в том числе и с учетом совместной работы ар
матуры с бетоном на участках между трещинами;
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4. диаграмм деформирования бетона при срезе, связывающих сред

ние касательные напряжения т21 и средние деформации сдвига у2 1 

в системе координат «2 -  1».
Первые три базовых зависимости используют при расчетах с ис

пользованием модели изменяющегося угла [120, 123, 329], а четвер
тую добавляют при использовании методов расчетов, базирующихся 
на модели фиксированного угла [264]. Вместе с тем, необходимо от
метить, что при использовании модели изменяющегося угла в расчет
ных методах, например модифицированной теории полей сжатия 
(MCFT) [123, 329], дополнительно учитывают касательные напряже
ния, действующие вдоль сечения с трещиной, вызванные зацеплени
ем по ее берегам. В этом случае необходимо дополнительно устано
вить базовые зависимости, определяющие величину касательных на
пряжений, действующих в сечении с трещиной как функцию от пара
метров деформирования -  нормальных (вдоль трещины) и тангенци
альных (поперек трещины) перемещений в трещине. Следует отме

тить, что касательные напряжения г21, рассматриваемые как функция

деформаций сдвига у21. предполагают синтезировано учитывать и яв
ления зацепления по берегам трещины и работу бетона на участке 
между трещинами и нагельный эффект арматуры [264].

Необходимо подчеркнуть, что практически все перечисленные вы
ше базовые зависимости, связывающие напряжения и деформации 
плоского железобетонного элемента с трещиной, получены опытным пу
тем и имеют некоторые отличия в своем аналитическом описании. Вме
сте с тем, независимо от принятой расчетной модели базовые зависимо
сти, связывающие напряжения и деформации железобетонного элемен
та с диагональными трещинами и позволяющие рассматривать его как 
некий континуум, являются важнейшим звеном общего метода расчета 
при срезе.

В.В. Тур, А. А. Кондратчик
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СОПРОТИВЛЕНИЕ СРЕЗУ ПЛОСКИХ 
ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ ЭЛЕМЕНТОВ . 

ЭКСПЕРИМЕНТАЛЬНЫЕ ИССЛЕДОВАНИЯ

Как было показано в главе 1 в общих методах расчета железобе
тонных конструкций на срез [123-125] одновременно с уравнениями 
равновесия и совместности деформаций применяют зависимости, 
связывающие напряжения и деформации материалов (диаграмм де
формирования) для элемента с диагональными трещинами. При этом 
необходимо иметь ввиду, что в зоне среза стенка железобетонного 
элемента под действием главных напряжений и деформаций находит
ся в условиях плоского напряженно-деформированного состояния 
(растяжение - сжатие).

После образования в железобетонном элементе диагональных 
трещин, главные растягивающие деформации (действующие "попе
рек" трещин) способствуют снижению прочности при сжатии бетона, 
заключенного между трещинами. Этот феномен, наблюдавшийся в 
бетоне диагональной сжатой полосы, при испытании железобетонных 
балок был подтвержден целым рядом исследователей [194, 243, 304,
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328] и был назван в мировой практике эффектом разупрочнения бето
на (англ, softening effect).

К сожалению испытания, выполненные на балочных образцах, не 
позволили получить надежные зависимости, связывающие главные 
сжимающие напряжения, действующие в диагональной полосе как 
функцию от главных сжимающих и растягивающих деформаций и 
определить значения коэффициентов разупрочнения (англ, softening 
coefficient), используемых при трансформации базовых диаграмм 
деформирования бетона, при осевом кратковременном сжатии. Это в 
первую очередь связанно с тем, что стенка балки под действием 
изгибающих моментов, продольных и поперечных сил находится в 
условиях сложного напряженно-деформированного состояния, как по 
высоте сечения, так и по длине элемента.

Для изучения сопротивления бетона в условиях плоского 
напряженного состояния "растяжение-сжатие" F. Robinson и М. 
Demorieux [321] выполняли испытания плоских железобетонных 
панелей. Однако, технические сложности, возникшие при испытаниях, 
не позволили установить зависимости, которые могли бы быть 
использованы для описания коэффициента разупрочнения бетона при 
растяжении-сжатии и, соответственно, трансформированных 
диаграмм деформирования железобетонного элемента с 
диагональными трещинами.

Эти технические сложности были преодолены F. Vecchio и М.Р. 
Collins после изготовления испытательной установки в Университете г. 
Торонто [113, 322, 331, 332]. Силовая установка, конструкция которой 
показана на рис. 2.1, позволяет производить испытания железобетон
ных панелей в условиях плоского напряженного состояния при воз
действии на испытуемый панельный элемент различных комбинаций 
усилий (напряжений), соответствующих изучаемому виду напряженно
го состояния: осевое сжатие; осевое растяжение; двухосное сжатие и

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

24



двухосное растяжение; чистый сдвиг; сдвиг в комбинации с нормаль
ными напряжениями, приложенными по граням элемента.

Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

Рис. 2.1.
Общий вид испытательной 
установки для исследования 
железобетонных элементов в 
условиях плоского напряженного 
состояния (F.Vecchio, М.Р. Collins и 
д.р. [331]).
1 - жесткая рама;
2 - опытный образец;
3 - домкраты двойного действия.

Необходимо отметить, что подобные испытательные установки и 
методики испытаний в скором времени были использованы американ
скими [168], японскими [243, 304] и др. специалистами, занимающими
ся исследованиями бетонных и железобетонных элементов в условиях 
плоского напряженно-деформированного состояния. Очевидно, для 
объяснения эффектов, наблюдаемых в железобетонных конструкциях 
при совместном действии нормальных и касательных напряжений, бу
дет полезным представить некоторые из наиболее показательных ис
следований плоских железобетонных элементов, выполненных в по
следние пятнадцать лет. Выполненные исследования имели целью 
выявить характерные особенности трещинообразования и разрушения 
плоских армированных бетонных элементов в зависимости от целого 
ряда факторов (прочности бетона, коэффициентов продольного и по
перечного армирования и его размещения (дисперсности) по сечению 
бетона, вида напряженного состояния, порядка приложения внешних
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нагрузок, их соотношения в соответствующей комбинации и т.д.) и по
лучить аналитические зависимости для описания коэффициентов ра
зупрочнения (англ, softening coefficient) бетона, используемых при 
трансформации базовых диаграмм деформирования бетона, полу
чаемых в условиях осевого кратковременного сжатия в соответствии с 
принятыми методами испытаний.

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Исследования F. Vecchio и М.Р. Collins 
[104, 328, 331, 332]

Для получения информации о поведении плоских железобетон
ных элементов с трещинами при совместном действии среза и растя
жения были испытаны 24 панели, содержавшие только продольную 
арматуру. Испытания выполняли в условия чистого сдвига, осевого 
растяжения и комбинированного действия сдвига и осевого растяже
ния и на специальной испытательной установке, общий вид которой 

показан на рис. 2.1. Опытные панели имели размеры в плане 890 х  

890 мм и толщину 70 мм. Нагружение производили при помощи 37 
гидравлических домкратов двойного действия, воздействовавших на 
стальные "ключи", забетонированные в торцевые грани панели (см. 
рис. 2.1 и рис. 2.2).

Основные конструктивно-технологические параметры испытан
ных образцов согласно программы эксперимента представлены в 
табл. 2.1. Как видно из табл. 2.1, девять образцов первой группы име

ли коэффициент продольного армирования р\ = 1%, а остальные пят
надцать - 2%. Размещение продольного армирования в опытных об
разцах (0 6  мм; S400; S500) показано на рис. 2.2. Диаграммы дефор
мирования арматуры, полученные стандартными испытаниями, пока
заны на рис. 2.3, а.
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Рис. 2.2.
Армирование опытных образцов в исследованиях [104] (см. табл. 2.1). 
а - образцы pi = 1% (R01); б - образцы р  = 2% (R02).

а) б)

Характерные диаграммы деформирования [104], установленные стандартными 
испытаниями арматуры (а) и бетона (б).

Для изготовления панелей использовали тяжелый бетон с у = 

2350 кг/м3 (С20, С40; см. табл. 2.1.) и легкий бетон с у -  1860 кг/м3 
(.LC40). Максимальный размер зерна крупного заполнителя во всех бе
тонных смесях не превышал 10 мм. Характерные диаграммы дефор
мирования примененных бетонов, полученные стандартными метода-
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ми в условиях осевого кратковременного сжатия показаны на рис. 2.3 
б, а основные данные, относящиеся к их прочности и дёформативно- 
сти в табл. 2.1.

Панели имели двойное армирование, располагавшееся в 
сечении, таким образом, что толщина защитного слоя, составляла во 
всех опытах с = б мм.

Для каждой группы опытных образцов варьировали отношение 
величины касательных (v) и нормальных (fx) (растягивающих) 
напряжений. Отношения касательных и нормальных напряжений (v/fx 

= 1; 2; 3; 6) были назначены исходя из предварительного испытания 
образцов, раздельно только при чистом сдвиге и осевом растяжении 
по направлению продольной арматуры (по оси "х").

Нагрузки трещинообразования и разрушения, а также 
зарегистрированные в опытах деформации образцов представлены в 
табл. 2.1.

Образцы, испытанные в условиях чистого сдвига (напр. РВ18 
табл. 2.1), разрушились при сдвигающих напряжениях, незначительно 
превышавших напряжения соответствующих появлению диагональных 
трещин (рис. 2.4). Первые диагональные трещины образовывались 

под углом близким к в -  45° к оси, совпадавшей с направлением к 
продольной арматуре. При дальнейшем возрастании нагрузки, 
образовавшиеся трещины развивались через всю панель, меняя свою 
ориентацию, угол наклона трещин к продольной арматуре составлял 
около 20...30°. При этом диагональные трещины немедленно 
раскрывались до w = 1 мм. Даже незначительное приращение 
нагрузки после образования трещин приводило к значительному их 
раскрытию (рис. 2.5 а).

Образцы, испытанные при комбинированном действии растяже
ния и сдвига (напр. РВ21), показывали ощутимую разницу между на
грузкой, соответствовавшей разрушению и нагрузкой образования 
трещин (см. рис. 2.4), хотя абсолютное значение нагрузки трещинооб

В.В. Тур, А. А. Кондратчик
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разования была примерно в два раза меньше, чем у образцов испы
танных в условиях чистого сдвига.

Рис. 2.4.
Влияние растяжения на поведение 
железобетонной панели при срезе 
[ 104].

В образцах этой серии начальные диагональные трещины обра
зовывались по направлениям, достаточно близко совпадавших с на
правлением действия главных напряжений, рассчитанных как для 
элемента без трещин, работающего в упругой стадии. Так для образца 
РВ21 (см. рис. 2.5 б) угол наклона образовывающихся трещин состав
лял около 71° к направлению продольного армирования. При этом на
чальные трещины имели незначительное раскрытие (WK = 0,05 мм), 
которое сохранялось практически до разрушения. По мере возраста
ния нагрузки образовывались новые трещины, угол наклона которых 
по отношению к продольной арматуре уменьшался и составлял около 
33°, при этом ширина их раскрытия постоянно возрастала. Разруше
ние характеризовалось мгновенным раскрытием этих трещин (см. рис. 
2.5 6).

Необходимо отметить, что всех испытанных образцах диаго
нальные трещины образовывались при средней величине главных

растягивающих напряжений составлявших примерно 0,42 ■ ̂ [f[ , полу

ченных с коэффициентом вариаций 28% (для сравнения согласно ACI 

318 [74] эту величину принимают равной 0,33 -~Jfl, МПа).

29



Таблица 2.1
Обобщенные результаты экспериментальных исследований железобетонных панелей [104]

Отно
шение
v : f .

Арматура Бетон Опытные данные Р асчетны е
Труп-

па Панель
Рх fy 6 £о

/'„.М Пз Уст’ Vu’
Предельные деформа

ции х  1000
н апр яж е 

ния
МПа МПа SC МПа МПа б\. vu , МПа

РВ 11 1:0 0,0109 433 25,9 -0,0020 2,97 1,19 1,27 -0,04 8,75 11,73 1,50
РВ 12 1:0 0,0109 433 23,1 -0,0015 2,93 1,32 1,53 0,06 3,54 4,12 1,44

/
RO 1 
S400 
С20

РВ 4 1: 1,0 0,0109 423 16,4 -0,0019 1,92 0,81 1,16 0,38 0,46 0,72 1,04
РВ 6 1: 1,0 0,0109 425 17,7 -0,0019 1,81 0,85 1,15 1,15 10,94 12,03 1,08
РВ 7 1: 1,9 0,0109 425 20,2 -0,0022 2,19 0,74 0,86 0,98 10,75 12,28 1,02
РВ 8 1:3,0 0,0109 425 20,4 -0,0020 1,98 0,52 0,79 1,34 5,79 6,73 0,90
РВ 10 1:5,9 0,0109 433 24,0 -0,0019 2,37 0,31 0,56 2,93 13,32 16,86 0,65
РВ 13 0:1 0,0109 414 23,4 -0,0018 2,65 1,48* 4, 71* 4,76 0,61 4,76 4,51*
РВ 24 0:1 0,0110 407 20,4 -0,0020 2,36 1, 71* 4,82* 8,89 -0,85 9,00 4,48*

И
R0  2 
S500 
L40

РВ 15 1:0 0,0202 485 38,4 -0,0032 2,93 1,80 1,96 0,21 14,08 14,74 1,97
РВ 16 1:2,0 0,0202 502 41,7 -0,0032 2,76 0,98 1,45 1,27 23,65 24,58 1,60
РВ 14 1:3,0 0,0202 489 41,1 -0,0028 3,43 0,78 1,54 1,37 14,88 16,83 1,49
РВ 17 1:5,9 0,0202 502 41,6 -0,0031 3,02 0,54 1,22 2,96 18,05 20,68 1,24
РВ 27 0:1 0,0202 502 37,9 -0,0032 3,02 4,00* 11,25* 13,24 - 1,21 13,44 10, 14*
РВ 18 1:0 0,0220 402 25,3 -0,0022 2,35 1,62 1,70 0,43 19,23 20,98 1,68

III
R0  2 
S400 
С20

РВ 19 1: 1,0 0,0220 411 20,0 -0,0019 2,34 1,23 1,28 0,68 11,72 12,61 1,37
РВ 20 1:2,0 0,0220 424 21,7 -0,0019 2,56 0,94 1,42 1,13 21,99 23,50 1,27
РВ 28 1:2,0 0,0220 426 22,7 -0,0020 2,45 0,84 1,53 0,94 11,18 12,50 1,29
РВ 21 1:3,1 0,0220 402 21,8 -0,0018 2,47 0,73 1,42 1,19 18,41 20,79 1,18
РВ 22 1:6,1 0,0220 433 17,6 -0,0020 1,86 0,44 1,03 1,91 12,07 13,82 0,94
РВ 25 0:1 0,0220 414 20,6 -0,0020 2,38 2, 79* 9,99* 10,86 -0,80 10,87 9, 11*

IV
R0  2 
S500 
С40

РВ 29 1:2,0 0,0202 496 41,6 -0,0026 3,16 0,75 1,49 1,06 12,66 14,10 1,60
РВ 30 1:3,0 0,0202 496 40,4 -0,0026 3,19 0,74 1,48 1,50 16,06 17,56 1,47
РВ 31 1:5,9 0,0202 496 43,4 -0,0030 3,71 0,44 1,15 1,97 12,74 14,29 1,42

* Величины ft \ ^-напряжения трещинообразования; v0 -  предельные напряжения; 
SC -  прочность при растяжении определена раскалыванием цилиндров.
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Чистый сдвиг. Чистый сдвиг.
Образование трещин. Предельное состояние.

Комбинация 
“сдвиг - растяжение”. 
Образование трещин.

Комбинация 
“сдвиг - растяжение". 

Предельное состояние.

Рис. 2.5.
Влияние растяжения на морфологию трещинообразования плоских железо- 
бетонных образцов согласно [104]._____________________________________

Полученные экспериментальные данные сравнивали с результа
тами расчетов, выполненных на базе положений модифицированной
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теории полей сжатия [327-329], изложенных в главе 4. При расчетах 
принимали значения напряжений, соответствующих образованию

трещин fcr =0,33 ■ - , j f l , что в среднем для условий опытов составило

1,54 Н/мм2 [104]. Сравнение результатов расчета с опытными данны
ми, представленные в табл. 2.1, 2.2 и на рис. 2.6, показывает их впол
не удовлетворительное совпадение.

Необходимо отметить, что в процессе итерационного расчета по 
общему методу [321] (см. главу 4) начальный угол наклона трещин по 
отношению к направлению продольной арматуры изменяется на 
величину близкую к 50°, что наблюдалось в выполненных опытах.

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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Эксперимент •  о
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Напряжения Деформации

Эксперимент •  о

Расчет

Рис. 2.6.
Сравнение опытных и расчетных параметров деформирования согласно [104]. 
Расчетные значения установлены по методике [321]. 
а -  предельные и поперечные деформации; 
б -  направление осей главных напряжений и деформаций.
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При нагрузке близкой к придельной, расчетное направление 
главных напряжений отличается около 20° от направления главных 
деформаций (рис. 2.6 б). Расчетные углы наклона трещин к 
продольному армированию, полученные при использованные 
принятого в [120, 327-329] допущении о том, что направления главных 
напряжений и деформаций совпадают, занимают некоторое среднее 
положение между зарегистрированными в опытах углами главных 
напряжений и деформаций (см. рис. 2.6 б).

Исследования [104] показывают, что при значительной ширине 
раскрытия диагональных трещин важную роль начинает играть 
нагельный эффект, создаваемый продольной арматурой, 
пересекающей трещину.

Хотя, как показано в [104], нагельный эффект не оказывает 
существенного влияния на величину предельной нагрузки, 
воспринимаемой элементом, но делает его значительно более 
деформативным.

Необходимо подчеркнуть, что степень снижения несущей 
способности элемента при срезе в условиях растяжения 
существенным образом зависит от количества продольной арматуры. 
Так, для образцов с pt = 2% среднее растягивающее напряжение 
fx = 7,0 Н/мм2 привели к снижению общей несущей способности

элемента при срезе только на 50%.
Как следует из данных, показанных на рис. 2.7 и приведенных в 

табл. 2.2, модифицированная теория полей сжатия [120, 123] дает 
хорошее совпадение с результатами опыта (среднее отношение 
расчетной и опытной предельной нагрузки составляет 1,00 при 
коэффициенте вариации vx = 11%).

Последующие испытания панелей, имевших аналогичные разме
ры в условиях среза и растяжения, выполненные F.J. Vecchio и М. 
Nieto [322] подтвердили результаты F.J. Vecchio и М.Р. Collins [331, 
332]. Всего по представленной методике было испытано более 250 
опытных образцов с различными конструктивно-технологическими па-
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раметрами, подверженных различным комбинациям осевых и сдви
гающих нагрузок. Обобщенные результаты испытаний показаны на 
рис. 4.26 в главе 4.

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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Следует отметить, что исследования среза при действии про
дольных сил выполняли К. Sorensen, 0.L. Soset, Т. Olsen [305], 
H.J.Haddadin, T.S. Hong, A.H. Mattock [158]. Сравнение результатов 
расчетов по модифицированной теории полей сжатия с опытными 
данными, полученными перечисленными авторами [158, 305] показано 
на рис. 2.8, 2.9.

Таблица 2.2
Параметры напряженно-деформированного состояния
для образца РВ 21, рассчитанные по методике [327]

П V , сх г f v f2, max 1 в , $тО> W ,

х Ю 3 МПа х Ю 3 х Ю 3 х1 0 3 МПа МПа МПа град М М мм
0,063 0,52 0,00 0,06 0,043 1,53 0,17 21,8 71,3 89 0,00
0,065 0,47 0,00 0,06 0,044 1,38 0,16 21,8 71,0 89 0,01
0,10 0,50 0,01 0,09 0,070 1,35 0,18 21,8 69,7 90 0,01
0,50 0,73 0,13 0,35 0,47 1,17 0,46 21,8 58,0 99 0,05
1,00 0,90 0,40 0,57 1,02 1,06 0,77 21,8 49,7 110 0,11
1,50 1,01 0,74 0,72 1,55 1,00 1,02 20,1 44,6 120 0,18
2,00 1,08 1,11 0,83 2,04 0,94 1,24 18,5 41,1 128 0,26
2,50 1,14 1,50 0,92 2,51 0,90 1,43 17,1 38,5 135 0,34
3,01 1,18 1,92 1,00 2,96 0,87 1,60 15,9 36,3 142 0,43
3,50 1,02 2,47 0,93 3,26 0,65 1,60 14,9 32,4 157 0,55
4,00 0,87 3,03 0,86 3,48 0,49 1,57 14,0 29,0 173 0,69
5,00 0,65 4,16 0,73 3,79 0,29 1,47 12,5 23,9 207 1,04
6,00 0,50 5,27 0,62 3,96 0,18 1,36 11,3 20,2 243 1,46
7,83 0,32 7,25 0,47 4,13 0,09 1,15 9,6 15,7 311 2,43

В своих ранних работах F. Vecchio и М.Р. Collins [331] базируясь 
на испытаниях панелей в соответствие предоставленной выше 
методикой, в условиях сжатия при растяжении, эффект снижения 
прочности бетона сжатой полосы предложили учитывать при помощи 

экспериментального коэффициента разупрочнения р  (англ, softening 
coefficient), величину которого было рекомендовано определять в 
зависимости от отношения средних главных растягивающих и 
сжимающих деформаций e je 2 по формуле:

0,85 -0 ,2 7  ■£1! е2 ’

2* 35



где £1 - средние главные растягивающие деформации для элемента с 

диагональными трещинами (в направлении "поперек" трещи
ны);

е2 - главные сжимающие деформации в полосе, заключенной ме

жду диагональными трещинами.

В.В. Тур, А.А. Кондратчик

0,441 Р

I
І Ш щ щ

І ш - І L 655

200 | Т14 
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0
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— Г

to о о

381

6020
fy = 534 МПа 
fc = 53 МПа 
8С = -2.1 X Ю-3 
Макс, крупность 
заполнителя 16 мм

MCFT [327]

Рис. 2.8.
Сравнение данных рас
чета согласно [327] с 
результатами норвеж
ских испытаний [305] по 
изучению влияния рас
тяжения на прочность 
при срезе.

В качестве базовой диаграммы деформирования (состояния) бе
тона в условиях осевого кратковременного сжатия была принята пара
бола Е. Hognestad'a (1952, [164]) для которой параметрические точки 

fc и £0 принимали с умножением их значений на коэффициент р. (см. 
табл. 2.8 п. 1, 2). Сравнение полученной диаграммы с результатами 
испытаний в 178 экспериментальных точках показало ее достаточно 
хорошее совпадение (среднее значение г = 1,01 при коэффициенте 
вариации vx = 15%). В последующем F. Vecchio и М.Р.Collins [328] уп
ростили зависимость (2.1) до вида:
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1

0,80 -  0,34

1
0 ,8 0 +  170 г:, '

( 2.2 )

где £0-  относительная деформация, соответствующая пиковой точке 
диаграммы деформирования бетона в условиях осевого 

кратковременного сжатия и принятая равной е0 = -  0,002.

Следует отметить, что зависимость (2.2) используют в качестве 
базовой диаграммы, описывающей взаимосвязь между главными 

сжимающими напряжениями и деформациями "сг2 -  ег" в модифициро
ванной теории полей сжатия [120, 327-329] для расчета элементов из 

бетона, характеризующегося прочностью при сжатии fc'< 5 0  Н/мм2.

100 200 

N (kips)

Рис. 2.9.
Результаты исследований 
Вашингтонского Универси
тета влияния продольных 
сил на прочность при срезе 
элементов таврового сечения 
согласно [226, 227].
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F. Vecchio, М.Р. Collins, J. Aspiotis [332] в соответствии с пред
ставленной выше методикой выполнили комплексные испытания ар

мированных панелей из высокопрочного бетона > 5 0  Н/мм2). Как и

в ранних исследованиях [104, 331] испытанию подвергали панели с 

размерами в плане 890 л- 890 мм, толщиной 70 мм. Образцы, в отли
чие от описанных ранее имели ортогональное армирование распола
гавшееся по направлению осей координатной системы "х -  у" (рис. 
2.10). Количество продольного армирования по направлению от оси 
"х", как правило, превосходило количество армирования в поперечном 
направлении (по оси "у"). Основные конструктивно-технологические 
параметры опытных образцов представлены в табл. 2.3. При испыта
ниях панелей варьировали коэффициент поперечного армирования и 
условия нагружения.

Номинальная прочность при сжатии бетона, использованного 
для изготовления панелей была принята равной 55 МПа, но фактиче
ски изменялась от 43 до 72 МПа. Физико-механические характеристики 
бетона, определенные при испытаниях стандартных цилиндров в ус
ловиях осевого кратковременного нагружения приведены в табл. 2.3. 
Для армирования опытных образцов использовали горячекатаные 
стержни периодического профиля. Характерные диаграммы, связы
вающие напряжения и деформации для примененных в опытах бетона 
и арматуры, полученные при испытаниях стандартными методами по
казаны на рис. 2.11, а значения параметрических точек диаграмм при
ведены в табл. 2.3.

Испытания выполняли на специальной установке, показанной на 
рис. 2.1 и подробно описанной в [104]. Нагрузку в монотонно прикла
дывали до разрушения образцов в соответствии с назначенными про
порциями, приведенными в табл. 2.3. Обычно в процессе испытания 
устанавливали 12-15  этапов нагружения на которых снимали отсчеты 
по приборам.

В.В. Тур, А. А. Кондратчик

за



Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

б) в)
------------- LVDT восточная

Рис. 2.10.
Конструкция и армирование опытных образцов (а), схема размещения измеритель
ных приборов (б) и схема приложения нагрузок (в) в испытаниях [332].
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Таблица 2.3

Основные параметры опытных образцов и программа нагружения в
исследованиях [332]

Бетон Арматура Нагруже
ние

fc, МПа £0*10 3 ft', МПа А . % fyx, МПа А. % fyy, МПа fn/v, МПа
PHS1 72,2 -2,68 3.11 3,23 606 0,00 521 0,00
PHS2 66,1 -2,48 2,39 3,23 606 0,41 521 0,00
PHS3 58,4 -2,44 2,63 3,23 606 0,82 521 0,00
PHS4 68,5 -2,60 2,82 3,23 606 0,82 521 +0,25
PHS5 52,1 -2,58 1,99 3,23 606 0,41 521 +0,25
PHS6 49,7 -2,25 2,06 3,23 606 0,41 521 -0,25
PHS7 53,6 -2,10 2,61 3,23 606 0,82 521 -0,25
PHS8 55,9 -2,17 ’ 2,59 3,23 606 1,24 521 0,00
PHS9 56,0 -2,68 2,42 3,23 606 0,41 521 -0,25
PHS10 51,4 -2,45 3,01 3,23 606 1,24 521 +0,25
РА1 49,9 -2,09 3,09 1,65 522 0,82 522 0,00
РА2 43,0 -1,99 2,91 1,65 522 0,82 522 0,00

а) б)

Рис. 2.11.
Характерные диаграммы деформирования материалов: бетона (а) и арматуры (б) 
установленные стандартными испытаниями в опытах [332].

Как показали выполненные исследования, изменение коэффици
ента армирования и соотношений (пропорции) нормальных и каса-
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тельных напряжений, действовавших на элемент, оказали существен- 
ное влияние на прочность, характер трещинообразования и разруше
ния, а также сдвиговую жесткость опытных образцов.

Обобщенные результаты исследований приведены в табл. 2.4 и 
показаны в графической интерпретации на рис. 2.12.

При исследованиях панелей в условиях чистого сдвига (PHS1, 
PHS2, PHS3, PHS8, РА1, РА2) начальные трещины образовывались 
под углом близким к 45° к направлению поперечной арматуры при ве
личине главных растягивающих напряжений составляющих около 

0,3 ^fc' . В образцах со значительным количеством арматуры трещи

ны имели меньшую ширину раскрытия и располагались на меньших 
расстояниях. После достижения текучести поперечной арматурой на
блюдали заметное изменение направления (переориентацию) трещин. 
Угол наклона трещин к продольной арматуре (т.е. к оси "х") становился 
более острым. При этом вращение (изменение угла наклона) трещи
ны было более заметным для элементов с низким коэффициентом по
перечного армирования. Установлено, что элементы с большим ко
эффициентом поперечного армирования обладали большей сдвиго
вой жесткостью и предельной прочностью при срезе. В образцах 
(PHS4, PHS5, PHS10), испытанных при двухосном растяжении и срезе 
(при монотонном нагружении с отношением f j v  = 0,25), начальные

трещины, образовывавшиеся под углом близким к 45° к поперечной 
арматуре, меняли свою ориентацию после достижения поперечной 
арматурой предела текучести. Однако по сравнению с испытаниями в 
условиях чистого сдвига ширина раскрытия трещин была большей, а 
среднее расстояние между трещинами было меньшим. Разрушение 
происходило при внезапном раздавливании -  срезе бетона после дос
тижения поперечной арматурой предела текучести. Плоскость сколь
жения в сжатых подкосах при разрушении располагалась параллельно 
продольной арматуре.
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ibКз Таблица 2.4
Основные результаты испытаний панелей из высокопрочного бетона согласно [332]

fn/v,
МПа

Vcr,
МПа

vyy,
МПа

К ,
МПа

£ху
х1(Т3

£уи
x i a 3

Ухуи
х1СГ3

£iu
x i a 3

£'2u
x i a 3

fc2u,
МПа

Вид
разру
шения

PHS1 0,00 2,54 — 2,95 0,09 0,11 0,34 0,27 -0,07 -3,31 css
PHS2 0,00 1,94 4,84 6,66 2,16 16,28 8,51 10,06 -0,70 -17,85 CST

PHS3 0,00 2,28 6,98 8,19 1,57 5,53 9,13 8,53 -0,73 -16,65 CST

PHS4 +0,25 2,39 5,76 6,91 1,82 11,07 9,42 13,04 -0,43 -14,85 CST

PHS5 +0,25 1,62 3,53 4,81 1,41 13,93 10,74 15,91 -0,71 -10,93 CST

PHS6 -0,25 2,25 7,30 9,89 1J6 9,64 10,78 12,37 -1,41 -21,08 CST

PHS7 -0,25 2,25 9,56 10,26 1,37 3,10 6,93 5,79 -0,77 -19,92 CST

PHS8 0,00 2,15 8,87 10,84 2,39 9,88 13,15 13,70 -1,43 -23,55 CST

PHS9 -0,25 2,22 6,57 9,37 1,73 9,47 11,16 12,39 -1,19 -20,19 CST

PHS10 +0,25 2,13 6,93 8,58 2,08 7,93 11,34 11,02 -1,34 -17,83 CST

РА1 0,00 2,19 6,29 6,34 2,23 4,13 7,12 6,87 -0,51 -11,83 CST

РА2 0,00 1,88 5,97 6,22 2,16 4,68 7,62 7,43 -0,59 -11,79 CST

CSS -  бетон разрушился при раздавливание после текучести арматуры; 
CST-  бетон разрушился при срезе в результате скольжения.

В
. В

. 
Тур, 

А. А. 
Кондратчик
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У%у< (*10-3) Ужу (*103)
Рис. 2.12.
Опытные диаграммы “Vxy-y Xy", полученные в опытах [332].
а, б - чистый сдвиг; в - двухосное растяжение и сдвиг; г - двухосное сжатие и сдвиг.

Наличие двухосного растяжения снизило сдвиговую жесткость 
панели и привела к уменьшению прочности при сдвиге до 22% (рис. 
2.12в).

При испытаниях образцов в условиях двухосного сжатия и среза 
(см. рис. 2.12 г) при fn/v = -  0,25 наблюдали ощутимое возрастание 

усилий, приводящих к образованию начальных трещин. Диагональные 
трещины появлялись незадолго перед разрушением, имели незначи
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тельную ширину раскрытия. Предельное сопротивление сдвигу панели 
возросло в среднем на 38%. Разрушение всех испытанных панелей 
характеризовалось взрывообразным разрушением сжатого бетона 
диагональных подкосов после достижения текучести поперечной ар
матурой. При этом на стадии, предшествовавшей разрушению, не на
блюдали переориентации образовывавшихся ранее диагональных 
трещин.

На основании выполненных испытаний, эффект снижения проч
ности при сжатии в элементе с трещинами предложено учитывать пу

тем введения комплексного коэффициента разупрочнения /?, опреде
ляемого по формуле:

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

/? = ■
1 ( 2 .3 )

1 + Kc Kf

где Кс -  коэффициент, учитывающий влияние средних главных рас

тягивающих деформаций для элементов с трещинами; 

Kf -  коэффициент, зависящий от прочности бетона при сжатии

/с'-

В отличие от предложений [331], для описания трансформиро

ванной диаграммы "<т2 -  использовали базовую зависимость V -  ё' 
для бетона в условиях осевого кратковременного сжатия, полученную
E. Thorenfeldt, A. Tomaszewics, J. Jensen [314] и усовершенствованную
F. Collins, A. Porasz [121]. При этом предложено рассматривать две 
основные модели (А и В), показанные на рис. 2.13.

Модель А учитывает снижение как предельных напряжений в 
пиковой точке диаграммы, так и соответствующих им деформаций. 
Для этой модели по результатам обработки опытных данных получе
но:

К с = 0,35 111  
К £2

. 0,8

- 0 ,28 > 1t0 ДЛЯ £1 < £ц, ( 2 .4 )
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И

К, =0,1825 - , j f ' >1,0,  ( 2 .5 )

где £1L-  предельные средние главные деформации растяже
ния в бетоне при которых начинается текучесть арматуры в 
элементе с диагональными трещинами; 

гг, -  средние главные растягивающие деформации; 

е2 -  средние главные сжимающие деформации;

Трансформированная диаграмма деформирования "о2 -  £2 при 
сжатии, связывая главные напряжения и главные деформации (рис. 
2.13 а) включает три характерных участка:
1) -  е2 < р  • £0 -  восходящая ветвь.

(С2 — С̂2,base ~ (р

где п = 0,8 + fP17'

( 2 .6 )

к = 1,0 при - £ р < £ 2 < 0 \  

к = 0,67 + при s2 < - £р;

fp =0- fc>

6'р -  Р ' £о •

2) р - £ 0 < - £ 2 < £о -  пиковая точка fC2 = f p = p . f ' .  ( 2.7)

3) -  s2 > £0 -  нисходящая ветвь.

?С2 = fi'fc2,base' ( 2 .8 )

где fс2.base рассчитывают по формуле (2.6) при fp =fg  И £р =  £0 .
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Следует отметить, что Kf > 1,0 для f£ > 30 МПа,

и К с > 1,0 для >4,0-

Модель В (рис. 2.13 б) предполагает снижение только пиковых 
напряжений в пиковой точке базовой диаграммы. Коэффициенты, учи
тывающие влияние средних главных растягивающих деформаций Кс и 
прочности бетона Kf для этого случая предложено определять по 
формулам:

Кс =0,27-
( е \
- - 0 , 3 7  ,

\ s0 J
( 2 .9 )

К, =  2,55 -  0,2629 ■ ̂ fc' <1,11, (2.10)

Рис. 2.13.
Трансформированная диаграмма деформирования бетона "оъ по данным [___].
1 - базовая диаграмма деформирования в условиях осевого сжатия;
2 - трансформированная диаграмма деформирования для бетона с поперечными 
трещинами (*растяжение - сжатие").
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Составление опытных (fC2base) и теоретических (fC2theor) значе"

ний напряжений в типовой точке трансформированных диаграмм де

формирования "а2 -  £г для моделей А и В показано на рис. 2.14 и 
представлено в табл. 2.5.

Как видно из выполненного сравнения, коэффициент Kf в сред
нем не столь существенно влияет на значение предельной прочности 
при сжатии полосы между трещинами, но увеличивает точность рас
четных моделей.

Таблица 2.5
Сравнение опытных и расчетных значений главных сжимающих

напряжений [332]

Модель

fz2-experlmental !  fc2-theoretlcal

Для всех панелей Для PHS и РА серий

Среднее
значение

Стан
дартное
отклоне

ние

Коэффи
циент

вариации,
%

Среднее
значение

Стан
дартное
отклоне

ние

Коэффи
циент

вариации,
%

Модель А, без К< 0 ,9 7 0 ,1 9 1 9 ,5 7 0 ,9 0 0 ,11 1 2 ,5 8

Модель А, с Kf 1,00 0 ,1 9 18 ,8 5 0 ,9 8 0 ,1 5 1 5 ,6 9

Модель В, без K f 1,02 0 ,2 2 21 ,11 1,14 0 ,1 5 1 2 ,7 8

Модель В, с Kf 1 ,00 0 ,2 2 2 2 ,2 5 1,01 0 ,1 2 1 1 ,7 6
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Рис. 2.14.
Сравнение опытных и расчетных значений предельной прочности при сжатии бе
тона диагональной полосы согласно [332]:
а - при расчете с использованием базовой диаграммы Thorenfeldt и др. [314]; б - то 
же модели A, F. Vecchio, М.Р. Collins; в - то же модели В, F. Vecchio, М.Р. Collins.
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Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил
Исследования A . Belarbi и Г . Т . С .  H su  [ 1 0 0 ]

Железобетонные панели, имевшие размеры в плане 1400 х  

1400 мм и толщину 178 мм выполняли с двойным армированием в ор
тогональных направлениях. Основное армирование располагали в 
продольном направление вдоль оси 7 ' (рис. 2.15). В поперечном на
правлении располагали стержни (по оси "Г, рис. 2.15) с минимальным 

коэффициентом армирования р  -  0,54 %. Нагружение производили в 
направлении осей главных напряжений и деформаций (координатные 
оси "d  - г"). Ось "d", соответствующая направлению действия главных 
сжимающих напряжений до и после образования трещин совпадала с 
поперечной осью "Г, и ось 'V  -  соответственно была противоположна 
продольной оси 7 ' (система координат " d - f  повернута на 90° по отно
шению к системе 7-Г). Такая простая схема нагружение "растяжение -  
сжатие" создает условия, при которых появление трещин ожидается 
перпендикулярно направлению основной продольной арматуры.

г

td
f t

t t t t t

Puc. 2.15.
Схема армирования и разме
щение приборов в опытных 
образцах - плитах 1400x1400х 
х178 мм, использованных в 
опытах [100].

1 - продольная арматура;
2 - поперечная арматура;
3 - анкерные устройства.

горизонтальные 
А электротензодатчики 

вертикальные 
•  электротензодатчики
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Испытания панелей выполняли на специальной установке, пока
занной на рис. 2.16. Для армирования опытных образцов применяли 
стержни периодического профиля на которых до бетонирования уста
навливали тензодатчики омического сопротивления. Арматурные 
стержни в каждом направлении были закреплены на концевых участ
ках к 20 анкерным устройствам, размещенным на торцевых гранях па
нели, как это показано на рис. 2.15, 2.16.

В.В. Тур, А. А. Кондратчик

Рис. 2.16.
Общий вид установки, использованной для исследования плоских элементов при 
растяжении-сжатии в опытах A. Belarbi и Т. Т.С. Hsu [168].
1 -испытываемая армированная панель; 2 -гидравлические домкраты двойного 
действия (всего 40 шт.); 3 -жесткая рама; 4 -захваты.
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Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

Арматура, производства Канады, соответствовала требованиям 
ASTM А615 и обеспечивала предельное удлинение при разрыве до 

20%, имела модуль упругости Es = (19,3...19,7)-104 Н/мм2 и предел те
кучести в пределах fyk = 442...545 Н/мм2. Плиты были выполнены из 
бетона со средней цилиндрической прочностью при сжатии fcm' = 41,4 
Н/мм2 (табл. 2.6). Для приготовления бетонной смеси во всех опытах в 
качестве крупного заполнителя был использован гранитный щебень с 
максимальным размером зерна а -  19 мм. Главные параметры опыт
ных образцов представлены в табл. 2.6. В опытах анализировали 
влияние на предельное сопротивление сжатой полосы пяти основных 
параметров:

1) главных растягивающих деформаций;

2) главных растягивающих напряжений при разрушении а/,
3) последовательности нагружения образцов;
4) расстояния (шаг) между растянутыми арматурными стерж

нями s;

5) коэффициента армирования по оси Т  р,.

Все опытные образцы были разделены на шесть групп.
Образцы / группы испытывали в условиях осевого равномерного 

сжатия. Образец с обозначением "REF' испытывали с целью выявле
ния влияния формы и размеров опытного образца на предельное со
противление бетона сжатию достигаемое при испытании железобе
тонной панели и стандартного цилиндра. Панель "Е0" испытывали в 
условиях осевого сжатия в вертикальном направлении, с незначи
тельным сжатием в продольном направлении для компенсации эф
фекта Пуассона, то есть для исключения влияния развивающихся 
продольных деформаций в плитной конструкции.

Образцы II группы первоначально подвергали растяжению по на
правлению оси "Г. После достижения требуемой величины средних 
растягивающих деформаций sri (см. табл. 2.6) постепенно приклады
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вали сжимающие напряжения по "Г в вертикальном направлении, до
водя образец до разрушения. Такой порядок приложения нагрузок был 
определен как раздельное нагружение.

Образцы III группы были запроектированы с целью изучения 
влияния на предельную прочность количества арматуры (см. табл. 
2.6). Порядок нагружения был принят аналогичным, как и для образцов 
II группы.

На образцах IV  группы исследовали влияние расстояния между 
стержнями арматуры на эффект разупрочнения бетона.

Образцы V группы конструкции соответствовали образцам груп
пы II, однако при их испытаниях была изменена последовательность 
нагружения. После достижения требуемой величины растягивающих 
деформаций, растягивающие напряжения полностью снимали при раз
грузке, а затем прикладывали сжимающие напряжения до разрушения 
образца.

Панели, входившие в VI группу, подвергались пропорционально
му нагружению. При испытаниях отношения сжимающих и растяги
вающих напряжений составляло 2, 3, 4; при этом растягивающие де
формации к моменту разрушения образца находились в пределах от 
0,004 до 0,03 мм/мм. Испытания выполнялись в универсальной испы
тательной установке, показанной на рис. 2.16. Конструкция установки, 
порядок ее работы подробно описаны в работах [168]. Для измерения 
деформаций использовали три вида приборов (см. рис. 2.15):

1) тензодатчики омического сопротивления, установленные на 
арматурных стержнях (рис. 2.15);

2) механические датчики на поверхности бетона;
3) дифференциальные преобразователи линейных деформа

ций (LVDT) [168].

В . В . Т у р , А. А. К он дратчи к
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Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

Таблица 2.6
Главные параметры опытных образцов-панелей в испытаниях [100]

Испытываемая
панель s ri х7СГ3 х10~3 р , % S, мм Нагружение

Группа /
R EF 0,00 0,50 1,20 266,70 и. с.
Е0 0,00 0,00 0,30 266,70 В.С.

Группа II
Е1.5-1 1,50 2,00 1,20 266,70 S.L.
Е2-1 2,00 4,00 1,20 266,70 S.L.
Е2 Ч 2,00 4,00 1,20 266,70 S.L.
Е2"-1 2,00 4,00 1,20 266,70 S.L.
Е4-1 4,00 10,00 1,20 266,70 S.L.
Е10-1 10,00 30,00 1.27 266,70 S.L.

Группа III
Е4-.5 4,00 10,00 0,54 266.70 S.L.
Е4-1 4,00 10,00 1,20 266,70 S.L.
Е4-2 4,00 10,00 2,10 266,70 S.L.

Группа IV
Е2-1 2,00 4,00 1,20 266,70 S.L.
Е2-1А 2,00 3,00 1,09 133,35 S.L.
Е1.5-1В 1,50 4,00 1,20 66,68 S.L.
Е4-1 4,00 10,00 1,20 266,70 S.L.
Е4-1А 4,00 10,00 1,09 133,35 S.L.
Е2-1В 2,00 10,00 1,20 66,68 S.L.
Е10-1 10.00 30,00 1,27 266,70 S.L.
Е10-1А 10,00 30,00 1,69 133,35 S.L.
Е10-1В 10,00 30,00 1,69 66,68 S.L.

Группа V
R4-1 4,00 4,00 1,27 266,70 S .L ./R
R10-1 10,00 10,00 1,27 266,70 S .L ./R
R30-1 30,00 30,00 1,27 266,70 S .L ./R

Группа VI
F2 0,00 30,00 1,27 266,70 P.L.
F3 0,00 10,00 1,27 266,70 P.L.
F4 0,00 4,00 1,27 266,70 P.L.
Примечание: -  растягивающие деформации к моменту приложения сжимаю

щего усилия;
Srf -  предельные растягивающие деформации к моменту разгру-

жения;
U.С. -  осевое сжатие;
В.С. -  двухосное сжатие;
S.L. -  раздельное нагружение;
P.L. -  пропорциональное нагружение;
S .L ./R -  раздельное нагружение, при котором сжатие приложено после 

реализации полной величины растягивающего усилия.
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Как показали результаты опытов, первые два вида приборов не 
позволили получить результатов, удовлетворяющих испытателей. По
этому основные результаты по измеренным деформациям (табл. 2.7), 
принятые к дальнейшему анализу были получены при использовании 
дифференциальных преобразователей линейных деформаций (L V D T ). 
Как следует из установленных опытами зависимостей "сг^/^'- £ d/s0 ",

показанных на рис. 2.17, эффект разрушения бетона с трещинами вы
разился не только в снижении величины пиковых напряжений диа
граммы (Ор) по сравнению прочностью стандартных цилиндрических 
образцов f/, но и снижении соответствующих деформаций ер, для диа
граммы, трансформированной с учетом плоского напряженного со
стояния. Как следует из данных, приведенных на рис. 2.17 а, проч
ность бетона при сжатии панелей, испытанных в условиях осевого на
гружения " R E F '  оказалась примерно на 2 0 %  ниже прочности при сжа
тии стандартных цилиндрических образцов, в то время как в образцах 
"ЕО ', при испытаниях которых была сделана попытка исключить эф
фект Пуассона снижение прочности был не столь заметным и состав
лял около 10%.

Образцы, подвергавшиеся раздельному нагружению (рис. 2.17 б) 
показали заметное снижение величины напряжений в пиковой точке 
диаграммы (до 2 3 % ),  хотя соответствующие деформации практически 
не уменьшались по сравнению с величиной деформации е0, получен
ной при испытаниях стандартных цилиндров (см. табл. 2.7 и рис. 2.17 
а). В противоположность этому, образцы, загруженные пропорцио
нально возраставшей нагрузкой, имели как значительно меньшие пи
ковые напряжения сгр (до 5 1 % ),  так и соответствующие им деформа
ции Ер (Д О  6 1 % ).

Опытами установлено, что величина коэффициента разупрочне
ния бетона зависит от многих факторов среди которых наиболее зна
чимым следует считать величину главных растягивающих деформа
ций. В начальной стадии нагружения, когда растягивающие деформа
ции невелики, образуется несколько трещин с большим расстоянием 
между ними (рис. 2.18).

В.В. Т ур, А. А. К он дратчи к

54



Таблица 2.7
Напряжения сжатия в пиковой точке диаграммы "<т- ё' и соответствующие им деформации,

установленные в опытах [100]_____ _______________________
Испытываемая

панель f c ’ PSi o -p .p s i

О

X -4
.

О со е р х  1 0 ~ 3 £ г х  1 0 ~ 3 Роо А о

R E F 9 3 ,7 7 73 ,30 2 ,100 2,174 0 ,5260 0 ,782 1,035
Е 0 78,41 70 ,55 2 ,400 2 ,042 0 ,0065 0 ,900 0,851
Е1.5-1 93 ,70 59 ,58 2 ,100 — 2 ,0245 0 ,636 —

Е1.5-1В 8 1 ,9 7 64 ,29 2 ,300 — 2 ,8855 0 ,784 —

Е2-1 100,28 4 9 ,2 0 2 ,250 — 4 ,3135 0,491 —

Е2'-1 83 ,22 62 ,83 2 ,100 — 4 ,6355 0 ,755 —
Е2"-1 86 ,70 57 ,04 2 ,350 2,191 4 ,3698 0 ,658 0 ,932
Е2-1А 94 ,29 6 3 ,8 7 2 ,100 — 3 ,1605 0 ,6 7 7 —

Е2-1В 80 ,55 46 ,22 2 ,200 — 7,3495 0,574 —

Е4-1 85 ,26 43 ,68 2 ,050 — 9 ,0160 0 ,512 —

Е 4-.5 82 ,42 82,01 2 ,400 — 8 ,6500 0 ,468 —
Е 4-2 77,86 39,81 2 ,350 — 9 ,6970 0,511 —

Е4-1А 78,41 4 3 ,0 9 2 ,300 — 8 ,9500 0 ,550 —
Е10-1 85 ,54 21 ,65 2 ,100 1,768 27 ,6444 0 ,253 0 ,842
Е10-1А 77,54 2 7 ,1 3 2 ,150 — 25 ,9300 0 ,350 —
Е10-1В 83 ,22 2 6 ,3 0 2 ,400 — 37 ,0750 0 ,316 —
R4-1 88 ,26 69 ,93 2 ,150 2 ,303 4 ,7855 0 ,792 1,071
R10-1 8 2 ,0 7 43 ,84 2 ,300 — 9 ,6050 0 ,534 —

R30-1 85 ,58 2 7 ,0 6 2 ,200 4 ,390 29 ,3300 0 ,316 1,995
F2 84 ,32 24,91 2 ,200 0 ,597 27 ,9800 0 ,295 0,271
F3 89 ,58 39,41 2 ,000 0 ,738 14,3349 0 ,440 0 ,369
F4 88 ,06 43 ,83 2 ,200 0 ,860 7,2570 0 ,498 0,391

I
ъ
$ate
о ч
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Рис. 2.17.
Характерные диаграммы деформирования бетона при сжатии в условиях растяже
ния для железобетонных элементов с трещинами согласно [100]. 
а - панели-аналоги в условиях осевого сжатия;
б - панели в условиях “растяжение-сжатие“ при раздельном приложении нагрузки; 
в - панели в условиях "растяжение-сжатие“ при пропорциональном приложении на

грузки.
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при действии перерезывающих сил
а) ЖНП 17.1-0.:+ .го 6) и н н п и ш ш

Рис. 2.18.
Иллюстрация к неравномерному распределению сжимающих напряжений в полосах 
между трещинами при различных уровнях растягивающих деформаций в опытах
[ 100].

а -  низкий уровень растягивающих деформаций; б -  высокий уровень растягиваю- 
щих деформаций;
1 - арматурный стержень; 2 - локальное нарушение сцепления; 3 - распределение 
сжимающих напряжений; 4 - трещина.

Большие растягивающие деформации при высоких уровнях на
гружения приводят к увеличению количества трещин и снижению рас
стояний между ними (рис. 2.18 б). Традиционно принято, что бетон 
разделяется прямыми трещинами на полосы, находящиеся в условиях 
осевого сжатия при равномерном распределении напряжений. Выпол
ненными опытами установлено, что представленное утверждение не 
соответствует реальности. Картины трещинообразования, полученные 
в опытах с панелями (рис. 2.18) показывают, что даже в условиях иде
ально равномерного распределения напряжений трещины, образую
щиеся в реальной конструкции, никогда не является прямыми. Их из
меняющаяся ветвящаяся траектория, обусловленная неоднородной
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структурой бетона, приводит к появлению эксцентриситетов результи
рующей усилия обжатия в каждой бетонной полосе. Внецентренное 
приложение равнодействующих усилий вызывает неравномерное рас
пределение напряжений по ширине бетонных полос между трещинами 
(рис. 2.18 а, б). Логично предположить, что бетон в районе трещин 
оказывается более нагруженным, чем в середине бетонной полосы. 
Это различие приводит к раннему разрушению бетона в ослабленной 
зоне с перераспределением напряжений в более прочные области. 
Кроме того, следует заметить, что в районе трещины снижается сцеп
ление арматуры с бетоном, в результате чего наблюдается ее про
скальзывание. Все эти эффекты приводят к снижению общей прочно
сти панели. На рис. 2.18а показаны результаты наблюдений, выполне- 
ных на начальных уровнях нагружения, когда растягивающие дефор
мации невелики, а на рис. 2.186 тот же образец при значительных рас
тягивающих деформациях.

В . В . Т у р , А . А. К ондратчи к

а) 1 0
'Pn А е г = 0,009 мм/мм fc' = 81,88 МПаи

с о . 0 ,8 - s = 266,7 мм
I- ос I S а> х
§ *

0 ,6 -

в  1о ^  о пSS (0а.

О
О

О
 

о 
го

 
^

_|_
1_1

__
1_1_

_1 ---------------------------

-- 1-- 1------1------1------1— — 1------1----- 1------1------
0,0 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5

Коэффициент армирования, р (%)

Рис. 2.19.
Влияние на коэффициент разу
прочнения сжатого бетона PaQ 
коэффициента продольного 
армирования (а) и расстояния 
между продольными стержнями 
(б) согласно [100].
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Как следует из данных, приведенных на рис. 2.19 а, коэффици
ент разупрочнения бетона линейно зависит от коэффициента про
дольного армирования. Однако, этот эффект незначителен по сравне

нию с эффектом от действия главных растягивающих деформаций е,. 
Аналогичный вывод можно сделать по результатам опытов, связанных 
с оценкой влияния расстояний между стержнями арматуры (рис. 
2.196). В связи с этим, было принято решение о том, что влияние ко
эффициента армирования и расстояния между арматурными стерж
нями не следует учитывать при построении зависимости коэффициен

та разупрочнения Д*,, используемого для расчета предельных напря

жений. Для его оценки предложена зависимость вида:

А » (  2. 11)

где sr -  главные растягивающиеся деформации;

ka -  коэффициент, принимаемый равным 250 при раздельном 
нагружении и 400 при пропорциональном нагружении.

Коэффициент разупрочнения для деформации До предложено, 
определять из зависимости (рис. 2.20), аналитическое описание кото
рой имеет вид:

Ао = (  2. 12)
Л(Т + к £ ■ ег

к£-  коэффициент, принимаемый равным 0 при раздельном на

гружении и к£=500 при пропорциональном нагружении.

Принимая во внимание, что коэффициенты разупрочнения де

формаций До и напряжений Д*, при пропорциональном нагружении 

для традиционных бетонов, имеющих прочность при сжатии fc' < 60 
Н/мм2, имеют достаточно близкие значения, предложено определять 

значение одного базового коэффициента Д=До=Д о по формуле:
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0,9
V1 + 400-£г

( 2.13)

Главные растягивающие деформации, 8Г (мм/мм)

Рис. 2.20.
Зависимость коэффици
ента До от величины 
главных растягивающих 
деформаций ег согласно 
[ 100] .

Для описания диаграммы деформирования бетона при сжатии в 
условиях растяжения предложено следующее аналитическое описа
ние имеющее в основе параболу Hognestada [164]:

£ /
при a{2)/f> ^ 1 -  восходящая ветвь диаграммы;

/  О

a d(2)

■ (  „  \ 2

2
£ Ч (2 ) _ £ СЦ2)

\  J к Р Е °  ;

при -  нисходящая ветвь диаграммы;

( 2.14)

a d(2) ( 2.15)
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Графическая интерпретация трансформированной диаграммы 

деформирования "crd(2) - s d(2)" бетона при сжатии в условиях растяже

ния показана на рис. 2.21.

Рис. 2.21.
Трансформированная
диаграмма “оь - еь" при 
сжатии бетона желе
зобетонного элемента 
с трещинами.

Оценка коэффициента разупрочнения бетона 
по результатам других исследований

J. Kollegger и G. M ehlhorn [194-196] основываясь на результа

тах испытаний 55 ортогонально армированных панелей в условиях на

гружения "растяжение-сжатие" (нагрузку прикладывали либо парал

лельно арматурным стержням, либо под углом 45° к их направлениям), 

сделали вывод о том, что эффективная прочность при сжатии не мо

жет быть ниже, чем 0 ,8  ■ fc' (т.е. f i > 0 ,8 )  и коэффициент разупрочнения 

зависит не от главных растягивающих деформаций еь а главных рас
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тягивающих напряжений f&. Значение коэффициента /3 предложено 

принимать дифференцировано, в зависимости от отношения fCt /  fct 

(где fct -  прочность бетона при растяжении):

при 0,00 <fCi/fct <0,25 P - 1 , 0  (2 .16)

0,25 < f d / f c  <0,75 (3= 1 , 1 - 0 , 4 -  (fc1 /Ц

0,75 <fCi/fct <1,00 (3 - 0,8

Аналогичное мнение высказывает и К.Н. Reineck [283, 284], 

предлагая, однако, принимать постоянное значение /?= 0,8.

Т. Miyahara и др. [243] по результатам собственных испытаний 

предложили следующую модель для оценки коэффициента разупроч

нения бетона, базирующуюся на его зависимости от главных растяги

вающих деформаций:

при S, <0,0012 /3=1,0 (2 .17)

0,0012 < s t <  0,0044 /3= 1 ,15 -  125 ■ St

0,0044 < St /3=0,6

Как видно, предложенные зависимости для определения коэф

фициента /3 приводят к более существенному снижению значений па

раметрических точек трансформированной диаграммы деформирова

ния, по сравнению с предложениями М.Р. Collins и F. Vecchio [123].

S. Shirai и Н. Noguchi [304], а также К. Mikame и др. [238] пред

лагают следующую зависимость для определения коэффициента ра

зупрочнения бетона:

Р  ~ л л / / \о,1б7 (2 .18)
0,27 + 0,96 уе1! е0)

В . В . Т у р , А . А. К ондратчи к
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При этом они подчеркивают, что степень разупрочнения для высоко

прочных бетонов выше, чем для бетонов нормальной прочности.

Т. Tanabe и Z. Wu в работе [309] приводят результаты экспери

ментальных исследований железобетонных панелей в условиях "рас

тяжение -  сжатие", выполненные в Японии, а Н. Okamura и К. 

Maekawa [261] на базе этих экспериментальных данных предлагают 

следующие зависимости для определения коэффициента разупрочне

ния бетона сжатой полосы:

при е1 < еа 0 = 1 , 0  ( 2 . 1 9 )

при еа < е 1 < £ ь 0 =  1,0 -  0,4 ■ —— —
£ Ь ~  £ а

ПРИ £Ь < £1 0 = 0,6

£а = 0,0012; &ь = 0,0044.

Несложно заметить, что уравнения (2.19) по своей сути идентич

ны уравнениям (2.16).

S. Shirai [304] по результатам испытаний железобетонных пане

лей малых размеров предложил следующую зависимость:

0  = 0 , - 0 2 (2 .20 )

где А  = -(0 ,31 /я )  ta n '1 {4 8 2 0 -^ -1 1 ,8 2 )+ 0 ,8 4

02 = - 5 ,9 - ( 7 ,0 0  + 1,0

Следует отметить, что многие исследователи предлагают при

нимать значение ^постоянным.
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Н. Kupfer, R. Mang и М. Karavesyroglou [203] используют коэф

фициент разупрочнения /3 = 0,85 совместно с коэффициентом, учиты

вающим длительное действие нагрузки (0,8):

=°,t>  0 , 8 5 - ( 2 . 2 1 )

В. В. Т у р, А. А. К ондратчи к

Н. Bulicek и Н. Kupfer [204] используют следующую систему ко

эффициентов для определения напряжений в пиковой точке транс

формированной диаграммы бетона fez'■

fci.™ = ^ 0,85 .0/ 5 ^ - % 0) (2.22)

где 0 , 85 -  коэффициент, учитывающий длительное действие

нагрузки;

0 , 7 5 -  коэффициент, учитывающий перпендикулярные

траектории трещин;

250 -  коэффициент, учитывающий разницу между цилин

дрической и призменной прочностью.

В своих публикациях D.M. Prisco и P.G. Gambarova [274, 275] 

при расчете на срез железобетонных балок рекомендуют снижать 

прочность бетона при сжатии двумя способами:

^С2,max -  0,75 ■ fc

или

'C2,max
0,90-fc ^ с ' 

V1 + 600-е, 2
(2.23)
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0.0 -----------1---------- *---------- I---------- 1---------- 1---------- 1---------- 1-----------
0 0.01 0.02 0.03 0.04

Гпавные растягивающие деформации е, (мм/мм)

Рис. 2.22.
Зависимости коэффициента разупрочнения бетона от главных растягивающих 
деформаций по предложениям различных исследователей (по табл. 2.8.) согласно 
[ЮО].

Обобщение зависимостей, используемых при аналитическом 

описании трансформированных диаграмм деформирования бетона 

"ог-£г" при сжатии для элементов с трещинами представлены в табл. 

2.8, их сравнение показано на рис. 2.22.

Значения коэффициентов приведенные на рис. 2.22 определе

ны по различным формулам из табл. 2.8 при = -5 (типичное со

отношение для балочных элементов в условиях среза) и fc' = 35 МПа.
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Аналитические зависимости, используемые для описания 
__________________________________________________________ "f2 -  ■%" и их

№
пп Автор, год, источник Параметрические точки диаграммы и ее 

аналитическое описание

1

F. Vecchio, М.Р. Collins 
1982, [319]

f Z2, max ~ P 'tЬ 

sP -  (i-so

0,85-0,27 %

Ĉ2 _ о « i  i ( s )
" —  •

Ĉ2,max  ̂P ‘ £0 у l P'£o)

fa, max- P ■ fc 
Sp =  Sq

1
0,80-0,34 %

F. Vecchio, M.P. Collins 
1986, [320]

при s0 = 0,002

a -  10,80+ 170 s,

'С2 = 2-
'C2,max

M
K£0 J \ £ 0 J
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Таблица 2.8
трансформированных диаграмм деформирования бетона 
параметрических точек____________________________________________

Вид диаграммы

4

-fC2 (Hognestad)
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F. Vecchio, М.Р. Collins 
1993, [328]

1) -  е2 < р  ■ е0 -  восходящая ветвь

п

1С2 ~  ^C2,base ~  ^р '

-  е,
р )

п - 1  + -  So
, \п  к

pj

где п = 0 ,8 +  P/j7 ;

к = 1,0 при -  £р < е2 < 0 ;

к = 0,67  + ^ ^2 ПРИ ег < ~ £р I

fP = Р f c ' ’ £р = Р £о-

Р =1 + kc -k f

/
кс = 0,35 ■ - ^ - - 0 , 2 8  

£г

\ 0,8

> 1,0

к, =0 ,1825  V ^ 7 >1,0

2) f t  - е0 < - е 2 ^  s0 -  типовая точка

^С2~^р~Р'

3) -  е2 > £0 -  нисходящая ветвь

?С2 — Р'^с'C2,base

при fp = fc ' ; sp = £ 0 .
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_______Продолжение таблицы 2.8
4

Модель А (Thorenfeldt)

69



В. В. Тур, А. А. Кондратчик

70



Расчет железобетонных конструкций
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_______Продолжение таблицы 2.8
4
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1 2 3

5
J.Kollegger, G.Mehlhom 

1987, 1990, [194-196]

0,00 <fci/f, <0,25 p =1,0

0,25 < fc1/f, < 0,75 p=  1 ,1 -0 ,4 - (fc1 /Ц

0,75 <fCi/f t  <1,00 p~  0,8

6
T.Miyahara и др. 

1988, [243]

при si <0,0012 P - 1,0 

0,0012 < ^ <  0,0044 P~ 1,15- 125 ■ Si 

0,0044 < si P=0,6

7

S. Shirai, Н. Noguchi, 

1989, [304]

К. Mikame и др., 

1991, [238]

P =  1
0,27 + 0 ,96 -(s1/s 0)°'167

8
Ueda и др., 

1991, [317] для HSC

1

0,8 + 0,6 ■ {1000 ■ st + 0 ,2 )°39

9

Т. Tanabe, Z. Wu 

1991, [309] 

Okamura, Maekawa 

1987, [261]

при si < sa p~  1,0 

npv\sa < s 1 < s b p =  1 , 0 - 0 , 4 - — —
£b ~ £a

при sb<si p=0,6  

sa = 0,0012; sb = 0,0044.

10
S. Shirai 

1989, [304]

= P i-P z

Д  = -(0,31In)- tan 1 (4820 - s , - 1 1,82)+ 0,84 

P 2 = - 5 , 9 - ^ / ^  + 1,0

11
H.Kupfer, R.Mang и др., 

' 1983, [203]
= 0 ,8  0,85- f c * j f c
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_______Продолжение таблицы 2.8
4

(конкретное аналитическое описание базовой диаграммы  не

представлено)
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12
Н. Kupfer, Н. Bulicek 

1991, [204]
fС 2.max = f,с ' 0 ,8 5 -0 ,7 5 - f r \1-'с

250

13
К.Н. Reineck 

1982, 1991, [283,284]
feu = 0,80  ■ fc '

D.M. Prisco, 
14 P.G. Gambarova 

1995, [274, 275]

' C2,max = 0 , 7 5 f c ' ,

или f.
0,90  fc ' > fc '

C2,max
^1 + 6 0 0 - s, 2

1) восходящая ветвь -  \sd I < \sD

Ъ = ~ fc

2) нисходящая ветвь -  \ed\>  \s.

f  \ (  \ 2 “

2 •
£d - Л - £d

к £ 0 у K£o J

T.T.C. Hsu, S.T. Mau, 
15 Bin Chen

1987, [169]
= ~ fs L

Л

( F /  A A£d /  _ 7 /

I-----
CNJ

1 -
/ s 0 / Л
2 - 1 /
*  / Л\  )

при Eg- -  0,002

Л = Ж 7 - %

P = Л
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__________Окончание таблицы 2.8
4

(конкретное аналитическое описание базовой диаграммы не
представлено)

(Hognestad)
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Каким же образом различия в аналитическом описании диаграмм 
деформирования бетона при сжатии в условиях плоского напряженно
го состояния влияют на точность результатов расчета предельной по
перечной силы? Для выяснения этого обстоятельства в работе [136] 
были выполнены параметрические исследования железобетонных и 
предварительно напряженных балок (см. рис. 2.23), выбранных из ис
пытаний В. Arbesma и D.F. Conte [86]. Расчет балок выполняли в кри
тическом сечении, расположенном на расстоянии d от грани опоры, 
т.е. в середине пролета (см. на рис. 2.23, затемненная область), где 
изгибающий момент равнялся нулю. Для расчета использовали ком
пьютерную программу "SHEAR" [123], базирующуюся на положениях 
модифицированной теории полей сжатия [327-329] в которой для каж
дого расчета изменяли аналитическое описание диаграммы деформи
рования в соответствии с предложениями, рассмотренными выше (см. 
таб. 2.8). Результаты сравнения для предварительно-напряженных и 
железобетонных балок представлены в табл. 2.9, 2.10.

Таблица 2.9
Результаты расчетов предельных поперечных сил в предварительно 
напряженных балках (рис. 2.23) при различных диаграммах деформи

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

рования для бетона по табл. 2.8 согласно [136]

Модель Усз/с> КН Vexp !  V caic
Ширина раскрытия трещины 

Wi, мм
Kolleger [194-196] 4 7 6 1 , 1 1 0 ,8
Shirai [304] 4 5 5 1 ,06 0 ,6
Okamura [261] 4 6 5 1,08 0 ,6
Miyahara [243] 4 3 8 1,02 0 ,6
Noguchi [304] 4 6 0 1 ,07 0 ,6
Ueda [317] 4 7 7 1,11 0 ,8
Hsu [100] 471 1,10 0 ,6
Vecchio -  В [328] 4 5 9 1 ,07 0 ,6
M.P. Collins [324] 4 7 3 1,10 0 ,7
Примечание: расчет выполнен при постоянном коэффициенте поперечного

армирования psw = 0,61%.
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а) схема 
нагружения 
балки

б) сечение 1 -1 для 
преднапряженных балок (PC)

в) сечение 1-1 для 
железобетонных балок

4022

боковой -  13 мм; 
верх/низ -  25  мм.

fc' = 38,6 М П а

З ащ итны й сл ой : 

П р о ч н о с т ь  б е то н а :

боковой -  13 мм; 
верх/низ -  2 5  мм.

fc = 43 М П а

fy = 367 М П а

А р м и р о в ан и е:
- поперечное -  0 9 ,  ш аг 152  мм; - поперечное -  0 9 ,  ш аг 152  мм;
- продольное -  6 0 9 ,5  - продольное -  8 0 2 2  + 2 0 9 ,5  (стенка)

fy = 367 М П а
- пред напряж енная  ар м а тур а  -  6047

(проволочная)

fpy = 367 М П а  
fpu = 367 М П а  
Аер = 0,0054

Рис. 2.23
Конструкция и основные характеристики опытных балок из опытов [86].
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Таблица 2.10
В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Результаты расчетов предельных поперечных сил в железобетонных 
балках (рис. 2.23) при различных диаграммах деформирования для 

бетона по табл. 2.8 согласно [136]

М од ел ь
Vcalc,

kH

Vexp i

kH

Wmax,

M M

В последней  итерации  

1000-е,-1 ,8 3
Вид

р азр уш е-

нияf2, М П а 12max> М П а 1000-£х

K olleger [196] 476

465

6,3 17,4 19,8 1,81

р
ас

тя
н

ут
ая

п
р

о
д

о
л

ь
на

я

ар
м

ат
ур

аSh irai [304] 455 5,2 17,2 25,3 1,78

O k am u ra  [261] 465 4,1 17,1 43,0 1 J 7

M iyah ara  [243] 438 3 ,7 17,3 25,8 1,80

Noguchi [304] 460 5,2 17,3 25,8 1,80

U ed a  [317] 4 7 7 5,0 17,4 29,3 1,80

Hsu [100] 471 4,6 13,7 14,1 1,35 сж атая
бетонная

полоса
V ecch io  -  В [328] 459 3,1 14,8 15,3 1,47

M .P . Collins [324] 473 4,1 14,8 17,2 1,48

Примечание: р асчет вы полнен при ко эф ф и ци ен те  поперечного арм и ро в а

ния psw = 1,11%.

Как видно из данных, представленных в табл. 2.9, 2.10, расчет по 
различным моделям дает близкий результат (отклонения не превы
шают 12%). Вместе с тем, если для предварительно напряженных ба
лок предельная поперечная сила определялась однозначно достиже
нием напряжений, соответствующих пределу текучести в поперечных 
стержнях, то в случае железобетонных балок максимальная попереч
ная сила соответствовала двум видам разрушения: от достижения те
кучести продольной растянутой арматуры и раздавливания бетона 
диагональной сжатой полосы. Несмотря на то, что модели M.F.Collins 
[324], Т.Т.С. Hsu [100] и F. Vecchio -  В [328] дают большее расхожде
ние с опытным значением поперечной силы, (см. табл. 2.9 и 2.10), они 
позволяют более точно учесть вид разрушения железобетонного эле
мента при срезе.
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Диаграммы деформирования V *  -  s" для железобетонного элемента с
трещинами при растяжении

Таблица 2.11
диагональными h

§Sc
о *

№
пп

Автор, год, 

источник

F .J .V ecch io , 

М .Р . Collins,

1 98 8 , [323]

В.В. Bhide, 

М .Р . Collins,

198 9 , [104]

F .J .V ecch io , 

2 0 0 0 , [319]

Н орвеж ские  

нормы  

NS 3473Е, 
[260]

Vo

Вид д иагр ам м ы А нал итическо е  описан ие

a: fd  -  £i ■ Ес, £і < «%г

б : f = а 1 а 2 fcr , £cr< s 1 < £s,
1 + 4 2 0 0 -е,

в: х <O J 8 j £ j a n 0 , £ i > £kl

9 + )6

a: fd  -  £1 • Eq, £і < £cr

б : f  =  а 1 \ а г • fcr , £cr < £ i <£sl
1 + yj500 •

в: /j < vci tan в, £ i>  £sI

a: fCi = £1 ■ Ec, £i < £cr 

6: fci = 0,005 ■ fctd, £1 -  £cr

П р и м е ч ан и е

а-, -  коэф ф ициент, учиты 

ваю щ ий х ар актер и 

стики поверхности  

стер ж ня (гладкий , пе

риодического  проф и

ля);

а2 — длительность  нагру

ж ен ия .

& (D 
S (а

й aSb (D V Ч

fctd -  коэф ф ициент, учиты 

ваю щ ий н ер ав н о м ер 

ное р асп р ед ел ен и е  

арм атуры  в балочны х  

эл ем ентах:

конет
рукции
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Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

В табл. 2.11 представлены основные диаграммы, используемые 
для описания взаимосвязи между главными растягивающими напря
жениями и главными растягивающими деформациями бетона в желе
зобетонном элементе с диагональными трещинами. Как видно из табл. 

2.11 для диаграмм "<т, -  е ” не наблюдается такого многообразия, как 
для деформирования бетона при сжатии (см. табл. 2.8).

Аналитические описания диаграмм деформирования 
для арматуры

Коротко остановимся на рассмотрении диаграмм деформирова
ния для арматуры, используемых при расчетах железобетонных кон
струкций на срез. В основном исследователи, включая и авторов об
щего метода расчета MCFT [120, 123, 237-239] при определении на
пряжений в поперечной арматуре используют традиционно упрощен
ную двух линейную диаграмму с горизонтальным участком (рис. 
2.24а), получившую широкое распространение для арматурных сталей 
с физическим пределом текучести.

Для ее описания пользуются следующими зависимостями

as = Es ■ es при es < еу; ( 2.24 )

cts = fys при es > ey.

При критике положений, принятых в модифицированной теории 
полей сжатия Т.Т.С. Hsu в своей работе [265] среди недостатков ука
зывает использование диаграммы деформирования арматуры без 
учета упрочняющего эффекта (англ, tension stiffening) окружающего 
бетон, наблюдаемого в железобетонных элементах пронизанных тре
щинами. Учитывая этот эффект авторами [265] предложено использо
вать диаграмму, показанную на рис. 2.24 б, для аналитического описа
ния которой используют следующие зависимости, примененные при
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расчете напряженно-деформированного состояния арматуры, пересе
ченной наклонными трещинами:

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

<% — £n Os — £s Es, (2 .2 5 )

£s ^ Sn 0 ’s ■“ fy ~ fy C  D , ( 2.26 )

C = (0,91 - 2 B) + (0,02 + 0,25 B) (ss/ey); (2 .2 7 )

2 - a 2/4 5 ° .
1 0 0 0  p

( 2.28 )

i f f  V ’5S = — • -2- 
P V y )

( 2.29 ) 
•

sn = £y (0 ,9 3  -  2  B) D ( 2.30)
В формулах (2.27) ... (2.30):

С -  коэффициент, усредняющий напряжения в арматуре;

crs -  средние напряжения в арматуре;

es -  средние деформации в растянутой арматуре;

«2-у го л  между направлением главных сжимающих напряжений и 
продольной осью элемента;

fy -  предел текучести арматуры;
f y -  средние напряжения текучести арматуры, располагаемой в бе

тоне;
р -  коэффициент армирования.

Диаграмма, показанная на рис. 2.24 б, была использована в ра
ботах J. Kolleger и G. Mehlhom, [195] при расчетах железобетонных 
конструкций методом конечных элементов, и показала лучшее совпа
дение результатов с опытными данными, по сравнению с применени
ем традиционной двух линейной диаграммы, не учитывающей влияние 
окружающего бетона. Следует отметить, что подобная диаграмма ис
пользована в работах Dei Poli, P.G. Gambarova, M.D. Prisco, [131— 
133].
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Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

Рис. 2.24.
Диаграммы деформирования "as -  £s" для поперечных стержней. 
1. Базовая диаграмма; 2. Трансформированная диаграмма.______

F. Watanabe в работе [350] при расчете железобетонных конст
рукций на срез рекомендует использовать трансформированную диа
грамму деформирования поперечной арматуры в виде, показанном на 
рис. 2.24 в, базовые точки которой рассчитывают по формулам:

fn = --------- ------------ ; (2 .3 1 )
" pw- b d z cot<p

£„ =
Е , -b -s  + E. ■ /4sw ’

(2 .3 2 )

В формулах (2.31) и (2.32):
Ри -  коэффициент поперечного армирования;
(р -  угол между направлением главных сжимающих напряже

ний и продольной осью элементов; 
s -  шаг поперечных стержней;
Ь -  ширина элемента;
A s w -  площадь поперечной арматуры.
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Диаграмма деформирования при срезе железобетонного 
элемента с диагональными трещинами 
(исследования X.Pang и T.T.C.Hsu [265])

Для получения диаграммы деформирования "тс21- у 21", приме

няемой при расчете плоских железобетонных элементов в соответст
вии с моделью фиксированного угла [265], были выполнены исследо
вания 10 панелей, конструкция которых показана на рис. 2.25. Четыре 
панели с равными коэффициентами продольного (по оси I) и попереч
ного (по оси t) армирования составляли серию А, а оставшаяся часть 
панелей, имевших различные коэффициенты продольного и попереч
ного армирования были отнесены к серии В. Основные характеристики 
опытных образцов представлены в табл. 2.12, а подробности испыта
ний описаны в работах [100, 168].

При испытаниях панелей А1 -  А4 (серии А) напряжения в про

дольной и поперечной арматуре были равны р, ■ f, = р  f,, т.е. после 
образования трещин системы координат "2 -  Г  и "с/ -  f  (см. рис. 2.25) 

совпадали. В этом случае напряжения гс21 и деформации сдвига у21 

при анализе исключали. Диаграмму " г - у ” устанавливали по резуль

татам испытаний панелей В1 -  В6 (серия В), у которых р  -ft * f ,  ■ р .  Из 
условий равновесия по направлению оси "2" (см. рис. 2.25) средние 
касательные напряжения, действующие в бетоне могут быть опреде
лены:

'j
Г21 = 2 - [fa  ~Pi - O - f o -P , f,) sin2a2 + rlt cos2a2] ( 2.33)

При a2 = 45° и oj = сг, = 0 уравнение (2.33) может быть приведено 
к упрощенному виду:

Тс21 =  - A ' fi + P t - ft (  2.34 )

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

Напряжения гс21 в бетоне могут быть рассчитаны из уравнения

(2.33) при использовании средних напряжений в арматуре р  -fi и ft , 
которые в работе [265] определяли двумя способами.

По первому способу средние значения и ft рассчитывали по из

меренным в опытах деформациям арматуры е\ и su используя диа
граммы деформирования в виде (см. рис. 2.24):

Е$ * <% при 1¾ ( 2.35)

(0 ,91-2  В) +
( у  
0,02 + 0,25 В — L  2 - (a j4 5 ° )  1

5 У У
v £у )_ 1000 р

при ss > £п ( 2.36 )

В уравнении (2.36):
В -  параметр, определяемый по формуле (2.29).

По второму способу напряжения р  Ъ\лр ft получали из условий 
равновесия по направлению оси "Г  для опытных панелей подвергну

тых чистому сдвигу (принимая а2 = 45°) (рис. 2.25).

Л  -fi+Pt-ft = 2 -(г„-сг ') (2 .3 7 )

где тц -  опытные значения касательных напряжений, 
прикладываемых к панели.

При анализе панелей А1 -  А4 с симметричным армированием, 

когда напряжения в арматуре теоретически равны, т.е. р  ■ f, = р  ■ ft, они 
достаточно легко могут быть определены непосредственно из уравне

ния (2.37), принимая для малых растягивающих деформаций ^  < <%г 

значения главных напряжений ai = е1 ■ Ес. В случае панелей с несим

метричным армированием (р > р) напряжения в арматуре рассчиты
вали по следующей двух шаговой процедуре.
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Рис. 2.25.
Конструкция опытных образцов в экспериментальных исследованиях [265].

На первом шаге рассчитывали ft и ft по зависимостям (2.25) ... 
(2.30), описывающим диаграмму деформирования арматуры, а затем 
результат подставляли в формулу (2.37). Левая сторона уравнения 
должна теоретически равняться правой.

Если левая сторона не равнялась правой, то на втором шаге ма
лые различия устраняли эквивалентной корректировкой напряжений f, 

и ft. Опытные значения средних деформаций сдвига у21 рассчитывали 

из условий совместимости, используя средние деформации еи еь е2
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Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил
измеряемые приборами по направлениям соответствующих осей. С 
учетом принятых упрощений расчет производили по формуле:

У21 = ~(£t ~ 6) ) 'csc?a2 + (£1 ~ £г) ' со  ̂2a2 ( 2.38)

При a2 = 45° уравнение (2.38) сводится к упрощенному виду:

У21 ~  “ ( A  ~ £l )

Опытные кривые зависимостей "т2і- у 21" для испытанных пане

лей серии В показаны на рис. 2.26.
Таблица 2.12

Основные характеристики панелей в опытах [265]

Панель /с', МПа ео, мм/мм
по направлению Т по направлению "Г Р\ * fty

Pi fiy, МПа А fty, МПа P r f ly

А1 41,582 0,00213 0,00596 438,023 0,00596 438,023 1,000
А2 40,625 0,00210 0,01193 455,609 0,01193 455,609 1,000
АЗ 41,012 0,00194 0,01789 439,653 0,01789 439,653 1,000
А4 41,820 0,00220 0,02982 462,603 0,02982 462,603 1,000
В1 44,556 0,00215 0,01193 455,609 0,00596 438,023 0,480
В2 43,402 0,00235 0,01789 439,653 0,01193 455,609 0,690
ВЗ 44,189 0,00215 0,01789 439,653 0,00596 438,023 0,332
В4 44,074 0,00205 0,02982 462,603 0,00596 438,023 0,189
В5 42,186 0,00220 0,02982 462,603 0,01193 455,609 0,394
В6 42,302 0,00220 0,02982 462,603 0,01789 439,653 0,570

Параметрические точки диагргшми деформирования "  г2, -  у21"

Максимальные напряжения в бетоне тс21т определяли из уравне

ния (2.33) при замене напряжений fh ft и г« на /)/, ffy' и r„m, т.е. напряже
ниями, соответствовавшими максимальной нагрузке:

Тк т  = ^ - [(в ) -  Pi - p , fty' ) s i n 2 a 2 + г «,ш cos2a2] ( 2 .39)
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При а2 = 45° и а] = о} = 0 уравнение (2.39) может быть приведено 
к упрощенному виду (для условий выполненных опытов):

е = - а Л ' +ZVV ( 2.40)21,m 2

Установленные расчетом по формуле (2.40) значения макси

мальных касательных напряжений в бетоне тс21т для панелей А1 -  А4

(серия А) и В1 -  В6 (серия В) сравнивали с опытными значениями, по
лученными при испытаниях (см. табл. 2.13). Расчетные значения в 
табл. 2.12 рассчитаны из уравнения (2.39) используя значения напря
жений fiy и f,y определенные по зависимостям, описывающим диа
граммы деформирования арматуры (2.25) и (2.30), исходя из средних 
деформаций е, и еи измеренных приборами при максимальной нагруз

ке. Опытные значения гс21 т рассчитывали из уравнения (2.39) исполь

зуя опытные значения напряжений f,y' и fty по уравнению (2.37) в соот
ветствии с описанной ранее двух шаговой процедурой. Опытные зна

чения напряжений (/)/, /^1) и деформаций {еи st) представлены в табл. 
2.13.

Как видно из табл. 2.13, опытные и расчетные значения т21т сов

падают с достаточной для практики точностью.
Опытные значения деформаций сдвига рассчитанные по форму

ле (2.38) при максимальной нагрузке у21о даны в табл. 2.13. Согласно

[265] установлено, что деформации сдвига у210 соответствующие пи

ковой точке "тс21 - у 2 " зависят от главных растягивающих деформаций

ею и угла отклонения (расхождения) аг, измерянных при максимальной 
нагрузке, и связаны с ними зависимостью:

Г 21,0 =  ~ 0 ’ 0 4  ■ £ 1,о • а , (  2  4 1  )
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В формуле (2.41) угол аг принимают в градусах. Величины де
формаций сдвига / 2?0, рассчитанные по формуле (2.41), и измерян-

ные при максимальной нагрузке представлены в табл. 2.12.

Деформации сдвига у21, мм/мм

Рис. 2.26.
Опытные и расчетные диаграммы " г21 -  у 21 ", полученные в работе [265].
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Таблица 2.13
Параметры диаграммы деформирования " г -  у "  для железобетонного элемента с диагональными

трещинами при растяжении [265]
П

ан
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ь

И
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/, 
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м
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м
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ч е с
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н 2  
л 2  с
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¥2
1 

0 
(О
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Ы

Т.
)

72
1,

0 
(р

ас
че

т.
)

А1 0,02585 0,02585 351,722 351,722 0,000 0,000 - 0,0 0,05180 -0,00000 -0,00000 -

А2 0,01226 0,01427 423,017 432,523 0,054 0,054 - 2,1 0,02676 -0,00221 -0,00201 -

АЗ 0,00610 0,00590 408,079 407,400 -0,007 -0,007 - -0,4 0,01284 0,00021 0,00020 -

А4 0,00272 0,00251 362,586 361,907 -0,014 -0,014 - -0,8 0,00634 0,00020 0,00021 -

В1 0,00623 0,01750 412,832 412,153 -1,236 -1,154 1,07 13,4 0,02232 -0,01196 -0,01127 0,94

В2 0,04640 0,00962 380,240 399,252 - 1,019 -1,032 0,99 9,3 0,01413 -0,00526 -0,00498 0,95

ВЗ 0,00309 0,00849 346,969 308,266 -2,186 -2,363 0,93 12,1 0,01177 -0,00569 -0,00540 0,95

В4 0,00133 0,00858 247,156 332,031 -2,696 -2,764 0,98 19,2 0,00936 -0,00719 -0,00725 1,01

В5 0,00137 0,00746 285,180 418,264 -1,759 -1,535 1,14 16,6 0,00879 -0,00583 -0,00609 1,4

В6 0,00172 0,00593 340,858 403,326 -1,480 -1,392 1,06 12,3 0,00837 -0,00410 -0,00421 1,03

Примечание:
* опытное значение / 21.0 принято при максимальных %  а не максимальных f  21■

В.В. 
Тур

, 
А. А. 

Кондратчик



Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил
Аналитическое описание диаграммы " г -  у м для железобетон
ного элемента с диагональными трещинами

По результатам проверенных исследований [265] было предло
жено аналитическое описание диаграммы " г - у "  для бетона с диаго

нальными трещинами в виде:

Т21 — т2

~ (  \
I----
(О

1 -
7 У 21

\  У 21-О J
( 2 . 42)

В уравнение (2.42) напряжения, соответствующие пиковой точке 
диаграммы г21т рассчитывали по формуле (2.39) используя опытные

значения f,y и fty'. Соответствующие деформации сдвига у210 рассчи

таны по формуле (2.41). Кривые "г - у "  для бетона с трещинами, рас

считанные по формуле (2.42) показаны на рис. 2.26. Сравнение опыт
ных и расчетных диаграмм представленное на рис. 2.26, показывает в 
общем случае их удовлетворительное совпадение.

Касательные напряжения г | , , по своей физической сути, описы

вают зацепление (англ, interlocking) двух поверхностей контактирую
щих по берегам трещины. Это зацепление традиционно связывают с 
зацеплением частиц крупного заполнителя в образовавшейся трещине 
[см. главу 3]. Однако, такой упрощенный подход справедлив только в 
том случае, когда трещина условно прямая, т.е. не претерпевает из
менения направления. В реальных конструкциях трещины имеют из
вилистую форму и в эффекте зацепления принимают участие образо
вавшиеся неровности (англ, shear key interlock). Так как, практически 
невозможно разделить эти два эффекта их принято рассматривать 
совместно. Удачно, на наш взгляд, совместное влияние этих эффектов 
описывает теория контактных давлений [169]. Дополнительно к на
званным эффектам в величину касательных напряжений тс21 вносит 

свой вклад нагельный эффект арматурных стержней, пересекающих 
трещину.
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з
ПЕРЕДАЧА СРЕЗА СЕЧЕНИЕМ 

С ТРЕЩИНОЙ. СИЛЫ ЗАЦЕПЛЕНИЯ И
НАГЕЛЬНЫЙ ЭФФЕКТ

Как показывают исследования [215-217], составляющая попе
речной силы Vcy воспринимаемая за счет зацепления по берегам на
клонной трещины может составлять от 22 до 59 % от полной попереч
ной силы Ve, воспринимаемой бетоном в зоне среза. В случае, когда 
трещина пересечена арматурой, механизм передачи среза становится 
достаточно сложным и нельзя четко выделить долю касательных на
пряжений, передаваемых только за счет зацепления (трения) шерохо
ватых краев трещины исключив влияние нагельного эффекта армату
ры.

Рассмотрим напряженное состояние контакта, образующегося 
после появления трещины и имеющего шероховатую поверхность, пе
ресеченную поперечным армированием. В общем случае образовав
шийся контакт, по которому осуществляется взаимодействие, нахо
дится в условиях плоского напряженно-деформированного состояния 
(рис. 3.1).
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После появления трещины тангенциальные перемещения, раз
вивающиеся в плоскости контакта, вызывают перераспределение уси
лий между его элементами.

Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

Рис. 3.1.
Напряженное состояние неармированного (а) и армированного (б) контактов после 
образования трещины

В результате развития явления дилатансии [353], горизонталь
ные (тангенциальные) перемещения действующие вдоль шероховатой 
поверхности вызывают появление вертикальных перемещений, т.е. 
провоцируют раскрытие начальной трещины нормального отрыва. В 
свою очередь, развитие вертикальных перемещений приводит к рас
тяжению арматуры, пересекающей трещину, а как следствие -  к по
вышению сжимающих напряжений в плоскости контакта и изменению 
начальных значений как нормальной, так и сдвиговой жесткости сече
ния вдоль трещины. Следует отметить, что эти явления взаимосвяза
ны и оказывают существенное влияние как на деформативность, так и 
на величину предельных касательных напряжений, воспринимаемых 
сечением с трещиной. В общем случае, эффект включения попереч
ной арматуры в виде ограничивающей связи, препятствующей нор
мальным перемещениям (ширине раскрытия трещины), определяю
щим образом зависит от степени шероховатости контактирующих по
верхностей в трещине, начальной ширины ее раскрытия, количества и
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диаметра арматурных стержней, а также их дисперсности (рассосре- 
доточения по плоскости контакта), прочностных характеристик бетона.

В последние несколько десятилетий предпринимались интенсив
ные попытки как экспериментально, так и теоретически решить про
блему передачи среза сечением с трещиной и установить аналитиче
ские зависимости, описывающие деформированное состояние стыка.

Fenwick R.C. и Paulay Т. [145], Freney J., Reinhardt H.W. [146-148] 
в разное время проводили исследования образцов, имевших постоян
ное раскрытие начальной трещины при возрастающих нагрузках и ус
тановили сложность рассматриваемой проблемы. Объектом исследо
ваний было экспериментальное изучение влияния начальной ширины 
раскрытия трещины, размеров заполнителей в исходных бетонных 
смесях, прочностных свойств бетонов, формы и размеров образцов, 
истории нагружения на величину предельных касательных напряже
ний, воспринимаемых сечением с трещиной. В разные годы были вы
полнены обширные исследования по передаче среза сечением с на
чальной трещиной при варьировании в широком интервале парамет
рами шероховатого контакта.

Только с начала 80-х годов развиваются аналитические исследо
вания поведения контактных взаимодействий при наличии начальных 
трещин в условиях сдвига (нелинейной работы стыкового соединения).

Ва ant Z.P. и Tsubaki Т. [91] прелагают основные уравнения для 
описания поведения элементов в условиях среза, вводя в них коэф
фициент дилатансии и коэффициент трения, а затем Ва ant Z.P. и 
Gambarova P.G. [94] публикуют нелинейные уравнения (диаграммы 
деформирования), описывающие сложное состояние сечения с тре
щиной при срезе. Reinhardt H.W. и Walraven J.C. [286, 343] предлагают 
расчетную процедуру для определения напряжений и перемещений, 
используя простые линейные зависимости. Наиболее полными теоре
тическими решениями являются на наш взгляд, работы Н. Yoshikawa, 
Wu Z., Tanabe T. [353], объединившие в аналитические зависимости

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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обширные исследования, выполненные в различное время различны
ми авторами.

Рассмотрим некоторые из наиболее известных исследований, 
выполненных в этом направлении. Следует сразу оговориться, что 
большинство из них были направлены на выявление зависимостей, 
позволяющих рассчитать предельное сопротивление сдвигу сечения с 
трещиной.

Hofbeck J.H., Ibrahim 1.0. и M attock А.Н. (1969, [161]), а затем 
Mattock А.Н. и Hawkins (1972, [225]) выполнили обширные исследо
вания на образцах (рис. 3.2) у которых сечения, подверженные дейст
вию среза до нагружения имели либо не имели начальные трещины. 
Прочность бетона в испытанных образцах изменялась от 21 до 37 
Н/мм2.

а) б) в)

Рис. 3.2.
Опытные образцы, примененные в исследованиях Mattock и Hawkins (1972, [225])
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По результатам испытаний образцов, показанных на рис. 3.2 а,б 
Mattock и др. заключили, что растягивающие усилия, действующие па
раллельно плоскости среза в элементах без начальных трещин сни
жают величину предельных касательных напряжений, воспринимае
мых плоскостью среза, но не оказывают влияния на предельное со
противление срезу для образцов, имевших начальные трещины. При 
испытании образцов с наклонной плоскостью среза (аналог "slant -  
shear test") (рис. 3.2 в) Mattock А.Н. и др. [225] установили, что сжи
мающие напряжения, действующие перпендикулярно плоскости сдви
га (создаваемые при растяжении поперечных стержней до того, как 
напряжения в них достигают предела текучести) следует учитывать в 
расчетах предельного сопротивления сдвигу сечения с начальной 
трещиной.

В бетоне с начальными трещинами прочность бетона имеет не

который верхний предел, зависящий от количества арматуры (psa, ■ fy), 
ниже которого на зависимость между предельным сопротивлением 

сдвигу TRd и эффективным коэффициентом армирования psro ■ fy не ока
зывает влияния прочность бетона. Для бетонов низкой прочности при 

увеличении количества поперечного армирования psJ y предельное 
сопротивление срезу не возрастает, а остается примерно равным со
противлению бетона без начальных трещин (рис. 3.3).

При этом механизм передачи среза сечением, при наличии на
чальных трещин и в их отсутствии, принципиально отличается. В бе
тоне без трещин предельное состояние наступает при разрушении на
клонных бетонных полос в результате действия комбинации осевой и 
перерезывающей силы [161, 225].

В сечении с начальной трещиной, пересеченной определенным 
количеством арматуры, передача среза при зацеплении происходит 
главным образом за счет сил трения возникающих при скольжении по 
шероховатой поверхности трещины и нагельного эффекта от армату
ры, пересекающей трещину. Когда количество арматуры пересекаю-

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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О 2 4 6 8 10

параметр армирования, p fyl М П а

Рис. 3.3.
Влияние прочности бетона на величину p sco • fy касательных напряжений, переда
ваемых сечением с начальной трещиной (образцы рис. 3.1 а) по данным Mattock и 
Hawkins (1972, [225]).

щей трещину значительно, либо на ее поверхность действуют нор
мальные сжимающие напряжения, создаются условия, при которых 
происходит передача касательных напряжений сечением, проходя
щим вдоль трещины. Начальные трещины в плоскости среза, с одной 
стороны снижают предельное сопротивление срезу, а с другой -  по
вышают величину тангенциальных перемещений в трещине (скольже
ния вдоль трещины) (рис. 3.4, 3.5).

Если арматура располагается перпендикулярно к плоскости 
сдвига, Mattock А.Н. и др. предложили для расчета предельной сдви
гающей силы, воспринимаемой сечением с трещиной, следующую за
висимость:

V = 0,8 • -fy +А С- к, ( 3 .1 )
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при P v -fy =  A'-' f- > 1,38 МПа;
А;

где Ayf- площадь арматуры, пересекающей трещину;
Ас -  площадь контакта, сопротивляющегося срезу; 
fy -  предел текучести поперечной арматуры; 
ki = 2,76 МПа -  для тяжелого бетона;

1,38 МПа -  для легкого бетона.
Несложно заметить, что первый член правой части формулы 

(3.1) представляет собой составляющую среза, возникающую за счет 
эффекта трения контактных поверхностей при коэффициенте трения 
р=0.8, а второй -  учитывает эффект передачи касательных напряже
ний выступающими элементами контакта и нагельный эффект арма
туры, пересекающей трещину.

(МПа)

Зависимость предельных касатель
ных напряжений от коэффициента 
поперечного армирования, пересе
кающего трещину согласно [225].

vu (МПа)

Рис. 3.5.
Сравнение опытных данных с ре
зультатами расчета по различным 
методикам (взято из работ Мае 
Gregor, 1992(217]).
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Как показано в работе [137], линейная зависимость, связываю
щая напряжения среза с составляющей, создаваемой за счет трения 
по шероховатой поверхности, впервые была предложена Mast, и была 
развита Birkland и Anderson в виде:

vn = M - p v -fy, ( 3 .2 )

где /и -  коэффициент трения для контактирующих поверхностей 
вдоль трещины.

Сравнение результатов расчета по предложенной модели с 
опытными данными показано на рис. 3.5, 3.6.

а) б)
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Рис. 3.6.
Сравнение опытных Vu, exp и расчетных Vu,th касательных напряжений, восприни
маемых сечением с трещиной согласно [137].
а) расчет по PCI Design Handbook [137];
б) расчет по модели Mattock А.Н. и др. [225].____________________________________

К фундаментальным исследованиям по изучению вопросов пе
редачи среза сечением с трещиной следует отнести работы, выпол
ненные Walraven J.C. [334-341], Walraven J.C. и Reinhardt H.W. 
[343]. В работах [334-341] изучали влияние на сопротивление срезу
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сечения с трещиной явления зацепления по ее берегам, нагельного 
эффекта и осевых растягивающих напряжений в арматуре.

Исследования выполняли в условиях чистого сдвига на образцах 

400x600x120 мм с плоскостью среза 300x120 мм, подобных тем, что 
были использованы в опытах Mattocka А.Н. [161, 225] (рис. 3.7, 3.8). 
Внешние усилия действовали параллельно к начальным трещинам. 
Образцы были армированы стержнями, располагавшиеся в теле бето
на либо вне его. Прочность бетона при сжатии варьировали от 20 до 
56 МПа (кубиковая прочность fc,CUbe) как для тяжелых, так и легких бе-

В.В. Тур, А. А. Кондратчик

Рис. 3.7.

б)

Конструкция и армирование опытных образцов по исследованию зацепления по бе
регам трещины в опытах Walraven J.C . и Reinhardt H.W. (1981, [343]) 
а -  геометрия образца; б -  армирование образца.
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тонов. Максимальный размер зерна заполнителя составлял 19 мм. Ко
эффициент поперечного армирования изменялся от 0,56 до 3,35 %. 
Арматура располагалась к плоскости среза под углом от 45° до 735°. В 
одной серии образцов арматурные стержни были изолированы гибки
ми втулками на длину около 20% в каждую сторону от трещины, что 
исключало влияние нагельного эффекта.

При выполнении аналитических исследований бетон 
представляли в виде растворной матрицы, в которую утоплены 
жесткие сферические включения, моделирующие зерна заполнителя 
различных размеров (рис. 3.9, 3.10).

Рис. 3.8.
Конструкция опытных образцов в опытах Walraven J.C . (1995, [341]) 
а) внешнее армирование; б) внутреннее армирование; в) поперечное сечение.
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По мере раскрытия трещины и возрастания тангенциальных пе

ремещений по плоскости стыка, суммарная площадь контактов (Ах=£ах 

и Ау=1&у) жестких включений с матрицей постепенно увеличивается в 
результате развития пластических деформаций материала матрицы 
(см. рис. 3.9, 3.10). Условия равновесия связывают усилия, развиваю
щиеся при скольжении составляющих структуры в условиях трения, и 
усилия, приводящие к местному смятию материала матрицы вдоль 

контакта. Эти усилия зависят от горизонтальных ($) и вертикальных 

(<$п) перемещений развивающихся в трещине, а так же характеристик 
бетонной смеси (максимальной крупности зерен и объемной 
концентрации заполнителя).

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

a x = a y  ta n a

Модель механического зацепления берегов трещины согласно [149]

Зная объемное содержание крупного заполнителя в бетонной 
смеси и его гранулометрический состав можно определить среднее 
количество зерен, которые пересекает трещина заданной длины. 
Условия равновесия для плоскости контакта составлены в следующем 
виде:
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<TU =  a pu-(А* -М-Ау)

г а = ( Т ри '(Ау + / / •  A J

( 3 .3 )

( 3 .4 )

где А, = 2а* и Ау = 2ау (а*, ау -  площади контактов между 
включениями и матрицей, зависящие от ширины раскрытия 
трещины, тангенциальных перемещений, максимального 
диаметра включений и объемной концентрации заполнителя).

Прочность растворной матрицы crpu и коэффициент трения 
между матрицей и включением, полученные при обработке опытных 
данных предложено определять по формулам:

где fc,cube -  прочность бетона при сжатии, установленная на кубах с 
ребром 150 мм.

По результатам испытаний были сделаны следующие главные

1) Для железобетонных элементов с трещиной, пронизанной 
арматурой, коэффициент дилатансии, характеризующий 
отношение нормальных и тангенциальных перемещений 
(соответственно ширины раскрытия трещины и сдвига вдоль 
трещины), является примерно постоянным и не зависит от 
коэффициента армирования. В то же время, при внешнем 
расположении арматуры (без сцепления с бетоном) коэффициент 
дилатансии зависит от жесткости внешнего ограничения.

2) В железобетонных элементах, пронизанных начальной трещиной, 
изменение диаметра стержней при постоянной величине коэффи
циента армирования не существенно влияет на величину предель
ного сопротивления сдвигу.

( 3 .5 )

( 3 .6 )

выводы:

ю з
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Рис. 3.10.
Модель передачи среза сечением с трещиной (Walraven J.C ., [337, 338]) 
а) диаграмма деформирования для материала матрицы; б) схема перемещений в 
трещине; в) зависимость площади контактов матрицы и включения от тангенци
альных перемещений (5$ и начальной ширины раскрытия трещины (Sn) (заимство
вано из работы Frenay J., 1990, [147]); г) зависимость нормальных и касательных 
напряжений от тангенциальных перемещений (5\) и начальной ширины раскрытия 
трещины (Sn) (заимствовано из работы Frenay J., 1990, [147]).
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3) Изменение фракционного состава заполнителя (в опытах 
рассматривали максимальный размер зерна заполнителя от 16 до 
32 мм) не существенно влияет на величину предельного 
сопротивления сдвигу сечения с трещиной.

4) Нормальные и тангенциальные перемещения сечения с трещиной, 
пронизанного арматурой, уменьшаются при увеличении 
коэффициента армирования и прочности бетона при сжатии.

5) Эффективность арматуры изменяется с изменением угла наклона 
стержней к плоскости среза (стержни расположенные под углом 45° 
оказываются растянутыми).

6) Нагельный эффект арматуры, пересекающей трещину имеет 
меньшее влияние на величину предельного сопротивления сдвигу 
по сравнению с эффектом зацепления по берегам трещины (англ. 
aggregate interlock).

7) Для легкого бетона трещина пересекает заполнитель. При этом
для равных условий опыта (заданных тангенциальных
перемещениях и касательных напряжениях) нормальные
напряжения и ширина раскрытия трещин для образцов из легкого 
бетона были меньше при близкой предельной прочности при 
срезе.

По результатам испытаний 88 образцов выполненных из бетона 
прочностью при сжатии от 17 до 60 МПа, Walraven J.C., Frenay J. и 
Pruijssers А. (1987, [344]) предложили следующую эмпирическую за
висимость для определения предельных напряжений сдвига, воспри
нимаемых сечением с трещиной:

vuth= C l - (p v -fv) C2 ( 3 .7 )

где с, =0,822- f °c4u°b6e; 

с2 = 0,159 ■ f °'c3°b3e;

(fс.cube -  прочность бетона при сжатии, определенная на кубах 150 мм).
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В отличие от зависимости (4.23) предложенной Mattock А.Н. и 
др. [225], зависимость (3.7) учитывает влияние прочности бетона. Это 
связано, очевидно, с тем( что исследования Mattocka А.Н. и др., [225] 
были выполнены на образцах у которых, прочность бетона изменялась 
в очень небольшом интервале (от 21 до 37 МПа). Учитывая это 
обстоятельство и данные новых опытов в 1988 году Mattock А.Н. [230] 
провел дополнительные исследования образцов выполненных из 
бетона с прочностью при сжатии 41 МПа. На базе этих исследований 
он предложил усовершенствованную зависимость вида:

v u = 0,467 • (fc' )0 54S + 0,8 • (0,8 -fy ■ p v +<тп) < 0,3 • f ’ ( 3.8 )

где fc' -  расчетное сопротивление бетона;
/?у, fy-  соответственно, количество армирования, пересекающего 

трещину и его расчетное сопротивление; 

ап -  нормальные (сжимающие) напряжения, действующие на 
поверхность сечения с трещиной.

Сравнение расчетных значений предельных сопротивлений 
сдвигу vu, определенных по формуле (3.7), с опытными данными 
показано в табл. 3.1.

Таблица 3.1
Сравнение расчетных значений предельных сопротивлений

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

срезу vu (3.7) с опытными данными согласно [137].

Автор, источник

Число

опытных

образцов

С р ед н ее

значен ие

С тандартны

е

отклонения

H ofbeck, Ibrahim , M attock  (1 9 6 9 , [161]) 

W alra ve n , R einhard t (1 9 8 1 , [343])
55 0 ,991 0 ,1 0 5

F r6nay  (1 9 8 5 , [146 ]) 2 0 1 ,03 2 0 ,1 3 5

Pruijssers, L. Lung (1 9 8 5 , [276 ]) 13 0 ,9 9 9 0 ,0 8 4

Всего 88 1,001 0 ,1 0 9
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Расчетные графики для определения предельного сопротивле
ния срезу (vU'5%ith = 0,82- vuth) построенные на базе зависимости (3.7) 
показаны на рис. 3.11.

Сопоставление результатов расчетов по графическим зависимо
стям (рис. 3.11) с опытными данными показано на рис. 3.12.

В связи с интенсивным развитием в последние двадцать лет 
технологий получения высокопрочных бетонов, был выполнен ряд ис
следований, направленных на выявление особенностей передачи сре
за сечением с трещиной в конструкциях, выполненных с их примене
нием. Было установлено, что в силу специфики трещинообразования, 
в структуре высокопрочного бетона (трещина нормального отрыва пе
ресекает одновременно растворную матрицу и заполнитель) поверх
ность зацепления по берегам трещин является менее шероховатой. 
Следует ожидать, что это явление приведет к снижению величины 
предельных касательных напряжений, воспринимаемых сечением с 
трещиной.

По приведенной выше методике Warlaven J.C. и др. (1995, [341 - 
343]) выполнили исследования образцов изготовленных из бетона, 
имевшего цилиндрическую прочность fc' = 1 0 0  МПа (или кубиковую 
fс,cube =115 МПа). Испытания показали, что неармированные образцы, 
выполненные из высокопрочного бетона (fc' = 100 МПа) по сравнению с 
образцами нормальной прочности (fc' = 40...60  МПа) имели для равных 
тангенциальных перемещений (скольжение по контакту) примерно на 
35% меньшую ширину раскрытия трещин. Для армированных образ
цов уменьшение ширины раскрытия трещин составляло 25...45%  (см. 
рис. 3.13, 3.14).

При анализе опытных данных [343] оказалось, что предельное 
сопротивление сдвигу в сечении с трещиной для высокопрочных бето
нов может быть успешно рассчитано по формуле, предложенной в ра
ботах Май S.T. и Hsu Т.Т.С. (1988 [233]):

с

( 3 .9 )
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Рис. 3.11.
Расчетные графики для определения предельного сопротивления сдвигу сечения с 
трещиной (Walraven и др., 1987, [344]).
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Рис. 3.12.
Сравнение опытных Vuexp и расчетных Vu ̂  касательных напряжений, определен
ных по графикам (см. рис. 3.11) согласно [137].

При сравнении с опытными данными из табл. 3.1 среднее значе- 

ние v uexP/ v uth составило 1 , 0 9  при стандартном отклонении 0 , 1 2 7 .  С

учетом снижения предельного сопротивления срезу для высокопроч
ных бетонов примерно на 35% формула (3.9) получает вид:

Ц  = 0 , 4 3 - ^  (3 .1 0 )

Сопоставление результатов расчетов по этой предельно простой 
зависимости с данными опытов, выполненное в работе [137], показы
вает, что она дает достаточно хорошее совпадение (среднее значение 
1 , 0 1 2  при стандартном отклонении 0 , 1 2 8 ) .

Основываясь на исследованиях Paulay Т. и Leober P.J. (1974, 
[268]), Ва an t Z.P. и Gambarowa P.G. (1980, [94]) предложили сле

дующие формулы для определения касательных ( <rcnt) и нормальных 

сжимающих напряжений ( <тспп) в сечении с трещиной, рассматривая их
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как функцию от нормальных (Sn) (ширины раскрытия трещины) и тан

генциальных ($) перемещений в плоскости среза:

' пп = ~ - ( * 2 - \ < 7 м  i fS,
(3.11)

_ с  _  _ _ а3 + а 4 \г \ '
° nt — ти ' г ' ‘ (3.12)

1 + а4 - г

w r  = ̂ -; r„  =  r 0 —
^  а0 +

; р = 1,зо- 1—
0,231

1 + 0,185 Sn + 5 , 6 3 - ^

б)
т, МПа fcc = 56 МПа

Рис. 3.13
Обобщение результатов опытов [343] для бетонов с прочностью при сжатии fcc = 

= 31 МПа (а) и fcc = 56МПа (б) для армированных образцов (Frenay J., 1985, [146]).
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a ) fcc = 59,1 МПа; Dm„ = 16 мм б )  fcc = 115 МПа

v, МПа

Рис. 3.14
Зависимость касательных (V) и нормальных (о) напряжений от тангенциальных 
перемещений (St) при различных постоянных значениях ширины раскрытия началь
ных трещин для неармированных образцов в опытах Walrawen J.C ., 1995, [343].

В формулах (3.11, 3.12):
а0 = 0,01 ■ Dmax2; а1 = 534■ 1(Т6 Н/мм; а2 = 145 мм2/Н;
а3 = 2,45/то Н/мм2; а4 = 2,44{1-4/т0) Н/мм2; r0 = 0,245 fc' .
ги -  максимальные касательные напряжения;
Sn, ^-соответственно нормальное ($, > 0) и тангенциальное переме

щение;
fc' -  цилиндрическая прочность бетона;
Dmax -  максимальный размер зерна заполнителя.

Основываясь на исследованиях [94] Frenay J. в 1990 г [147] 
предложил другую, достаточно простую математическую модель:

та = 0 , 5 1 +  7,07 -J s t (3 .1 3 )

где га -  касательные напряжения, воспринимаемы за счет зацепления 
по берегам трещины;

St -  тангенциальное перемещение.

i n



В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Параметр поперечного армирования (pv fy), МПа
Рис. 3.15.
Сравнение опытных касательных напряжений с результатами расчетов 
по различным формулам, согласно [137]._______________________________

Рис. 3.16.

0.1 P.f,
fc

Сопоставление результатов расчетов по (3.14) с опытными предельными 
напряжениями сдвига согласно [137].____________________________________
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0,5
□  Mattock и др [225] 

•  Paulay и др. [269]

□
□ □

0.4 - □

к = 0,6 
л = 1,0

0,0

0,0 0,2 0,4 0.6 0,8

Рис. 3.17.
Сравнение результатов расчетов по (3.14) с опытными предельными напряжения
ми сдвига, полученными при испытаниях образцов без начальных трещин согласно

Loov R.E. и Patnaik А .К , (1994, [212]) провели испытания 16 
сборно-монолитных балок, имевших шероховатую контактную поверх
ность, изучая прочность при срезе горизонтального контактного со
единения. Двенадцать из испытанных шестнадцати балок были вы
полнены из бетона, имевшего прочность при сжатии fc' = 35 МПа, две 
имели fc' = 20 МПа и остальные две fc' = 45 МПа. На основание выпол
ненных исследований было предложена следующая расчетная зави
симость для определения предельного сопротивления армированного 
контакта:

где vu -  сопротивление сдвигу контакта; 
к = 0 , 6 -  для монолитного бетона;
к = 0 , 5 -  для сборно-монолитной конструкции с шероховатой кон

тактной поверхностью;

Pv -  коэффициент поперечного армирования, пересекающего 
контакт;

X -  коэффициент, учитывающий вид бетона.

[137].
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На рис. 3.15 -  3.17 показано сопоставление результатов расче
тов предельных сопротивлений сдвигу по (3.14) с результатами испы
таний опытных образцов с начальными трещинами. По результатам 
испытаний авторы [212] сделали следующие выводы:
-  тангенциальные перемещения и напряжения в поперечной арма

туре испытанных балок были значительными до тех пор, пока на
пряжения в контакте не достигли от 1,5 до 2,0 МПа;

-  для балок, запроектированных в соответствии с предложенным 
уравнением (3.14), тангенциальные перемещения в стыке, равные 
St -  0,5 мм, приводят к текучести поперечных стержней, если пре
дел текучести арматуры составляет не более чем 440 МПа.

M illard G.S. и Johnson R.P. (1984, 1985, [236, 237]) эксперимен
тально изучали механизм передачи среза сечением с трещиной в ар
мированных элементах. Программа испытания включала 19 образцов, 
на которых исследовали зацепление по берегам трещины {англ. 
aggregate interlock) и 22 элемента, на которых устанавливали влияние 
нагельного эффекта. Прочность бетона, использованного для изготов
ления опытных образцов, изменялась от 28 до 54 МПа. При изучении 
влияния эффекта зацепления по берегам трещины в опытных образ
цах исключали нагельный эффект, располагая стержни в эластичных 
трубах. Это обеспечивало работу арматуры только как ограничения, 
препятствовавшего нормальным перемещениям в сечении с трещи
ной. Исследования нагельного эффекта выполняли на образцах, в ко
торых создавали абсолютно гладкую поверхность контакта в плоско
сти среза, что исключало влияние сил зацепления по контакту.

Как следует из выводов, представленных в [236, 237], результа
ты исследований не подтвердили положений так называемой модели 
контактных давлений (локальной / глобальной шероховатости), сфор
мулированной Laibe J.P., White R.N. и Gergely Р. (1977, [205]), так и 
моделей Jimenez R., Gergely Р., White R.N. (1978, [185]). Наибольшее

В.В. Тур, А. А. Кондратчик
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соответствие было установлено для двухфазовой модели (растворная 
матрица -  включение), сформулированный Warlaven J.C. и Reinhardt 
H.W. (1981, [343]).

Исследования, описанные в работах [236, 237], в которых изуча
ли совместное влияние нагельного эффекта арматуры и зацепления 
по берегам трещины, вызванного шероховатостью контактирующих 
поверхностей, позволяют следующим образом представить влияние 
перечисленных ранее факторов на работу стыкового соединения по
сле образования начальной трещины.

Образцы с большими начальными трещинами имеют меньшую 

нормальную жесткость {е<усп/дё^, чем аналогичные образцы, получив
шие начальные трещины меньшей ширины раскрытия (рис. 3.18, в). 
При этом уменьшение ширины раскрытия начальной трещины от 0.5 
мм до 0.125 мм, приводит к повышению нормальной жесткости стыко
вого соединения и, соответственно, сдвиговой жесткости и предель
ных касательных напряжений в среднем до пяти раз (рис. 3.18, а и б) 
для шероховатой поверхности контакта. Следует отметить, что при 
возрастании отношения начальной ширины раскрытия трещины (рас
сматриваемой как нормальные перемещения), к горизонтальным пе
ремещениям, возрастает взаимное смещение элементов вдоль тре
щины.

При изучении влияния поперечной арматуры, пересекающей 
трещину, выявлено, что увеличение ее диаметра с одной стороны по
вышает сдвиговую жесткость соединения и предельное сопротивле
ние срезу, но незначительно увеличивает нормальную жесткость. При 
этом нормальная жесткость не возрастает пропорционально коэффи
циенту армирования pswj, пресекающего трещину. В силу этого влия
ние на сдвиговую жесткость здесь оказывается менее ощутимым, чем 
это может показаться на первый взгляд. Описанный эффект следует, 
очевидно, связывать со снижением анкеровки стержней пересекающих 
трещину при возрастании их диаметра.
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Рис. 3.18.
Результаты исследований по передаче среза сечением с трещиной согласно [237]
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Вместе с тем, в случае, когда коэффициент армирования контак
та повышается за счет увеличения количества стержней (дисперсно
сти армирования) возрастание сдвиговой жесткости вдоль трещины 
более ощутимо (рис. 3.18 д). Однако это практически не влияет на от
ношение ширины раскрытия трещин к горизонтальным перемещениям 
стыка (коэффициент дилатансии), за исключением случаев примене
ния бетонов высоких классов по прочности [236, 237].

Опыты [237], выполненные с образцами, в которых поперечное 
армирование имело нарушенную анкеровку в бетоне, показали, что 
независимо от количества армирования, его влияние как на сдвиговую 
жесткость, так и предельное сопротивление сдвигу незначительно.

По результатам выполненных исследований для армированных 
шероховатых контактов, где присутствуют одновременно нагельный 
эффект (англ, dowel action) и эффект зацепления по бетонам трещины 
(англ, aggregate interlock) в работе [237] предложена зависимость, свя
зывающая горизонтальные перемещения в сечении с трещиной $  с 

вертикальными Sn (шириной раскрытия трещины) в виде:

$ = 1 . 4 3 п12, (3 .1 5 )

которая по данным [236, 237] дает достаточно хорошие результаты 
для бетонов с прочностью на осевое сжатие от 20 до 40 Н/мм2.

Исследованиями [236, 237] показано, что сдвиговая жесткость 
неармированного контакта с трещиной, обеспечиваемая механиче
ским зацеплением по берегам трещины соответствует сдвиговой жест
кости армированного контакта при условии, что нормальная жесткость 

(Л7nc/<?Sn) остается постоянной. Близкие качественные результаты по
лучены и в исследованиях, выполненных под руководством проф. Г.П. 
Пастушкова.

Опытами [236, 237] установлено, что предельная величина на
гельного усилия, воспринимаемого арматурой зависит главным обра
зом от диаметра стержня, его прочностных характеристик и прочности
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бетона. При этом эмпирическая зависимость, предложенная в работах 
[276] и трансформированная с учетом результатов исследований 
J.Frenay [149], имеет вид (см. рис. 3.19):

г, = -  = 1-35 ■/, 4(е’У +1 ■d’ - J L - L (3 .16)

где (3 .17 )

(3 .18)

где fccm -  расчетное сопротивление бетона при смятии; 
fy -  предел текучести арматуры; 

as -  напряжения в арматуре.

В формулах (3.16) —(3.18) коэффициент / ь учитывает снижение 

нагельного эффекта арматуры при одновременном действии на нее 
осевого и сдвигающего усилия, зависимость для определения 
которого получены в работах [148, 149, 236, 237].

Рис. 3.19.
Модель нагельного эффекта армирования согласно [148]
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Полные напряжения, воспринимаемые сечением с трещиной 
предложено определять по формулам двухфазовой модели:

Согласно принятым представлениям после образования в 
арматуре (нагеле) пластического шарнира (рис. 3.19), раскрытие 
трещины происходит по первой модели (механического зацепления), 
так как поперечная арматура более не оказывает ограничивающего 
влияния на вертикальные перемещения. Зависимость между 
горизонтальными и вертикальными перемещениями в плоскости стыка 
предложено определять по эмпирической зависимости вида:

где fsy,j -  расчетное сопротивление арматуры, пересекающей трещину; 
fccm- расчетное сопротивление бетона при смятии;
Sno-  начальная ширина раскрытия трещины.

Испытаниями образцов при действии, как кратковременной, так и 
длительной нагрузок установлено, что зависимость между 
вертикальными перемещениями и (шириной раскрытия трещины) и 
тангенциальными смещениями в плоскости трещины может быть 
описана простой эмпирической формулой:

Значения коэффициентов а и Ь, установленные с 
коэффициентом корреляции г > 0.99 представлены в табл. 3.2. 
Представленные значения получены для следующих условий -  

отношение г  /  rRd,u = =0.5...0.9', • fsy =5.15...12.32 Н/мм2; <$,0 =

0.01 ...0.06 мм; длительность нагружения 0 <t <11.4 лет {105 час).

fRd.j — Га Td, 

&Rd,n ~  &ач

(3.19) 
( 3.20)

(3.21)

5,= а-(5п)ь, мм (3.22)
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Таблица 3.2.

Значения коэффициентов а, b в формуле (3.22) согласно [149]
(J. Frenay, 1991)

Продолжительность 
действия нагрузки

Прочность бетона при 
сжатии, fcm, (Н/мм2)

а В

Кратковременная
2 0 - 4 0 1.400 1.200

56 1.870 1.400

Длительно 51 1.249 1.285

действующая 70 1.195 1.375

Сопоставление данных расчетов по различным моделям с 
опытными данными, полученными в работах [149, 236, 237], 
показывают, что наилучшее совпадение в диапазоне начальных 
значений ширины раскрытия трещин (см. рис. 3.20) от 0.01 до 0.05 мм 
дают зависимости, учитывающие комплексное влияние зацепления по 
берегам трещины и нагельного эффекта.

Следует сделать еще одно замечание. Как видно из данных, 
показанных на рис. 3.20, при решении задачи о предельном 
сопротивлении сдвигу сечения с трещиной принцип суперпозиции двух 

описанных выше эффектов очевидно не применим.
W hite R.N. и Holley M.J. (1972, [351]) исследовали 16 образцов 

размером 457x610x915 мм с начальными трещинами, в которых арма

турные стержни располагались вне элементов и не имели сцепления с 
бетоном. Площадь среза составляла 1810 см2 и 1550 см2. Для изго
товления образцов применяли бетон прочностью при сжатии fc’ = 20 
МПа. Образцы подвергали статическому и циклическому нагружениям.
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О 0 .5  1 1.5 2 .0  0 0 .5  1 1.5 2 .0
горизонтальные перем ещ ения 5t, мм горизонтальны е перем ещ ения 5 t| мм 

Wk, мм

горизонтальные п ерем ещ ения 5t, мм

Рис. 3.20.
Сопоставление опытных данных с результатами расчетов по различным моделям 
для сечения с трещиной:
1 -  опытные данные [236, 237];
2 -  модель механического зацепления (ант. aggregate interlock, a.i.);
3 -  модель поперечного эффекта (ант. dowel action, d.a.);
4 -  суммарная модель (a.i. + d.a.).

Как следует из [351] по результатам работы были сделаны сле
дующие выводы:

1) Тангенциальные перемещения в плоскости сдвига, регистрируе
мые при нагружении, не обращаются в нуль при снятии нагрузки.
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2) Тангенциальные перемещения уменьшаются при возрастании 
размеров зерна крупного заполнителя, увеличении диаметра 
стержней, пронизывающих трещину и снижении начального рас
крытия трещины.
В очень оригинальной публикации Krautham m er Т. (1992, [200]) 

анализирует требования по назначению минимального коэффициента 

поперечного армирования согласно ACI 318 (Av = 0,35 bw-s/fy).
Поперечная сила воспринимаемая арматурой, пересекающей на

клонную трещину под углом af равна:

Vn = A vf-fy (ju-sina, + cosaf ), ( 3.23)

где Arf -  площадь сечения поперечной арматурой; 
fy -  предел текучести арматурного стержня;
/ /  -  коэффициент трения для сечения с трещиной.

В свою очередь, минимальное значение поперечной силы Vn, ко
торую воспринимает сечение за счет зацепления по берегам трещины 
можно определить:

К  = А - с п A  -S  , (3 .24 )

где bw s -  площадь контакта;

<тп -  нормальные напряжения, действующие на плоскость 
вдоль трещины.

Приравняв (3.23) и (3.24) получаем:

(3 .25 )
/  У

В.В. Тур, А. А. Кондратчик

s / у • sin af -г / /  • cos a,

Krauthammer T. [200] предлагает принимать расчетное значение 
коэффициента ksh'= ksh/0 ,8 5 , а углы наклона диагональной трещины в 

пределах af = 30...55°.
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В соответствии с полученным решением для определения мини
мального количества поперечной арматуры установлено: 

если Of = 45°, 241 379 кПа;

287 VV 446 кПа;

30° < а, < 55°, 236 < к <AS/? 378 кПа;

278 V~ §V 445 кПа;

а , -  90Р, 460 кПа.

Так, нормы АСІ Code [74], принимая af = 45°, f i -  1,4 (для моно
литной конструкции) и ksh'=  448 кПа предполагают рассчитывать ми

нимальный коэффициент поперечного армирования по формуле:

Av = 0,45 ■

Сравнение различных моделей, выполненное в работах Collins 
М.Р. и Mitchell D. (1991, [120]) (рис. 3.21), показывает, что в основном 
все исследователи зависимость между нормальными и касательными 
напряжениями воспринимаемыми сечением с трещиной рассматрива
ют как функцию от нормальных и тангенциальных перемещений, раз
вивающихся в плоскости скольжения.

Базируясь на работах Warlaven J.C. и Reinhardt H.W. (1981, [343]) 
и собственных экспериментальных данных, Vecchio М.Р. и Collins D. 
(1986, [329]) предположили следующую параболическую зависимость 

связывающую нормальные "о" и касательные V  напряжения, дейст
вующие в сечении с трещиной (рис. 3.22., 1986):

(  V
-  = 0,18 + 1,64 - - 0 , 8 2 -  —
т т Г* max max \  max /

(3 .2 6 )

где
0,3 + 24 ■ w 

с + 16

(МПа, мм) (3 .2 7 )
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Сжимающие напряжения поперек трещины, МПа

Рис. 3.21.
Сопоставление результатов расчетов по различным формулам напряжений сдвига, 
передаваемых сечением с трещиной в зависимости от величины нормальных сжи
мающих напряжений [120].

Как следует из (3.27), гтах, максимальные касательные напряже
ния, передаваемые сечением с трещиной, являются функцией от ши
рины раскрытия трещины w (нормальных перемещений), прочности 
бетона при сжатии fc\ максимальной крупности зерна заполнителя с.

Учитывая то обстоятельство, что в большинстве практических 
случаев (в частности при расчете прочности наклонных сечений) эф
фект от действия на плоскость скольжения сжимающих напряжений a  
незначителен, для уравнения (3.26), применяемого в расчетах прочно

124



Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил
сти наклонных сечений, принята упрощенная версия (Collins D., 
Mitchell М.Р., 1991, [120]):

г -  0,18- rmax

(а)

Рис. 3.22.
т̂ах

Зависимость, связывающая касательные и нормальные напряжения для сечения с 
трещиной согласно [329].

Reineck К.Н. (1982, 1991, [280, 282-284]) по результатам собст
венных опытов предлагает использовать в расчетах следующие базо
вые зависимости для касательных напряжений, воспринимаемых тре
щиной:

Т = Т , 0 + 1,7 c r =  rfe +-
St -  0,24 ■ w (3.28)

0,096 w + 0,01

где tfy -  касательные напряжения, воспринимаемые сечением с

трещиной при отсутствии напряжении, нормальных к плос
кости трещины, определяемые по формуле:

г/ь -  0,45 ■ fct
(
1 w

~0№,
( 3.29)
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В формулах (3.28) и (3.29):

S -  тангенциальные перемещения, мм;
w -  ширина раскрытия трещин, мм;
fct -  прочность бетона при растяжении, МПа.

Earlier A., Kupfer Н., Mang R. и др. (1983, [203]) в своих ранних 
работах предлагали использовать зависимости вида:

-^  = 0,117- 0,085 ■ ё, -  Для случая A. ё, = w; (3 .30)

-  = 0,017 + 0 ,1 -^ - -0,085 ■ ё. -  для случая В: ё, *w . ( 3.31)
fc w

Следует отметить, что уравнения (3.30) и (3.31) базируются на 
экспериментальных данных [341-345], полученных для бетона проч
ностью 25 МПа и при ё, = 0,20 мм.

Kupfer Н. и Bulicek Н. (1992, [204]) в расчетах прочности наклон
ных сечений используют следующие модифицированные зависимости, 
полученные в работах Warlaven и Reinhardt (1981, [343]):

° - 30>м па) *  t''8 w ”  + (°-234 ■W -° '20) f + 0  ( 3.32)

= 20f‘( Mna) - І’ -35  • + 1-0 '1 9 1 ' w' ° ' - °-15У <333>
где w -  ширина раскрытия трещин, мм;

fc.cube -  прочность бетона при сжатии (кубиковая), МПа.

Сравнение результатов расчета по некоторым из представлен
ных формул для определения касательных и нормальных напряжений, 
действующих в диагональной трещине в зависимости от величины 
тангенциальных перемещений (т.н. скольжения вдоль трещины) пока
заны на рис. 3.23. Расчеты выполнены для двух значений ширины
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раскрытия трещин w = 0,5 мм и w = 0,8 мм и сравниваются с опытными 
данными, взятыми из работы [343]. Все расчетные кривые построен
ные для бетона, выполненного на крупном заполнителе при с = 16 мм, 
имевшего прочность при сжатии fc,cube = 59 МПа (fc' = 50 МПа, fcr = 3,5 
МПа), что соответствовало условиям опытных образцов [343]. Из 
сравнения можно сделать следующие выводы:
1) Формулы, предложенные в работе [343] (Walraven и Reinhard, 

1981) дают результаты, достаточно хорошо совпадающие с опыт
ными данными в области тангенциальных перемещений до = 1 
мм. Однако, предложенные уравнения нуждаются во введение ог
раничений. Это связанно с тем, что с ростом тангенциальных сме
щений наблюдается возрастание касательных и нормальных на
пряжений в трещине по линейному закону, что противоречит физи
ке наблюдаемых явлений;

2) Уравнения, введенные в работах [282-284] (Reineck, 1991) так же 
нуждаются во введение ограничений. Они дают результаты хоро
шо совпадающие с опытными данными при ширине раскрытия 
трещины w = 0,5 мм, но имеют существенное отклонение от опыт
ных данных при w = 0,8 мм ;

3) Зависимости, представленные в работах [131] (Dei Poli, Prisco и 
Gambarowa, 1990) и [94] (Ва ant, Gambarowa, 1980) в основном хо
рошо описывают общую тенденцию развития касательных и нор
мальных напряжений в сечении с трещиной, однако имеют ощути
мые отклонения от опытных данных [343]. Очевидно, при корректи
ровке параметров, входящих в эти зависимости они могут дать 
наилучший результат расчетов;

4) Зависимости, представленные в работе [203] (Kupfer, Mang, 
Karavesyroglou, 1983) получены по результатам испытаний образ
цов, имевших низкую прочность при сжатии. В силу этого они не
удовлетворительно совпадают с опытными данными [343] и имеют 
ограниченную область применения.
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(a) w = 0,5 мм
В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Тангенциальные перемещения ^ 
(скольжение вдоль трещины) 0|’

(б) w = 0,8 мм

Тангенциальные перемещения с- 
(скольжение вдоль трещины)

Рис. 3.23.
Сравнение формул для расчета касательных и нормальных напряжений в зависимо
сти от тангенциальных перемещений при w - 0,5 мм (а) и w = 0,8 мм (6) согласно 
[136].
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В работах профессора Ю.Н. Климова [49, 51] для анализа внут
ренних усилий, действующих в наклонном сечении использована дис- 
ково-связевая модель. На основе ее применения были полечены дос
таточно простые расчетные формулы для подсчета составляющих 
предельной поперечной силы, воспринимаемой железобетонным эле
ментом с диагональными трещинами. Подобно тому, как это было 
сделано в работах [49, 51] и исследовано численными методами в ра
ботах профессора С.В. Босакова при выводе расчетных формул для 
определения величины нагельного эффекта, арматурный стержень 
рассматривали как балку, заделанную в упругое основание, загружен
ную сдвигающей силой Qs. Возникающую в защемленном стержне при 
повороте и смещении его краев поперечную силу предложено опреде
лять по формулам сопротивления материалов:

где (ft, (ft -  углы поворотов арматурного стержня в бетонных блоках;

Из анализа, представленного в [49, 51] установлено, что с доста
точной для практики точностью за длину изгиба арматуры можно при
нять длину 1Х на которой вертикальные перемещения и поперечна я 
сила изменяются практически до нуля, а изгибающие моменты дости
гают максимума. При прочих равных условиях длина /* является функ
цией коэффициента постели и уменьшается с его увеличением. По 
данным собственных опытов автор [49], принимая коэффициент по

стели бетонного массива (30...70)-107 кН/м3 показывает, что /2 = 2.5-d. 
Для бетона защитного слоя при коэффициенте постели (0,5...1,0)-107 

кН/м3 длина /, = 6d. Тогда при расчете нагельного усилия по формуле 

(3.34) предложено принимать /, = 6,0-d, a / = 8,5-d. Более точные ис
следования работы стержня в упругом полупространстве выполнен- 5

(3 .34)

с -д л и н а  горизонтальной проекции наклонной трещины.
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ные профессором С.В. Босаковым позволили получить близкие значе

ния /,. (Рекомендовано принимать /, <10<J, так как дальнейшее увели
чение /, практически не влияет на величину предельного усилия, вос
принимаемого стержнем). При этом, в работе профессора С.В. Боса- 
кова сделан еще один очень важный, на наш взгляд, вывод, согласно 
которому основным параметром характеризующим напряженное со
стояние арматурного стержня в бетонном массиве, является показа
тель гибкости, определяемый по формуле:

64 Е„
Р  = -

71

' \ у

yd*
( 3.35 )

Для определения усилия зацепления, возникающего в трещине 
профессор Ю.А. Климов [49] предлагает пользоваться общей форму
лой:

Fm =Sr l„ - b - c CK (3 .3 6 )

где S -  тангенциальные смещения в трещине;
Сек -  коэффициент постели сдвига.

Для определения коэффициента постели сдвига испытывали 
бетонные образцы -  кубы с ребром 10 см, имевшие сквозные трещины 
по середине плоскости. В зависимости от ширины раскрытия началь
ной трещины, образцы разделяли на четыре группы: w = 0,05...0,15 
мм, w = 0,2...0,3 мм, w = 0,4...0,6 мм, w = 0,7...1,0 мм. На специальной 
установке часть куба сдвигали относительно другой, контролируя при 
этом сдвигающее усилие и величину смещения. По результатам опы
тов (см. рис. 3.24) предложено для практических расчетов пользо
ваться формулой:

сСгс = 13 (1 -w )  Ю6 при w <1 мм ( 3.37)
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Тогда в конечном виде зависимость между касательными напря
жениями, действующими в трещине, и тангенциальными смещениями 
можно представить в виде:

Tfr = 13 ■ (1 -  w) ■ 1(Ў ( 3.38)
К сожалению, формула (3.38) в представленном виде не учиты

вает прочностных свойств бетона и влияния нормальных напряжений, 
действующих на поверхность трещины в результате деформирования 
ограничивающей арматуры. В силу этого ее нельзя распространить на 
широкий диапазон бетонов, из которых проектируют конструкции.

Ч

Рис. 3.24.
Зависимость касательных напряжений от деформаций сдвига при начальной шири
не раскрытия трещины согласно [49].
1 -  0,05...0,15 мм; 2 -0 ,2 ...0 ,3  мм; 3 -  0,4...0,6 мм; 4 -0 ,7 ...1 ,0  мм.

Для сравнения представим результаты экспериментально
теоретических исследований нагельного эффекта, полученные в ра
ботах профессора Г.П. Пастушкова и В.А. Гутковского [17]. В основу 
теоретического решения задачи по определению предельного усилия 
воспринимаемого поперечным стержнем, заделанным в бетон, поло
жена предпосылка о том, что при работе материалов в упругопласти
ческой стадии предельное состояние по прочности бетонного основа
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ния и арматурного стержня достигается одновременно. При анализе 
была выбрана предельно упрощенная модель: силы сдвига действуют 
в плоскости трещины, сцепление за счет зацепления по берегам тре
щины и нормальные напряжения отсутствуют, все касательные на
пряжения воспринимает арматурный стержень, пересекающий трещи
ну под прямым углом. Задачу решали в несколько этапов: 1) рассмат
ривали влияние упругой и упругопластической работы материалов на 
величину касательных напряжений, воспринимаемых арматурой; 2) 
исследовали зону передачи сосредоточенной нагрузки на бетонное 
основание с использованием деформационных зависимостей. На ос
новании выполненных исследований предельные касательные напря
жения, воспринимаемые арматурой за счет нагельного эффекта пред
ложено определять по формуле:

где /„-коэф ф ициент, учитывающий повышение сопротивления 
бетона местному сжатию под арматурным стержнем, 
определяемый по формуле:

Для определения коэффициента р используют график, 
приведенный на рис. 3.25.

Кроме того, при совместном решении уравнений равновесия сил 
и совместности деформаций получена зависимость для определения 
максимального смещения (прогиба) арматурного стержня:

( 3.39 )

(3.40)

у = S • е '7* • cos fix. (3.41)

при (3.42)
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Рис. 3.25.
Значение главных растягивающих напряжений по оси раскалывания образца в зави
симости от отношения d/c (по работам проф. Г.П. Пастушкова и В.А. Гутковского 
[17].

В формулах (3.41) и (3.42):
р ~  коэффициент погонной жесткости системы "арматурный 

стержень -  бетон", определяемый по формуле:

Р = k0 d (3 .4 3 )

k0d -  погонная жесткость бетонного основания; 

ES JS-  изгибная жесткость арматурного стержня; 

Ts -  нагельное усилие.

Обобщив результаты собственных исследований, а также опыт
ные данные представленные в работах [339-343] (рис. 3.26), S.C. 
Tsoukantas и Т.Р. Tassios (1989, [316]) предложили рассчитывать 
предельное сопротивление сдвигу для шероховатой поверхности,

133



имеющей место в сечении с трещиной, пронизанным арматурой по 
следующей формуле:

т ^ = 0 ,5 -ф *~ ^ ~  (3 .4 4 )

В. В. Тур, А. А. Кондрат чи к

где (Усе — нормальные сжимающие напряжения, действующие на по
верхность контакта;

fck -  нормативное сопротивление бетона.

Переходя к расчетному сопротивлению сдвига при yRd = 4/3 и ус -  
=1,5 получаем:

° * . 3 ( f  Л1ск

УRd \ \Ус ;

tru ld  ~ 0,27 ■ %Jfck • <J

(3 .4 5 )

(3 .4 6 )

При этом установлено, что нормальные (ширина раскрытия тре
щин) и тангенциальные перемещения для шероховатой поверхности 
связаны зависимостью:

' w = 0 ,6 s % (3 .4 7 )

где iv -  нормальные перемещения (ширина раскрытия трещины); 
s -  тангенциальное перемещение (сдвиг по контакту поверхно

стей, разделенных трещиной).

Формула (3.47) справедлива для тангенциальных смещений s < 
2,5 мм.

Кроме того, в работе [316] приведено аналитическое описание 
диаграммы деформирования, связывающей касательные напряжения, 
действующие в сечении с трещиной с тангенциальными перемеще
ниями (рис. 3.26) в виде:

= 17-
Ttr,u )

0,5-
Ttr.u

+ 0,05 при su' = 2,00 мм ( 3.48)
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Рис. 3.26.
Диаграмма деформирования "тГг -  s" для сечения с трещиной соглас
но [316].

Нагельный эффект арматуры DUid зависит от многих параметров, 
таких как толщина защитного слоя окружающего бетона, диаметра 
стержня, длины анкеровки, качества бетона, способа нагружения.

Когда толщина защитного слоя значительно больше диаметра 

стержня db (c^db > 3 и с/с(ь > 5, см рис. 3.28), механизм разрушения 
связывают с достижением напряжениями в арматуре предела текуче
сти и раздавливанием окружающего бетона (модель разрушения I). На 
рис. 3.27 показана зависимость, связывающая величину нагельного 
эффекта D с перемещением s0, полученная в исследованиях [316].

Предельное нагельное усилие DUid определяется из следующей 
зависимости:

где 4 -  отношение напряжений в арматуре, пересекающей трещину
к предельным напряжениям, соответствующим текучести

135



В. В. Тур, А. А. Кондратчик
fsy-  предел текучести арматуры;

S -  коэффициент {>1,3), зависящий от толщины окружающего 
бетона, определяемый по табл. 3.3 и рис. 3.28.

Рис. 3.27.
Диаграмма деформирования "Dd -  sp" согласно [316].

При этом для обеспечения требований безопасности при проек
тировании рекомендовано учитывать нагельный эффект только для 

стержней, у которых толщина защитного слоя c>5db (рис. 3.28).
Принимая 1=0 предельное расчетное нагельное усилие, воспри

нимаемое арматурой, пересекающей трещину (при s>sD), предложено 
определять, решая уравнение (3.49), что дает:

DUM = - 1- - S  d l-  ( 3 5 0 )
Ум V Ус Уs

или при f a  ~4/3, ус =1,5 и уа =1,15

Я ,  = 0 ,5 -6 -d2b • (3 .5 1 )
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Для значений s > s Du расчетное нагельное усилие рекомендовано 
определять по зависимости:

— ^D . l in  +  1 , 1 5 -  s DiU

D u d  J

-0 ,5 -
\  Du a у

n p v\Dd <Du,d (3.52)

где sD,un -  тангенциальное смещение, соответствующее упругой ра
боте нагеля (см. рис. 3.27), определяемое при коэффици
енте погонной жесткости системы "арматурный стержень -  
бетон" Д  равном:

У4

8 -E s J s ;
( 3.53)

Как видим, по своей структуре формула (3.53) очень напоминает 
формулу (3.35) из работы [49] и предложений проф. С.В. Босакова.

Рис. 3.28.

Таблица 3.3
Значение коэффициента S 

согласно [316]

Зона
сечения по Значение S

рис. 3.28

/ 0,60+(C-i/db) (0,0027CVdb+0,10)
II 0,90+0,03 (C^db)
III 0,60+0,233(0Vdt)
IV 1,30

К таблице 3.3.

В табл. 3.4 представлены данные анализа величины предельной 
поперечной силы, воспринимаемой колонной сечением 350x350 мм, 

армированной 8 стержнями 0 2 0  (AsM = 2 512 мм2, fsy = 400 МПа), вы-
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полненной из тяжелого бетона класса С 16/20 (fck = 16 МПа). Толщина 
защитного слоя с = 15 мм. Анализ выполнен при различных комбина
циях продольного усилия Nd, изгибающего момента Md и величине 
смещения s = 2 мм. Расчетная колонна не имела поперечных стерж
ней. Предельную поперечную при заданных Md и Nd определяли как 
сумму составляющих от зацепления Fd и нагельного эффекта Dud.

FRd = Md + Du,d (3 .5 4 )

Данные расчетов представленные в таблице 3.4 дают 
возможность проанализировать вклад нагельного эффекта и усилия, 
возникающего за счет зацепления по берегам трещины в общее 
сопротивление срезу сечения с трещиной.

Как видно из данных, представленных в табл. 3.4 для заданной 
величины тангенциального перемещения и принятых характеристиках 
сечения, нагельный эффект DUfd составляет в среднем около 14,5% от 
общего сопротивления срезу и несущественно зависит от условий 
нагружения. В целом, это подтверждают результаты опытов, 
полученных в работах [217, 237].

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Таблица 3.4
Сравнение величин предельных перерезывающих сил из анализа [316]

С 1

и - СТсо»
Н/мм2 Fdl кН DUid, кН VRd, кН f .%

v Rd v ' ' %v Rd

, І  Г
в/20 I 1 ОU/41/
400 МПа

< 4 4

юсн

■f-Т- TJ
.т.чпЛ А

Усилия
№ Nd, КН Md, кН
1 0 123 7,34 133,95 18,62 152,57 87 ,8 12,2
2 100 131 7,34 145,30 25 ,06 170,36 85,3 14,7
3 200 134 7,34 156,50 27 ,30 183,80 85,1 14,9
4 300 138 7,34 200,34 27,74 228,08 87 ,8 12,2
5 400 138 7,34 214 ,20 26 ,88 241 ,08 88,9 11,1
6 400 0 2,80 214 ,37 59 ,77 274,14 78,2 21,8

а  со — напряжения сжатия от внешней нагрузки.
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Очевидно, пропорции Fd/  VRd и Du,d/  VRd будут изменятся при воз
растании класса бетона по прочности в силу специфических условий 
трещинообразования в высокопрочных бетонах.

Следует отметить, что предельная поперечная сила VRd в 
табл.3.4 не является результатом простой суперпозиции усилия заце
пления Fd и нагельного усилия DUid, т.к. при определении усилия заце
пления учтено ограничивающее влияние арматуры. Вместе с тем на
гельное усилие определено исходя из схемы деформирования от
дельного стержня в бетонном массиве. В связи с этим к результатам, 
представленным в табл. 3.4, следует относиться критически, имея 
ввиду, что они показывают лишь примерные отношения Fd/  VRd и DUtd/  

^га-
Наиболее обоснованные, на наш взгляд, зависимости для опре

деления нагельного усилия продольной растянутой арматуры, пересе
кающей диагональную трещину, применительно к расчету балочных 
элементов представлены в работах Di Prisco D., Romero J.A. и 
Gambarova P.G. [132, 133]. Для бетонов нормальной прочности 
нагельные усилия предложено рассчитывать по формуле:

при М = 1
f Л V

ён

S '£yl J

Vo -  jj kD ■ (3 .55)  

( 3.56 )

<$Н = sn {¢)• Sin (p + St (¢) C0 S<p ( 3.57)

при ¢ = 1 SH = 1 ,5 -Sn- sin <p+2,0St ■ cos cp

Sv = Sn (¢) ■ COS <p + d] (¢) •sintp (  3.58 )

при ¢ = 1 Sv =1,5-Sn- cos <p + 2,0-5t ■ sin cp
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( 3.59 )

\

(3 .6 0 )

Н/мм ( 3.61)

В формулах (3.55)...(3.61):

/ /  -  коэффициент, учитывающий влияние осевого усилия в про
дольной арматуре на величину нагельного усилия; 

kD -  жесткость нагеля, моделируемая через коэффициенты 
жесткости ks и kw согласно [133];

Sv, Sh -  вертикальная и горизонтальная компоненты перемеще
ния поверхности трещины на уровне центра тяжести 

продольной растянутой арматуры при £ = 1 ( £ -  безраз

мерная координата, см. рис. 3.29); 
db -  диаметр продольного растянутого стержня; 
с -  толщина защитного слоя продольной арматуры;

Для характерных случаев образования диагональных трещин 
(рис. 3.29) вертикальную и горизонтальную компоненты перемещения 
поверхности трещины определяют в зависимости от безразмерной ко

ординаты ^  и средних перемещений трещины <5̂  и ~St , рассчитанных

из условий совместности деформаций по формулам:

Случай 2: d] =<5'[l-cos(x■£)]; Sn= fin(3 - f -1 ,5 -£ * )  (3 .6 3 )

Случай 1: St = St[l -  cos{2 •*■£)]; Sn= 6 - ~ f 2) ( 3 6 2  )
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Тогда на уровне продольной растянутой арматуры при ¢ = 1 по

лучаем:
Случай 1: St = 0 \ Sn = 0

Случай 2: Sx = 2 • ~5t ; Sn = 1,5

Представленные зависимости были проверены авторами при 
расчете балок (см. табл. 4.12, 4.13) и показали хороший результат.

Рис. 3.29.
К определению компонентов перемещений в наклонной трещине согласно [133].
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Базируясь на анализе результатов описанных выше исследова
ний Тур В.В. и Ш алобыта Т.П. [68, 71] приняли следующую обобщен
ную модель передачи касательных напряжений сечением с трещиной. 

При развитии тангенциальных перемещений St, возникает напряжение 

среза тп,с, действующее параллельно плоскостям, разделенным тре

щиной, сопутствующие им нормальные сжимающие напряжения сгпс и 

вертикальные (нормальные к плоскости контакта) перемещения Sn 

(ширина раскрытия трещины). Эти четыре параметра rntc, anc, Sn, S, 
(рис. 3.30) описывают напряженно-деформированное состояние в се
чении, проходящем через трещину.

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Рис. 3.30.
Идеализированная модель деформирования для контакта поверхностей, образо• 
ванных трещиной.

Качественный характер нелинейных взаимосвязей между пред
ставленными четырьмя параметрами показан на рис. 3.31, а,б где при

ведено два основных состояния контакта: при Sn=const и crn=const 
соответственно. Из рис. 3.31 следует, что горизонтальные перемеще
ния St вызывают не только сдвиговые гп(с, но и нормальные напряже

ния сгпс(<0).
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а) т с 15n =constК nt -------------

горизонтальное смещение 5t

горизонтальное смещение 5t

Рис. 3.31.
Состояния стыкового соединения при постоянной ширине раскрытия трещины (а) 
и постоянной величине контактных напряжений (б).
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Из рис. 3.31, б следует, что относительные тангенциальные пе

ремещения S развивающиеся вдоль трещины при постоянных нор

мальных напряжениях (<тпс = const), всегда вызывают явление дила- 
тансии, то есть развитие вертикальных (нормальных к плоскости кон
такта) перемещений, а следовательно и раскрытие трещины по кон
такту. Оба эти явления могут быть названы по аналогии с [91] “попе
речным эффектом” (англ, cross effect), характеризующим нелинейное 
поведение после образования нормальной трещины. “Поперечный 
эффект” может вызвать текучесть арматуры, пересекающей трещину, 
оказывая существенное влияние на предельные касательные напря
жения, воспринимаемые сечением с трещиной. Следует подчеркнуть, 
что в работах Ва ant Z.P. и Tsubaki Т. [91] показано, что игнорирование 
при расчетах конструкций проявляющегося “поперечного эффекта”, 
может создавать при определенных условиях угрозу ее безопасности.

Анализ обширных экспериментальных данных [91-94, 145-148, 
150, 152, 160, 161, 169, 205, 231,232, 236, 237, 268-270, 279-285, 340- 
347] и предлагавшихся на их основе расчетных моделей, позволяет 
определить следующие основные предпосылки к построению анали
тических зависимостей, описывающих нелинейное поведение сечения, 
пронизанного трещиной в условиях среза:
1. Касательные (тангенциальные) перемещения вдоль трещины вы

званы не только действующими по контакту касательными напряже
ниями, но и сопутствующими нормальными перемещениями.

2. Нормальные напряжения (всегда сжимающие) вызваны нормаль
ными перемещениями. При этом они могут быть вызваны касатель
ными напряжениями только в том случае, когда существует ограни

чение раскрытию трещины (вертикальным перемещениям <$,).

Исходя из принятых предпосылок, в общем случае взаимосвязь 
между переменными, описывающими напряженно-деформированное

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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состояние стыкового соединения по аналогии с [353], может быть 
представлена в виде:

3 = 4 ( V ,  4>. (3 .6 4 )
anc= a nc(Sn, гп1с), (3 .6 5 )

а взаимосвязь между напряжениями и перемещениями в плоскости 

трещины —  в матричной форме и имеет вид:

| отЛ
I d a l

Вп В1Г
в., в,.

№
1 ½

(3 .6 6 )

{dac} = [ B \ m ,  (3 .6 7 )
элементы матрицы жесткости, описывающие сдвиго
вую и нормальную жесткости контакта; 
элементы матрицы жесткости, описывающие влия
ние напряжений и перемещений (поперечный эф
фект).

Дифференцируя каждую часть уравнений (3.67) получаем:

или

где Вп, Впп -  

Bnt= Btn —

dSt = -^ r -d r : , +^ - -8 Sn,
dr] 5 3 .

( 3.68)

К  =

=

Введем обозначения:
ЛС V ’ - -со,

3 5 .

п • 55п + п -5гсп1, 
53п 5гсп1

( 3.69 )

(  С V ’_ с*гп .

5
II (3 .7 0 )

W ) а asx

где /С( — коэффициент жесткости контакта в плоскости сдвига
(сдвиговая жесткость),

кп-  коэффициент жесткости контакта в направлении пер
пендикулярном к плоскости сдвига (нормальная жест
кость),

Pa, Р а -  коэффициент дилатансии,

H i-  коэффициент трения.
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Взаимосвязь между параметрами напряженно- 

деформированного состояния стыкового соединения представим в 
табличной форме (см. табл. 3.5), по аналогии с [353].

Таблица 3.5
Параметры напряженно-деформированного состояния

сечения с трещиной

Параметры
Напряжения среза,

Нормальные 

перемещения Sn, 
(ширина раскрытия трещин)

Тангенциальные Сдвиговая Коэффициент дилатансии,

перемещения, Д жесткость, kt Ре
Нормальные на Коэффициент

Нормальная жесткость, кп
пряжения сгпс<0 трения, м

С учетом полученных коэффициентов, уравнения (3.68) и (3.69) в 
матричной форме могут быть записаны:

dS.
\dcrl

\дт1

дЯ
(3 .7 1 )V K  V P J  

Ы</л) к .
Следует подчеркнуть, что в уравнениях (3.71) оба вектора имеют 

смешанный тип, включают напряжения и перемещения.
Преобразуя уравнения (3.71) к форме уравнений (3.68) в общем 

случае получаем:

1 - ( 1 - 0 . ( 1 / f t )

■(Щ) Ш-Р<)
или выражая относительно вектора деформаций:

и ,

\д6 .
(3 .7 2 )

\дд,

S -K

\д г '

дст„
(3 .7 3 )1 (1 -Q -M ,

Рь И ,-Р е

В системах уравнений (3.72) и (3.73) взаимосвязь между Д, и Д / 
записана в виде, предложенном в работе [353]:
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(3.74)А' =
1

1 - М - А
•А = А

1 - 4 '

где \  -  безразмерный параметр, связывающий четыре введенных 
коэффициента:

(3 .75)
К і

Случай, когда ¢ =  0, достаточно подробно проанализирован в ра
ботах [353] и соответствует модели, принятой Ва ant Z.P. и Tsubaki Т. 
[91] для случая, когда рассматривается гипотетическое скольжение 
двух абсолютно жестких частей по поверхности образованной трещи
ной.

Следует отметить, что при наличии армирования, раскрытие 
трещины ограничивается арматурой, пересекающей плоскость сколь
жения. Арматурные стержни в плоскости среза при воздействии гори
зонтальных смещений за счет нагельного эффекта вносят дополни
тельный вклад в сдвиговую жесткость соединения. Если обозначить 
сдвиговую и нормальную жесткости для арматурного стержня, соот
ветственно через г( и г„, базовые уравнения для арматуры пересекаю
щей трещину могут быть записаны в виде:

W .
>г 0 ]  р , 1
0 rn\  [ d s j

(3 .76)

где 5 г* , 8 a sn ~  соответственно приращение касательных

напряжений, вызванное нагельным эффектом, и 
приращение нормальных напряжений;

Принимая, что суммарные напряжения, действующие в трещине 
равны:

{аг„ э<7„(7 ={аг; а<}г + {э< (з.тт>

получаем базовые уравнения для армированного контакта:

147



В. В. Тур, А. А. Кондратчик

где {<Эгп( дсгп}т -  вектор напряжений, действующих на стыковое

соединение.

В табл. 3.6 представлены возможные решения уравнений в зави
симости от жесткости в направлении нормальном к плоскости контак
та.

Таблица 3.6
Коэффициенты матрицы жесткости для стыкового соединения

0< гп <00 гП= 0, (crnc= const) Гп = х; (д'п = COnSt)

£+£■ —
д т«  к" к 
SS, J + f . i  '

К

kt

Рб

К
Р* 0

~ д&п _ дет* _ Д, -Гп

щ  М , 1 + £ . 1
К

0
Рй кп _ к,

Гп
кп 1

д <, 1 + 1  и
кп

0
1

Mi
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Рис. 3.32.
Конструкция опытных образцов-цилиндров для испытания контактов в условиях 
«чистого сдвига» в опытах [68, 71]
1 -  сборная часть из бетона на портландцементе; 2 -  монолитная часть из напря
гающего бетона; 3 -  косвенное армирование с(=3 Вр-1,шаг 30 мм; 4 -  продольный 
стержень d=5, 8 или 10 мм в кембрике;
5 -  пластины фиксаторы t-Юмм; 6 -  гайка; 7 -  ось спирального армирования.

3 4 5 4 8 6 7

Схема устройства: УММ-01 в опытах [68, 71]
1 -  механизм фиксации; 2 -  передняя бабка; 3 -  передний подвижный захват; 4 -  же
сткий захват; 5 -  образец; 6 -  рычаг статического нагружения; 7 -  фиксаторы по
ложения жесткого захвата образца; 8 -  плита; 9 -  образец.
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В работах [68, 71] приведены результаты исследования полых 

цилиндрических образцов, испытанных в условиях чистого сдвига при 
монотонном возрастании угла закручивания. В опытах коэффициент 

армирования, пересекавшего трещину изменяли psw = 0,33 ... 1,33%. 
При этом образцы (рис. 3.32) были выполнены таким образом, что ар
матурные стержни не имели сцепления с окружающим бетоном, а вос
принимали только нормальные перемещения. Опытная установка 
(рис. 3.33) была выполнена таким образом, что с высокой точностью 
{0,001 мм) обеспечивала в процессе нагружения измерения нормаль
ных перемещений (изменение ширины раскрытия трещины). Часть об
разцов была испытана при наличии постоянных сжимающих напряже
ний, действовавших на контактные поверхности в трещине. Сжимаю
щие напряжения (<т„с = 0,8...2,3 МПа) создавали за счет того, что одну 
часть составного образца выполняли из напрягающего бетона. Мето
дика опытных исследований и их результаты подробно описаны в дос
тупных читателю работах [68, 71].

На рис. 3.34 представлена обобщенная диаграмма деформиро
вания " г -  <$" для сечения с трещиной, полученная при обработке ре
зультатов выполненных исследований [68, 71], а также опытных дан
ных других авторов. Для ее аналитического описания с учетом работ 
[269, 286, 353] предложена следующая зависимость:

где rRdu-  предельное сопротивление сдвигу, определяемое по фор-

kt0-  начальная сдвиговая жесткость стыкового соединения оп

ределяемая по зависимостям, представленным в [353].

Is
= (1 -k ) ta n h • St

V Rd.u J
(3 .7 9 )

муле:

( 3.80 )

ISO
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О 2  4  6  8 10 12

Ч °  я -------6t
TRd,u

Рис. 3.34.
Зависимость сдвигающих напряжений, действующих в стыковом соединении, от 
тангенциальных перемещений.

о -  Тур В., Шалобыта Т. [68, 71];
•  -  испытания Paulau, Loeber [269];
■ -  испытания Yoshikawa [353];
+ -  испытания Reinhardt [286].

Обработка опытных данных методами математической статисти
ки установлено, что взаимосвязь между тангенциальными и нормаль
ными перемещениями в трещине, может быть описана степенной 
функцией (рис. 3.35):

(3 .8 1 )

где а, Ь -  эмпирические коэффициенты.
Следует отметить, что аналогичный вид зависимости получен 

при испытаниях образцов с начальными трещинами в исследованиях 
[149]. Значения эмпирических коэффициентов, соответствующих усло
виям выполненного эксперимента, и по данным, полученным в иссле-
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дованиях [68, 71], представлены в табл. 3.7.
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Таблица 3.7
Значения коэффициентов а, b, полученных для условий опытов и из

исследований [68, 71]

Вид
нагружения

Прочность 
бетона 

при сжатии 

fc.cube, (Н/ММ2)

А В

Из опы
тов

[68, 71]

I

По [149]
Из опы

тов
[68, 71]

По [149]

статическое 2 0 - 4 0 1.25 1.400 0.994 1.200
кратковременное > 4 0 - 1.870 - 1.400

длительнодейству 2 0 - 5 0 - 1.249 - 1.285
ющее > 5 0 — 1.195 — 1.375

Рис. 3.35.
Обобщающие зависимости тангенциальных и нормальных перемещений для сты
кового соединения
•  -  исследования [68, 71], о -  опыты [269, 286, 353],
1 -  степенная функция при ал-1.25, bi=0.994 из опытов [68, 71],
2 -  степенная функция при а4=1.4, b 1-1.2 по данным работ [149, 269, 286].

152



Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

Рис. 3.36.
Опытные значения коэффициента дилатансии и аналитические зависимости для 
их описания
1 -  на основании опытных данных [68, 71] as =2.048, 62=9.373;

2 -  согласно данных работ [149, 269, 286] as=1.64, Ьг=6.42.

Опытами выявлено, что наличие ограничивающей арматуры, пе
ресекающей трещину, существенным образом повлияло на величину 
предельных сдвигающих напряжений. Вместе с тем, была выявлена 
роль армирования, главным образом как ограничивающей связи, пре
пятствующей раскрытию нормальной трещины при появлении дила
тансии (см. рис. 3.36). Коэффициент дилатансии предложено опреде
лять по формуле:

А а, • ехр
( \~с

-ь, ■ ПС
f

_ \  с.cube J _

( 3.82)

где <тпс -  нормальные напряжения, действующие в трещине; 
Ъ.сиье -  гарантированная прочность бетона при сжатии; 
аь Ь1 -  эмпирические коэффициенты.
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Коэффициент а, по своему физическому смыслу представляет 

собой величину коэффициента дилатансии при <т„с = 0, то есть ко
гда по поверхности трещины не действуют сжимающие напряжения. 
Это характерно, например, для элементов без поперечного армирова
ния. С учетом этого формула (3.73) приобретает вид:

А = Д d(0) exp
( у

-  9,37 ■ ^ л с

V ^с cube )

(3.83)

Для определения коэффициента трения по поверхности контак
та, образованного краями трещины предложена зависимость вида:

Mf = Mf(0) ■ ехр{0,61 -Sn) (3.84)

где що)~ коэффициент трения при отсутствии нормальных переме

щений, т.е. при Sn = 0. Это по существу, соответствует ста
дии непосредственно после образования трещины в арми
рованном элементе.

Полученные зависимости позволяют производить расчет каса
тельных напряжений, действующих в сечении с трещиной для любого 
произвольного этапа нагружения конструкции.
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МОДИФИЦИРОВАННАЯ ТЕОРИЯ 
ПОЛЕЙ СЖАТИЯ (MCFT*)

П Р Е Д П О С Ы Л К И  И  Д О П У Щ Е Н И Я

Общий метод расчета железобетонных конструкций при дейст
вии среза, названный его авторами [114-117, 123, 319, 323, 327, 329] 
модифицированной теорией полей сжатия (англ. Modified 
Compression Field Theory, MCFT), относится к методам, базирующимся 
на модели изменяющегося угла.

Анализ и обобщение результатов испытаний плоских железобе
тонных элементов (панелей) при совместном действии касательных 
(сдвигающих) и различных комбинаций осевых усилий [116, 136, 168, 
177, 179, 240, 332] (подробно рассмотренные в главе 2) позволяют при 
построении расчетной деформационной модели в рамках модифици-

англ. Modified Compression Field Theory
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рованной теории полей сжатия принять следующие предпосылки и не
противоречащие им допущения:
1. После образования наклонных трещин железобетонный элемент 

разделен на диагональные полосы, испытывающие сжатие в про
дольном направлении (направлении действия главных сжимающих 

напряжений crd) и растяжение в поперечном направлении. Каса

тельные напряжения tdr в трансформированной системе координат 
не учитывают и принимают равными нулю (см. главу 1). При этом 
принято допущение о том, что в бетоне полосы, заключенной между 
диагональными трещинами, направления главных напряжений и 
главных деформаций совпадают. Следует отметить, что в целом 
ряде реальных ситуаций это допущение не достаточно корректно. 
Однако, решения, полученные с учетом названного эффекта и со
держащиеся в [137, 152, 329], показывают, что разница в углах на
клона главных напряжений и главных деформаций не превышает 
±10° (рис. 4.3), что не вносит ощутимых погрешностей в результаты 
расчетов на срез балочных элементов.

2. Главные растягивающие напряжения неравномерно распределены 
по ширине бетонной полосы между диагональными трещинами. В 
расчетах используют некоторые средние величины главных растя
гивающих напряжений, рассматривая их как функцию от средних 
растягивающих деформаций для элемента, пересеченного диаго
нальными трещинами. В сечении, проходящем по диагональной 
трещине, главные растягивающие напряжения приняты равными 
нулю (рис. 4.1а).

3. В сечении, проходящем вдоль диагональной трещины (рис. 4.16), 
действуют касательные напряжения, вызванные зацеплением по 
берегам трещины. При этом на величину предельного сопротивле
ния сдвигу вдоль трещины, помимо прочностных характеристик бе
тона, оказывает существенное влияние степень шероховатости 
контактирующих поверхностей, нормальные (ширина раскрытия

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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трещин) и тангенциальные (скольжение вдоль трещины) переме
щения берегов трещины, количество и дисперсность армирования, 
пересекающего диагональную трещину.

4. Бетон полосы, заключенной между диагональными трещинами, со
противляется в условиях плоского напряженного состояния «рас
тяжение -  сжатие». В связи с этим параметрические точки базо
вой диаграммы деформирования бетона, получаемой при осевом 
однородном сжатии следует трансформировать с учетом т.н. эф
фекта разупрочнения бетона (согласно принятой международной 
терминологии англ. «softening effecb).

5. Средние напряжения, а также средние деформации в бетоне для 
элемента с диагональными трещинами, находящегося в условиях 
плоского напряженного состояния, связаны соответствующими кру
гами Мора, показанными на рис. 4.2.

На рис. 4.1, 4.2 и далее по тексту для удобства изложения при 
использовании традиционных индексов для главных напряжений при
нято, что система координат «7-2» является вращающейся и соответ
ствует системе координат «с/—г», описанной в главе 1 (здесь мы на 
время забываем о том, что существует модель «фиксированного» уг

ла, в которой эта координатная система не изменяет угла наклона а2 к 
продольной оси элемента при возрастающей нагрузке).

М Е Т О Д  Д И С К Р Е Т И З А Ц И И  С Е Ч Е Н И Й

О С Н О В Н Ы Е  У Р А В Н Е Н И Я  И  Р А С Ч Е Т Н Ы Е  П Р О Ц Е Д У Р Ы

Одновременное использование уравнений равновесия, уравне
ний совместности деформаций и базовых диаграмм деформирования, 
описывающих поведение материалов, в условиях плоского напряжен
ного состояния позволяют производить расчет железобетонных и 
предварительно напряженных конструкций любой формы поперечного
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158 Таблица 4.1.
Главные характеристики балок, принятых для анализа в работе [324]

Балка
Размеры Бетон

Поперечное
армирование

Продольное
армирование

Предварительно 
напряженная арматура

Наружный
контур

Полость f  с,

МПа
e’cxIO3 Стержень

s,
MM

fy,
MM

Стержень fy.
MM

Ap,
мм

fy.
мм

АбрХІО3

SA3 305x610 152x406 40.0 2.80 No.3 72.4 373 12-N o . 9 
4 -  No. 7

345
462 - - -

SA4 305x610 152x406 40.0 2.80 No.3 72.4 373 12-N o . 9 
4 -N o . 7

345
462 - - -

SK1 305x510 - 26.9 2.25 No.3 100 400 8 -N o . 8 442 1540 1450 4.82
SK2 305x510 121x381 26.9 2.25 No.3 100 400 8 -N o . 8 442 1540 1450 4.82
ЭКЗ 305x510 - 28.2 2.20 No.3 100 400 8 -N o . 8 442 - - -
SK4 305x510 121x381 28.2 2.20 No. 3 100 400 16-N o . 8 442 - - -
SP0 305x510 152x406 25.0 2.30 No.3 150 373 16-N o . 8 421 - - -
SP1 305x510 152x406 33.5 2.30 No.3 150 373 12-N o . 7 421 510 1450 4.21
SP2 305x510 152x406 32.0 2.00 No.3 150 373 12-N o . 7 421 1010 1450 4.11
SP3 305x510 152x406 32.2 2.00 No. 3 150 373 12-N o . 7 421 1520 1450 4.26
SM1 305x510 152x406 29.0 2.40 No.3 175 424 12-N o . 7 452 - - -
CF1 305x510 152x406 38.6 3.00 No. 3 150 367 6 -  No. 3 367 930 1450 5.17

В. В. 
Тур, 

А. А. 
Кондратчик
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Рис. 4 .1.
Схемы усилий, действующих в элементе с диагональными трещинами
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а) Круг Мора для средних напряжений в бетоне
В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Рис. 4.2.
Круги Мора для средних напряжений (а) и деформаций (6)
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угол наклона главных оесрормации
Рис. 4.3.
Сравнение направлений осей действия главных напряжений f2 и главных деформа- 
ций ег (согласно Vecchio и Collins, 1986 [329])______________________________________

сечения при произвольном расположении в сечении продольной ар
матуры и совместном действии изгибающих моментов, поперечных и 
продольных усилий.

При детальном расчете выполняют дискретизацию сечения кон
струкции на отдельные элементы. Как правило, в большинстве мето
дов, например [41, 45, 255, 324], сечение представляют состоящим из 
серии элементарных бетонных полос и продольных арматурных 
стержней (рис. 4.4), как это принято при применении деформационных 
методов расчетов для нормальных сечений. Каждая бетонная полоса 
характеризуется: геометрическими размерами (шириной Ь„ высотой 

hi), соответствующим количеством поперечного армирования pv и ко
ординатой Ус, описывающей ее положение относительно верхней (как 
правило, наиболее сжатой) грани сечения. Для описания продольных 
арматурных элементов пользуются следующими характеристиками: 
площадью поперечного сечения арматурных стержней As, величиной 

начальных деформаций Аер (для предварительно напряженных эле
ментов), расчетным сопротивлением fsx, модулем упругости Es и коор-
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сечение полосы элементы продольных распределения
деформаций касательных 

напряжения
Рис. 4.4.
К расчету сечения балки с использованием детального метода модифицированной 
теории полей сжатия согласно [324]

динатой ys, определяющей положение арматурного стержня относи
тельно верхней грани рассматриваемого сечения балки (см. рис. 4.4).

В соответствии с общими положениями деформационной моде
ли при расчете сечения бетонные полосы и арматурные элементы 
рассматривают отдельно, при этом условия равновесия и совместно
сти деформаций должны выполняться для всего сечения в целом.

В соответствии с гипотезой плоского сечения (гипотезы О. 
Bernulli), принятой при деформационных расчетах, продольные де
формации для любого отдельного элемента (бетонной полосы и арма
турного стержня) могут быть определены: 
для «/-ой» бетонной полосы

<£■*/ = £сс + <РУа (4.1)
для «/-ого» арматурного стержня

£щ = £сс + <РУ*1 (4.2)
где: £Х1 -  продольная деформация /-ого бетонного элемента по высо

те сечения;

<р- кривизна сечения, в общем случае определяемая по форму

ле <р = Е<Л + £qc ;
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ссс -  заданная продольная деформация верхней (наиболее сжа
той) грани сечения;

ect -  продольная деформация нижней (наиболее растянутой) гра
ни сечения.

Принято допущение о том, что в пределах отдельных бетонных 
полос (элементарных участков) и по сечению арматурных стержней 
распределение напряжений и деформаций является равномерным.

Согласно [116-118, 240] уравнения совместности деформа
ций для элементарной полосы с диагональными трещинами могут 
быть получены при помощи геометрических преобразований из круга 
Мора для средних деформаций (рис. 4.26). Так с учетом принятых до
пущений для рассматриваемого элемента:
-  из треугольника 2Вх yxt = 2(ех -  £2) cotO, ( 4.3 )
-  из треугольника 2At yxt = 2(st -  ,¾) tariff, (4-4)  
В уравнения (4.3)..(4.4):

6ХІ -  продольная деформация по направлению «х» для рассматри
ваемого бетонного элемента (полосы) (положительная при рас
тяжении);

£ti -  поперечная деформация по направлению оси «f»; 

yxtl-  деформация сдвига в системе координат « х -  f»;

6'2i -  главные сжимающие деформации (отрицательные).
Из совместного решения (4.3) и (4.4) угол наклона диагональной 

трещины в пределах выделенной элементарной полосы по высоте се
чения составляет:

tan2 в0) -  —— — , (4 .5)
£„  -  £ г,

а первый инвариант деформаций можно записать в виде:

£ ц  і ) +  £2( І )  =  £Х ( I )  +  £ Ц І )  ( 4 . 6 )

Необходимо еще раз отметить, что для бетонного элемента с 
трещинами условия совместности деформаций (4.5) и (4.6) записаны
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для средних деформаций, измеренных на некоторой базовой длине, 
включающей несколько трещин.

Уравнения равновесия для участие, заключенного между 
диагональными трещинами, (рис 4.1а) в пределах элементарной 
полосы составим с использованием круга Мора для средних напряже
ний в бетоне (рис. 4.2а). При этом учитываем предпосылку о том, что 
главные растягивающие напряжения в бетонной полосе между диаго
нальными трещинами изменяются от нуля (в сечении с трещиной) до 
некоторых максимальных значений в ее середине (между трещинами). 
Поэтому при составлении условий равновесия используют значения 
средних растягивающих напряжений fb Из рассмотрения треугольни
ков At1 и At2 (рис. 4.2а) получаем:

А1 = f1 = vtanO ( 4.7 )

А2 = f2 = vcot# ( 4.8 )
Тогда:

А 1 + А2 = fi + f2 -  v(tan&+ cotd) (4 .9 )

или f2 = v(tan 0+ cotd)- f t  (4.10)
где v -  касательные напряжения, действующие по граням элемента в 

системе координат «х -  ?».
Исходя из механизма деформирования плоско напряженного же

лезобетонного элемента с диагональными трещинами, подробно рас
смотренного в главе 2, неуравновешенную вертикальную составляю
щую главных сжимающих и главных растягивающих напряжений вос
принимает поперечная арматура. Тогда напряжения в поперечной ар
матуре могут быть определены из условия:

A  fv = h sin2 в -  fi cos2 в ( 4.11)
Подставляя (4.10) в уравнение (4.11), получаем:

v = ^ c o te *  pt1tcote (4 .1 2 )
Поперечная сила, воспринимаемая элементарным участком раз

мерами Ь/, /?„ составит:

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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(4 .1 3 )v, = f1(l)blhi cot в + /7 Cot о,
s

Как видно из полученного уравнения (4 13), суммарная попереч
ная сила, воспринимаемая железобетонным элементом с диагональ
ными трещинами, включает составляющую, воспринимаемую бетоном 
(первый член правой части), и составляющую поперечной силы, вос
принимаемую поперечной арматурой. Несложно заметить, что состав
ляющая поперечной силы, воспринимаемая арматурой, зависит от из
менения угла наклона диагональной полосы, и при замене fv на рас
четное сопротивление поперечной арматуры практически соответст
вует решениям, получаемым как в методе ферменной аналогии [134, 
141] с переменным углом наклона сжатого подкоса, так и СНиП 
2.03.01-84* [67].

Вместе с тем видно, что величина составляющей поперечной си
лы, воспринимаемой бетоном, зависит от величины главных растяги
вающих напряжения. Как следует из [119-123, 320-327] величина 
средних главных растягивающих напряжений Л связана с касательны
ми напряжениями к», действующими в сечении, проходящем через 
диагональную трещину и вызванными зацеплением по берегам тре
щины (в соответствии с международной терминологией англ. 
aggregate interlock). Согласно [119-123], возрастание поперечной силы 
до некоторого предельного значения приводит к локальному повыше
нию напряжений в поперечной арматуре, в местах, где ее пересекают 
диагональные трещины. При дальнейшем повышении поперечной си
лы и достижения напряжениями в поперечной арматуре предела теку
чести передача главных растягивающих напряжений поперек трещины 
связана с действием касательных напряжений vci, развивающихся и 
действующих по поверхности трещины. Согласно [328, 329], из усло
вий равновесия для сечения вдоль диагональной трещины напряже
ния, действующие в трещине и на участке между трещинами (рис. 
4.16), должны быть статически эквивалентны, т.е.:
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Р у fv COtO + f1 C0t6>= p v -fvcr COte + Vcj (4.14)
Для выполнения условия (4.14) средние растягивающие напря

жения должны быть равны:

fi = Vd tan е+ р,(fv cr - f v) (4.15)
При достижении поперечной арматурой предела текучести fv = 

fv.cr = fY главные растягивающие напряжения не должны превышать
f1 < vCi tan е (4.16)

Таким образом составляющая поперечной силы, воспринимае
мая бетоном в соответствии с положениям модифицированной теории 
сжатых полей [327, 329], являясь функцией от главных растягивающих 
напряжений fb связана с величиной касательных напряжений, которые 
могут быть восприняты сечением, проходящим вдоль трещины за счет 
зацепления по ее берегам. Расчет железобетонной конструкции при 
совместном действии изгибающих моментов, продольных и попереч
ных сил производят с использованием итерационной процедуры, схе
матически показанной на рис. 4.5. При ее реализации необходимо 
предварительно задать распределение продольных деформаций и 
касательных напряжений по высоте элементарных полос в пределах 
рассматриваемого сечения.

Как следует из общих положений деформационной модели при 
выполнении процедуры каждая бетонная полоса и арматурный стер
жень рассматривается отдельно. При этом напряжения в продольной 
арматуре могут быть определены непосредственно по величине рас
считанных из уравнения (4.2) продольных деформаций при использо
вании соответствующих диаграмм деформирования «crs -  ss». Опреде
ление продольных (нормальных) напряжений в бетонных полосах яв
ляется более сложной задачей. При заданном градиенте продольных 
деформаций и распределении касательных напряжений производят 
расчет напряженно-деформированного состояния каждой из элемен
тарных полос, пользуясь представленными выше уравнениями совме-

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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Рис. 4.5.
Алгоритм расчета балочных элементов в соответствии с модифицированной 
теорией полей сжатия [120, 123, 324]___________________________________________
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стности деформаций, уравнениями равновесия и диаграммами де
формирования для материалов в соответствии с принятыми положе
ниями модифицированной теории полей сжатия.

Результирующие продольных (нормальных) напряжений в бето
не и арматуре должны находиться в равновесии с внешними усилия
ми, действующими на сечение. Так, для балки, разделенной на «л?» 
бетонных полос и «л» арматурных стержней в расчетном сечении 
должны быть выполнены условия равновесия:

І=1 и

£  La, • Ь, • h, (ус/- у ) + £  fsx(n • Asj {ysj -  у) = Msa (4 .1 8 )

І=1

В уравнениях (4.17)..(4.19):
MSd, NSd, VSd -  соответственно изгибающий момент, продольная и по

перечная силы, действующие в рассматриваемом се
чении.

Если условия равновесия (4.17)..(4.19) не удовлетворяются, в 
соответствии с алгоритмом, показанным на рис. 4.5, необходимо из
менить заданный градиент продольных деформаций и повторять рас
чет до тех пор, пока условия равновесия не будут выполняться с при
нятой степенью точности.

Р А С П Р Е Д Е Л Е Н И Е  К А С А Т Е Л Ь Н Ы Х  Н А П Р Я Ж Е Н И Й  

П О  В Ы С О Т Е  С Е Ч Е Н И Я

Важной проблемой, возникающей при выполнении расчетных 
итерационных процедур в соответствии с представленным алгорит
мом (см. рис. 4.5), является правильное задание начального распре
деления касательных напряжений по высоте анализируемого сечения.

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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Эта проблема может быть разрешена с использованием так называе
мого «метода двух сечений», подобно тому, как это предложено в 
работе [324].

Обозначим через C(J равнодействующую продольных (нормальных) 
напряжений, действующих по /-ой, бетонной полосе в сечении «У», а С,2-  
соответственно в сечении «2» (рис. 4.6). Примем, что сечения «1» и «2» 
расположены на небольшом расстоянии S друг от друга (согласно [324] 
расстояние S рекомендовано принимать как правило не более Н/6).

Сечение 2 Сечение 1

S s  d / 6 ----------------- *<

_________ К  k < m

Рис. 4.6.
Схема сил, действующих в элементарной полосе по высоте сечения при расчете по 
методу двух сечений [324]_____________________________________________________________

С учетом равнодействующей напряжений в продольной армату
ре Cs, можно записать:

С/ = с̂хі 'Ьі hj + СSi ( 4.20 )
Рассмотрим некоторую полосу «/с» (рис. 4.6). Горизонтальные 

сдвигающие усилия Fk.i и Fk, действующие на рассматриваемую поло
су можно определить:
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F, : = E ( ° . i  ~ Си)І-1
(4.21)

FK = Fk-i+{Cki - С*г) (4.22)
Вертикальную поперечную силу, действующую на выделенную 

полосу Vk (рис. 4.6), определим из условий равновесия:

Ч  =  (4.23)

а средние касательные напряжения, действующие по вертикальной 
грани /(-ой бетонной полосы, могут быть рассчитаны в предположении 
их равномерного распределения по формуле:

vk = ( 4.24 )
ЬЛ

Касательные напряжения, рассчитанные таким образом для каж
дой бетонной полосы, должны дать распределение по высоте сечения, 
соответствующее (с заданной точностью) принятому в начале расчета 
по алгоритму (см. рис. 4.5). Если это условие не выполняется, следует 
изменить закон распределения касательных напряжений по высоте 
сечения и вновь повторить расчет.

Выполнение детального расчета с уточнением характера эпюры 
распределения касательных напряжений по высоте сечения является 
достаточно трудоемким и требует значительного времени.

Для ускорения времени расчета при сокращении итерационных 
процедур в ряде случаев прибегают к упрощениям, связанным глав
ным образом с распределением касательных напряжений или дефор
маций сдвига по высоте сечения.

Чаще всего [67, 74, 123, 134, 141, 189, 207, 209, 248, 249, 319- 
323] в расчетах принимают упрощенное равномерное распределение 
касательных напряжений по высоте т.н. эффективной зоны среза, 
заключенной между центрами тяжести сжатой и растянутой арматуры, 
располагаемой в сечении балки. Такое упрощение позволяет исклю
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чить итерационные операции, связанные с уточнением эпюры распре
деления касательных напряжений по высоте сечения.

В качестве альтернативного упрощения в методах [324] предло
жено задавать распределение деформаций сдвига по высоте расчет
ного сечения. Исследования показывают, что деформации сдвига по 
высоте сечения изменяются, как правило, по зависимости, близкой к 
параболической, хотя это распределение существенным образом за
висит от характера нагружения и формы сечения анализируемого 
элемента.

При использовании этих допущений расчет второго сечения по 
длине балки исключается и время расчета может быть снижено. Кроме 
того, если для анализируемой балки дополнительно установлена пол
ная диаграмма, связывающая поперечную силу и деформации сдвига 
(например на уровне центра сечения балки), но расчет еще более уп
рощается и предельная поперечная сила может быть установлена не

посредственно из полученной диаграммы « VSd -  у».
В работе [324] выполнено сравнение результатов расчета, полу

чаемых по детальному (или т.н. «точному») методу «двух сечений» и 
упрощенным методам, как между собой, так и с опытными данными, 
полученными в разных исследовательских центрах [139, 158, 192] при 
испытаниях балок, имевших различную геометрическую форму сече
ния и отличавшихся условиями нагружения.

На рис. 4.7 представлены результаты расчетов, выполненные по 
методу «двух сечений» и описанным выше упрощенным метода для 
прямоугольных балок сплошного сечения (рис. 4.7а), прямоугольных 
балок сквозного (полого) сечения (рис. 4.76) и балок таврового сече
ния (рис. 4.7в). При выполнении расчетов авторы [324] использовали 
следующие диаграммы деформирования для материалов:
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Сравнение диаграмм “VSd-MS{t”,

Момент, кНм

полученных при расчете по 
модифицированной теории 
полей сжатия (MTCF) с уче
том принятых упрощений, 
касающихся эпюры распреде
ления касательных напряже
ний согласно [324]
1 - метод “двух сечений
2 - параболическое распре

деление деформаций 
сдвига;

3 - равномерное распределе
ние касательных напря
жений по эффективной 
высоте зоны среза.
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где

диаграмму деформирования для бетона при сжатии в условиях 
плоского напряженно-деформированного состояния, связывающую 
главные сжимающие напряжения и деформации, в виде (рис. 4.14):

(4 .2 5 )

(4 .2 6 )

f  \ 2 “

с̂ 2.max 2 £г_

\ 1 ’г J
~

^ 2

\ £ 2 >

' с 2,max _

Т ~ "

1
< 1.0

0.8 -  0.34 V,
диаграмму деформирования для бетона при растяжении, связы
вающая главные растягивающие напряжения и деформации, в сле
дующем виде:
а) до образования диагональных трещин

fc1 = Ec e-i при Е = Щ - (4 .2 7 )

б) после образования диагональных трещин (см. главу 2)

<4-2 8 >1 + 200е1

где fcr -  растягивающие напряжения в бетоне, соответствующие 
образованию трещин;

-  двухлинейную диаграмму деформирования для продольной и попе
речной арматуры в виде (см. главу 2):

fs ~ Es ss <fy
Как видно из результатов, представленных графически на рис. 

4.7, принятые допущения в общем случае не существенно повлияли 
на точность расчетов по сравнению с «точным» методом «двух сече
ний». Это особенно справедливо при небольших значениях изгибаю
щих моментов и осевых усилий. По мере увеличения изгибающего 
момента расчетная кривая, полученная в предположении равномерно
го распределения касательных напряжений по высоте сечения, доста
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точно хорошо совпадает с «точным» расчетом, в то время как метод, 
основанный на использовании параболического распределения де
формаций сдвига, дает заметные погрешности. Погрешности этого ме
тода связаны, в первую очередь, с тем, что при параболическом рас
пределении деформаций сдвига недооцениваются касательные на
пряжения, действующие в сжатой зоне сечения. На рис. 4.8 показаны 
эпюры распределения касательных напряжений и деформаций сдвига 
для балки прямоугольного сплошного сечения (рис. 4.7а), установлен
ные расчетом по различным методам при действии в расчетном сече
нии поперечной силы VSd = 600 кН и изгибающего момента MSd = 600
кН м. Необходимо также подчеркнуть, что при расчете симметрично

| й '§ 

? !  | Е9.¾ 5 х С Оу О о.®

О)

§

си
г

П о ст о я н н о е  П а р а б о л и ч е с ко е  
М е т о д  р а с п р е д е л е н и е  р а с п р е д е л е н и е

д в у х  с еч е н и й  к а с а т е л ь н ы х  д е ф о р м а ц и й
н а п р я ж е н и й  сд в и га

- 0 . 7 5 - 0 . 7 6

1

- 0 . 6 3

1

1 .7 9 1 .8 1 1 .7 1

^ . . .

1 1 f

Рис. 4.8.
Распределение касательных напряжений и деформаций сдвига для балки 
сплошного сечения (см. рис. 4 .7а) при действии V = 600 кН, М = 600 кН, 
установленные расчетом по точному и приближонному методам, согласно [324]
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армированных прямоугольных сечений все три метода дают снижение 
предельного момента. Только в случае балок с тавровым сечением 
повышение момента несколько увеличивает предельную перерезы
вающую силу. Это связано, главным образом, с наличием в сжатой 
зоне таких балок значительных изгибных сжимающих напряжений, 
противостоящих растягивающим напряжениям, вызванных срезом.

На рис. 4.9 показаны зависимости «поперечная сила -  деформа
ция сдвига», рассчитанные разными методами для балки SA3 (см. 
табл. 4.1) при трех конкретных условиях нагружения. В случае чистого 
среза (когда MSd = 0, NSd = 0) наблюдается несущественное отклоне
ние в результатах расчета по различным методам. При совместном 
действии изгибающего момента и поперечной силы наибольшие 
отклонения дает метод, основанный на параболическом распределе
нии деформаций сдвига. В случае действия осевого сжимающего уси
лием в соответствии с этим методом получается наиболее низкая на
грузка трещинообразования и соответственно более низкая сдвиговая 
жесткость.

Рис. 4.9.
Диаграммы «V -  уху», полученные из расчета балки SA3 (см. табл. 4.1) по альтер
нативным методикам согласно [324]
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Результаты расчетов по предложенной аналитической модели 
сравнивали с опытными данными, полученными при испытаниях балок 
различными исследовательскими центрами, и обобщенными в работе 
[324]. Выбранные для анализа балки характеризуются тем, что их раз
рушение произошло по наклонным сечениям. Балки имели различную 
форму поперечного сечения и высоту, изменяющуюся от 305 до 610 
мм, были выполнены с предварительным напряжением продольной 
арматуры и без него. Во всех случаях способ нагружения балок был 
выбран таким образом, что изгибающий момент в среднем сечении по 
длине пролета среза балки равнялся нулю. Основные характеристики 
выбранных опытных балок представлены в табл. 4.1.

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

800

7яу (хЮ-3)

Рис. 4.10.
Сравнение опытных и расчетных зависимостей «V -  ду» для балок из твбл. 4.1 со- 
гласно [324]___________________________________________________________________

Результаты расчетов сравнивали с опытными данными, полу
ченными для средней зоны по длине пролета среза балки, где отсут
ствовал изгибающий момент.
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а) Опыты Университета 
в Торонто [192]

б) Опыты Вашингтонского 
Университета [158]

в) Опыты Корнелийского 
Университета [139]

Рис. 4.11.
Сравнение предельных значений поперечных сил, определенных расчетом по 
модифицированной теории полей сжатия и полученных в опытах (из работы [324])

Следует отметить, что все балки в рассматриваемой зоне были 
хорошо оснащены приборами, позволявшими с большой точностью 
фиксировать деформированное состояние при нагружении [324].

Теоретические и опытные зависимости «VSd -  к<у» для испытанных 
балок показаны на рис. 4.10. В целом можно утверждать, что наблюдает
ся достаточно хорошее совпадение теоретических и опытных кривых.
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На рис. 4.11а представлено сравнение теоретических и опытных 
значений предельных поперечных сил для испытанных балок. Сред
нее отношение опытных и теоретических значений предельных попе
речных сил составляет 1.01 при коэффициенте вариации Vx = 9.9 %.

В опытах [227], выполненных в Вашингтонском Университете 
(Washington University), испытывали свободно опертые тавровые бал
ки, на которые воздействовали постоянными осевыми силами, прило
женными к их торцам. Нагружение выполняли одной сосредоточенной 
силой, приложенной в середине пролета (рис. 4.12). В опытах варьи
ровали длиной пролета, коэффициентом поперечного армирования,

а) [*----------е ю ---------------- ►

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

[— 1 7 8 — |

д л я  г р у п п ы  С  - S  = 3 2 4 0  м м  
дл я  г р у п п ы  D  - S  = 4 57 2  м м

Рис. 4.12.
Характеристики поперечного сечения (а) и схема нагружения (б) балок, испытанных 
в Вашингтонском Университете [158]
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величиной постоянного осевого усиления. Балки рассчитывали с ис
пользованием представленных выше аналитических процедур. В ре
зультате расчета определяли предельную поперечную силу, воспри
нимаемую балкой. Сопоставление опытных и расчетных данных пока-

. -  V..
зывает их хорошее совпадение ( Л =

V.
= 1.01 при коэффициенте ва

риации Vx = 15 %). Необходимо отметить, что если из сравнения ис
ключить шесть балок, не имевших поперечного армирования, то сред

нее соотношение предельных поперечных сил составляет Л = 1.04 

при Vx = 9.3 % (см. рис. 4.116).
Представляют интерес опыты, выполненные авторами [139], ко

торые включали балки, изготовленные из высокопрочного бетона, 
имевшего прочность при сжатии от 40 до 74 МПа. Две серии опытных 
образцов, отобранные для анализа, включали балки прямоугольного 
(серия I) и таврового (II) сечения. В обеих сериях высокие сжимающие 
напряжения в бетоне создавали при помощи предварительного на
пряжения продольной арматуры.

В опытах варьировали коэффициентом поперечного армирова
ния и уровнем предварительного напряжения.

Все балки испытывали как свободно опертые, загруженные в 
пролете двумя сосредоточенными силами. Силы прикладывали на 
расстоянии 1.2 м от опоры. Как видно из рис. 4.11 в, среднее отноше
ние опытных и расчетных значений предельной поперечной силы для 

испытанных балок составило Л = 0.9 при коэффициенте вариации Vx = 

4.4 %. Вместе с тем, обращает на себя внимание пониженное значе

ние среднего соотношения предельных поперечных сил Л < 1 .0 , полу
ченное для балок, выполненных из высокопрочного бетона. Это связа
но с тем, что при теоретических расчетах прочность бетона на растя

жение принимали в соответствии с [74] равной 0.33 как для бетона
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нормальной прочности, что дало, например, для балки СИ7, выпол
ненной из высокопрочного бетона, VSdiU = 138 кН. При перерасчете 
балки с учетом прочности на растяжение, определяемой по зависимо

сти 0 . 1 7 , как это рекомендовано в предложениях [75] для высоко

прочного бетона, расчетная предельная поперечная сила составила 
Vsd.u = 120 кН, что по сравнению с опытной поперечной силой VSd,ex,u -  
129 кН дает отношение Л = 1.07.

Как видно из представленного краткого сравнения общий метод 
расчета, базирующийся на положениях модифицированной теории 
полей сжатия, дает достаточно хорошее совпадение с опытными дан
ными в широком диапазоне условий нагружения (совместного дейст
вия изгибающих моментов, продольных и поперечных сил) и при раз
личных формах поперечного сечения анализируемого элемента.

Дискретизация сечения на отдельные элементы позволяет про
изводить расчет элементов, имеющих достаточно сложную форму по
перечного сечения при произвольном расположении продольной ар
матуры. Так, например, в работе [192] представлены результаты рас
чета кольцевых колонн, подверженных действию значительных попе
речных сил. Кроме того, результаты расчета позволяют получать пол
ную информацию о напряженно-деформированном состоянии бетона 
и арматуры на каждом этапе нагружения для любого элемента конст
рукции и определять достаточно близкое к реальному распределение 
касательных напряжений по высоте анализируемого сечения.

Представленный сравнительный анализ показал, что принятое 
допущение о равномерном распределении касательных напряжений 
по высоте эффективной зоны среза анализируемой конструкции по
зволяет производить расчет с допустимой точностью при значитель
ном сокращении времени счета. Такое распределение касательных 
напряжений без сомнения может быть принято при расчете конструк
ций, имеющих простую симметричную форму поперечного сечения, в

В.В. Тур, А .А . Кондратчик
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котором продольная арматура сосредоточена у наиболее растянутой 
и сжатой грани или равномерно распределена по высоте сечения. 
Следует подчеркнуть что, на этом допущении, принятом в уже класси
ческих работах [248, 249], построены практически все упрощенные ме
тоды расчетов конструкций при действии среза, внесенные в норма
тивные документы различных стран [74, 134, 141], включая и СНиП 
2.03.01-84*.

На принятом допущении о равномерном распределении каса
тельных напряжений по высоте эффективной зоны среза построен 
общий метод расчета железобетонных конструкций при совместном 
действии изгибающих моментов, продольных и поперечных сил, ис
пользуемый японскими исследователями Н. Nakamura и Т. Higai [255] 
и обсуждаемый для внесения в японские нормы [87]. Основные шаги 
алгоритма расчетного метода [255] можно представить следующим 
образом:
1. Как и в алгоритме, рекомендованном в работах [323-325] попереч

ное сечение анализируемой конструкции разбивают (разделяют) на 
элементарные полосы с установленными геометрическим разме
рами Ь„ hj.

2. Напряжения, вызванные продольным осевым усилием NSd и попе
речной силой VSd, принимают равномерно распределенными по вы
соте сечения.

3. Задают распределение по высоте сечения продольных деформа

ций £•*,, пользуясь гипотезой плоского сечения. Для этого принимают 

начальное значение продольной деформации есс на верхней (наи
более сжатой) грани балки, а продольные деформации элементар
ных слоев £хі бетона и арматурных стержней £xj определяют по фор
мулам (4.1) и (4.2).

4. При заданных продольных деформациях £xi и касательных напря
жений Vi рассчитывают напряженно-деформированное состояние
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для каждой элементарной бетонной полосы, пользуясь условиями 
равновесия, совместности деформаций (4.5)..(4.6) и диаграммами 
деформирования для материалов.

5. Повторяют шаг 4 для всех элементарных полос, на которые разде
лено сечение.

6. При заданных продольных деформациях рассчитывают напряжения 
в продольной арматуре, пользуясь соответствующими диаграмма
ми деформирования.

7. Рассчитывают результирующие продольных напряжений в бетоне и 
арматуре и проверяют условия равновесия по продольной силе (см. 
условие (4.17)). Если условия равновесия не удовлетворяются, воз
вращаются к шагу 3, изменяют начальное значение продольной 
деформации ,%с и расчет повторяют снова.

8. Проверяют выполнение условий равновесия по изгибающему мо
менту согласно уравнения (4.18).

При этом шаг 4, выполняемый для кахздой элементарной полосы,
подразделяется на следующие операции:
а) принимают начальное значение главных растягивающих деформа

ций £{,

б) по заданным растягивающим деформациям su рассчитывают на
пряжения fb пользуясь модифицированной диаграммой деформи
рования бетона при растяжении (см. главу 2);

в) рассчитывают угол в, определяющий наклон диагональной сжатой 
полосы к продольной оси элемента. С одной стороны, из равнове
сия проекций всех сил на вертикальную ось напряжения в попереч
ной арматуре равны:

f = _ Cccbws = _ M ( f  - y f a n  #) = - — (/ - v te n f f )  (4 .2 9 )
A v Л  P„

где: Av -  площадь сечения поперечной арматуры; 
s -  шаг поперечных стержней;

В.В. Тур, А. А. Кондратчик
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bw -  ширина сечения;

Oct -  нормальные напряжения по направлению оси «f».
С другой стороны, из условий совместности деформаций (круга Мо
ра) и диаграммы деформирования для поперечной арматуры мож
но записать:

С = = Е „ [ * , - ( * , - О / а п г 0] < 4 .30)

Угол в определяют приравнивая fv = f’v. Это ведет к решению квад

ратного уравнения относительно tan в, если напряжения в попереч
ной арматуре не достигают предела текучести, или линейного урав
нения, после достижения напряжениями в поперечной арматуре 
предела текучести.

г) рассчитывают главные сжимающие деформации е2, поперечные 

деформации по направлению оси «f» et и деформации сдвига уху, 
пользуясь условиями совместности деформаций, установленными 
из круга Мора (для средних деформаций);

д) рассчитывают нормальные напряжения по направлению оси «х» fcx 
и главные сжимающие напряжения f2 из условий равновесия в со
ответствии с кругом Мора (для средних напряжений);

е) рассчитывают главные сжимающие напряжения f’2 по установлен

ным в п. (г) деформациям е2, пользуясь диаграммами деформиро
вания для бетона при сжатии в условиях плоского напряженного со
стояния;

ж) сравнивают полученные расчетом по п.п. (д) и (е) значения главных 

сжимающих напряжений. Если f2 * f ’2t возвращаются к шагу (а), за

дают новое значение г-, и расчет повторяют снова.
При расчете рассматривают два возможных случая наступления 

предельного состояния железобетонного элемента при возрастании 
кривизны и постоянных поперечной и продольной силах:

183



1) разрушение при изгибе: деформации наиболее сжатой грани сече
ния достигают своих предельных значений ( в методике [141 и 255] 

принято £си =-0 .002) или
2) разрушение при срезе: для заданного градиента продольных де

формаций и распределения касательных напряжений v, не удов
летворяются условия равновесия хотя бы для одной элементарной 
полосы, даже если общие условия равновесия по продольной силе 
удовлетворены (согласно шага (7) общего алгоритма).

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

УПРОЩЕННЫЙ ВАРИАНТ
МОДИФИЦИРОВАННОЙ ТЕОРИИ ПОЛЕЙ СЖАТИЯ 
(Общий метод расчета
железобетонных конструкций на срез)

При упрощенном расчете в рамках MCFT условия равновесия и 
совместности деформаций рассматривают применительно к полной 
высоте эффективной зоны среза. В этом случае принимают допуще

ние о том, что угол наклона диагональной сжатой полосы в, опреде
ляющий направление главных напряжений в системе координат «с/ -  
г», является постоянным на всей высоте эффективной зоны среза, а 
не изменяется в пределах элементарных полос, как это рассматрива
лось в «точном» методе расчета. Это соответствует допущению о 
том, что по высоте эффективной зоны среза имеет место равномер

ное распределение касательных напряжений г  =
V<Sd

bwdz
что принято

практически во всех нормативных документах в части расчетов, ка
сающихся среза (dz см. рис. 4.13).

Но прежде, чем приступить к рассмотрению упрощенной расчет
ной модели, базирующейся на модифицированной теории сжатых по
лей (MCFT) представим основные положения предшествовавшей ей
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теории сжатых полей (Compression Field Theory), разработанной и раз
витой D. Mitchell и М.Р. Collins [240] в начале 70-х годов на базе теории 
полей растяжения Н. Wagner [333], использовавшейся при расчете 
стальных балок.

В отличие от пластических моделей [1, 7, 11, 256, 257], исполь
зуемых при расчетах в рамках метода предельных состояний, теория 
полей сжатия и ее модифицированная версия позволяет комплексно 
описать поведение железобетонных конструкций при действии среза. 
В соответствии с [136, 137, 329], теория рациональна в том смысле, 
что использует условия равновесия усилий (продольных сил и момен
тов), условия совместности деформаций и зависимости (диаграммы 
деформирования), связывающие напряжения и деформации материа
лов при нагружении.

Необходимо отметить, что в теории полей сжатия в отличие от 
ее модифицированной версии принято еще одно допущение: после 
образования диагональных трещин бетон в наклонных полосах не 
воспринимает растягивающих напряжений.

Рассмотрение теории полей сжатия полезно, на наш взгляд, для 
комментария к методам расчета на срез железобетонных конструкций, 
внесенных в целый ряд нормативных документов, в которых состав
ляющая поперечной силы, воспринимаемой бетоном, не учитывается.

Условия равновесия

Для того, чтобы составить условия равновесия рассмотрим се
чение железобетонной балки (рис. 4.13), для которого изгибающий 
момент равен нулю.

Бетон. Вертикальная составляющая сжимающего усилия О в 
бетоне диагональной полосы, наклоненной под углом 0 к продольной 
оси элемента должна уравновешиваться действующей в 
рассматриваемом сечении поперечной силой Vsd (рис. 4.13)

Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывакяцих сил
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VSd = D s in 9 - (f2 bw-dzcos0) sine ( 4.31)
Тогда главные сжимающие напряжения в диагональной полосе равны:

f2 = У-&— (tan е + cot 9) (4 .3 2 )
^ z

Поперечная арматура. Усилие в поперечной арматуре (рис. 
4.136) определим из проекции рассматриваемой системы сил на вер
тикальную ось:

Avfv = (f2bwS‘Sin6!)sin0 ( 4.33 )

В . В . Тур, А. А. Кондратчик

(а) Схема усилий, действующих в диагональной 
полосе и продольной арматуре

(б) Схема усилий в поперечной 
арматуре

Рис. 4.13.
Схема усилий к условиям равновесия, применяемым в теории полей сжатия 
(Collins, Mitchell [240])______________
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И Л И

A . f V
= tan в (4.34)

s d2
или

\/St) = AA d z cot О (4.35)
s

Пояса. Продольная составляющая диагонального сжимающего 
усилия уравновешивается растягивающим усилием в нижнем поясе 
(продольное армирование):

Nv = Ax fx = Vcote (4.36)
Условия совместности деформаций приняты в соответствии с 

уравнениями (4.5)..(4.6).

Диаграммы деформирования «напряжения-деформации» 
для бетона и арматуры ,  принятые в общем методе 
расчета на срез [123]

Бетонный элемент, выделяемый диагональными трещинами, на
ходятся не только в условиях сжатия по направлению оси 2, но и рас
тяжению по направлению оси 1 (рис. 4.13а). Начальными опытами по 
испытаниям железобетонных плоских панелей F. Vecchio и М.Р. Collins 
[331] установили, что главные сжимающие напряжения f2 являются 

функцией не только сжимающих деформаций s2, но и перпендикуляр

ных им главных растягивающих деформаций
Предложенная аналитическая зависимость, используемая для 

описания диаграммы деформирования (рис. 4.14), используемая в

Подробно зависимости для описания диаграммы деформирования, связывающей 
главные сжимающие напряжения и деформации рассмотрены в главе 2. Здесь при
ведены зависимости «еъ- £?» для бетона в том виде, как они содержатся в первоис
точнике [240].
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главные деформации 
диаграмма “напряжения-деформации 

для бетона сжатой полосы

---1---1___ I___I___I___L I
0 2 4 6 8 10 12 14 х 1 0 ^

£1
Зависимость главных 

сжимающих напряжений

£1

Рис. 4.14.
Зависимость “напряжения-деформации” для бетона диагональной сжатой полосы 
(Collins, Mitchell [240])

ранних работах [114-124, 240], базируется на параболе Hognestad’a 
[163, 164] вида:

где

г  \ (  \ 2 “

2̂,max 2 £ г
г —

£ 2
t

'2,max __
f ’c 0.8 + 170s,

< 1.0

(4 .3 7 )

( 4 . 3 8 )

Как видно из представленных зависимостей, наличие попереч
ных растягивающих деформаций растяжения е1 ведет к снижению со
противления бетона при сжатии диагональной полосы.
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Для описания работы арматуры в упругой стадии использованы 
зависимости:

Таким образом, имеют место три уравнения равновесия, два 
уравнения совместности деформаций, три уравнения, устанавливаю
щие связь между напряжениями и деформациями материалов эле
мента с диагональными трещинами в процессе нагружения. При их 
совместном решении могут быть определены неизвестные напряже

ния f2, fv, fx, деформации 6\, б\, е2, s1 и угол наклона сжатой диагональ

ной полосы <9(количество уравнений равно количеству неизвестных).
Используя приведенные выше зависимости представляется воз

можным определить не только предельную прочность элемента при 
срезе (limit-state), но и проследить изменения напряженно- 
деформированного состояния, происходящие в железобетонном эле
менте с диагональными трещинами в процессе монотонно возрас
тающего нагружения.

Для сравнения представленного деформационного метода ре
шения на базе теории сжатых полей с пластическим решением заме
ним диаграмму деформирования (4.37) для бетона традиционной пря
моугольной диаграммой жесткопластического тела, а для арматуры -  
двухлинейной с горизонтальным участком, соответствующим пределу 
текучести. Принятые условия можно записать:

-  для арматуры: fv = fy, s, = £у\

-  для бетона: f2 = f’c\ е2 = -е с.
Из решений пластической теории М.Р. Nelsen’a [256, 257] из

вестно, что:

-  поперечные стержни

-  продольные стержни

г tan в
f'0 tan2 0 + 1

Выполняя преобразования, получаем:
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A f A f Г f
tan в = - • у-  ■ -с- = у/ с

b S ■ г b S t  г г

где у/ = -
Л, • 7 -  коэффициент эффективности поперечного армиро-

b - S f c

вания в соответствии с [257]. 
Тогда получаем:

( \

кП J
¥2 К + 1 \ = у/ —

или

¥ 2 + ¥

J  =  ̂ ¥{1 - ¥)

tan&=
V - ¥

Полученное решение, как видим, соответствует решениям, опре
деляющим т.н. нижний предел прочности при срезе железобетонного 
элемента в пластической теории М.Р. Nelsen [256, 257], который был 
получен без использования условий совместности деформаций.

При замене напряжений в бетоне и арматуре на расчетные со
противления формулы (4.32) и (4.25) дают решения, получаемые в 
модели ферменной аналогии с переменным углом [141].

Как было показано выше, теория полей сжатия не учитывает 
действия растягивающих напряжений в диагональной полосе между 
трещинами и, как следствие, переоценивать деформации, несколько 
недооценивая при этом прочность железобетонного элемента при 
срезе.

Это обстоятельство было учтено в варианте модифицированной 
теории сжатия (F. Vecchio, М.Р. Collins, [329]). Как и в случае теории 
полей сжатия [240], представленной выше, в модифицированной тео
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рии полей сжатия принято основное допущение, заключающееся в 

том, что направления осей главных напряжений f2 и деформаций s2.
Необходимо еще раз подчеркнуть и еще одно важное обстоя

тельство модифицированной теории сжатых полей -  в ней учитывает
ся, что касательные напряжения передаются сечением с трещиной за 
счет зацепления по ее берегам (в соответствии с международной тер
минологией -  aggregate interlock) и нагельного эффекта (dowel action). 
Соотношение между этими составляющими, оказывающими влияние 
на предельное сопротивление сдвигу (срезу) сечения с трещиной про
анализировано в главе 3.

Уравнения равновесия составим, воспользовавшись схемами, 
показанными на рис. 4.15.

а) Главные напряжения в бетоне б) Растяжение в поперечной
арматуре

Рис. 4.15.
Схема напряжений к составлению условий равновесия в рамках модифицированной 
теории полей сжатия (Collins, Mitchell, 1991 [120])

Как было показано ранее из круга Мора (рис. 4.2а), главные на
пряжения, действующие в диагональной полосе, связаны с касатель
ными напряжениями уравнением

f-i + f2 = v(tan0+ cotd); (4 .3 9 )
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где: I / -  касательные напряжения, определяемые в предположении их 
равномерного распределения по формуле:

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Ь dw

По сравнению  с условиями равновесия, представленными в 

теории сжатых полей (см. уравнение (4.32)) из уравнения (4.39) 

следует, что главные растягиваю щ ие напряжения fi вносят 

вклад в восприятие поперечной силы, вызванной действием на

грузки. Неуравновеш енную  вертикальную  составляю щ ую  диаго

нальных главных сж имаю щ их и главных растягиваю щ их на

пряжений ft воспринимает поперечная арматура, получая уси

лие:

Avfv = (f2 sin2в -  f1 cos20) bw-s ( 4.40 )
Из совместного решения уравнений (4.39) и (4.40) получаем:

f, f,
tan0+cot0 tan в + cot в

АЛ
Л -s

+ t  cos2 0 1
sin2 в

Учитывая, что V Sd = vbwdz, получаем:

V» = v 'bw dz =

_ Av fv dz cos2 0 + sin2 в | f, bw- d
bw ■ S (tan 0 + cot 0)sin2 0 tan0 + cot 0 

cot2 0+1 r tanO + cote»t _ А/' К
v Sd ~ d -------------------h f .-------7-----------------c

S tan в + cot в tan &(tan в + cot в)

tan 0 + cot вA -f
S z tan 0(tan 0 + cot 0)

+ f1-bw-dz - cot 0

У< A fv
Sd dz ■ co t0+f1 -bw -dz -cot0

(4.41)

(/ + cot2 0 ) 

b d

(4.42)

(4.43)

( 4.44 )

Либо другими словами:
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V = \/s + Vc = составляющая поперечной силы, воспринимаемая арма
турой + составляющая поперечной силы, воспринимае
мая бетоном.

Таким образом, как видно из (4.44), величина составляющей по
перечной силы, воспринимаемой арматурой, зависит от изменения уг

ла в и практически соответствует решениям, полученным в методе 
ферменной аналогии [141] с переменным углом сжатого подкоса. В то 
же время, величина составляющей, воспринимаемой бетоном зависит 
от величины растягивающих напряжений f1 в диагональной полосе 
между трещинами.

Здесь необходимо отметить, что величина главных растягиваю
щих напряжений является функцией касательных напряжений, кото
рые способно воспринять диагональное сечение с трещиной за счет 
зацепления (aggregate interlock). После того, как напряжения в попе
речной арматуре достигают предела текучести, растягивающие на
пряжения вызываются локальными смещениями и локальными каса
тельными напряжениями, действующими по плоскости трещины.

Усилие растяжения в продольной арматуре можно определить из 
рассмотрения проекции всех действующих усилий на продольную ось 
элемента:

Asxfi = (f2cos2d -  f, sin2в) bw-dz = VSdcot9 -  f1 bw-dz ( 4.45)
Рассматривая условия равновесия для сечения, располагае

мого вдоль диагональной трещины, и учитывая то обстоятельст
во, что напряжения, действующие в сечении с трещиной и на участке 
между трещинами, должны быть статически эквивалентны (рис. 4.1а, 
б), получаем:

А, • f„
b d г

+ f ,— -^ -co s d  = A, ■vy
\

S t a n в
+ vd ' bw ■ dz ( 4.46 )

S ta n d )  sin в

Для выполнения условия (4.46) средние растягивающие напря
жения в диагональной полосе должны быть равны:
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f1= v c i tan0 + (4.47)

где: vci-  касательные напряжения, вызванные зацеплением по бере
гам трещины.

Таким образом, составляющая поперечной силы, воспринимае
мая бетоном, являясь функцией от главных растягивающих напряже
ний f1t согласно (4.47) связана с величиной касательных напряжений, 
которые могут быть восприняты сечением вдоль трещины за счет за
цепления по ее берегам (aggregate interlock). Как свидетельствуют ре
зультаты исследований, представленных в главе 3, величина каса
тельных напряжений vci, которые способно, воспринимаемых сечением 
вдоль трещины, зависит, главным образом, от ширины ее раскрытия 
F. Vecchio и М.Р. Collins [323, 324], базируясь на исследованиях J.C. 
Walrawen [324-343], предложили следующую зависимость, связываю
щую касательные напряжения и ширину раскрытия трещины в виде*:

О-18-JfJ
Л ,  2 3 w  0.3 + -

(4.48)

а + 16
где: f’c-  прочность бетона при сжатии, МПа;

а -  максимальный размер зерна заполнителя, мм; 
w — ширина раскрытия диагональной трещины, мм.
Физический смысл полученной зависимости и величины входя

щих в нее параметров проанализированы в главе 3. Следует отме
тить, что по данным [136, 237] предложенная зависимость применима 

для бетонов средних классов по прочности при сжатии ( f c <50  Н/мм2). 
В силу того, что развитие трещин нормального отрыва и поперечного 
сдвига в структуре высокопрочных бетонов имеет специфические осо-

Подробный анализ зависимостей, предлагаемых для определения касательных на
пряжений, действующих в диагональной трещине, представлен в главе 3. Здесь 
приведены зависимости, содержащиеся в первоисточнике [323].
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бенности (трещина пересекает как матрицу, так и заполнитель), зави
симость (4.48) требует корректировки.

В соответствии с [141] ширину раскрытия диагональной трещины 
предложено определять традиционным образом:

w = sr Sma (4.49)
где: £? -  главная растягивающая деформация;

Sm6> -  расстояние между диагональными трещинами.
Расстояние между наклонными трещинами (рис. 2.21) можно оп

ределить по формуле [141]:

с  _________ ;_______
me sin в cos G

( 4.50 )

Расстояния между вертикальными Smx и горизонтальными Smv 
трещинами (рис. 4.17)

S = 2 - С.+-
10 J

S- = 2 I С' + Т5

+ 0.25 • /с,
Рх

+ 0.25 к, —
Ру

где: db -  диаметр стержня;
С -  расстояние до арматуры; 

S -  шаг стержней;

(4.51)

(4.52)

Р у

ki = 0 .4 -  для стержней периодического профиля;
0 .8 -  для гладких стержней.

На рис. 4.17 показаны параметры конструкции, используемые в- 
расчетных формулах (4.51) и (4.52).
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а) Наклон трещин, вызванный срезом

t t t t t t t t t t t

U 1 U U U U
6) Вертикальные трещины, в) Гэризонтальные трещины,

вызванные осевым растяжением вызванные поперечным растяжением

Рис. 4.16.
Расстояния между трещинами в железобетонной конструкции 
(Collins, Mitchell, 1991 [120])

Рассматривая горизонтальные проекции сил на участке между 
трещинами и в сечении с трещиной, получаем условие для усилия в 
продольной арматуре:

A „ - fy * A « - fsx + f r b w-jd + I -
b S К ■ jd ■ cot2 в ( 4.53 )

Условия совместности деформаций используются в соответст
вии с (4.5) и (4.6).
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Рис. 4.17.
Расчетные параметры к определению расстояния между трещинами 
(Collins, Mitchell, 1991 [120])

Помимо того, что сжимающие напряжения f2 в диагональной по
лосе являются функцией от главных сжимающих и растягивающих 

деформаций е2 и  еи при применении модифицированной теории сжа

тых полей также необходимо знать зависимость «f, -  £,». Базируясь на 
собственных исследованиях армированных панелей из бетона проч
ностью при сжатии не более 35 МПа F. Vecchio и М.Р. Collins (1986) 
[329], а затем М.Р. Collins и D. Mitchell (1991) [120] рекомендовали при 

расчетах использовать диаграмму («f, -  £,») вида:

П р И  £ Cf  f  1

при £-, > £cr f: = < V  a  2 • f cr

1 +  500 * £j

где: £a, fcr -  деформации и напряжения, соответствующие появле
нию трещин в бетоне;
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аь а2 -  коэффициенты, учитывающие характеристики арматуры 
(периодического профиля, гладкая) и тип нагрузки. 

Представленные выше уравнения равновесия, совместности 

деформаций, и диаграммы «<т- s» для материалов дают возможность 
полного решения задачи о прочности армированного элемента.

При совместном решении представленных выше уравнений рав
новесия, уравнений совместности деформаций с привлечением зави
симостей, связывающих напряжения и деформации материалов, по
является возможность расчета железобетонного элемента не только в 
предельном состоянии по прочности, но и на любом этапе его нагру
жения.

Вместе с тем, точность решения, как в рамках точного, так и уп
рощенного метода, определяющим образом зависит от выбора анали
тических описаний диаграмм деформирования для материалов и за
висимостей, действующих в сечении с трещиной за счет зацепления 
по ее берегам (см. главы 2 и 3).

В качестве примера применения упрощенной версии модифици
рованной теории полей сжатия (общего метода расчета на срез) пред
ставим алгоритм расчета железобетонных элементов при совместном 
действии перерезывающей силы и осевого растягивающего усилия 
преднапряжения (рис. 4.18). Этот алгоритм был применен для анализа 
причин обрушения балочных элементов неразрезных железобетонных 
рам авиационного ангара (Wilkins Air Force Deport, Shelby, Ohio) [104]. 

Алгоритм расчета реализован в следующих операциях:
1. Рассчитывают Smt и Smv, пользуясь формулами (4.51) и (4.52).
2. Принимают начальное значение главных растягивающих деформа

ций

3. Принимают начальное значение угла наклона диагональной поло
сы.

4. Рассчитывают ширину раскрытия трещины по формуле (4.54)

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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Рис. 4.18.
Схемы сил в расчетных сечениях балочного элемента при совместном действии 
перезывающей силы и продольного растягивающего усилия, принятые в работе 
[104]
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(4.54)

(4.55)при

w = £1 ■Sm0
S = _____1

me sin в sin О
S , Smt mv

5. Принимают начальные напряжения fv в поперечной арматуре. Ре

комендовано в первой итерации принимать fv = 0.7 Es^  или fv = fyv.
6. Рассчитывают главные растягивающие напряжения по формулам

при б'і <есг f1 = Ес-еь ( 4.56)

при £1 > есг I  =■
? 1 + р 0 0 £, '

проверяя при этом условие

f, < v0 tan в + А - f c - 0S-b.

(4.57)

(4.58)

7. При установленных начальных параметрах рассчитывают попереч
ную силу по формуле (4.59):

Vn = f, bw ■ d2 c o t0 + ^v *v dz cote (4.59)

8. Рассчитывают главные сжимающие напряжения f2l действующие в 
диагональной полосе по формуле (4.60):

f ,=
V,. (

b •d
tan0 + - 1

w u z \ tan в - f , (4.60)

9. Рассчитывают предельные сжимающие напряжения f2,max по фор
муле (4.61):

^2,max
К < г (4.61)

0 .8 -0 .3 4  V,
где: £’с -  параметрическая точка, соответствующая пиковому значе

нию диаграммы деформирования бетона при кратковремен
ном осевом сжатии, принятая в расчетах согласно [141] рав
ной 0.002.
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10. Проверяют условие

h < h, max
Если условие не выполняется, это означает, что решение не вы

полнено, возвращаются к шагу 2 и принимают меньше значение еь

11. Рассчитывают главные сжимающие деформации е2, пользуясь 
трансформированной диаграммой деформирования для бетона 
при сжатии (4.62):

(4 .62)
2,max у

12. Рассчитывают деформацию по направлению оси «V»:

с., =
£1 + s2 tan2 9

1 + tan2 9
13. Рассчитывают напряжения в поперечной арматуре:

f v Е, ф£у — fyy

(4 .63)

14. Сравнивают полученное значение f'v с принятым на шаге 5 на
чальным значением. Если f’v *  fv, изменяют значения fv и возвра
щаются к шагу 6, повторяя расчет с новым значением fv.

15. Рассчитывают продольную деформацию элемента ех по формуле:

е1 tan2 9 + s2 
S' ~  1 + tan2 9

16. Рассчитывают напряжения в продольной арматуре:

(4 .64)

fi = Es £x <fyi (4 .65)
17. Для части сечения, располагаемой вне эффеістйвной зоны среза, 

рассчитывают продольные напряжения в бетоне fc. При этом, если 

£х, рассчитанное по формуле (4.64) положительное -  принимают fc 
= 0. Если £х < 0, что означает сжатие, продольные напряжения в 
бетоне рассчитывают пользуясь диаграммой деформирования бе
тона в условиях осевого сжатия, например как принято в первоис
точнике [123]:
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18. Проверяют условия равновесия, рассматривая проекцию всех сил 
на продольную ось элемента:

19. Если условие (4.66) не выполняется, изменяют угол в\л возвраща

ются к шагу 3 (увеличение введет к увеличению Nu).
20. Рассчитывают напряжения в продольной арматуре для сечения с 

трещиной:

Если условие (4.68) не выполняется, уменьшают f1 и возвращают
ся к шагу 7.

Расчет выполняют повторяя от шага 2 до шага 21 при монотон

ном возрастании деформаций еь При этом в первой итерации дефор

мацию е1 принимают из условия > есг. Расчет повторяют до тех пор, 
пока поперечная сила V„ не начнет уменьшаться, либо не будет дос
тигнуто условие f2 > fzmax, что означает раздавливание бетона сжатой 
полосы.

РАСЧЕТ ПОПЕРЕЧНОГО АРМИРОВАНИЯ 
В РАМКАХ ОБЩЕГО МЕТОДА [120, 123]

Представленные выше алгоритмы относятся к расчету, как пре
дельной поперечной силы, так и текущих параметров напряженно- 
деформированного состояния железобетонных конструкций при за

(4.67)

21. Проверяют условие:
(4.68)
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данном коэффициенте поперечного армирования. Однако в реальных 
проектных ситуациях существует необходимость решения прямой за
дачи, когда при заданных усилиях в расчетном сечении необходимо 
определить расчетом требуемое количество поперечной арматуры. 
При компьютерных расчетах для этой цели используют программу 
«RESPONSE» [123, 329], которая выполняет как прямой, так и обрат
ный расчет. Вместе с тем, достаточно широко применим и упрощен
ный вариант общего расчетного метода подбора поперечной армату
ры, используемый инженерами-проектировщиками при так называе
мом «ручном счете» и внесенный в ряд норм и рекомендаций по про
ектированию железобетонных и предварительно напряженных конст
рукций [73, 128, 260].

Общий метод расчета на срез железобетонных конструкций [123] 
базируется на предпосылках модифицированной теории полей сжатия 
[323].

В общем случае при расчете главных растягивающих деформа

ций £1 в условиях совместности используют наибольшие продольные 

деформации ех. При проектировании по упрощенному методу прини
мают допущение о том, что в качестве этих деформаций могут быть 
приняты деформации наиболее растянутой продольной арматуры. 

Схемы, используемые при определении продольных деформаций ех 
для железобетонных элементов, принятые в общем методе расчета на 
срез [120, 123], показаны на рис. 4.19.

При определении продольных деформаций ех в растянутой ар
матуре предварительно напряженных элементов дополнительно учи

тывают усилие в напрягаемой арматуре Aspfpo, при достижении которо
го напряжения в окружающем бетоне становятся равными нулю. Тогда 

максимальное значение продольных деформаций ех, используемых 

при расчете главных растягивающих деформаций еь в общем случае 
определится по формуле:
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Распределение
касательных
напряжений

Распределение
продольных
деформаций

изгибающий момент

Рис. 4.19.
Схемы усилий, принятые при определении продольных деформаций е на уровне 
арматуры согласно [123]
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м + 0-5NSd + 0.5VSd с о ів -  Asp ■ f.po
> 0  (4 .69)

В свою очередь главные растягивающие деформации е1 можно 
определить воспользовавшись уравнениями совместности в виде:

где сг -  главные сжимающие деформации в диагональной полосе 
между трещинами.

Как следует из уравнения (4.70), с возрастанием продольных 

деформаций sx и уменьшением угла наклона сжатых полос <9 дефор

мация £1 возрастает.
Номинальную прочность при срезе определяют по формуле 

(4.44), которую с учетом достижения напряжениями в поперечной ар
матуре предельных значений (fv = fy) можно записать

где: Vp-  вертикальная составляющая усилия предварительного об-

fy-  расчетное сопротивление поперечной арматуры.
В соответствии с диаграммой деформирования бетона при рас

тяжении, принятой согласно [123, 329] в виде

и учитывая, что согласно [74] fcr = 0.33Л/Ус' , условие (4.71) можно запи

сать в виде:

= ^  + к - ^ ) со' 2<? (4 .70)

~1̂ jLdv cot0+Vp (4 .71)

жатия;

(4.72)

либо в традиционной записи согласно [123]:
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А -Г
К  = А  A -c o t0 + -Z —*-dv cot в +Vp, (4.73)

где р -  коэффициент эффективности растягивающих напряжений, 
характеризующий, по существу, «вклад бетона» в восприятие 
поперечной силы, и определяемый по формуле:

0.180.33 cot в ^

1 + Л1500е1 0.3 + 24w
(4.74)

а + 16
Условие (4.74) означает, что после достижения напряжениями в 

поперечной арматуре предела текучести (что принято в формуле 
(4.73)), главные растягивающие напряжения f1 должны удовлетворять 
условию:

Л,f1< v citan0 + ■ < г „ ч ) (4.Т5)
S b vyvw

В принятом методе количество поперечной арматуры рассчиты
вают приняв условие, что напряжения в ней достигают предела теку
чести, т.е. fy = fyv. Тогда уравнение (4.75) получает вид:

, ,  o i» 4 n
'і -  Оуі...

0.3 + 24w
■tanв (4.76)

а + 16
Таким образом, условие (4.76) ограничивает величину растяги

вающих напряжений fb
Главные сжимающие напряжения с некоторым обоснованным 

запасом (без учета /)) могут быть определены по формуле:

tan0 +
tan в

(4.77)

где у -  касательные напряжения, определяемые по формуле:

Sd V .

Vv = Ь -d <4П>V V

Решая совместно уравнения (4.70) и (4.77) с учетом того, что 

деформации е2 могут быть определены из зависимости, описывающей
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трансформированную диаграмму деформирования бетона при сжатии

(4.62) (е2 = -0.002 1 -.І1 при f. fl
2.max < f ') ,  для оп-

'2 .max J  0 .8  +  1 7 0 e 1

ределения главных растягивающих деформаций е1 получаем следую
щую формулу:

(  г------------------ ---- ------------------- V
£ ,= £ ,+ £, + 0.002 1 -  1 -  — (tan 9 + cot в \0 .8 +170s-,)

. V  f o
cot2 в (4 .7 9 )

При расчете требуемого количества поперечной арматуры про

ектировщику необходимо установить величину угла в и коэффициент 

Д  используемые уравнении (4.73). Для упрощения расчетных проце

дур в [73, 123, 128] допускается при определении в и Дпользоваться 
табл. 4.2, либо графическими зависимостями, показанными на рис. 

4.20. В табл. 4.2 значения в\л Д  определяют как функцию продольных 

деформаций £х и относительного уровня касательных напряжений 

У/С,. При расчете значений в\л Д  внесенных в табл. 4.2 и на рис. 4.20,
/  'с
принято расстояние между диагональными трещинами Sme = 300 мм, а 
максимальный размер зерна крупного заполнителя а = 19 мм. Как сле
дует из [120, 123, 329], это вполне правдоподобные значения для ши
рокого диапазона балочных элементов, армированных поперечными 
стержнями.

Значения углов в,| внесенных в табл. 4.2, выбраны таким обра
зом, чтобы были обеспечены следующие условия:
1) деформации в поперечной арматуре £{ близки к 0.002 (деформации, 

соответствующие пределу текучести);
2) главные сжимающие напряжения f2 не превышают предельных зна

чений f2,max-

При пользовании табл. 4.2 для промежуточных значений ех и  vA , д о -
/  'с

пускается линейная интерполяция. Для расчетного сечения элемента,
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у,
W ’o Ш 'с

Рис. 4.20.
Графики для определения значений /5 и в, используемые при расчете элементов с 
поперечным армирование (взяты из CSA 1994 [128])______________________________

Таблица 4.2.
Значения 0\л <?для расчета элементов

с поперечным армированием (CSA, 1994) [128]

Продольные деформации бх

А-ф,-П <
0.0000

<
0.00025

<
0.0005

<
0.00075

<
0.0010

<
0.0015

<
0.0020

<0.050 Р
в

0.405 
27.0 е

0.290
28.5°

0.208 
29.0 е

0.197 
33.0 е

0.185 
36.0 е

0.162
41.0е

0.143 
43.0 е

< 0.075 Р
в

0.405
27.0°

0.250
27.5°

0.205 
30.0 е

0.194
33 .5е

0.179 
36.0 е

0.158 
40.0 е

0.137 
42.0 е

<0.100 Р
в

0.271
23.5°

0.211 
26 .5°

0.200 
30.5 е

0.189 
34.0 е

0.174 
36.0 е

0.143 
38.0 е

0.120
39.0°

<0.125 Р
в

0.216
23.5°

0.208 
28.0 е

0.197
31.5е

0.181 
34.0 е

0.167 
36.0 е

0.133 
37.0 е

0.112 
38.0 е

<0.150 Р
в

0.212
25.0°

0.203 
29.0 е

0.189 
32.0 е

0.171 
34.0 е

0.160 
36.0 е

0.125 
36.5 е

0.103 
37.0 е

<0.200 Р
в

0.203
27.5°

0.194
31 .0е

0.174 
33.0 е

0.126 
34.0 е

0.131 
34.5 е

0.100
35.0е

0.083 
36.0 е

<0.250 Р
в

0.191 
30 .0 °

0.167
32 .0е

0.136 
33.0 е

0.126 
34.0 е

0.116 
35.5 е

0.108 
38.5 е

0.104
41.5е
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в котором действуют усилия Nu, Vu, Mu, прочность при срезе согласно 
[73, 123, 128] проверяют из условия:

Vu <<pVn, ( 4.80)

где (р-  понижающий коэффициент, принимаемый равным <р- 0.85.
Составляющую поперечной силы У5, по которой рассчитывают 

требуемое количество поперечной арматуры, определяют из формулы
(4.73):

у
У  >  — - У  - Уs с

<р
Так как расчет производят для отдельного сечения, считают что 

разрушение, обусловленное достижением напряжениями в арматуре 

предела текучести, происходит на длине dvcot0. Поэтому, результаты 
расчета, полученные для одного сечения, могут быть приняты репре

зентативными для длины участка dvcot6( при этом расчетное сечение 
располагается в середине этого участка согласно [120, 123]. В районе 
опоры первое расчетное сечение следует рассматривать на расстоя

нии O.5dv-cot0от ее грани, а в районе действия сосредоточенной на

грузки сечения, расположенные ближе, чем O.5-dvco t0от силы, не ну- 
хедаются в проверке. В качестве упрощения при расчетах согласно [73, 
123, 128] обычно принимают, что O.5dvcot0« dv.

В соответствии с рекомендациями [123] минимальное количество 
поперечной арматуры в сечении должно быть установлено, если

Vu> 0.5 <p(Vc + Vp) ( 4.81)
При этом минимальное количество поперечной арматуры реко

мендовано определять из условия:

Z0.06.JT; ( 4.82)

На рис. 4.21 проиллюстрировано влияние среза на величину рас
тягивающего усилия в продольной арматуре. В общем случае, для се
чения, в котором действует изгибающий момент Ми, продольная сила
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і

А

С,

<</, cote (б)

Рис. 4.21.
Влияние среза на усилия в продольной 
растянутой арматуре согласно [123, 
1281_______________________________

Nu и поперечная сила Vu, количество продольной арматуры должно 
удовлетворять условию:

где: As, Asp -  площадь сечения соответственно ненапрягаемой и на-

fsy, fPy -  расчетные сопротивления ненапрягаемой и напрягае-

Для того чтобы проследить последовательность выполнения 
расчетных операций в соответствии с изложенным методом, рассмот
рим пример проектирования балки пролетного мостового строения, 
позаимствованный из работы [301]. Расчет выполнен по рекомендаци
ям AASHTO LRFD Specification [73] (American Association of State 
Highway and Transportation Officials), базирующимся на общем методе 
расчета железобетонных конструкций на срез.

А . f  + A . f  >1 sy ^ ^ sp ps ~

прягаемой арматуры;

мой арматуры.
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ч
один(>чные одиночные одиночные одиночные^  ̂ одиночные

4 чере з 19h 4 через 9” 4 через 6.8” * 4 через 6.4” * через 7”

г — 1 г  j i j i i i i i f
0.5L 0.4L 0.3L 0.2L 0.1 L

Puc. 4.22.
К проектированию балки на срез по AASHTO LRFD согласно [301]
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К расчету принята свободно опертая балка пролетом 40 ft’ (12.2 

м), располагаемая в мостовом строении с шагом 10 ft (3.05 м). Разме
ры сечения и детали армирования балки показаны на рис. 4.22. Балка 
загружена в пролете десятью сосредоточенными силами, соответст
вовавшими равномерно распределенной постоянной нагрузке 2 kips/ft 
(29.2 кН/м). Временная подвижная нагрузка принята для стандартной 
схемы нагружения согласно [73] от грузового автомобиля HS20. Пре
дельный момент, воспринимаемый нормальным сечением составляет 

2076 kips-ft (2815 кН м), а эффективная высота зоны среза dv = 37.7 in 
(957 мм) (см. рис. 4.22).

В соответствии с рекомендациями AASHTO LRFD [73], номи
нальное значение предельной поперечной силы Vu определяют:

Vu = O .O 316p ^b v -dv+ ^ ^ d vcot0 =

= 0.031 6/?л/6 •6 -3 7 .7 + °--2 ' 6 0 ' 37-7. cot 9 = 17.5/} + H H c Ot0
О  о

Значения р  и <9 определяют по табл. 4.2 или по графическим за
висимостям (номограммам), представленным на рис. 4.20, в зависи

мости от v/r, и продольной деформации ех, где
/  ' с

v  V V V
Тс ~ <pbvdvf' ~ 0 .9 -6 -3 7 .7 -6 ~ І2 2 1

Для сечения, рассматриваемого на расстоянии 0.3L от опоры

(см. рис. 4.22), отношение = ^ ^ 2 2 1 = ^ ’ а пР°Д°льная Де_

формация ех:

По тексту примера сохранены единицы измерения, принятые в оригинальной версии 
AASHTO LRFD Specification [73] с тем, чтобы не осуществлять корректировку рас
четных формул, приведенных в первоисточнике.

212



Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

M/d v + 0 5 К  cot 9 -  A J "  1468/3 14 + 0.5-107 cot & -  2.448 -179 

£“ ~ Ё А  "  29000 -2.448 “н
= 0 .41 -103 +0.75 -10 3 cot 9

Принимаем в первой итерации угол 9 = 38°, что дает из расчета 

соответствующую продольную деформацию -  1.38-10~3. Для рассчи

танных значений = 0.088 и ех -  1.38-10~3 из графических зависимо-
/  'с

стей (рис. 4.22) получаем ff -  38° и /?= 1.9. Из сравнения О и 9  видно, 
что принятый в перовой итерации угол является вполне приемлемым. 

В противном случае следовало бы выполнить повторно расчет sx, 

предварительно изменив начальное значение угла 9.
При принятых значениях угла 9, коэффициента /?и расположении 

поперечных стержней с шагом s = 68 in (173 мм) номинальная попе

речная сила составит g = 119 kips (529 кН).

Аналогичным образом производят расчет поперечного армиро
вания для других сечений по длине балки (см. рис. 4.22).

В табл. 4.3 представлены результаты сравнения опытных пре
дельных поперечных сил, полученных при испытаниях полноразмер
ных балок пролетом 12.5 м и 7.62 м и их теоретической (расчетной) 
несущей способности по представленному выше примеру расчета.

Подробно методика проведения исследований и главные резуль
таты представлены в работе [301]. В табл. 4.3 индекс R означает, что в 
балке было установлено количество поперечного армирования в соот
ветствии с расчетным требованием, OR -  балки без поперечного ар
мирования, 3R -  балки с поперечным армированием, количество кото
рого в 3 раза превышало расчетное требование. Как видно из табл. 
4.3, часть балок разрушилась в результате потери анкеровки на кон
цевом участке. Для этих балок дополнительно проверяли величину 
усилия в растянутой арматуре.
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214 Таблица 4.3.
Сравнение опытных и расчетных предельных поперечных сил, 

рассчитанных по методике AASHTO LRFD [73] (взято из работы [301]

О б р а зе ц
Г Лksi)

dv
(in)

Край
балки

a/d
Р а сч е т О пы т у , ,

^ ,0б ал ка плита
V

(kips)
Ф орм а р аз

руш ения
V

(kips)
Ф орм а р а з 

руш ения
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11

Л наруш . 313 анкер. 1.50
A 0 - 0 0 - R 8.48 5 .50 37 .6 2.1 208п анкеровки 276 срез 1.33

Л 2.5 141 1.18
А 1 - 0 0 - М 7.30 5 .50 37 .6

П 3.1
119 анкеровка

168
анкеровка

1.41

Л 2.5 166 1.09
A 1 - 0 0 - R /2 7.10 5 .50 37 .6 п 3.1

153 анкеровка
173

анкер о вка
1.13

л 2.5 2 0 7 анкер . 210 анкер . 1.01
A 1 - 0 0 - R 7.11 5 .93 37 .7 п 3.1 185 срез 208 изгиб 1.12

л 2.5 246 изгиб 2 0 7 анкер . 0.84
A 1 - 0 0 - 3 R /2 7 .6 0 6.70 37.9 п 3.1 202 изгиб 230 изгиб 1.14

л 2.5 244 изгиб 2 5 7 изгиб 1.05
A 2 - 0 0 - 2 R 7.03 5 .33 37 .5 п 1.8 252 анкер . 3 5 7 изгиб 1.42

л 2.5 243 изгиб 2 5 7 изгиб 1.06
A 2 - 0 0 - 3 R 7.30 5 .10 37.4 п 2.1 252 анкер . 312 изгиб 1.24

л 2.3 89 анкер 101 срез 1.13
A 4 -0 0 -0 R 1 7.60 5 .50 37 .6 п 2.3 89 анкер 106 срез 1.19

В
. В

. 
Тур, 
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Кондратчик
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Таблица 4.3.
Сравнение опытных и расчетных предельных поперечных сил, 

рассчитанных по методике AASHTO LRFD [73] (взято из работы [301]

О б р а зе ц
Г Лksi)

dv
(in)

Край
балки

a/d
Р асчет О пы т

к *
бал ка плита

V
(kips)

Ф орм а р аз
руш ения

V
(kips)

Ф орм а р аз 
руш ения

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11

A 0 - 0 0 - R 8.48 5.50 37 .6
Л

2.1 208
наруш . 313 анкер . 1.50

п анкеровки 276 срез 1.33

Л 2.5 141 1.18
А 1 - 0 0 - М 7.30 5.50 37 .6 п 3.1

119 анкеровка
168

анкеровка
1.41

л 2.5 166 1.09
A 1 - 0 0 - R /2 7.10 5 .50 37 .6 п 3.1

153 анкеровка
173

анкеровка
1.13

л 2.5 207 анкер . 210 анкер . 1.01
A 1 - 0 0 - R 7.11 5 .93 37 .7 п 3.1 185 срез 208 изгиб 1.12

л 2.5 246 изгиб 2 0 7 анкер . 0.84
A 1 - 0 0 - 3 R /2 7.60 6 .70 37 .9 п 3.1 202 изгиб 230 изгиб 1.14

л 2.5 244 изгиб 2 5 7 изгиб 1.05
A 2 - 0 0 - 2 R 7.03 5 .33 37 .5 п 1.8 252 анкер . 3 5 7 изгиб 1.42

л 2.5 243 изгиб 2 5 7 изгиб 1.06
A 2 - 0 0 - 3 R 7.30 5 .10 37 .4 п 2.1 252 анкер . 312 изгиб 1.24

л 2.3 89 анкер 101 срез 1.13
A 4 -0 0 -0 R 1 7.60 5 .50 37 .6 п 2.3 89 анкер 106 срез 1.19

й !?Т) Ф 
*5 О 
v «С 
Ь ф Ф
О 8
S Шis (J
а а  ® ф

конструкции
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6 Окончание таблицы 4.3.
1 2 3 4

38.4

5 6 7 8 9 10 11

C 1 - 0 0 - R 7.42 6.70
Л

П

3.5
3.2

159
172

срез

срез

177
196

изгиб

изгиб

1.11
1.14

C 1 - 0 0 - 3 R /2 7.23 6.10 38.3
Л

П

3.2
3.1

185
194

изгиб

изгиб

192
202

изгиб

изгиб

1.04
1.04

П рим ечание: Л, П -  левы й, правый край балки; 

1 kip = 4.45  кН, Л п  = 25.4  мм, 1 ksi = 6.8  М па.

Я = 1.39 
Vx = 19 .7%

В.В. 
Тур, 

А. А. 
Кондратчик
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Статистическая обработка полученных результатов показывает, 
что принятая методика [73] позволяет получить среднее отношение

Л = = 1.39 при коэффициенте вариации Vx = 19.7%.

ОСОБЕННОСТИ РАСЧЕТА НА СРЕЗ ЭЛЕМЕНТОВ 
БЕЗ ПОПЕРЕЧНОГО АРМИРОВАНИЯ

Значения коэффициентов Д  приведенные в табл. 4.2, рассчита
ны в предположении, что расстояние между диагональными трещина
ми составляет Smff = 300 мм. Поэтому данные, содержащиеся в табл. 
4.2, неприменимы для расчета элементов без поперечного армирова
ния.

Как следует из опытных данных [319], для элементов без попе
речного армирования расстояние между диагональными трещинами 
значительно больше, чем для армированных. На рис. 4.23 показаны 
упрощения общего метода [123, 329], принятые при определении рас
стояния между наклонными трещинами в элементах без поперечного 

армирования. Коэффициент Д  характеризующий способность бетона с 
трещинами к восприятию среза («индикатор растяжения»), является 

функцией в, е1 и Sx.
Для заданных значений ех и S* и принятого угла в коэффициент Д  

можно рассчитать из уравнений (4.71)..(4.79). Рассчитанные значения 
коэффициентов Д для расчета элементов без поперечного армирова
ния представлены в табл. 4.4.

Значения коэффициентов Д  в табл. 4.4 рассчитаны в предполо
жении, что максимальный размер зерна крупного заполнителя состав
ляет 19 мм. Вместе с тем, табличные значения могут быть использо
ваны и для расчета конструкций из бетона, выполненного на крупном
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а) элементы с одиночным армированием

Рис. 4.23.
К определению расстояния между диагональными трещинами для элементов без 
поперечного армирования согласно [123]_________________________________________

Таблица 4.4.
Значения /?\л в для расчета элементов

без поперечного армирования (CSA, 1994) [128]

S, Продольные деформации £х
<0.0000 <0.00025 <0.0005 <0.0010 <0.0015 <0.0020

<125 Р
9

0.406
27.0°

0.309 
29.0°

0.263 
32.0°

0.214 
34 .0°

0.183
36.0°

0.161 
38.0°

< 250 Р
в

0.384
30.0°

0.283 
34.0°

0.235
37.0°

0.183 
41 .0°

0.156
43.0°

0.138 
45.0°

< 500 Р
в

0.359
34.0°

0.248
39.0°

0.201 
43 .0°

0.153
48.0°

0.127
51.0°

0.108
54.0°

< 1000 Р
9

0.335
37.0°

0.212 
45 .0°

0.163 
52.0°

0.118
56.0°

0.095
60.0°

0.080
63.0°

<2000 Р
9

0.306
41.0°

0.171 
53.0°

0.126 
59.0°

0.084 
66.0°

0.064
69.0°

0.052 
72.0°
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S* мм мм

Рис. 4.24.
Графики для определения значений р и  в, используемые при расчете элементов без 
поперечного армирования (взяты из CSA 1994 [128])___________________________

заполнителе другой фракции. В этом случае следует корректировать 
значение параметра Sx следующим образом:

S = S 35
хе х а + 16

(4 .8 4 )

Необходимо отметить, что общий метод расчета железобетон
ных конструкций на срез [123, 329], базирующийся на модифициро
ванной теории полей сжатия, при проектировании элементов без по
перечной арматуры или содержащих ее минимальное количество, за
частую дает достаточно противоречивые результаты. Так в своей ра
боте [83] S.H. Ahmad приходит к выводу, что модифицированная тео
рия сжатых полей не применима для расчета балок без поперечного 
армирования, так как дает результаты, существенно отличающиеся от 
экспериментальных данных. В работе [352] показывают, что модифи
цированная теория полей сжатия дает хорошие результаты в большом 
диапазоне испытанных образцов, за исключением балок, имевших 
низкий коэффициент поперечного армирования.

Т.Т.С. Hsu и L.X. Zhang [179] критикуют возможность применения 
модели переменного угла для элементов, у которых по одному из на
правлений имеет место низкий коэффициент армирования. Они ут
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верждают, что в такой ситуации близкие результаты к опытным дан
ным дают расчетные методы, основанные на модели «фиксированно
го» угла [264], более точно учитывающие «вклад бетона» в воспри
ятие поперечной силы.

Модель переменного угла (см. главу 1) рассматривает допуще
ние о средних деформациях и напряжениях, действующих в элементе 
с диагональными трещинами. При этом, как было показано ранее, 
«вклад бетона» в составляющую поперечной силы, воспринимаемой 
элементом, определяется величиной главных растягивающих напря
жений fu которые являются функцией главных растягивающих дефор

маций £,. При отсутствии поперечной арматуры или ее незначитель
ном количестве главные растягивающие напряжения зависят от вели
чины касательных напряжений, развивающихся в сечении с диаго
нальной трещиной за счет зацепления по ее берегам (англ, aggregate 
interlock). В свою очередь, как показано в главе 2, касательные напря
жения, действующие в сечении с трещиной, связывают с нормальны
ми (шириной раскрытия трещины) и тангенциальными (сдвиг вдоль 
трещины) локальными перемещениями. В модифицированной теории 
полей сжатия [329] прибегают к упрощенным зависимостям
(4.73)..(4.75), используя при определении ус/только ширину раскрытия 
трещины, рассчитываемую по формуле (4.74) не принимая во внима
ние скольжение вдоль трещины.

При применении модифицированной теории полей сжатия [329] 
для расчетов железобетонных элементов с низким (критическим) ко
эффициентом поперечного армирования или вовсе без него требуют 
корректировки некоторые ее базовые положения.

Во-первых, при расчетах на срез железобетонных элементов в 
рамках общего метода [120, 123] в условиях равновесия и совместности 
используют средние значения напряжений и деформаций. Это допуще
ние вполне приемлемо для элементов с поперечным армированием, в 
которых при нагружении образуется система наклонных (диагональных)

В. В. Тур, А. А. *Кондратчик
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трещин, имеющих близкую по величине ширину раскрытия и распола
гающихся с примерно равным шагом. В этом случае шаг диагональных 
трещин допустимо рассматривать как некоторую среднюю величину, из
меняющуюся с установленным коэффициентом вариации.

В случае разрушения элемента без поперечного армирования 
наблюдается образование одной или двух критических диагональных 
трещин, имеющих значительную ширину раскрытия, в то время как 
ширина раскрытия других трещин, образовавшихся в процессе нагру
жения остается незначительной.

Таким образом, принятое допущение о применении средних на
пряжений и деформаций для элемента без поперечного армирования 
не является достаточно корректным и требует уточнения.

Покажем это на примере. На рис. 4.25 представлена картина 
трещинообразования балки WM100D без поперечного армирования из 
опытов М.Р. Collins и Stanik [126]. Как видно, при максимальной на
грузке критическая (магистральная) наклонная трещина имеет ширину 
раскрытия от 6.0 до 7.0 мм, в то время как ширина раскрытия осталь

ных трещин находится в пределах 0.1^0.2 мм.
В этом случае правильное определение локальных напряжений, 

действующих в сечении с диагональной трещиной, играет особо важ
ную роль. В традиционном подходе модифицированной теории полей 
сжатия (MCFT), применяемой для расчета элементов с поперечным 
армированием в условиях совместности деформаций, игнорируется 
скольжение вдоль трещины, а рассматриваются только нормальные 
перемещения. Вместе с тем, опытные данные [126] свидетельствуют о 
том, что в балках без поперечного армирования наблюдаются значи
тельные тангенциальные смещения вдоль трещины, которые фикси
руются измерительными приборами в процессе нагружения.

В результате значительного скольжения вдоль сечения с трещи
ной, нарушается еще одно базовое допущение общего метода расчета
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6) WM100D FINAL

Рис. 4.25.
Характерная картина трещинообразования балки без поперечного армирования 
в опытах [126]
а) при нагрузке V -810  кН;
б) при разрушении.
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железобетонных конструкций на срез, а именно [329] о совпадении 
главных деформаций и напряжений в сжатой диагональной полосе.

Наверное, один из наиболее важных аспектов расчетной теории 
[123, 329] содержится в уравнениях типа (4.37), описывающих зависи
мости главных сжимающих напряжений и деформаций бетона в усло
виях плоского напряженного состояния для железобетонного элемента 
с трещинами.

Эффект разупрочнения бетона (англ. «softening effecb, см. главу 2), 
проявляющийся в снижении прочности бетона при сжатии в условиях 
плоского напряженного состояния «растяжение -  сжатие», связывают, 
как правило, с развивающимися в направлении, перпендикулярном к 
диагональной сжатой полосе, растягивающими деформациями £-,.

На рис. 4.26 показано представленное в [319] обобщение результа
тов более 200 плоских панелей, выполненных в течение 20 лет исследо
вательским центром в Торонто (см. главу 2). Среди испытанных элемен
тов были панели, имевшие армирование только в одном продольном на
правлении или достаточно низкий, близкий к критическому, коэффициент 
армирования в поперечном направлении. Как видно из рис. 4.266, только 
незначительное количество испытанных элементов имели главные рас
тягивающие деформации, превосходившие 12-КГ3 (принимая = 2-КГ3), 
или отношение £-,/¾ не превышало 16 (рис. 4.266). Однако результаты 
опытов, описанных в работе [319], показывают, что при испытании балок 
без поперечного армирования величина главных растягивающих дефор
маций достигала £-, = 45-10~3, в то время как главные сжимающие дефор
мации не превышали е2 = -1.48-1 (Г3, что дает соотношение £-,/¾ = 30. Как 
видно, полученное соотношение деформаций выходит за пределы гра
фика, показанного на рис. 4.26, по которому установлено значение ко
эффициента разупрочнения р , используемого при трансформации диа
грамм деформирования бетона в рамках общего метода [123, 329]. Не
сложно показать, что для полученных деформаций расчетная ширина 
раскрытия трещин (w = S-£-,) составит 7.2 мм, а соответствующие главные
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Рис. 4.26.
Обобщенные зависимости для определения коэффициента разупрочнения бетона 
при сжатии в условиях плоского напряженного состояния согласно [319]
а) в зависимости от значения отношения е./с0;
б) в зависимости от значения отношения -е/г2.

224



Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

сжимающие напряжения f2 = - 3 . 0 2  МПа. Таким образом, использование 
трансформированных диаграмм деформирования бетона при сжатии, 
полученных при испытаниях панелей, армированных в двух направлени
ях, является некорректным при расчете элементов без поперечного ар
мирования.

По результатам экспериментально-теоретических исследований, 
выполненных в работе [319], рекомендовано для элементов без попе
речного армирования либо с низким коэффициентом поперечного ар
мирования (pv < 0.05 %) выполнять корректировку трансформирован
ной диаграммы деформирования бетона при сжатии в зависимости от 
расчетной ширины раскрытия диагональных трещин:
-  при w < 2 мм -  используется диаграмма деформирования как для 

армированных элементов, например (4.37);

-  при 2  <w  < 5  мм -  главные сжимающие напряжения корректируют 
по формуле:

fc2 =  f ’c2 ( 5 - w ) / 3 ,  ( 4 . 8 5 )
где: Гс2 -  главные сжимающие напряжения, рассчитанные по диа

грамме (4.37), используемой для армированных элементов;
-  при w > 5 мм -  fc2 = 0.

При этом вводится дополнительное ограничение и на величину 
главных растягивающих напряжений в бетоне. Для таких элементов 
главные растягивающие напряжения, установленные по зависимо
стям, связывающим напряжения и деформации при растяжении, 
должны удовлетворять условию:

fc1> 0 . 1 0 f ’c ( 4 . 8 6 )
В работе [319] представлено сравнение результатов, полученных

расчетом с использованием принятых ограничений (MCFT-2) с опытны
ми данными В. Bresler и А.С. Scordelis [109]. Выбор этих опытных данных 
был обусловлен высоким качеством проведения экспериментальных ис
следований, что признано специалистами в области исследования про
блемы среза [310]. Основные характеристики выбранных для сравнения
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Таблица 4.5.
Основные характеристики балок в опытах [109]

Балка bxh,
мм

Пролет,
мм

f’c,
МПа

Нижняя
арматура

Верхняя
арматура

Поперечная
арматура

Pv, % a/d

ОА-1 305*552 3660 22.6 409 - - 0.00 3.32
ОА-2 305x552 4570 23.7 509 - - 0.00 4.14
О А-3 305x552 6400 37.6 609 - - 0.00 5.80
А-1 305x552 3660 24.1 409 204 02 , шаг 210 0.10 3.32
А -2 305x552 4570 24.3 509 204 02, шаг 210 0.10 4.14
А -3 305x552 6400 35.1 609 204 02, шаг 210 0.10 5.80
В-1 229x552 5660 24.8 409 204 02, шаг 190 0.15 3.32
В-2 229x552 4570 23.2 409 204 02, шаг 190 0.15 4.14
В-3 229x552 6400 38.8 509 204 02, шаг 190 0.15 5.80
С-1 152x552 3660 29.6 209 204 02, шаг 210 0.20 3.32
С -2 152x552 4570 23.8 409 204 02, шаг 210 0.20 4.14
С -3 152x552 6400 35.1 409 204 02, шаг 210 0.20 5.80
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= 345 МПа (#4 bars) 
= 325 МПа (#2 bars;

Конструкция и схема нагружения балок А-1 и ОА-1 е опытах [109].
Балки ОА-1 (см. табл. 4.5) без поперечного армирования имеют аналогичные гео- 
метрические параметры и продольное армирование, что и балки А-1.______________

балок представлены в табл. 4.5. Опытные балки имели широкий диапа
зон коэффициентов поперечного армирования (от 0 до 0.2 %). Испытания 
выполняли по схеме однопролетной свободно опертой балки с пролета
ми среза от 3.3 до 5.8. Рабочая высота сечения для всех испытанных ба
лок составляла d = 457 мм. Расчетное сопротивление продольной арма
туры составляло fsy = 555 МПа, а поперечной fswy = 326 МПа. Сравнение 
расчетных и опытных результатов приведено в табл. 4.6.

Дополнительно к представленным исследованиям анализирова
ли опыты, выполненные М.Р. Collins и Stanik [126] (см. табл. 4.7). Бал-
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Основные характеристики балок в опытах [109]
Таблица 4.7.

Балка bxh Пролет,
мм Гс, МПа AJbd, %

Поперечная
арматура Pv, % a/d

WM100D 1000x1000 2700 38 1.40 03 , шаг 375 0.038 2.70
WM100C 1000x1000 2700 41 1.40 03 , шаг 375 0.038 2.70
BM100D 300x1000 2700 46 1.05 03, шаг 600 0.079 2.70
ВМ100 300x1000 2700 46 0.76 03, шаг 600 0.079 2.70

BN100D 300x1000 2700 37 1.05 - 0.000 2.70
BN100 300x1000 2700 37 0.76 - 0.000 2.70

UM100D 300x1000 2700 42 1.05 03 , шаг 600 0.079 2.70
UM100 300x1000 2700 42 0.76 03, шаг 600 0.079 2.70

UN100D 300x1000 2700 43 1.05 - 0.000 2.70
UN100 300x1000 2700 43 0.76 - 0.000 2.70
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*
§
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(о

*Я
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ки в этих опытах отличались от балок В. Bresler и А.С. Scordelis [109] 
по двум параметрам:
1) имели значительные размеры поперечного сечения;
2) пролет среза составлял a/d = 2.7.

Значительные размеры поперечного сечения балок были приня
ты с тем, чтобы детально проследить механизм разрушения балки без 
поперечного армирования, особенно на этапе после образования 
трещин.

В опытах отмечено, что при коротких пролетах среза все более 
ощутимым становится эффект работы сжатого подкоса [319] при непо
средственной передаче усилия на опору.

В опытах регистрировали значительные тангенциальные переме
щения (скольжение) вдоль поверхности, проходящей по сечению с диа
гональной трещиной (см. табл. 4.6). По результатам испытаний, высказа
но соображение, что развивающиеся тангенциальные перемещения 
(скольжение) могут замедлять переориентацию наклонных трещин и со
ответственно изменение направления действия главных сжимающих на
пряжений, как это рассматривают в MCFT [123, 329], препятствуя, при 
этом, формированию ярко выраженной сжатой полосы, проходящей от 
силы в пролете к опоре, как это принято в целом ряде нормативных до
кументов при расчете элементов с малым пролетом среза.

Как следует из сопоставления опытных и расчетных данных (см. 
табл. 4.8), скорректированная расчетная модель (назовем ее условно 
MCFT-2 согласно [319]) дает достаточно хорошее совпадение для 
элементов без поперечного армирования или с его содержанием, 
близким к критическому (Л = 0.93, Vx = 13.9 %).

Вместе с тем, следует отметить, что для расчета балок без по
перечного армирования более приемлемой может оказаться модель 
«фиксированного» угла [264]. Однако, для этого дополнительно к диа
граммам деформирования необходимо иметь адекватную зависимость 

« г  -  у», используемую совместно с уравнениями равновесия и совме

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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стности деформаций, полученную на элементах без поперечного ар
мирования.

Таблица 4.8.
Результаты испытаний балок в исследованиях [126]_________

Балка V u .,XD, кн Vu.th, кН Vи. exc /V ujh

WM100D 8 3 4 1 0 5 7 0 . 7 9

WM100C 6 9 9 6 8 0 1 .0 3

BM100D 4 6 2 5 1 4 0 . 9 0

ВМ100 3 4 3 3 6 6 0 . 9 4

BN100D 2 5 8 3 8 2 0 . 6 8

BN100 1 9 2 1 8 8 1 .0 2

UM100D 9 1 0 9 2 4 0 . 9 8

UM100 7 5 0 6 9 8 1 .0 7

UN100D 6 3 7 7 5 6 0 . 8 4

UN100 5 9 3 5 5 2 1 . 0 7

Я =  0 . 9 3  

V x =  1 3 .9  %

ГРАФИЧЕСКИЙ МЕТОД РАСЧЕТА ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ 
КОНСТРУКЦИЙ НА СРЕЗ K.N. RAHALA [278, 279]

Несмотря на то, что после включения нормативные документы 
[73, 128, 260] общего метода расчета железобетонных конструкций на 
срез [123] прошло более пяти лет, традиционные методы, основанные 
на модели традиционной ферменной аналогии и ее модификациях 
среди инженеров-проекгировщиков в большинстве стран мира оста
ются ло-прежнему чрезвычайно популярными. K.N. Rahal в своей ра
боте [278] объясняет, что тому есть две причины:

Во-первых, традиционные методы, основанные на ферменной 
аналогии, проще в практическом использовании, в частности при рас
чете на срез железобетонных элементов без предварительного на
пряжения, подвергнутых действию изгибающего момента и осевого 
растягивающего усилия.
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Во-вторых, общий метод расчета, реализованный в документах 
[73, 123, 128, 260, 329], требует использования трудоемких итерацион
ных процедур и, как следствие, и значительно большего времени, за
трачиваемого на решение задачи.

Кроме того, реализация алгоритма, положенного в основу обще
го метода в ряде случаев вызывает некоторые трудности у инженеров, 
имеющих минимальный опыт проектирования. Это связано как с неоп
ределенностью в выборе исходных параметров деформированного 
состояния, используемых в первой итерации, так и с критериями, по 
которым производят оценку точности окончательного решения.

В работах [278, 279] предложена альтернативная упрощенная 
модель общего метода расчета при срезе [123, 329], позволяющая не 
только определять предельную поперечную силу, но и устанавливать 
вид разрушения железобетонного элемента при чистом срезе без 
применения трудоемких итерационных процедур. Предложенный ме
тод сочетает в себе простоту, присущую расчетам по модели фермен
ной аналогии, рациональность и точность, которые дает общий метод 
расчета на срез железобетонных конструкций [123, 329].

Экспериментальные исследования в условиях чистого сдвига 
плоских элементов, армированных в двух взаимно перпендикулярных 
направлениях (см. главу 2), показывают, что их несущая способность 
зависит от следующих главных факторов:
1) количества продольной арматуры (по направлению оси «/»);
2) количества поперечной арматуры (по направлению оси «f»);
3) прочности бетона при сжатии.

При этом учитывается, что на прочность элементов, имеющих 
низкое количество поперечной арматуры или вовсе без нее, оказыва
ют существенное влияние касательные напряжения, вызванные заце
плением по берегам трещины, зависящие от ширины ее раскрытия и 
максимального размера зерна крупного заполнителя (см. главу 3).

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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Для плоского железобетонного элемента, подвергнутого чистому 
сдвигу, главные параметры, от которых зависит величина предельного 
усилия, могут быть записаны в следующих безразмерных индексах:

II 1¾ (4.87)

Pl' fyt
CDt = --------- —
' n

(4.88)

В формулах (4.87) и (4.88): 
р -  коэффициент армирования; 

fy -  предел текучести арматуры.
Индекс «со» согласно [256, 257] принято называть механическим 

коэффициентом армирования или согласно [278] индексом эф
фективности армирования. По существу, индекс эффективности 
армирования выражает отношение максимальной перезывающей си
лы, которую может воспринять арматура, к составляющей, которую 
способен воспринять бетон. В работе [278] выполнен расчет предель

ных касательных напряжений vu для железобетонных плоских элемен
тов, находящихся в условиях чистого сдвига с различными индексами 

и Расчет выполняли по компьютерной программе, в основу кото
рой были положены базовые уравнения модифицированной теории 
полей сжатия [323, 329].

Результаты выполненных расчетов показали, что нормализован

ные предельные касательные напряжения vyC, не зависят от прочно-

сти бетона при сжатии f’c и поэтому эффекты от трех главных пара

метров (ц, cot и f’c могут быть построены на одном графике.
На рис. 4.28 показана зависимость нормализованных предель

ных касательных напряжений Уу,, от индекса эффективности попе- 

речного армирования для различных значений индекса эффектив
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ности продольного армирования а). На рис. 4.28 каждая кривая пред

ставляет собой зависимость « vy*, -  сор для установленного значения

индекса а). Графики построены по результатам расчетов с использо
ванием трансформированной параболической диаграммы для бетона 
при сжатии в условиях плоского напряженного состояния, принятая в 
работах [123, 329] (см. главу 2), при среднем расстоянии между диаго

нальными трещинами Sm6,= 300 мм и максимальном размере зерна

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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Рис. 4.28.
Гоафики зависимостей « vJVc -  cot», применяемые при расчете железобетонных па- 
нелей в условиях чистого среза в соответствии с методикой [278]___________________

крупного заполнителя а = 10 мм (принято с некоторым запасом по 
сравнению с а = 19 мм согласно [123]).

На рис. 4.28 видно, что для заданного индекса продольного ар
мирования cot прочность при срезе возрастает с ростом индекса попе

речного армирования сщ. Однако интенсивный прирост предельных 
касательных напряжений наблюдается до некоторого граничного зна
чения, выше которого происходит разрушение сжатой бетонной поло
сы, заключенной между диагональными трещинами после достижения 
напряжениями в поперечной арматуре предела текучести. Далее бу
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дет показано, что подобное поведение наблюдается и для изгибаемых 
элементов, когда содержание продольного армирования превышает 

некоторое граничное значений д тах. При низких коэффициентах арми

рования, а следовательно и индексах ^  и щ прочность элемента при 
срезе определяется касательными напряжениями, соответствующими 
появлению диагональных трещин в бетоне. Согласно [74] эти напря

жения при f’c <50  МПа принимают 0.33-Щ  (МПа).

Этот нижний предел прочности может быть показан на графиках 
соответствующими горизонтальными линиями. Однако, на рис. 4.28 
эти линии не приведены с той целью, чтобы не затемнять график. 

Вместе с тем, напряжения vu, полученные из графика (рис. 4.28), сле
дует сравнивать с касательными напряжениями, соответствующими 
образованию диагональных трещин, и окончательно принимать боль
шие значения.

При расчете прочности при срезе важно не только определять 
предельные касательные напряжения vRu (поперечную силу), воспри
нимаемую элементом, но и установить вид разрушения (в междуна
родной терминологии англ, mode of failure -  MOF). Согласно [278] при
няты следующие определения плоских элементов, характеризующие 
степень армирования и характер их разрушения:
-  если в продольной и поперечной арматуре элемента достигаются 

напряжения, соответствующие пределу текучести, элемент считают 
недоармированным;

-  если напряжения не достигают предела текучести ни в продольной, 
ни в поперечной арматуре, элемент называют переармированным.

На рис. 4.28 показаны две кривые, соответствующие достижению 
соответственно поперечной и продольной арматурой предельных де

формаций st = £ty и si = siy. Эти кривые делят график на рис. 4.28 на че
тыре области:
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1) если st > sty vi si > siy -  предельное состояние связано с достижением 
предела текучести, как в поперечной, так и в продольной арматуре 
-  элемент недоармирован;

2) st > sty и st < siy -  в предельном состоянии только напряжения в по
перечной арматуре достигают предела текучести -  элемент частич
но недоармирован;

3) s, < sty и s, > sty -  в предельном состоянии только продольная арматура 
достигает предела текучести -  элемент частично переармирован;

4) st < sty и si < siy -  в предельном состоянии напряжения, как в попе
речной, так и в продольной арматуре не достигают предела текуче
сти, разрушение происходит в результате раздавливания бетона 
диагональной сжатой полосы -  элемент переармирован.

В соответствии с рекомендациями [278] расчет предельных каса
тельных напряжений с использованием графических зависимостей 
(см. рис. 4.28) выполняют в следующей последовательности:
а) рассчитывают индексы со, и со, по формулам (4.87) и (4.88);
б) пользуясь графиками, приведенными на рис. 4.28, по рассчитанным

индексам со, и со, определяют отношение vy f , ;
/  'с

в) полученные касательные напряжения vu сравнивают с напряжения
ми, соответствующими появлению диагональных трещин, величину 

которых согласно [74] допускается принимать О.ЗЗ^Щ для бетонов

прочностью f’c < 5 0  МПа. Из сравниваемых напряжений большее 
принимают в качестве окончательного результата.

Результаты расчетов по предложенному методу железобетонных 
плоских элементов, подвергнутых действию чистого сдвига, сравнива
ли с опытными данными, полученными при испытаниях 46 панелей. 
Для сравнения были выбраны опытные образцы-панели с ортогональ
ным армированием, испытанные в разное время исследовательскими 
центрами Университетов в Торонто [331] и Хьюстоне [96, 97]. Подроб-

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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3

7

Таблица 4.9.
Экспериментальная проверка расчетного метода K.N. Rahala [278]

(железобетонные плоские элементы в условиях чистого среза)

Автор,
источник Образец Го

МПа
at,
% %

Опыт K.N. Rahal [278] L'exc/ И h
Уехр,
МПа

Вид разру
шения

с̂а/с»
МПа

Вид разру
шения

K.N.
Rahal
[278]

MCFT
[329]

ACI
Code
[74]

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12

Vecchio,
Collins
[331)

PV18 19.5 39.50 6.67 3.04 TY 2.30 TY 1.32 1.20 1.18
PV12 16.0 52.30 7.50 3.13 ТУ 2.30 ТУ 1.36 1.33 1.32
PV19 19.0 32.00 11.20 3.95 ТУ 3.42 ТУ 1.15 1.12 1.16
PV20 19.6 42.00 13.40 4.26 ТУ 3.92 ТУ 1.09 1.04 1.09
PV21 19.5 42.00 20.00 5.03 ТУ 4.88 ТУ 1.03 1.03 1.19
PV22 19.6 41.70 32.70 6.07 сс 5.98 сс 1.02 1.23 1.43
PV27 20.5 28.5 38.5 6.35 сс 6.31 сс 1.01 1.23 1.46
PV16 21.7 8.70 8.70 2.14 LY, TY 1.89 LY, ТУ 1.13 1.11 0.66
PV4 26.6 9.60 9.60 2.89 LY, TY 2.55 LY, ТУ 1.13 1.10 0.71
PV3 26.6 12.00 12.00 3.07 LY, ГУ 3.19 LY, ТУ 0.96 0.93 0.65
PV6 29.8 16.00 16.00 4.55 LY, ГУ 4.77 LY, ТУ 0.95 0.90 0.87
PV9 11.6 70.00 70.00 3.74 СС 3.94 СС 0.95 1.29 1.15
PV10 14.5 34.00 19.00 3.97 ГУ 3.45 ТУ 1.15 1.09 1.09
PV11 15.5 26.90 19.70 3.58 LY, ГУ 3.63 LY, ТУ 0.98 0.98 0.94
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238 Продолжение таблицы 4.9.
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

1.04
11 12

Vecchio,
Collins,
Aspiotis

[332]

JA1 49.9 17.30 8.60 6.34 NA, TY 6.09 LY, TY 1.03 1.00
JA2 43.0 20.00 10.00 6.22 NA, TY 6.02 LY, TY 1.03 1.02 1.00

PHS2 66.1 20.00 3.20 6.66 TY 5.29 TY 1.26 1.49 1.48
PHS3 58.4 33.50 7.30 8.19 TY 8.06 TY 1.02 1.21 1.26
PHS8 55.9 35.00 11.60 10.80 TY 10.10 TY 1.07 1.12 1.51

Khalifa, 
Kirshner 

... [193]

SE1 42.5 34.00 11.00 6.77 TY 7.43 TY 0.91 0.94 1.08
SE5 25.9 55.70 54.20 8.10 cc 8.60 cc 0.94 1.25 1.66

Biederma
nn

[106]
SE11 70.1 20.00 6.30 6.60 TY 7.35 LY, TY 0.84 0.96 0.96

Porasz
[271]

SE12 75.9 17.90 5.70 7.40 TY 7.56 LY, TY 0.98 1.09 1.08
SE13 80.5 39.40 11.20 12.00 TY 14.5 TY 0.98 1.09 1.08
SE14 60.4 39.30 39.50 16.90 cc 18.70 CC 0.90 1.11 2.27

Hsu,
Zhang
[180]

VAO 98.8 2.70 2.70 3.35 LYf TY 2.67 LY, TY 1.26 1.25 0.60
VA1 95.1 5.61 5.61 6.16 LY, TY 5.34 LY, TY 1.15 1.25 0.60
VA2 98.2 9.95 9.95 9.73 LY, TY 9.78 LY, TY 1.00 0.97 1.02
VA3 94.6 17.30 17.30 15.10 LY, TY 16.30 LY, TY 0.92 0.88 1.62
VA4 103.1 23.90 23.90 21.40 cc 24.60 LY, TY 0.87 0.85 2.20
VB1 98.2 5.40 9.95 7.50 LY, TY 7.07 LY, TY 1.06 1.06 0.79
VB2 97.6 5.50 16.70 9.14 LY, TY 8.88 LY, TY 1.03 1.12 0.97
VB3 102.3 5.30 27.50 9.71 TY 11.0 TY 0.88 1.03 1.00
VB4 96.9 2.75 8.45 4.86 LY, TY 4.85 LY, TY 1.00 1.03 0.52
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Окончание таблицы 4.9.
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12

Hsu,
Zhang
[177]

В1 45.3 12.20 5.90 3.97 LY, TY 3.85 LY, TY 1.03 1.08 0.86
В2 44.1 18.10 12.60 6.13 LY, TY 6.61 LY, TY 0.93 0.91 0.96
вз 44.9 17.80 5.90 4.37 LYr TY 4.58 LY, TY 0.95 1.01 0.95
В4 44.8 31.20 6.00 5.08 TY 5.38 TY 0.94 1.06 1.09
В5 42.9 32.60 12.90 7.17 TY 8.15 TY 0.88 0.87 1.14
В6 43.0 32.60 18.60 9.15 TY 10.00 TY 0.91 0.90 1.46

НВ1 66.5 7.40 4.00 4.32 L Y, TY 3.60 LY, TY 0.83 1.17 0.86
нвз 66.8 12.00 4.00 4.89 LY, TY 4.60 LY, TY 1.06 1.09 0.97
НВ4 62.9 22.30 4.24 5.33 TY 5.84 TY 0.91 1.07 1.07

Hsu,
Zhang
[179]

А2 41.3 13.30 13.30 4.92 LY, TY 5.49 LY, TY 0.90 0.86 0.80
АЗ 41.7 19.20 19.20 6.99 LY, TY 8.00 LY, TY 0.87 0.83 1.13
А4 42.5 33.00 33.00 11.38 NA, A 12.40 c c 0.91 1.07 1.82

LY -  текучесть в продольной арматуре; 
TY -  текучесть в поперечной арматуре; 
СС -  разрушение бетона сжатой полосы; 
NA -  не установлено

Л 1.01 1.07 1.13

vx, % 12.5 13.3 32.9
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Рис. 4.29.
Сравнение расчетных и опытных значений предельных касательных напряжений и 
зафиксированных видов разрушения согласно [278]_______________________________

но методика испытаний, конструкция и характеристики опытных об
разцов, а также полученные результаты исследований изложены в 
главе 2.

В выбранных для сравнения опытных образцах (табл. 4.9) в ши
роком интервале варьировали прочностью бетона (от 11.6 до 103.1 
МПа) и количеством продольной и поперечной арматуры (индексы 

эффективности армирования со, и со, изменялись от 2.7 до 70 %).
F. Vecchio и М.Р. Collins [328, 331, 332] исследовали панели, со

державшие относительно большой коэффициент продольного армиро
вания {р, = 0.01785). В опытах коэффициент продольного армирования 
был принят постоянным, а изменялся коэффициент поперечного арми
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рования (отр, = 0.00315 д о р  = 0.01785). Прочность бетона, из которого 
были выполнены панели, изменялась от 16 до 20.5 МПа. Среднее зна

чение индекса эффективности продольного армирования составляло 

= 42.4 %, а поперечного <р изменялось от б. 66 до 38.5 %.
Рис. 4.29 показывает сравнение опытных и расчетных значений

нормализованных предельных напряжений Vu/ , , полученных с ис-
/  'с

пользованием графической зависимости, представленной на рис. 4.28. 
Как видно по рис. 4.29, наблюдается хорошее совпадение опытных и 
расчетных результатов.

В соответствии с расчетом по предложенному методу установ

лено, что для образцов с <ц< 26 % напряжения в поперечной арматуре 
достигают предела текучести прежде, чем происходит раздавливание 
бетона сжатой полосы. Это соответствует случаю разрушения, полу
ченному при испытаниях опытных образцов [331].

F. Vecchio и М.Р. Collins [328, 331, 332] исследовали также желе
зобетонные элементы, в которых количество и расчетные характери
стики продольного и поперечного армирования было одинаковыми и 

изменяли в пределах р  = р  = 0.00740-Ю.01785. Прочность бетона 
опытных образцов изменялась от 11.6 до 29.8 МПа. На рис. 4.29 пока
зано сравнение опытных и расчетных данных для испытанных образ
цов. Следует отметить, что в данном случае, несмотря на хорошее 
совпадение с опытными данными, предлагаемый метод несколько пе
реоценивает прочность при срезе переармированных элементов. При 

этом для со, < 0.27 по расчету напряжения в арматуре достигают пре
дела текучести прежде, чем произойдет разрушение бетона по сжатой 
полосе. Этот расчетный случай разрушения также полностью под
твержден экспериментальными исследованиями [177-180, 331, 332].

Табл. 4.9 содержит два образца (PV10 и РV11), испытанные F. 
Vecchio и М.Р. Collins [331] и пять образцов (JA1, JA2, PHS2, PHS3,
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Рис. 4.30.
Отношение Л = УехрЛ/сэіс для 46 панелей из табл. 4.9 согласно [278]

PHS8), испытанных F. Vecchio, М.Р. Collins и Aspiotis [332], выполнен
ных из высокопрочного бетона (от 43 до 66.1 МПа), данные Khalifa и 
Kirshner [193] (SE1, SE5), Biedermann и Porasz [106, 271] (SE11, SE12, 
SE13, SE14), имевших прочность бетона при сжатии от 25.9 до 80.5 

МПа. Панели VOO-VA4, VB1-A/B4, BU B6, НВ1, НВЗ, НВ4, А1+А4) раз

мером 1397x1397x178 мм , испытаны Т.Т.С. Hsu и Zhang [177-180] (см. 
подробно гл. 2). Прочность бетона, из которого были выполнены опыт
ные образцы-панели изменялась от 41.3 до 103.1 МПа, а количество 

армирования составляло р  -  0.0023-Ю.0524. Сопоставление опытных 
данных и результатов расчета (рис. 4.29) демонстрирует достаточно 
хорошее их совпадение.

Для всех анализируемых 46 образцов-панелей (см. рис. 4.30 и 
табл. 4.9) среднее отношение опытных и расчетных предельных каса

тельных напряжений ( Л - определенных по предложенному
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Рис. 4.31.
Расчетные и наблюдавшиеся в опытах виды разрушения для 43 опытных образцов 
согласно [278] (TY -  текучесть поперечной арматуры; LT  -  текучесть продольной 
арматуры; СС -  разрушение бетона диагональной сжатой полосы)________________

методу 1.01 при коэффициенте вариаций Vx = 12.5 %. Соответствую
щие значения, полученные из расчета по общему методу [123, 329] 
составили Л = 1.07 при Vx = 13.3 %, а например при использовании ме

тодики ACI Code [74] -  Л = 1.13 при Vx = 32.9 %. Таким образом соче
тая в себе простоту, свойственную методу ACI [74], предложенный ме
тод обеспечивает точность, соответствующую общему методу расчета 
[123, 329].

Следует обратить внимание на тот факт, что 46 проанализиро
ванных образцов для 43 наблюдали совпадение вида разрушения 
(англ, mode of failure) . На рис. 4.31 представлено сравнение наблю
давшихся в опытах видов разрушения (MOF) с расчетными результа
тами, полученными по предложенному методу для 40 образцов. Необ
ходимо отметить, что расчет по общему методу дает совпадение ви
дов разрушения для 35 из 43 проанализированных образцов, а в соот
ветствии с методикой ACI Code [74] определить вид разрушения во
обще не представляется возможным.
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Рис. 4.32.
Опытные и расчетные значения предельных касательных напряжений vJVc для 
симметрично армированных панелей согласно [278]______________________________

На рис. 4.32 видно, что для армированных элементов при (ц = щ 

нормализованные касательные напряжения vy f , равны индексу эф-
/  'с

фекгивности армирования, или

(4 .89)

что можно представить в следующем виде:

~ Pt'fyt ~ Pl'fyl (4 .90)

К примеру, для (0 ) - (0 ( -0 .15 ,  vy ^  - 0 . 1 5 . Это соответствует ко

эффициенту армирования меньшему, либо равному 0.27, более кото
рого элемент считается переармированным.

v /
На рис. 4.32 показано отношение ехрЛ, в зависимости от индек

са армирования (01 = (01 для десяти опытных образцов из табл. 4.9. Ре
зультат, получаемый согласно (4.90) достаточно хорошо совпадает с 
опытными данными.
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Такое совпадение связано с тем, что в симметрично армирован
ных элементах угол наклона диагональных полос составляет около 
45°, т.е. наблюдается совпадение координатной системы «/ -  7», «7 -  

2» (см. главу 1).
Как будет показано далее, в легко армированных элементах раз

рушение достигается в результате скольжения вдоль диагональной 
трещины. Этот эффект не может быть проконтролирован расчетом за 
счет повышения напряжений в арматуре для сечения с трещиной. В 
этих условиях при достижении арматурой текучести составляющую, 
воспринимаемую бетоном, принимают равной нулю и сопротивление 

срезу связывают только с сопротивлением арматуры prfyt (уравнение 
(4.90)).

Верхняя граница армирования или предельные касательные на
пряжения определяют из условия, согласно которого напряжения в 
арматуре достигнут предела текучести до того, как произойдет разру
шение бетона от раздавливания по сжатой бетонной полосе между 
диагональными трещинами. На рис. 4.31 показано максимальное зна
чение индексов ещ ил*, которые обеспечивают выполнение этого усло
вия.

Как следует из обработки данных, представленных на рис. 4.32, 

ограничение индекса эффективности поперечной арматуры оь (кото

рый эквивалентен vy f , ) следует выполнять, пользуясь линейной зави-
/  'с

симостью вида:
a* = 1.25coi + 0.14 <0.25, ( 4 .9 1 )

которая дает достаточно существенный запас для широкого интервала 
значений со\.

Для балочных элементов уравнения (4.87) и (4.88) для расчета 
индексов продольной и поперечной арматуры могут быть записаны в 
виде:
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(4 .92)

со, (4 .93 )

где: А, -  полная площадь симметричной продольной арматуры;
Av -  площадь поперечной арматуры, расположенной с шагом S;
bw-  эффективная ширина сечения, принимаемая в соответствии 

с [141];
S -  шаг поперечных стержней.
При расчете элементов, подвергнутых совместному действию 

изгибающих моментов, продольных и поперечных сил для определе

ния индексов со/ и со, необходимо иметь значения напряжений, дейст
вующих в продольной и поперечной арматуре. В предлагаемом мето
де прибегают к упрощению, согласно которому напряжения в арматуре 
принимают равными предельным значениям. Как отмечается в [279], 
для случая недоармированных элементов такое допущение справед
ливо для целого ряда практических ситуаций, когда продольное арми
рование проектируют по пределу текучести в предельном состоянии. 
Для сечений, переармированных в продольном направлении, проч
ность при срезе становится менее чувствительной к изменению ее ко
личества и допущение о предельных напряжениях в арматуре не су
щественно влияет на результаты расчета.

Для среза в комбинации с осевым усилием и изгибающим мо
ментом введенное в работе [279] модифицированное предельное 
усилие в арматуре в сжатой и растянутой зон может быть определе
но соответственно:

(4 .94 )

N _ M_
2

(4 .95 )
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Рис. 4.33.
Гоафики зависимостей « v jf ’c -  я*», применяемые при расчете прочности на срез 
железобетонных балок при совместном действии продольных сил и изгибающих 
моментов в соответствии с методикой [279]

При этом в расчет принимают меньшее значение Fc0 и Ften. В 
уравнениях (4.94) и (4.95) растягивающее осевое усилие и момент, 
вызывающие растяжение в нижней арматуре As принимают положи
тельными (подставляют со знаком «плюс»).

Тогда при расчетах балочных элементов индекс поперечного ар
мирования определяют из уравнения (4.88), а модификации подверга
ется уравнение (4.87), используемое для расчета индекса продольного 
армирования:

2min{Fc0,Ftan) 
b d  ■Гw v ' с bw d v - Гс

(4 .9 6 )

Коэффициент 2 введен в формулу (4.96) исходя из соображений, 
что минимальное усилие в (4.94) и (4.95) рассчитывают исходя из со
противления только верхней и нижней арматуры, а расчетные кривые
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(см. рис 4.33) получены в предположении учета всего армирования в 
сечении.

Для несимметрично армированных элементов при действии осе
вого растягивающего усилия или относительно низкого изгибающего 
момента, составляющая Fc0 может быть меньше, чем Ften (в уравнени
ях (4.94) и (4.95)). В этом случае рассчитывают два модифицирован
ных усилия для сжатой и растянутой арматуры по формулам (4.94) и
(4.95) и меньшее значение принимают при расчете индекса продоль
ного армирования.

Проиллюстрируем на примере очередность выполнения расчет
ных операций для балочных элементов, подвергнутых действию осе
вого усилия и изгибающего момента. Воспользуемся примером расче
та прочности при срезе балки ASC из опытов M.J. Haddadin, T.S. Hong 
и А.Н. Mattock [158], представленным в работе [279].

При расчете приняты следующие исходные данные: прочность 
бетона f с = 34 МПа, dv = 376 мм, bw= 178 мм, изгибающий момент М = 
158 кН м (в сечении на расстоянии примерно 0.5dvcot&~dv от сечения 
с максимальным моментом) продольная сила N = -351  кН. Площадь 
продольного армирования составляет As = 2580 мм2, fyt = 517 МПа, A ’s 
= 142 мм2, fyi = 345 МПа, площадь поперечного армирования Av = 142 
мм2. Поперечные стержни расположены с шагом S = 178 мм.

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

"  '  2 d 376 2

“  '  2 d 376 2

Из рис. 4.33 получаем = 0 .1 , а соответствующая поперечная

сила составит Vcatc = 227 кН. Предельная поперечная сила, полученная 
при испытании балки, составила Vexp = 239 кН. Для сравнения расчет 
по ACI Code [74] дает значение поперечной силы Vcaic = 188 кН, а по
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общему методу [123] Vca,c = 205 кН. Как видно, при достаточно простых 
расчетных операциях точность расчета является сопоставимой с дру
гими методами.

Как было показано выше, при расчете на срез элементов, под
вергнутых действию продольных сил и изгибающих моментов, моди

фикации подвергается индекс продольного армирования со,. Модифи

кация индекса со, базируется на допущении, согласно которому рас
сматривается суперпозиция напряжений в продольной арматуре, вы
званных действием изгибающего момента, продольной и поперечной 
силы. При этом согласно [279] принято, что напряжения в продольной 
арматуре от действия среза достигают своих предельных значений. 
Для проверки этого базового допущения в работе [279] выполнено 
сравнение предложенной упрощенной методики с методикой, осно
ванной на модифицированной теории полей сжатия [123, 329] при ее 
реализации методом «двух сечений». На рис. 4.34 показаны расчет

ные диаграммы «М  -  V» для балки сечением 300x600 мм с несиммет
ричным продольным армированием. Прочность бетона принята Тс -  35 

МПа, нижняя растянутая арматура ps = 1.65 %, верхняя сжатая p ’s = 0.5 

%, поперечная арматура prfy, = 2.0 МПа. Как видно из рис. 4.34а,б, на
блюдается достаточно хорошее совпадение результатов расчета в 
соответствии с предложенной моделью по сравнению с результатами 
расчета, полученными по модифицированной теории полей сжатия. 
На рис. 4.35а,б показаны диаграммы « V - Л/», полученные при расчете 
балок аналогичного сечения, но имевших симметричное армирование 

р$ = p ’s = 1.8 % при отсутствии изгибающего момента (а) и для случая, 
когда изгибающий момент составлял 50 % от предельного момента 
при чистом изгибе. Как и в предыдущем случае наблюдается хорошее 
совпадение с результатами расчета по общей теории [173].

В работе [279] выполнено сравнение предложенного упрощенно
го метода с результатами испытания опытных балок. Принятая для
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М, кНм

а) р, = 1.65% u p's= 0.5%

М, кНм

6) р ,=  3% и р', =0.72%

Рис. 4.34.
Диаграммы “V - М" для балочного элемента, построенные по результатам 
расчетов различными методами:
1 - предложение [279];
2 - модифицированная теория полей сжатия [329];
3 - общий метод [123];
4 -АС! Code 95 [74].
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-3000 -2000 -1000 0 1000 2000 3000 N, КН

Рис. 4.35.
Диаграммы “V - N" для балочного элемента, построенные по результатам 
расчетов различными методами:
1 - предложение [279];
2 - модифицированная теория полей сжатия [329];
3 - общий метод [123];
4-АСІ Code 95 [74].
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Рис. 4.36.
Отношение Vex/V caic для выборки из 161 балки (см. табл. 4.10) согласно [279]
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Таблица 4.10.
Экспериментальная проверка метода [279]

(балочные элементы при совместном действии изгибающего момента и продольных усилий)

Источник Количество и тип 
образцов гс a/d pt'fyt

Эксперимент / расчет
ACI

______ [74]______
Общий метод 

[120, 123]
Предложенный 

метод [2791
Л vx, % Л vx, % Л vx. %

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11

Mphonde,
Frantz
[250]

12 прямоугольных 
балок

22+83 3.6 0.34+1.0 1.34 8.8 1.32 9.1 1.34 15.5

Haddadin,
Hong,

Mattock
[158]

52 балки 
таврового 
сечения

14+45 2,5+6.0 0.69+4.8 1.58 14.7 1.42 14.5 1.20 15.0

Roller,
Russel
[289]

8 прямоугольных 
балок

72+125 2.5+5.0 0.36+8.1 1.24 16.3 1.22 14.4 1.10 17.9

Gupta,
Collins
[155]

7 прямоугольных 
балок

62 2.9 1.2 1.19 21.9 1.15 15.0 1.41 8.80

Rangan
[277]

4 прямоугольные 
балки

30+37 2.5 7.4+15.5 1.93 6.9 1.39 6.0 1.07 6.13

Clark
[113]

13 прямоугольных 
балок

22+30 2.4 1.2+2.0 1.26 9.3 1.19 8.7 1.08 8.90
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254 Окончание таблицы 4.10.

' I 2 3 4 5 6 1 8 9 10 11
Palasakas 

и др. 

[266]

7 балок таврового 
сечения

26+38 4 0.52+0.76 1.12 7.4 1.26 8.8 1.01 9.30

Bresler,
Scordelis

[109]

9 прямоугольных 
балок

25+59 3.9+70 0.32+0.66 1.34 11.4 1.33 8.0 1.32 16.3

Johnson,
Ramirez

[187]

7 прямоугольных 
балок

36+72 8.1 0.34+0.69 1.47 19.2 1.39 16.8 1.28 18.8

Всего 161 балка - - - 1.47 19.2 1.39 16.8 1.28 18.8

В. В. 
Тур,

 
А

. А
. 

Кондратчик



Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывакяцих сил

анализа выборка включала 161 балку, для которых в широком диапа
зоне изменяли прочность бетона, количество поперечной и продоль
ной арматуры, условия нагружения. В табл. 4.10 представлены основ
ные характеристики опытных балок, принятых для анализа.

Как видно из сравнения, приведенного на рис. 4.36 и в табл. 4.10, 
для 161 проанализированной балки среднее отношение опытных и

расчетных предельных поперечных сил составило Л = 1.28

при Vx = 18.8 % (для сравнения согласно ACI [74] Л = 1.47 при Vx = 19.2 

%, а по общему методу Л = 1.39 при Vx = 16.8 %) (см. рис. 4.36).
В заключение представим взятые из работы [123] результаты 

сравнительного анализа предельных поперечных сил, полученных при 
испытаниях 528 балок и рассчитанных по общему методу [329].

Результаты сравнения, представленные в табл. 4.11 и в  графи
ческой интерпретации на рис. 4.37, 4.38, показывают, что среднее от
ношение опытных Vexp и расчетных Vcaic предельных поперечных сил 
составляет 1.39 при коэффициенте вариации Vx = 19.7 % (для сравне
ния при расчете по ACI Code [74] Л = 1.32 при Vx = 33.7%).

Завершая рассмотрение общего метода расчета железобетон
ных конструкций при срезе, базирующуюся на модифицированной 
теории солей сжатия (MCFT [123, 329]), подведем некоторые итоги.

В своей работе [117] М.Р. Collins, автор теории полей сжатия 
[116, 124], а затем и модифицированной теории полей сжатия [123, 
329], поясняет некоторые базовые подходы, принятые при построении 
расчетных моделей. Он противопоставляет традиционным испытани
ям при срезе балочных элементов, которые относительно легко реа
лизовать, но трудно проанализировать, испытания плоских элементов 
(панелей), которые в свою очередь реализовать достаточно сложно, 
но получаемые результаты легко поддаются анализу. Для примера 
рассмотрим рис. 4.39, которым автор пользуется в работе [117].
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256 Таблица 4.11,
Сравнение опытных и расчетных предельных значений поперечных сил в соответствии с [123]

Источник Год Кол-во балок и 
тип

Условия
нагружения

Высота,
in

Бетон 
Г с, psi

Поперечное
армирование

A, - f y  t psi 
bw S

V /exp /
/V/  calc

Л vx, %
1 2 3 4 5 6 1 8 9

Kani [190] 1979 68
прямоугольных

2 силы 
в пролете 6+48 2230+5320 0 1.35 8.0

Kani [190] 1979 95 тавровых 2 силы 
в пролете 12 2510+5550 0 1.63 10.1

Shioya [302] 1993 13 тавровых равномерно
распределенная 5+124 2860+4130 0 0.98 25.1

Gupta [155] 1993 10
прямоугольных

2 силы в пролете 
+ осевое 

растяжение
12 8700+9120 0+170 1.13 16.8

Adebar, 
Collins [81] 1996

7
прямоугольных

колонн

перерезывающие 
силы и осевое 

растяжение
12 6700+8500 0 0.90 12.8

Gregor, 
Collins [154] 1993

6
преднапряжен 
ных мостовых 

балок

равномерно
распределенная

(неразрезн.)
36 6500+8400 370+590 1.37 12.7

Collins,
Anchin

[125]
1993 14

прямоугольных

Сосредоточенная 
сила в пролете 

(неразрезн.)
11+36 7250+13500 0+120 1.07 15.9

Griezic, Cook, 
Mitchell [156] 1993 4 тавровые равномерно

распределенная 16 5800 225+350 1.34 12.6

Haddidan,
Hong,

Mattock [158]
1971 59 тавровых

Сосредоточенная 
сила в пролете + 

растяжение 
(сжатие)

18.5 1950+6500 0+700 1.45 18.7

В
. В

. 
Тур

, 
А. А. 

Кондратчик
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Окончание таблицы 4.11.
1 2 3 4 5 6 7 8 9

Elzanaty, 
Nilson, Slate 

[НО]
1986

33 преднапря- 
женных прямо

угольных

2 силы 
в пролете 14+18 6000+11400 0+700 1.35 9.5

Pasley, 
Gogoi, 

Darwin [267]
1990 13 тавровых

сосредоточенная 
в неразрезн. 

пролете
18 4500 0+82 1.27 7.0

Mattock [227] 1969 31 прямоугольная
сосредоточенная
сила+растяжение

(сжатие)
12 2200+8000 0 1.45 14.0

Bennett,
Balasooriya

[101]
1971

20 преднапря- 
женных прямо

угольных

2 силы 
в пролете 10 и 18 4400+6460 630+1900 1.46 18.2

Bennett,
Debaikey

[102]
1974 22 преднапря- 

женные
сосредоточенная 
сила в пролете 13 6000+10500 103+5600 1.54 10.9

Moody, Viest, 
Elstner, 

Hognestad 
[246]

1954 12 прямоугольных сосредоточенная 
сила в пролете 12 880+4600 0 1.27 13.5

MacGregor
[215] 1960 33 преднапря- 

женные
сосредоточенная 
сила в пролете 12 2400+7000 0+470 1.54 22.5

Oleson, 
Sozen, Siess 

[262]
1967 27 преднапря- 

женных
сосредоточенная 
сила в пролете 12 2450+6700 0+350 1.59 15.3

Roller, 
Russel [289] 1990 10 прямоугольных сосредоточенная 

сила в пролете 25+34 10500+18170 0+1176 1.19 13.5
Shahawy,
Robinson,
Batchelor

[300]
1993

39 преднапря- 
женных мостовых 

балок

сосредоточенная 
сила в пролете 44 6000 165+1670 1.13 15.8

Yoon, Cook, 
Mitchell [352] 1996 12 прямоугольных сосредоточенная 

сила в пролете 30 5220+12615 0+145 1.07 10.3
Итого: _____________ 528 балок________________________________________________  1.39 19.7
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В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Рис. 4.37.
Сравнение опытных и расчетных предельных поперечных сил для 528 балок из 
табл. 4.11 (взято из работы [123])
а) по общему методу АСI Code [74];
б) по общему методу расчета MCFT [123, 329].________________________________________

В опытах, выполняемых со свободно опертыми однопролетными 
балками, загруженными двумя сосредоточенными силами в пролете, 
поведение элемента изменяется от сечения к сечению, как по длине 
пролета среза, так и по высоте отдельно выделенного сечения. В про
тивоположность этому распределение напряжений при испытаниях 
плоского элемента (панели), подвергнутого действию чистого сдвига 
или комбинации сдвигающих и осевых усилий, с достаточно большой 
вероятностью можно считать равномерным.

Однако, по причине того, что на плоских элементах явление сре
за исследуют независимо от изгиба, в методах CFT [116] и MCFT [123, 
329] не учитывается составляющая поперечной силы, воспринимае
мая бетоном сжатой зоны Vcz (под вершиной трещины). Кроме того, в

258



Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

Рис. 4.38.
Влияние геометрических размеров балки на величину предельных касательных на- 
пряжений в сечении на расстоянии d от опоры (взято из работы [120, 123]__________

расчетных формулах методов [123, 126, 260, 329] мы не находим и со
ставляющей поперечной силы Vd, воспринимаемой за счет нагельного 
эффекта продольной арматуры. Вместе с тем, в расчеты введена со
ставляющая поперечной силы Vcy, воспринимаемая за счет зацепле
ния по берегам диагональной трещины. Встает вопрос: каково же со
отношение между этими составляющими и как игнорирование некото
рых из них сказывается на результатах расчетов?

В 1988 году A.G. Mphonde [251] испытал 24 балки с целью опреде
ления соотношения между перечисленными выше составляющими попе
речной силы. Опытные балки, разделенные на три серии, были выполне
ны из бетона, имевшего прочность при сжатии от 21 до 94 МПа.
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В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Традиционные испытания

а) Традиционные испытания

Сечение Нагружение Продольные
деформации

Касательные
напряжения

Рис. 4.39.
Сравнение методов исследований прочности при срезе плоско напряженных 
железобетонных элементов (взято из Collins et al, 1993 [117])

Балки серии А были выполнены без поперечной арматуры, когда 
как балки серии В имели поперечную арматуру, коэффициент армиро- 

А • f
вания которой ( —— —) изменялся от 345 до 690 кПа. Балки серии С 

b • S
содержали поперечное армирование, аналогичное тому, что было ус
тановлено в балках серии В, но отличались тем, что в них до нагруже
ния выполняли две искусственные гладкие диагональные трещины (по 
одной с каждой стороны пролета). Положение искусственных трещин 
задавали по результатам испытаний балок серии В. Различие в проч
ности при срезе балок серии В и С относили за счет действия состав
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ляющей поперечной силы Усу, учитывающей эффект зацепления по 
берегам трещины.

Составляющую поперечной силы, воспринимаемую поперечной 
арматурой Vs, определяли по замеренных в опытах деформациям хому
тов. В опытах было установлено, что разность в значениях предельных 
поперечных сил, полученных при испытаниях балок серий А и В, не рав
нялась составляющей поперечной силы, воспринимаемой арматурой.

Касательные напряжения, воспринимаемые сжатой зоной над 
вершиной трещины, рассчитывали следующим образом:

Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

где: е(х, у) -  продольные деформации, измеренные на расстоянии у 
от наиболее сжатой грани сечения;

М(х) -  момент в сечении х; 
hc(x) -  высота сжатой зоны.
Продольные деформации е измеряли для каждого положения х в 

пяти уровнях у  по высоте сечения при различных значениях изгибаю
щих моментов М.

Проведенные исследования показали, что:
а) с повышением прочности бетона (f’c) деформации сжатой зоны 

уменьшаются, но возрастает модуль упругости бетона. Это приво
дит к тому, что составляющая поперечной силы, воспринимаемая 
бетоном сжатой зоны остается практически неизменной и составля
ет VCJVC *  25 %, где \/с = Vcz + У* + Усу;

б) составляющая поперечной силы, воспринимаемая за счет зацепле
ния берегов наклонной трещины, более ощутима при использова
нии бетонов низких классов (21  < f ’c <  41 МПа) и составляла

(4 .97)

Vcy/V c = 53..25 % при = 0.35 МПа
6 - S

А • f
Vcy/Vc = 46..22 % при = 0.69 МПа

b • s
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Рис. 4.40.
Сравнение опытных и расчетных предельных поперечных сил для балок из опытов [54]
•  -  по общему методу [123] без учета нагельного эффекта; 
о - т о  же с учетом нагельного эффекта по методу [131]._____________________________

Для бетонов классов f’c > 62 МПа ее влияние практически отсутст
вовало;

в) нагельный эффект повышается с увеличением прочности бетона 
при сжатии. Так, при изменении прочности бетона от f c = 21 МПа до 
f’c = 90 МПа, доля нагельного эффекта изменялась соответственно
VyVc = 30..75%.

Близкие результаты были получены и в исследованиях [216— 
218]. На рис. 5.4 представлено соотношение составляющих попереч
ных сил, приведенные в работах [216-218].

Как видно, для элементов, выполненных из бетонов низких и 
средних классов, игнорирование нагельного эффекта менее ощутимо, 
чем для конструкций из высокопрочного бетона. Вместе с тем, величи
на составляющей поперечной силы, воспринимаемой бетоном над 
вершиной наклонной трещины, может сказаться на результате расчета 
независимо от класса бетона по прочности при сжатии.
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Таблица 4.12.
Основные конструктивные параметры балок в опытах [35]

Обозна-
Размеры сечения, мм Армирование Бетон

N2 Г ' Продольное Поперечное
п/п чение

балки b h d
С,

0
к

Sx,
мм

Еs 0
А.,

Sx,
мм

Е ,

Ь

Ес,
ГПа

Г с,
МПа

а,
мм

1 Б—11—1 151 303 112
55.0 110

о Б—II—III 300 110 21.3 15.8
150 55.0 206 ?0 5 

5983 Б—I—II 298 260 109 А600
7555.0 570

4 Б-INI 301 111 21.0 14.8
5 Б—II—И—В 151 303 11055.0 15.86 Б—II—II—С 302 6012А6ОО

679
20.5
600.07 Б—II—II—I 150 305 265 112 30 208

А250
101

110 21.0 21.3 15.4
20

/ 55.0 275

8 Б—III—II 149 306 113 150 15.855.0
Q 1Б—II—II 304 112 206 20.5

598
І7 150 260 55.0 А600
10 1Б—II—II—Г 110 57 110 19.3 13.0
11 1 Б—II—II—В 151 300 55.012 1 Б—11—11—С 150

I
Ъ
S«с0

1

£*1

О>о
•с(D

*
§ф(л

*

*<

л
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На рис. 4.40 представлено сравнение предельных поперечных сил 
для балок прямоугольного сечения 150x300 мм длиной 3200 мм из опы
тов [54] с расчетными значениями, определенными по общему методу 
[123] с учетом нагельного эффекта продольного армирования. Основные 
параметры принятых к анализу балок представлены в табл. 4.12, а ре
зультаты расчета параметров напряженно-деформированного состояния 
в расчетном сечении -  в табл. 4.13. При расчетах, выполненных с ис
пользованием компьютерной программы, величину нагельного усилия 
определяли по методике [131], представленной в главе 3.

При анализе сравнительных данных из табл. 4.13 обращает на 
себя внимание тот факт, что углы наклона критической диагональной 
сжатой полосы, полученные по расчету, достаточно близко совпадают 
с опытными данными. При этом, как и в опытах, выполненных Т.Т.С. 
Hsu [169], при угле наклона, близком к 40°, наблюдали разрушение 
балок при достижении предела текучести напряжениями в продольной 
арматуре. Аналогичный результат давал расчет. Вместе с тем, учет 
нагельного усилия, определенного по методике [173-175], не оказал 
столь ощутимого влияния на точность результатов расчета. Это свя
зано, очевидно, с тем обстоятельством, что, во-первых, балки были 
выполнены из бетона, имевшего низкую прочность при сжатии (Гс < 16 
Н/мм2), а во-вторых, имели большой коэффициент как продольного, 
так и поперечного армирования. При этих условиях не наблюдали 
скольжения (тангенциальных перемещений) вдоль диагональной тре
щины. Как видно из табл. 4.13, сжимающие напряжения в диагональ
ной полосе в момент, соответствующий наступлению расчетного пре
дельного СОСТОЯНИЯ, были близки К /г.тах-

Возникает закономерный вопрос: прочему результаты расчетов 
предельной поперечной силы в соответствии с MCFT [123, 329] так хо
рошо совпадают с опытными данными, получаемыми при испытаниях 
традиционных балок, имея при этом более низкий коэффициент ва
риации по сравнению с другими расчетными методами?

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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Таблица 4.13.
Сравнение результатов расчета и опытных данных для балок из работы [35]__________

№
п/п

Обозначени 
е балки

отн
Дефо

Средние 
осительные 
рмации $х10*5

Средние
напряжения, Н/мм2

Угол
наклона

« °

Предельная 
поперечная сила Vsd,u

£1 £2 £х ел (Гг 2̂, max Расчет Vsd,um ОПЫТ Vsd.u(exp)
1 Б—II—1 32.71

180.0
+515 -123 +62.4 0.50 -8.1 - 9.54 37.3 156.74

о Б—II—III 32.7
145.0

35.0

Б-І-ІІ +485 -152 +65 0.66 -9.2 -9.75
35.7

181.74 185.0
35.0

А Б—II—II 32.7
172.0

29.0

Б—II—11—В +515 -123 +62.4 0.50 -8.1 - 9.54 32.7 156.74 115.0
32.0

а Б -ІІ-ІІ-С 32.7
167.0и

32.0
7 Б—II—II—I +240 -55.5 +44.7 +0.776 -6.27 +13.11

35.6
140.34 165.0

40.0

8 Б—III—II +390 - 74.5 +52.0 +0.674 -6.56 - 8.27
31.45

145.93 155.035.0

о 1 Б—II—II
37.5

V/
35.0

138.0
10 1 Б—II—II—Г 37.5

+512 -121 +52.0 +0.627 -7.31 - 8.27 37.0 129.91
11 1 Б—II—II—В 37.5

95.039.0

12 1Б—II—II—С 37.5
137.040.0

Примечание: *’ Над чертой расчетные значения, под чертой -  опытные;
_______________ £х -  относительная продольная деформация на уровне половины высоты сечения

ъ
л>&<О
►а(о

I ft)
о«(D

*
§

& (D 
S (о 

Оа а.jft Ф

конструкции



а) Точный метод

М

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Поперечное Касетельные Продольные Траектории
сечение напряжения деформации главных

V  сжимающих
напряжений

Поперечное Касетельные Продольные Усилия в
сечение напряжения деформации сечении

v
Рис. 4.41.
Распределение касательных напряжений по высоте сечения при расчете «точным» 
методом (а) и упрощенным (б) (согласно [120])___________________________________

На рис. 4.41 показано распределение касательных напряжений 
по высоте поперечного сечения, получаемое при т.н. «точном» или 
интегральном расчете, и равномерное распределение, используемое 
в общем методе расчета, внесенном, например, в канадские нормы 
[128].

В канадских нормах [128] выбор положения продольной дефор
мации ех, рассчитанной как для растянутой арматуры, но рассматри
ваемой на уровне середины сечения (см. рис. 4.416), отражает пере
распределение касательных напряжений из наиболее деформирован
ных участков сечения в менее деформированные. Такой подход с од
ной стороны должен обеспечивать большую безопасность конструк
ции, так как повышение продольной деформации ех ведет к уменьше
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нию предельной поперечной силы. С другой стороны, принятой допу
щение приводит к тому, что менее деформированные в действитель
ности зоны сечения невольно в большей степени участвуют в воспри
ятии поперечной силы.

Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

ДЕФОРМАЦИОННЫЕ МЕТОДЫ РАСЧЕТОВ ЖЕЛЕЗОБЕТОННЫХ 
КОНСТРУКЦИЙ НА СРЕЗ ,  УЧИТЫВАЮЩИЕ НЕСОВПАДЕНИЕ 
НАПРАВЛЕНИЙ ГЛАВНЫХ НАПРЯЖЕНИЙ И ДЕФОРМАЦИЙ

Помимо модифицированной теории сжатых полей [123, 329] в 
последние двадцать лет интенсивно развивались другие, т.н. «точ
ные» теории расчета железобетонных конструкций при срезе, бази
рующиеся на совместном использовании условий равновесия, уравне
ний совместности и диаграмм деформирования для материалов в ус
ловиях плоского напряженного состояния. При этом во всех моделях 
учитывается эффект зацепления по берегам трещины.

Основное отличие теорий, разработанных Н. Kupfer, R. Mang, М. 
Karayesyroglou [203], Н. Kupfer и Н. Bulicek [204], Dei Poli, Gambarova и 
Kara код [131, 132], V.H. Reineck [279-284], T.T.C. Hsu [167-169, 263, 
264] от положений модифицированной теории сжатых полей (MCFT) 
[329] заключается в том, что они не принимают допущения о совпаде
нии осей главных напряжений и деформаций -  одного из базовых по
ложений MCFT.

Следует отметить, что, несмотря на попытки повысить точность 
расчетных моделей, результаты расчетов, полученных с их использо
ванием не очень существенно отличались от результатов, которые 
дает модифицированная теория полей сжатия. Как следует из анали
за, выполненного в работах [123], это следует связывать с двумя при
чинами:
1. как было показано ранее (см. рис. 4.3), отклонение от осей главных 

напряжений и деформаций при испытаниях реальных балочных
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элементов находится в пределах ±1(Р. Поэтому неточности расче
та, вызванные допущением о совпадении осей главных напряжений 
и деформаций, менее ощутимы, чем, например, от неучтенных со
противления срезу сжатой зоны над вершиной наклонной трещины 
и нагельного эффекта арматуры;

2. практически все т.н. «точные» методы принимают допущение о 
том, что напряжения в поперечной арматуре достигают предела те
кучести, хотя опытные наблюдения, например [167-169], показыва
ют, что для достижения поперечной арматурой предела текучести 
должны существовать вполне конкретные условия.

Базируясь на работах [203, 204] F. Watanabe и J.Y. Lee [348] 
предложили усовершенствованную расчетную модель, использующую 
итерационные процедуры для определения действительного напря
женного состояния поперечной арматуры. При расчете деформации 
поперечных стержней увеличивают с малым приращением и на каж
дом этапе определяют сопротивление конструкции срезу.

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Рис. 4.42.
Схема к определению случаев разрушения железобетонного элемента при срезе 
согласно [348]
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При этом в процессе расчета предложено оценивать три воз
можных модели (случая) разрушения железобетонного элемента при 
срезе (рис. 4.42):
Случай А -  предельное сопротивление срезу соответствует достиже

нию поперечной арматурой текучести (при значительной 
ширине раскрытия трещин) без разрушения сжатого бе
тона диагональной полосы;

Случай Б -  после достижения поперечной арматурой текучести со
противление балок срезу зависит от напряжений, вызван
ных зацеплением по берегам трещины (ограниченная ши
рина раскрытия трещин); при этом балки достигают пре
дельного сопротивления сдвигу при разрушении бетона 

диагональной полосы (<т2 = і / ’с);
Случай В -  после образования диагональных трещин предельное со

противление срезу происходит при раздавливании бетона 
сжатой полосы без достижения напряжениями в попереч
ной арматуре предела текучести.

На рис. 4.43 показана расчетная модель балки (а) и напряженное 
состояние бетонного элемента на участке между диагональными тре
щинами (б), рассматриваемое при выводе основных расчетных зави
симостей в работе [348].

На рис. 4.43 приняты следующие обозначения: 
j t -  расстояние между центрами тяжести сжатого и растянутого 

поясов;
/ -  длина пролета балки;
as -  длина пролета среза;
М, V -  соответственно изгибающий момент и поперечная сила;
Мсг -  момент в критическом сечении, для которого анализируется 

прочность бетона при срезе;
С, Т -  соответственно сжимающее и растягивающее усилия в поясах;
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б)

Рис. 4.43.
Расчетная модель (а) и напряжен
ное состояние элемента на уча
стке между диагональными тре
щинами (б) в сечении А -А \ прин- 
чтые в работе [348] (F. Watanabe, 
1999)_____________________________

г  -  горизонтальные касательные напряжения, вызванные дейст
вием поперечной силы, приложенной к балке; 

тс -  касательные напряжения за счет зацепления по берегам 
трещины;

сгс -  нормальные напряжения, действующие на поверхность тре
щины за счет эффекта дилатансии;

ad -  нормальные сжимающие напряжения в бетоне сжатой полосы, 
совпадающие с направлением диагональной трещины; 

сть <т2 -  главные напряжения в бетонном элементе между диагональ
ными трещинами;
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Расчет железобетонных конструкции
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(ту -  вертикальные сжимающие напряжения в бетонном элементе;

(р -  угол наклона диагональной сжатой полосы; 

в -  угол наклона главных сжимающих напряжений; 
а -  среднее расстояние между диагональными трещинами, изме

ренное перпендикулярно трещине.

У С Л О В И Я  Р А В Н О В Е С И Я

Из условий равновесия напряжений для бетонного элемента, за
ключенного между диагональными трещинами (рис. 4.436), получены 

формулы для расчета напряжений <rdv\ г.

сг, -  — Ц — -  2тс cot2<р+ <jc ( 4 .98)
sin2<p

г = гс + (<тс -  <ry)cot<р ( 4 .99)

= ~Ps« ■ L  (4 .1 0 0 )

где fsw -  напряжения в поперечной арматуре psw на каждом этапе на
гружения, определяемые из диаграммы деформирования 
для арматуры.

Главные напряжения в бетоне между диагональными трещинами 

а-, и <тг определяют традиционным способом:

0-1.2 = ^ Ь +етс± -A o d - o J  + 4tl } ( 4.101)

Угол наклона ^определяют по формуле:

“ " - г  M i
\2

(4 .1 0 2 )

где (Oxf, Tf -  нормальные и касательные напряжения, дейст

вующие в стенке балки до появления диагональных трещин).
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Угол расхождения 5  между углом наклона сжатого подкоса <р и 

углом, определяющим направление осей главных напряжений <т2 и стп 
предложено определять по формуле:

tan2S = — ^ —  (4 .103 )
-  *  а +

В. В. Тур, А.А. Кондратчик

Тогда угол Нравен

в -  < р - S (4 .104 )

УРАВНЕНИЯ СОВМЕСТНОСТИ ДЕФОРМАЦИЙ

На рис. 4.44 представлены схемы для определения деформиро
ванного состояния бетонного элемента в сечении А -А ’ (рис. 4.43). На 
рис. 4.44 приняты следующие обозначения:

ех и бу -  соответственно усредненные деформации элемента с диа
гональными трещинами по направлению осей х и у; 

ею и £го -  главные деформации в бетонной полосе между диагональ
ными трещинами.

Для любого рассматриваемого направления средние деформа

ции £ железобетонного элемента с диагональными трещинами скла

дывается из деформаций бетона е0 и усредненных деформаций £и и £v, 
обусловленных раскрытием трещин w и ее смещением (сдвигом) по
П Л О С К О С Т И  V.

£ -  £о +  £w +  €у (4 .105)
Тогда:

£х ““ £х0 £xv (4 .106)

£у £у0 < £ y w  £yv (4.107)
Деформации бетона на участке между диагональными трещина-

ми определится:

£х0 = Ew Sin2e+  £20 COS2 в (4.108)
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Рис. 4.44.
К расчету деформированного состояния железобетонного элемента с диагональ- 
ными трещинами в сечении А-А' (рис. 4.43) (из работы F. Watanabe, 1999 [348])_____

£уО  =  £ 10  COS2 в + £ 2 0  sin2 в (4 .109)
В свою очередь деформации, вызванные нормальными (w) и 

тангенциальными ( \) перемещениями диагональной трещины:

. 2 IV
£xw -  sm <р— а

2 W 
£yw = COS <р —

а
V

£xv = -s in (р- COSq>— 
а

V
£yv = sm<p- cos cp—

3
Относительные деформации w /  и ,

нальной трещине, составляют:

w
~  ~  £ х ~  £ у ~  £ 10 ~  £ 20

V

а
£у tan <р- £х cot ф -  £10sin2 <р -  sin2 в 

sin (р ■ COS (р
+ £20

(4 .110)

(4 .111)

(4 .112)

(4 .113)

развивающиеся в диаго-

cos2 (р -  sin2 в 
sin cp -cos ср

(4.114)

(4 .115)
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ЗАВИСИМОСТИ, СВЯЗЫВАЮЩИЕ НАПРЯЖЕНИЯ И ДЕФОРМАЦИИ
В.В. Тур, А.А. Кондратччк

Для связи главных деформаций е10 и <%о с главными напряже
ниями сг-1 и сг2, действующими в бетоне между диагональными трещи
нами, использованы зависимости, предложенные в работе [203, 204]:

и ,  (72 2 CJ у (7
.  _  . .

/* =    ------- ----1- ^Л20 ---  ^
2сг2 -  <Х,

9К . 6G.

(4.116)

(4.117)

В формулах (4.116) и (4.117) Ks и crs -  секущие модули соответст
венно при сжатии и срезе, определяемые для элемента с диагональ
ными трещинами по формулам [202,203, 205]:

Ks =17000

Gs = 13000

1- 1.6
, 1.8

v - n j
,2.5

1 -3 .5
V'K j

где ■ | е 2 2 + (J 2 ^  ̂ с) 2

(4 .118)

(4.119)

(4.120)

Касательные и нормальные напряжения, действующие в сече
нии, проходящем вдоль трещины, предложено определять, пользуясь 
зависимостями из работы [204]:

=  3 . 8 3 { ф 2 2 W + V

< т ,= - 3 .8 3 ( # 0.5л-tan ’Г и О v 2

I  V ) W 2 +  V2

(4.121)

(4.122)

Предельные напряжения в бетоне диагональной сжатой полосы 
определяют с учетом эффекта разупрочнения (см. главу 2) а2,тах = р-Тс. 
При этом, по результатам собственных исследований в работе [204] 
предложено пользоваться зависимостями
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(4 .123)

и
70

при f’c > 70 МПа ( 4.124 )
1.0 + 230iw/a) i'0  + 17olw/a) ^ c

Предложенные зависимости (4.123) и (4.124) дают хорошие ре
зультаты для прочностей бетона от 20 до 40 МПа, что подтверждено 
исследованиями [203, 204]. Как видно из математической записи зави
симостей (4.123) и (4.124), значение /? fc, повышается с ростом проч
ности бетона, но учитывается замедление эффекта после Гс = 70 МПа 
(рис. 4.45).

Среднее расстояние между диагональными трещинами для ба
лок рекомендовано определять по формуле, представленной в работе 
[203]:

(4 .125)
a d, j,

где ds -  диаметр поперечной арматуры.
150.------------------------------------------------------ ----------------

0 1 « = -_I________I_________!______ |о 40 *0 120 160
Г с (МРЮ

Рис. 4.45.
Зависимость « ft’c -  f’c» для w/a = 0.02 и w/a = 0.01 согласно [348]
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Зависимость «съ -  .%» для поперечной арматуры, показанная на 
рис. 4.46, учитывает упрощающий эффект окружающего бетона. На
пряжения и деформации поперечной арматуры fdc и 6-dc в точке диа
граммы, соответствующей образованию наклонных трещин, рассчиты
вают по формулам:

/ * = ------ . -Q' -  -  (4 .126)
pw b j t cos<p

____ О̂с '
E - b - S  + E - A .

(4 .127)

где Qs -  поперечная сила, соответствующая образованию диагональ
ной трещины, определяемая согласно [204]

Рис. 4.46.
Диаграммы деформирования для продольной (а) и поперечной (б) арматуры соглас
н о [348]_______________________________________________________________________

На рис. 4.46 представлена диаграмма деформирования для рас
тянутой продольной арматуры. С учетом упрочняющего эффекта ок
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ружающего бетона напряжения и деформации арматуры в параметри
ческой точке диаграммы (А) рассчитывают по формулам: 

f  = f , b - 2 { D - d , ) - A e + f , Е ,

А* Ес
(4 .128)

где: б • 2(D -  d, ) -  A# -  площадь бетона в растянутом поясе (рис. 4.47); 

D -  общая высота сечения;
cf, -  рабочая высота сечения;
Е, -  модуль упругости продольной растянутой ар

матуры;
Ast -  площадь сечения растянутой продольной ар

матуры; 
верхний пояс

нижнии пояс

Рис. 4.47.
К расчетной диаграмме для продольной 
арматуры согласно [348]______________

‘ • - Е ' . ь . & Х в , .  А  < " " >
Напряжения в сжатой fcom и растянутой ften продольной арматуре 

определяют из условий равновесия:

f _ r b j k 
°°т 2А „

М„

I, ■ К

/L  =
г -Ь-у* м„

2 A *  it  ’ Asti

(4 .130)

(4 .131)

где Astc и Astt -  соответственно площади сжатой и растянутой продоль
ной арматуры.

Деформации в центре высоты сечения определяют как средние:
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Блок-схема алгоритма итерационной расчетной модели согласно [348]
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g  — ^ com ^ten
х -  -  2

где быт и цеп -  соответственно продольные деформации сжатой и рас
тянутой арматуры.

Детальный алгоритм итерационного расчета по приведенным 
зависимостям представлен в работе [348].

Деформации в поперечных стержнях, начальное значение которых 
определяют из уравнения (4.127), постепенно увеличивают с прираще

нием /Ц , пока поперечная сила, воспринимаемая сечением не достигает 
максимального значения. При этом в процессе расчета, помимо пара
метров напряженно-деформированного состояния и предельной попе
речной силы, устанавливают случай разрушения (см. рис. 4.48).

Необходимо отметить, что в дополнение к сформированным вы
ше случаям разрушения постоянно проверяется возможность разру
шения в результате нарушения анкеровки арматурных стержней в со
ответствии с [74].

Результаты расчетов по предложенному методу сравнивали с 
опытными данными, полученными при испытаниях 96 балок. Детали 
проведения исследования балочных элементов представлены в рабо
те [348]. На рис. 4.49 показано сравнение опытных и расчетных пре
дельных поперечных сил. При этом для иллюстрации точности метода 
показано сравнение с расчетными данными, полученными по япон
ским AIJ Code [87] и американским ACI Code [74] нормам. Как видно из 
рис. 4.49, предложенный метод дает достаточно высокую степень сов
падения с опытными данными при малом коэффициенте вариации, 
превосходя результаты, получаемые при расчете по MCFT [123, 329].

На рис. 4.50 показана расчетная зависимость «
■L

К
р ш ' wy » для

испытанных балок. Значения, отложенные по вертикальной оси WS
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Рис. 4.49.
Сравнение опытных Vexp и расчетных Vf предельных поперечных сил согласно [348] 
(взято из F. Watanabe, 1999)
(а) - предложенный метод [348];
(б) - Японские нормы A IJ Code [87];
(в) - Американские нормы АСI Code [74].
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Рис. 4.50.
Диаграмма “f jf^  - рХДУ'» полученная расчетом (а) и сравнение опытных 
и расчетных случаев разрушения балок (б)
(взято из F. Watanabe, 1999 [324])
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характеризуют относительные напряжения в поперечной арматуре, 
соответствовавшие достижению максимальной поперечной силы для 
анализируемой балки. По горизонтальной оси указан эффективный 
(нормализованный) коэффициент поперечного армирования. Из рис.

4.50а видно, что для малых значений Р*

п
<0.03  разрушение проис

ходит по случаю А. При возрастании количества поперечной арматуры 

> 0.03 разрушение переходит от случая А к случаю Б. В этом

случае прочность при срезе несколько возрастает за счет дополни
тельных касательных напряжений, вызванных зацеплением по бере
гам трещины и разрушение сопровождается разрушением бетона диа
гональной полосы. Как видно из рис. 4.506, где сравниваются установ
ленные расчетом и опытом случаи разрушения, предложенная модель 
дает хорошее совпадение, за исключением 8 балок, попадающих в ин
тервал значений

0.09 < P"-—wy- <0.16.
Ц

МЕТОД «ФИКСИРОВАННОГО» УГЛА 
Х.В. PANG И Т.Т.С. HSU [264]
РАСЧЕТНЫЕ ПРОЦЕДУРЫ

Ч е т ы р н а д ц а т ь  о с н о в н ы х  у р а в н е н и й  ( 1 .1 ) . . ( 1 .6 ) ,  ( 2 .1 4 ) ,  ( 2 .1 5 ) ,  

( 2 .3 5 ) ,  (2 .3 6 ) ,  ( 2 .3 9 ) . . ( 2 .4 2 ) ,  п р и м е н я е м ы е  п р и  р а с ч е т е  п о  м е т о д у  «фик
сированного» у гл а  и п р е д с т а в л е н н ы е  в гл а в е  1, в к л ю ч а ю т  17 п е р е 

м е н н ы х . Э т и  п е р е м е н н ы е  (с м . р и с . 1 .2 ):

-  н а п р я ж е н и я  ел, ел, щ, а\ ,  о*, тс21, тс21т fh f,\
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-  деформации е,, ун, еь е2, у2ь У210, а также коэффициент разупроч

нения р.
Если три переменные заданы, то количество уравнений соответ

ствует количеству оставшихся неизвестных.
Расчетные процедуры согласно [264] выполняются в две стадии:

1. В уравнении (2.41) деформации у210 и е10 заменяют неизвестными 

деформациями у21 и еь При этом деформацию сдвига у21 рассмат

ривают как функцию от деформации у1 и угла отклонения р. Угол 

отклонения р  находят в соответствии с положениями модели пере
менного (вращающегося) угла [329]. В этом случае имеет место 12 

уравнений, содержащих 15 неизвестных (о?, at, г„, а 2, ег,с, т21, fh ft, sh 

<£(, уп, 62, y21, 4). Если три переменные заданы (скажем, приложенным 

внешним образом к элементу нормальные напряжения о\, и каса

тельные напряжения тц), получаем 12 неизвестных и 12 уравнений, 
используемых в итерационной процедуре. Выбирая серии значений 

£2 , получают кривую, описывающую зависимость «г„ -  е2». Затем 

находят максимум (пиковую точку) z?,m зависимости « гп -  £2» и полу

чают соответствующие значения тс21т и у210, используемые в описа

нии диаграммы деформирования бетона при сдвиге (см. главу 2).

2. Так как тс21т и у210 определены, строят зависимость « г -  у» для же

лезобетонного элемента с диагональными трещинами, пользуясь 

уравнением (2.42). Опять же, если неизвестные переменные ah <т, и 

£2 заданы, двенадцать неизвестных переменных (¾ , a" , r21,fi, fu

£i, £u n, s1t у2ь 4) находят из уравнений (1.1)..(1.6), (2.14), (2.15), 
(2.35), (2.36), используя итерационную процедуру. Выбирая серии 

значений е2, рассчитывают зависимость « ц -  уп».
Одним из наиболее дискуссионных вопросов при построении 

общей модели расчета железобетонных элементов действии перере
зывающих сил является вопрос о природе и величине так называемо

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

2 8 4



Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

го «вклада бетона» в общее сопротивление срезу зоны, пронизанной 
диагональными трещинами. Для ответа на этот вопрос Т.Т.С. Hsu в 
работах [264, 265] пользуется моделью «фиксированного угла». Из 
уравнений (1.1) и (1.3) для начала исключаются сжимающие напряже

ния cr\. Это достигается при умножении уравнения (1.1) на sina2, а

уравнение (1.3) на cosa2, и последующем их сложении. После преоб
разований результирующее уравнение имеет вид:

Ь  -  Г21) = (о? -  (г, + Л  ■ f,)t ап a  2 (4 .132)

Затем сжимающие напряжения <т| исключают из уравнений (1.2)

и (1.3) при умножении их соответственно на cosa2 и sina2 и последую
щем сложении, что дает новое уравнение:

(г, + r2i ) = ( <  - < r , + p t -ft )cot a2 ( 4.133 )

Умножая уравнение (4.132) на (4.133), получаем:

(г/(У -  (Т21У = &  -  <7, + Р, - fi ( 4. 134)  
Для случая, когда элемент находится в условиях чистого сдвига 

при oj = <т, = 0 уравнение (4.134) получает вид:

Г, = V(r21У + ( <  )2 + (л • f, + Л • ft К  + P r f r P t - f t (  4-135)

Правая часть уравнения (4.135) содержит под знаком корня че
тыре члена. Последний из них характеризует составляющую попереч
ной силы, воспринимаемую арматурой, первые два -  «вклад бетона», 
а третий -  смешанный член -  описывает совместную составляющую 
{«вклад») арматуры и бетона.

Разложив уравнение (4.135) в ряд Тейлора и взяв первых два 
члена, получаем:

Г„ = f e  )г + &  У + { pi - fi + Pt ■f, У г
2д/л • f, • Л  • f,

ліР і ■ f, P t (4 .136)
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Как видно из полученного уравнения, (4.136) сопротивление сре
зу представлено двумя составляющими: первая -  «вклад бетона Vc», 
а вторая -  «вклад арматуры Vs».

Для ситуации, когда приложенные внешним образом напряжения 

г# достигают максимального значения ntm, средние напряжения в ар
матуре f) и f ’t (см. рис. 1.2а) достигают предела текучести, т.е. f = f) = 
f’iy и ft = f’t = f\y. При этом касательные напряжения в бетоне также дос

тигают предельных значений тс21т и уравнение (4.136) может быть за

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

писано в виде:

^ It гг,
-л ,/Л К Р г <

+ J p r f ; y - P f f '  (4 .137)

Первый член уравнения (4.137) показывает, что в анализируемой 
ситуации «вклад бетона \/с» определяется величиной касательных 

напряжений тс21т и главных растягивающих напряжений o f,  дейст

вующих в бетоне с диагональными трещинами.
Если рассмотреть сопротивление срезу железобетонного эле

мента, анализируя напряженное состояние в сечении, проходящем по 
диагональной трещине (рис. 1.26), следует принять, что локальные 
напряжения в арматуре достигают предела текучести (  = f”, = f',y и f, = 
f”t = f”ty. В рассмотренном случае Г’,у и f”,y -  локальные напряжения, 
соответствующие пределу текучести для продольной и поперечной 
арматуры в местах пересечения трещиной, определяемые по форму
ле, приведенной в работе [264]:

Г  = fУ У 1000р
(4.138)

где р  -  коэффициент армирования по соответствующему направле
нию.
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Когда локальные напряжения достигают предела текучести f”y, 
соответствующие локальные растягивающие напряжения в сечении с 

трещиной становятся равными нулю а° = 0 и уравнение (4.137) при

нимает вид:

k J
2-, : Pl • ffy ' Р; • ft

7  + J p r K - P r 4 (4 .139)

В данном случае «вклад бетона» представлен только касатель

ными напряжениями в бетоне тс21т, которые воспринимает железобе

тонный элемент с трещинами.
Далее, если принять направление образующихся трещин в сис

теме координат «с/ -  г», т е. с учетом фактического поворота, каса
тельные напряжения в бетоне следует считать равными нулю 

T2i = Td,m = 0 ■ Тогда уравнение (4.139) получает вид:

rllm= ^ pr f , ; -p t -ft; (4 .U 0 )
Как видим, уравнение (4.140) не учитывает «вклад бетона» и 

идентично уравнению, получаемому из условий равновесия в пласти
ческой теории [256, 257], когда эффект от сопротивления бетона игно
рируется.

В работе [264] приводится сравнение максимальных значений 

касательных напряжений тЛт, рассчитанных по формулам (4.139) и 
(4.140), с опытными данными, полученными при испытаниях панелей 
серий А и В (см. табл. 2.12 главы 2).

На рис. 4.51а показаны опытные значения максимальных каса

тельных напряжений г,(т в зависимости от «вклада арматуры», рас
считанного по формуле (4.137). Средние значения напряжений f ty и f’,y 
определяли из опытов по замеренным деформациям. Линия, прове
денная под углом 45° на рис. 4.51а, соответствует равенству

Îtm =  -J P i ' fly ' Р\ ' fly •
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Рис. 4.51.
К оценке составляющей поперечной сипы Vc, воспринимаемой бетоном согласно 
[264]
а) -  в сечении между диагональными трещинами;
б) в сечении, проходящем через трещину.________________________________________

Вертикальные отклонения опытных точек от базовой линии
представляют собой «вклад бетона» в сопротивление срезу железо
бетонного элемента. Можно видеть, что для панелей А1-А4 (см. табл.
2.13) , в которых было установлено одинаковое количество арматуры в 
продольном и поперечном направлениях, отклонение опытных данных 
от базовой прямой очень незначительно. Малые вертикальные откло
нения соответствуют составляющей поперечной силы Vc за счет рас

тягивающих напряжений в бетоне сг,с. В противоположность этому,

значительные отклонения имеют место для панелей В1-В6 (см. табл.
2.13) с неодинаковым армированием в продольном и поперечном на
правлениях. В данном случае составляющая поперечной силы, вос
принимаемая бетоном Vc определяется совместным действием каса

тельных тс21 и растягивающих o f напряжений в бетоне. Для панелей 

ВЗ и В4 эти отклонения составили 27 % и 32 % соответственно. В этих 
панелях соотношение поперечной и продольной арматуры составило 
1/3 и 1/5 соответственно.
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На рис. 4.516 показана зависимость максимальных опытных на

пряжений тцт от «вклада арматуры», определенного по формуле 
(4.140) для сечения, проходящего вдоль диагональной трещины. Ло
кальные напряжения в арматуре Г)у и f”ty являются опытными значе
ниями, установленными из условия равновесия:

P i ■ К  + Р ' ■ f ”y =  2 тт  (4.141)

Следует подчеркнуть, что в уравнении (4.141) отсутствует со
ставляющая, описываемая растягивающими напряжениями в бетоне 

o f,  так как растягивающие напряжения в сечении с трещиной равны

нулю. Для панелей с равным армированием в продольном и попереч
ном направлениях напряжения Г,у и f”ty определяли непосредственно 
из уравнения (4.141), а для панелей с разным количеством армирова
ния в ортогональных направлениях -  используя двухшаговую проце
дуру, описанную в главе 2.

Как видно из рис. 4.51, результаты испытаний для панелей А 1 - 
А4 точно ложатся на базовую линия. Это связано с тем, что при сим
метричном армировании после достижения арматурой текучести не 
возникает составляющей, воспринимаемой бетоном Vc. В то же время, 
для панелей В1-В6 наблюдаются значительные вертикальные откло
нения, представляющие собой составляющую Vc, обусловленную дей

ствием касательных напряжений тс21. Эти отклонения составили для

панелей ВЗ и В4 (см. табл. 2.13) соответственно 20 и 24 %.
Комментируя положения модифицированной теории полей сжа

тия (MCFT) [329] с позиций представленной модели «фиксированно
го» угла T.T.C.Hsu в работе [264] выделяет два, на его взгляд ошибоч
ных допущения, принятых в MCFT. Во-первых, это относится к исполь
зованию модели вращающегося угла, в которой ориентация бетонной 
полосы, заключенной между диагональными трещинами, описывается 
системой координат «сУ -  г». Однако, как утверждает T.T.C.Hsu [264], в 
систему координат «сУ — г» авторы MCFT помещают касательные на-
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пряжения (і/с, согласно [123]) с целью определения так называемых 
«растягивающих напряжений бетона, передаваемых потери тре
щины». Такой подход противоречит модели «фиксированного» угла, 
т.к. при замене системы координат « 2 -  1» (рис. 1.1) на основную сис

тему «d  -  г» касательные напряжения г21 должны исключаться. В про

тивном случае это нарушает базовые принципы механики. Во-вторых, 
использование в расчетах согласно положений модифицированной 
теории полей сжатия при подсчете средних напряжений в арматуре 
диаграмм деформирования, не учитывающих упрочняющего эффекта 
окружающего бетона. Такой подход ведет к переоценке прочности же
лезобетонного элемента при срезе. Если со вторым замечанием мож
но согласиться, то первое требует дополнительного комментария. Для 
начала следует отметить, что авторы модифицированной теории по
лей сжатия [329] и модели «фиксированного» угла вкладывают раз
ные понятия в термин «касательные напряжения, воспринимаемые 
бетоном». Так, согласно подходам T.T.C.Hsu [264], эти касательные 
напряжения, которые главным образом отвечают за «вклад бетона» в 
сопротивление срезу железобетонного элемента с диагональными 
трещинами и представляют некоторую интегральную оценку эффектов 
зацепления по берегам трещин, нагельного эффекта арматуры, со
противления бетона на участках между диагональными трещинами. В 
теории MCFT [123, 329] касательные напряжения, действующие в се
чении с диагональной трещиной, описывают только эффекты зацеп
ления по ее берегам (эффект передачи среза сечением с трещиной) и 
ограничивают величину средних растягивающих напряжений (см. табл. 
2.11) после достижения арматурой предела текучести.

Принятый в модифицированной теории полей сжатия [123, 329] 
подход, при котором «вклад бетона» в общее сопротивление срезу 
связывают с величиной средних растягивающих напряжений, выглядит 
более оправданным по следующей причине. Как было показано ранее

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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(см. главу 1), в процессе нагружения угол наклона диагональных тре
щин не остается постоянным. На рис. 1.2 представлено изменение на
правления трещин при увеличении нагрузки для панелей, взятых из 
опытов [195]. Панели, имевшие только продольное армирование, под
вергали нагружению сдвигающими и нормальными растягивающими 
усилиями, при этом нормальные усилия были приложены по направле
нию продольной арматуры. Начальные трещины образовывались по 
направлениям, нормальным к главным растягивающим напряжениям, 
действующим в бетоне без трещин (рис. 1,2а). При повышении нагрузки 
новые трещины изменяли свое направление, а раскрытие начальных 
трещин уменьшалось. В предельном состоянии начальные трещины 
полностью закрывались, а разрушение происходило при неконтроли
руемом раскрытии новых трещин. В процессе нагружения направление 
главных растягивающих деформаций изменялось от 30° до 74°. Метод, 
основанный на модели «фиксированного» угла, не учитывает измене
ния направления главных растягивающих деформаций, а следователь
но и изменения их величины. Такой подход недооценивает роли растя
гивающих напряжений в качестве составляющей сопротивления срезу. 

С другой стороны, использование диаграммы деформирования « г -  у» в 
предложенном виде, нуждается в дополнительной корректировке, т.к. 
дает хорошие результаты только для элементов с одинаковым либо не 
существенно отличающимся армированием в ортогональных направле
ниях. Так, для элементов без поперечного армирования (для описанных 
выше панелей) в работе [195] получено существенное расхождение 
опытных и расчетных данных (см. табл. 4.14), определенных с исполь
зованием метода «фиксированного» угла.

При этом, как видно из табл. 4.14, модель «фиксированного» уг
ла для элементов без поперечного армирования дает значительное 
завышение предельных касательных напряжений. Это связано с тем, 
что при формальном использовании модели для расчета элементов
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без поперечного армирования базовая диаграмма деформирования « г  

-  у», полученная по данным опытов в [264], оказывается непримени
мой без соответствующей корректировки.

Таблица 4.14.

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Сравнение опытных и расчетных предельных касательных 
напряжений для железобетонных панелей из работы [195]

Панели
согласно

[104]

Отноше
ние fjv

Опытное
значение,

МПа

Расчетные значения, МПа
Модель FCMT [329]

«вращающегося угла» Модель «фикси- 
рованного» угла 

T.C.Hsu [265]
без учета 

нагельного 
эффекта

С учетом 
нагельного 
эффекта

РВ29 2.02 1.49 1.34 1.78 3.47
РВЗО 2.96 1.48 1.22 1.60 2.78
РВ31 5.78 1.15 1.02 1.22 1.64
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СРАВНЕНИЕ НОРМ ПРОЕКТИРОВАНИЯ

АМЕРИКАНСКИЕ НОРМЫ АСІ CODE 318-95 
(AMERICAN CONCRETE INSTITUTE 
BUILDING CODE, 1995) [74]

Параметры, учитываемые
при расчете прочности н а  с р е з

Балки без поперечного армирования

Принята предпосылка о том, что балки без поперечного армиро
вания разрушаются в момент образования наклонных трещин, либо 
вскоре после этого. Предельное усилие, воспринимаемое балкой без 
поперечного армирования согласно ACI Code [74], зависит от пяти 
главных переменных параметров. Некоторые из них включены в рас
четные формулы, а другие -  нет. К этим параметрам относят:
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1. Прочность бетона при растяжении
Напряженное состояние стенки балки характеризуется действи

ем главных растягивающих и главных сжимающих напряжений.
2. Коэффициент продольного армирования
На рис. 5.1 показана зависимость предельных касательных на-

А.пряжений от коэффициента продольного армирования P i = b d

полученная в работе [218] для свободно опертой однопролетной балки
без поперечной арматуры.

Рис. 5.1.
Зависимость предельных касательных напряжений от коэффициента продольного 
армирования для свободно опертых балок (a/d > 2.5) без поперечных стержней 
(взято из работы MacGregor и Gergely, 1977 [218])________________________________

3. Пролет среза a/d (или отношение M/V d )

Влияние пролета среза на величину предельных касательных 
напряжений показано на рис. 5.2.

4. Размеры балки (масштабный фактор)
На рис. 4.38 представлена известная зависимость, показываю

щая влияние масштабного фактора, полученная в работе [123]. Как
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Рис. 5.2.
Зависимость предельных касательных напряжений от пролета среза согласно 
ACI-ASCE 326 [76]_________________________________________________________

видно, для больших балок положения АСІ Code [74] дают завышенные 
значения предельных касательных напряжений.

5. Осевые усилия
Осевые растягивающие усилия снижают нагрузку, при которой 

образуются диагональные трещины, в то время как сжимающие -  по
вышают их. На рис. 5.3 показано влияние продольных сил на предель
ные касательные напряжения.
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10 8  6  4 2 0  2  (МПа>

Рис. 5.3.
Влияние осевых усилий на величину касательных напряжений, при которых образу- 
ются диагональные трещины (взято из работ MacGregor, 1992 [217])______________

Балки с поперечном армированием

6. Коэффициент поперечного армирования и расчетное 
сопротивление поперечной арматуры (предельное усилие, вос
принимаемое арматурой).

7. Раздавливание бетона сжатой диагональной полосы
Для предотвращения этого явления нормы ограничивают пре

дельные касательные напряжения до уровня 0.2f’c в балках с верти
кальными поперечными стержнями или 0.25f’c в балках, имеющих от
гибы под углом 45°. Нормы ACI Code [74] обеспечивают безопасный 
уровень касательных напряжений, при которых не происходит раздав
ливание бетона сжатой полосы, исходя из условия.

Vmax= 0 . 7 ^ - b w-d (5 .1 )
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8. Разрушение растянутого пояса
В соответствии с моделью ферменной аналогии растягивающее 

усилие в продольной арматуре в заданной точке пролета среза явля
ются функцией момента, приложенного на расстоянии, примерно рав
ном d, от сечения, в котором действует максимальный момент. По 
этой причине ACI Code [74] требует, чтобы продольная арматура была 
заведена не менее, чем на расстоянии d за сечение, где она требуется 
по расчету для восприятия максимального изгибающего момента.

9. Разрушение от потери анкеровки поперечной арматуры
В общем случае вершина наклонной трещины достаточно близко

подходит к сжатой зоне балки. В предельном состоянии напряжения в 
поперечной арматуре приближаются или достигают предела текучести 
fy в каждой точке, где наклонная трещина пересекает поперечные 
стержни. Поэтому участок стержня, располагаемый в бетоне выше на
клонной трещины, должен иметь достаточную анкеровку. ACI Code [74] 
регулирует обеспечение требуемой анкеровки поперечной арматуры 
специальными конструктивными требованиями (устройство петель и 
крюков).

Механизм сопротивления действию поперечной силы

Согласно положений [74] поперечную силу, воспринимаемую бе
тоном Vc, рассматривают как сумму составляющих:
-  Vcz-  составляющая поперечной силы, воспринимаемая бетоном

сжатой зоны над вершиной наклонной трещины;
-  Vcy-  составляющая поперечной силы, воспринимаемая за счет

зацепления по берегам наклонной трещины;
- Vd-  составляющая поперечной силы, воспринимаемая за счет

нагельного эффекта арматуры, пересекающей диагональную 
трещину.

297



В, В. Тур, А. А. Кондратчик
Примерное соотношение перечисленных составляющих пре

дельной поперечной силы, воспринимаемой балкой, установленное
исследованиями MacGregora, 1992 [217], показано на рис. 5.4.
а)

А

Рис. 5.4.

б)

Схема внутренних усилий в наклонном сечении балки (а) и соотношение состав
ляющих поперечной силы (б) (взято из работы MacGregor, 1992 [217])
1 -  появление нормальных (изгибаемых) трещин;
2 -  появление наклонных (диагональных) трещин);
3 -  ползучесть поперечной арматуры;
4 -  предельное состояние (разрушение).____________________________________________

Уравнения ACI Code для расчета балок

Базовое уравнение для проверки прочности балок при действии 
перерезывающих сил имеет вид:

VSd<<p-Vn (5 .2 )
где: VSd -  поперечная сила от действия расчетной нагрузки;

гр- коэффициент безопасности, принимаемый равным 0.85;
V „-  номинальное сопротивление срезу, определяемое по фор

муле:
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Vn = Vc + Vs (5 .3 )
здесь: Vc-  составляющая поперечной силы, восприни

маемая, бетоном;
Vs-  составляющая поперечной силы, восприни

маемая арматурой.
Составляющие поперечной силы в формуле (5.3) определяют 

при постоянном угле наклона сжатых подкосов 45 ° .  Количество попе
речных стержней, располагаемых с шагом s, пересекающих наклонную 
трещину, принято равным d/s. Принимая условие, согласно которому 
все поперечные стержни в предельном состоянии достигают предела 
текучести, составляющую, воспринимаемую поперечной арматурой 
рассчитывают по формуле;

Vs = ^ ^ d  (5 .4 )
s

где Ау -  площадь сечения поперечной арматуры.
Следует отметить, что опытные значения напряжений в попе

речной арматуре практически всегда значительно меньше, чем это оп
ределяется моделью ферменной аналогии при постоянном угле на

клона сжатого подкоса в  -  45°.  Это ведет к тому, что в соответствии с 
принятой моделью расчетная прочность балок при срезе недооцени
вается, т.е. является заниженной (см. рис. 5.5).

В соответствии с ACI Code [74] составляющую поперечной силы 
Vc, воспринимаемую бетоном принимают равной предельной попереч
ной силе для балки без поперечного армирования и рассчитывают по 
формуле:

Vc -  І0 .16ЛЩ  + 17 V  d < 0 .29 bw d (5 .5 )
V ^Sd
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A y fy
Ьуу S fc

Эффективный
коэффициент
армирования

Уи
b z f c’

Рис. 5.5.
Сопоставление требуемого количества поперечной арматуры в зависимости от ве- 
личины приложенных касательных напряжений (взято из работы Schlaich, 1987 [296])

где: f’c -  прочность бетона (расчетное сопротивление) при сжатии;

Pi -  коэффициент продольного армирования;
bw-  ширина стенки балки;
Msd, Vsd -  расчетный момент и расчетная поперечная сила.
Это уравнение было предложено ACI-ASCE Committee 326 в 

1962 году и используется до настоящего времени. Формула (5.5), оп
ределяющая нагрузку трещинообразования, имеет эмпирическую при
роду и базируется на данных экспериментальных исследований. Как 
следует из [85, 136, 137], она дает удовлетворительные результаты 
при использовании модели ферменной аналогии с постоянным углом 

наклона сжатого подкоса 6>= 45°. Вместе с тем, необходимо отметить, 
что механизм разрушения балок без поперечного армирования полно-
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стью отличается от балок, имеющих поперечную арматуру. Несмотря 
на это, АСІ использует формулу (5.5) для расчета двух этих типов ба
лок. Использование принципа аддивности составляющих поперечных 
сил для расчета балок с поперечным армированием не является кор
ректным, т.к. не учитывает комплексного взаимодействия бетона и 
арматуры [85]*.

Примечание:
Несмотря на то, что авторы во «В ведении» обещ али не рассматривать полож е

ний С Н иП  2 .0 3 .0 1 -8 4 * , при анализе формул, приведенных из ACI C ode [74], невольно  
напраш иваю тся определенны е аналогии. Как и в рассматриваемы х нормах A C I C ode  
[74] в качестве внутренних предельных сил для элементов с поперечной арматурой в 
расчет вводят усилия в поперечной арматуре Qsw и усилия в бетоне Qь (обозначения  
согласно С Н иП  2 .0 3 .0 1 -8 4 * ) .

С л едует заметить, что и в нормативной и учебной литературе усилие Оь назы 
вают составляю щ ей поперечной силы, воспринимаемой бетоном над вершиной 
наклонной трещины С ам а по себе такая запись методически сомнительна (как бы
ть, например, с балками, имеющими двузначную эпюру изгибающих моментов или 
подвергнутых действию  значительных по величине осевых растягиваю щ их усилий?).

Рассмотрим, каким образом получена ф ормула для расчета усилия Qb. Вос
пользуемся для этого комментарием к С Н иП  11-21-75 [61]. Согласно [61] усилие в б е 
тоне Ьь определяю т по эмпирической ф ормуле М .С. Боришанского [7, 8], которая пер
воначально с учетом незначительных корректировок имела вид:

Qo = 015Ru b hl (П1 j
С

Здесь следует обратить внимание читателя на то обстоятельство, что ф ормула  
(П .1 ) была получена М .С. Боришанским [8] на балках без поперечной арматуры 
(сравни с подходом, принятым в ACI Code [74]). Поэтому, соверш енно справедливо  
отмечено в [61], что величина Оь вы ражает предельную поперечную силу, восприни
маемую  наклонным сечением в балках без хомутов и «по существу включает в 
себя составляющую поперечной силы, воспринимаемую бетоном над верши
ной наклонной трещины, нагельное усилие в продольной арматуре и попереч
ную составляющую сил зацепления в наклонной трещине». Авторы [61] утвер
ждают, что известным приближением эта зависимость может быть перенесена на бал 
ки с поперечным арм ированием. О днако последую щ ие исследования показали, что 
ф ормула (П .1 ) д а ет значительное завы ш ение расчетных предельных поперечны х си 
лы против ф актических. По результатам  исследований [14, 37, 38] проф. А С. Залесов  
совместно с О.Ф. Ильиным предложили использовать зависимость

4 =  k-jR (П.2)
b h l

где R -  прочность бетона при сжатии.
Если ф ормулу (П .2 ) записать в виде
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Сопоставление результатов расчетов по формуле (5.5) с экспе
риментальными данными показано на рис. 5.2. Нормы АСІ Code [74] 
допускают использование упрощенной формулы для определения Vc в 
виде:

<5.в)
Сопоставление результатов расчета по формуле (5.6) с опытны

ми данными показано на рис. 5.1.

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Высокие белки

Для расчета высоких балок при a/d <2, ACI Code [74] учитывает 
повышение прочности при срезе и использует следующие уравнения:

Ve = 3 .5 -2 .5
М Sd

Vs* d
0 . 1 6 ^  + 17 Рп

при 3.5 -2 .5

V » - d
М

bw d < 0 . 5 ^ b w d (5 .7 )
Sd J

м Sd <2.5

Q
b h 0

несложно заметить, что по своему содержанию  она соответствует зависимостям, ис
пользуемым в AC I Code [74]. Д ал ее  авторы [61] вводят допущ ение о том, что получен
ная ф ункциональная зависимость близка к известной зависимости, описывающей 

прочность бетона при растяжении k ^ R 2 и предлагаю т запись следую щ его вида:
Q а 

b h 20
(П.З)

Вм есте с тем, авторы [61] отмечаю т, что расчетная зависимость могла быть 

построена и через прочность бетона при сжатии в виде функций от или

(как это принято не только в ACI Code, но и в больш инстве национальных норматив
ных документов). О днако использование прочности при растяжении физически более  
ясно отр аж ает сущ ество явления. Необходимо отметить, что данное утверждение не 
является безальтернативны м, когда речь идет об оценке прочности бетона при срезе 
(см. новые работы проф. Л К .  Лукши [55], Rebeitz K .S. [280]).

302



Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

В уравнении (5.7) момент MSd и поперечную силу VSd рассчиты
вают на расстоянии а/2, но не более, чем d от грани опоры (а -  пролет 
среза, или расстояние от сосредоточенной силы в пролете до грани 
опоры).

Следует отметить, что в течение последних двадцати лет пред
принимались попытки пересмотра формулы (5.7) для определения со
ставляющей поперечной силы Vc. К наиболее известным предложени
ям относятся формулы, предложенные MacGregor и Gergely, 1977 
[218]:

Л~Щ < v t = ( 0 .0 7 + 1 0 р . ) Я ^  <0.19А.Щ  ( 5.8)

где: Л = 1 .0 -  для тяжелого бетона;

А = 0 .8 -  для легкого бетона.
Поперечную силу Vc, воспринимаемую бетоном, предложено 

рассчитывать по формуле:

Vc = vb-bwd  при a/d > 2  ( 5.9а)

Vc = 2 — v b • Ьл ■ d при a/d < 2 (  5 .96)
а

На рис. 5.1 и 5.6 показано сопоставление результатов расчетов 
по формулам (5.8) и (5.9) с опытными данными, полученными при ис
пытаниях однопролетных свободно опертых балок, защемленных ба
лок и коротких консолей в исследованиях [218].

В 1999 г., используя методы регрессивного анализа K.S.Rebeiz, 
предложил усовершенствованные формулы для расчета прочности 
при срезе балок без поперечного армирования [280]. При этом, пред
полагается рассчитывать отдельно поперечную силу, соответствую
щую образованию наклонных трещин, Vc и предельную поперечную 
силу Vu, воспринимаемую балкой без поперечного армирования соот
ветственно по формулам:
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Ус
УЬ

а_
d

Рис. 5.6.
Сопоставление результатов расчетов по формуле (58) с опытными данными (при- 
нято из работы MacGregor и Gergely, 1977 [218])_________________________________

V. =

V.. =

0 4  +  j fc ■ Р> - f - \ [ 2 . 7 - 0 . 4 A d]
\  l M s J

Г f  >/  >V/,
0 . 2 в + \ Г с Рі - j o -  [;7 . 0 - 2 . 1 A d]

V ^ S d  J

b , d

b... • d

В формулах (5.10) и (5.11):
Ad-  параметр среза, принимаемый:

(5 .1 0 )

(5 .1 1 )
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при 1.0 < — или ^  < 2.5
d Msa

при — > 2.5 
к  d

Ad = 2.5

Расчет прочности наклонных сечений 
при действии осевых усилий

Для элементов, на которые воздействуют осевые усилия, ис
пользуют модификацию базового уравнения (5.5) для определения 
поперечной силы, воспринимаемой бетоном. Для сжимающего усилия 
(Nu > 0) упрощенный метод ограничивает Vc следующим образом:

9 J

(5.12)

где: Nu -  продольное сжимающее усилие;
Ад -  полная площадь поперечного сечения.

Согласно полному (детальному) методу

(5.13)

. .  , .  ., i 4 h - d ' ]
при Mm = M sa -Л /J — —

При осевом растяжении (Л/0 < 0):

Vc = \0 .166 + 0.048N-  bw d 
, А

(5.14)
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Отграничение сжимающих напряжений в диагональной 
полосе и минимальный коэффициент армирования

На рис. 5.7 показаны ограничения внесены АСІ Code [74] для 
предельной величины касательных напряжений, воспринимаемых 
элементом с целью исключения раздавливания сжатой полосы.

В.В. Тур, А.А. Кондратчик

О 5 10 15 20 25 30 35 40
Цилиндрическая прочность, МПа

Рис. 5.7.
Ограничение максимальных касательных напряжений согласно ACI-ASCE 326, 1962 [76]

Для длинных, гибких балок:

Для коротких, высоких балок:

vcM = 0 .2 9 $

(5 .1 5 )

(5 .1 6 )
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Как следует из [136, 137], опыты, на базе которых внесены фор
мулы (5.15) и (5.16), были проведены с балками, выполненными из бе

тона прочностью f ’c < 40 МПа. Однако для высокопрочных бетонов (Гс > 
55 МПа) нагрузка трещинообразования (появления наклонных трещин) 

повышается не так быстро, как возрастает л/4' • Поэтому с возраста

нием прочности бетона увеличивается требуемое количество попе

речной арматуры. По этой причине ACI Code [74] ограничивает до

8.3 МПа, увеличивая минимальное количество арматуры для балок из 
бетонов нормальной прочности в соответствии с отношением:

7 3 4 .5 ^ 3 ( 5 1 7 >
Минимальная площадь поперечного армирования для балок из 

тяжелого бетона нормальной прочности определяют по формуле:

b SА = 0  345-v,mm
Л

(5 .1 8 )

а для балок, выполненных из высокопрочного бетона (при f ’c > 69
Н/мм2):

0 .345*7 -7  < А 0.010 j - b w s <  1.035^^7- (5 .1 9 )

Я П О Н С К И Е  Н О Р М Ы  A I J  C O D E , 1 9 8 8

( J A P A N E S E  D E S I G N  G U I D E L I N E  F O R  E A R T H Q U A K E  R E S I S T A N T  

R E IN F O R C E D  C O N C R E T E  B U I L D I N G S  B A S E D  O N  U L T IM A T E  

S T R E N G T H  C O N C E P T , A I J ,  1 9 8 8  [ 8 7 ] )

Расчет прочности железобетонных элементов при действии сре
за по Японским нормам AIJ Code, 1988 [87] основан на совместном ис
пользовании ферменной и арочной моделей (аналогий).
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Арочная аналогия
В.В. Тур, А. А. Кондратчик

Рассматривается прямая арка, наклонная под углом в к горизон
тали и имеющая высоту сжатого пояса, равную половине полной вы
соты балки (рис. 5.8в).

it
Y_

а) Схема армирования и нагрузок 6) Ферменная модель

D/2 tan В D/2 tan 0
в ; Арочная модель

Рис. 5.8.
К расчету железобетонных балок на срез согласно требованиям японских норм [87] 
(взято из работ Аоуата, 1992 [85])

Если сжимающие напряжения, действующие в сжатом поясе ар

ки обозначить через <га, предельную поперечную силу предложено 
рассчитывать по формуле:

Vc = b ~ < ra -tariff (5 .2 0 )

где tanff = -IL2 + D 2 -  L 
D

D_ 
2L '

Геометрические параметры b, D, L показаны на рис. 5.8.
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Ферменная аналогия
(переменный угол сжатого подкоса)

Применимость ферменной аналогии для расчета прочности же
лезобетонного элемента при срезе зависит от количества поперечной 
арматуры. Если в рассматриваемом элементе армирование отсутст
вует -  механизм ферменной аналогии неприменим. С увеличением 
количества поперечного армирования доля арочного эффекта в вос
приятии поперечной силы должна уменьшаться. Из условия равнове
сия в узле примыкания сжатого подкоса к верхнему поясу (рис. 5.9) 
средние напряжения в диагональной сжатой полосе составляют:

= * J 1 + C° t 2 <p) (5 .2 1 )sin ср
где: сг( -  средние сжимающие напряжения в диагональной по

лосе, определяемые по методу ферменной аналогии;

в) Равновесие в районе 
верхнего пояса

Рис. 5.9.
Схемы к условиям равновесия в ферменной модели (взято из работ Аоуата, 1992 [85]
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р„ -  коэффициент поперечного армирования;

<р -  угол наклона сжатого подкоса;

awy <25f’c -  предельные напряжения в поперечной арматуре. 
Поперечная сила, воспринимаемая балкой, в соответствии с мо

делью ферменной аналогии:
Vt = b jtpwawycoW

где j t -  расстояние между центрами тяжести продольной арматуры 
(эффективная высота зоны среза).

Полная поперечная сила, воспринимаемая элементом при со
вместном учете ферменной и арочной аналогии:

К  =Vt + Va = b j t pK -<Twy-cotff + b ^ a .- ta n f f  (5 .2 2 )

Согласно положений, принятых в AIJ Code [87] предельная попе
речная сила Vu определяется из условия, что напряжения в попереч

ной арматуре достигают предела текучести o-wy, а бетон воспринимает 

максимальное усилие, ограниченное его прочностью при сжатии сгв в 
условиях плоского напряженного состояния. Величина предельных 
сжимающих напряжений в бетоне для железобетонного элемента с 
наклонными трещинами определяют путем умножения цилиндриче

ской прочности Гс на понижающий коэффициент v0 (аналог коэффици
ента разупрочнения в методах [123, 329]). В этом случае максималь
ные сжимающие напряжения, воспринимаемые бетоном, должны 
удовлетворять условию:

<т, + а = у0 сгв = v0 f ’c (  5.23)
Следует отметить, что при записи условия (5.23) разницей между 

углом <р, определяющим наклон сжатого подкоса, и углом в, приме
няемым в арочной аналогии, с целью упрощения пренебрегают. Пони
жающий коэффициент v0 принят по рекомендациям Nelsen, 1984 [257] 
в виде:

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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К  = 0 .7
200( МПа)

Вводя коэффициент у? равным

р = <г, = Р* ' А,у (1 + со{2 <р)

уравнение (5.22) можно записать в следующем виде:

К  =b- j t pw ■ ■ cot в + b ~ { l ~ f i ) v 0 aB tan в

(5 .24)

(5 .25)

В уравнении (5.25) неизвестным является только угол ср. Прини
мая ограничения для касательных напряжений, действующих за счет 
зацепления по берегам трещины, внесенные в работах Thurlimann, 
1979 [315]:

cot<p <2  (или <р >26.5°) (5 .26)
из уравнения (5.24) напряжения о-, не должны превышать v0-aB, а из 
уравнения (5.21)

cot<p< (5 .27)
у Av Avy

Решая совместно с (5.24) и (5.25) получаем квадратное уравне

ние относительно cotip. Его решение согласно [85] имеет вид:

. b  J, Pw ■ +  -^Лcot (р = -—  ------------ ----------,
b -D pw crwy tanS

где

Л = {b- j, ■ pw • сгшу )2 -  b - D ■ pw ■ a My x 

x fane[2Vu - b - D  tand{v0 ■ f[ - Pw ■ a wy)] ’ 

что дает условие:

cot<p> — ^--- -  (5.28)
D ■ tan в

Для получения максимальной поперечной силы Vu по формуле 
(5.25) в соответствии с теоремой о нижнем пределе прочности, приня
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той в теории пластичности [257], значение cot<p следует принимать как 
большее значение из рассчитанных по формулам (5.26), (5.27) и 
(5.28). На рис. 5.10а показана зависимость между нормализованными 
предельными касательными напряжениями и количеством поперечной

арматуры для элементов, у которых tan0> 2 .

Уравнение (5.25) можно записать в виде:

---------^ = cot<р+ (1 -  p ) D ~ —  (5 .2 9 )
b ■ ), ■ У0 ■ &b yo - ° B  2  it

Как следует из (5.29), при p w -a wy = 0 , / ? =  О (см. уравнение (5.24)) 
решение соответствует точке А на рис. 5.10а. Между точками А и В 
справедливо уравнение (5.26). Поэтому при cotcp -  0 и f i<  1 предель
ная прочность при срезе определяется по ферменной аналогии (линия 
ОВ), а арочная аналогия распространяется на заштрихованную зону 
ОАВ. Выше точки В действует условие (5.27):

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

cot <р = л
Рц. ^ЦІ

-1

V 0 OB

б) Случай 2: 2 Ш І  <  2  
2 Л

Рис. 5.10.
Зависимость между предельными касательными напряжениями и количеством по
перечной арматуры (взято из анализа Аоуата, 1992 [85])
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При /3=1 составляющая, учитывающая арочный эффект, исчеза
ет из уравнения (5.29) и первое слагаемое в правой части описывает 
круг с центром в точке G. Обозначим

у  = ____ ______ и X  =
b j, y0 - Св vo ■ °в

Тогда уравнение (5.29) превращается в уравнение пластической 
теории [257]:

п  1 у  1
У = X J — -1  -> Y 2 = Х - Х 2 -> Х - -  + Y 2 = -V X 2) 4

В области, описываемой этой кривой, поперечная сила воспри
нимается только за счет механизма ферменной аналогии. Максималь
ное количество поперечной арматуры соответствует точке С на рис. 

5.10а или pw-crwy -  vo-aja/2.
На рис. 5.106 показана подобная зависимость для очень корот

ких элементов при J,
D ■ tariff

< 2 .

Предложения, учитывающие особенности расчета 
деформативных элементов, в которых образуются 
пластический шарниры (Ichinose, 1990 [180])

Во-первых, для таких элементов эффективную прочность бетона 

v0 aB предложено определять из следующих уравнений:

v=(1 -  15RP) щ при Rp <0.05 
v = vq/4 при Rp > 0.05

где Rp -  максимальный расчетный угол поворота в пластическом шар
нире.

Во-вторых, верхнее ограничение cot<p в уравнении (5.26) снижа
ется следующим образом:
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cot/p = Л

где: Л = 2 0 -  5 0 R P при R p < 0 . 0 2 ]

Л — 1 при R p >  0 .0 2 .

В четвертой части комментария к японским нормам [87] реко
мендовано принимать следующие максимальные углы поворота, для 

которых определены г и cotip.

Конструкция 1 /R p iSv0 COtip

Колонны 6 7 0 . 7 7 5 1 .2 5

Балки 5 0 0 . 7 0 0 1 .0

Балки, соединенные со стенами 4 0 0 . 6 2 5 1 .0

Снижение значения cotip в зоне образования пластических шар
ниров соответствует снижению эффекта зацепления по берегам тре
щины в результате большого их раскрытия (значительных поворотов в 
пластическом шарнире). Вне зоны образования пластических шарни

ров, которая в [87] принята равной 1.5D-cotip, постепенно увеличивает
ся до постоянного значения, установленного условиями (5.27), (5.28) и 
(5.29).

Сравнение с опытными данными

Экспериментальные исследования включали балки, выполнен
ные из бетона, имевшего прочность при сжатии от 1 6 .5  до 6 2 . 9  МПа, 
коэффициент продольного армирования от 0 . 3 9  до 3 .2 1  % и коэффи
циент поперечного армирования от 0  до 2 . 4 4  %. Предел текучести по
перечной арматуры изменяется от 2 5 3  до 1 4 7 0  МПа. Осевые сжи
мающие напряжения, выраженные как отношение к прочности бетона 
при сжатии, изменялись от 0  до 0 .7 3 2 .  Сравнение опытных и расчет
ных предельных поперечных сил показало их удовлетворительное
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совпадение вопреки тому, что расчетный метод не учитывает напря- 
мую эффекта от осевых усилий.

На рис. 5.11 показано сравнение опытных данных с результата
ми расчетов по ACI Code [74] и японскими нормами AIJ Code [85], вы
полненное в работе Н. Takagi и Y. Kanoh, 1992 [307]. Кроме того, пока
заны результаты расчетов по формулам М. Fukuhara [149-151] для 
расчета железобетонных элементов на срез при разрушении по попе
речной арматуре:

а) б)

Рис. 5.11.
Сравнение опытных и расчетных предельных поперечных сил, определенных по 
различным методикам (взято из анализа Н. Takagi и У. Kanoh, 1991 [307])
а) по методике АС! Code [74];
б) японские нормы A IJ Code [87];
в) по формулам М. Fukuhara [149].

600 -  •

0 100 200 300 400 500 600
Расчет, VUtC.,e (кН)
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В . В .  Т у р , А .А .  К о н д р ата  ft к

Q ,* -
' . 0.12(18+ f,с')k ■ kn ------------- — + a  • cr.

u p а/D + 0.12 w "
b j (5.31)

a  = -5.1-10r4crwy+ 1.7
При разрушении элемента по сжатой бетонной полосе предель

ную поперечную силу согласно [149] рекомендовано определять по 
формуле:

Q . " M . 1 2 4 p . - v v +82p'+0.14f; jD /a y>-j (5 .32)

где: D -  полная высота сечения;
а -  пролет среза M/Q;
Ь -  ширина сечения;
j  = 7/8 от эффективной высоты сечения d;
k<j, kp -  эмпирические коэффициенты;

рс -  коэффициент продольного сжатого армирования;

р», -  коэффициент поперечного армирования.
Как видно из рис. 5.11, уравнения (5.31) и (5.32) достаточно хо

рошо согласуются с опытными данными. Формулы AIJ Code [78] дают 
также хорошее совпадение с опытными данными, однако они несколь
ко завышают прочность при срезе колонн с большим pw-crwy при высо
ком уровне осевых напряжений.

Альтернативный метод (пособие к AIJ Code [78])

Альтернативный метод, разработанный К. Mirami и Н. Kuramoto, 
1987 [238], отличается следующими главными положениями:
1. угол ^принимается постоянным и равным 45°;
2. коэффициент снижения прочности при сжатии (коэффициент разу

прочнения) является функцией пролета среза.
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ФРАНЦУЗСКИЕ НОРМЫ BPEL 91
(FRENCH PRESTRESSED CONCRETE CODE, 1991 [107])

Эти нормы применимы для бетонов, имеющих прочность при 
сжатии не более 60 МПа. Расчет базируется на модели ферменной 
аналогии с переменным углом Д  > 30° и добавочной составляющей, 

воспринимаемой бетоном сжатой полосы vc - ft/3.
Обозначения, принятые в BPEL Code [107]:
At -  площадь поперечной арматуры;
Ь„ -  расчетная ширина стенки балки;
fR -  расчетное сопротивление арматуры;
fcj -  расчетное сопротивление (цилиндрическая прочность) бетона 

сжатию в возрасте j сут.;
ftj -  расчетное сопротивление бетона растяжению в возрасте j сут.; 

уь, ys -  коэффициенты безопасности для бетона и арматуры;

TRed.u -  средние касательные напряжения для сечения без трещин.

г „о-,-, о „  Общий метод (M.F. Collins, 
BPEL, 1991 107], §7.3.2

s I J. Mitchell, 1991 [120]

Поперечная арматура

A -f, .  
A • s, • ys

L  A )
V J J

tan Д  > 0.4 МПа A- ’- A , a„ e
s d

Бетон

0.85 f .
s\n2pu > rRdu 

ЗГь
fi sin 20 = - v  
2 b d

Расчетное сопротивление бетона сжатию согласно BPEL 91 оп
ределяют по формуле:

(2)0.85 .

Ы  Гь С>
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ФРАНЦУЗСКИЕ НОРМЫ BAEL 91
(FRENCH REINFORCED CONCRETE CODE, 1991 [89])

Эти нормы распространяются на проектирование конструкций 
без предварительного напряжения, выполненных из бетона с прочно
стью при сжатии не выше 60 МПа. Расчет прочности на срез (§ А5.1, 2) 
выполняют на базе модели ферменной аналогии Morsch-Ritter при по

стоянном угле Д  = 45°, но с учетом составляющей поперечной силы, 
воспринимаемой бетоном. При этом максимальные касательные на
пряжения, воспринимаемые бетоном сжатой зоны элемента с диаго

нальными трещинами, ограничивают величиной vc = ft/3 .

Расчет поперечной арматуры

Составляющая поперечной силы, 
воспринимаемая арматурой

При расчете балок с поперечными стержнями, располагаемыми 
перпендикулярно к продольной оси балки, используют следующую 
зависимость:

А , /,(г„-о.зг, М 
о, S, 0.91,

при flk <3.3 МПа, ( 5.33 )

где: Ь0 -  полная ширина сечения балки;

ги -  предельные касательные напряжения.
Коэффициент 0.9 выражает примерное соотношение zJd, где z -  

плечо внутренней пары сил при изгибе, d -  рабочая высота сечения.
Коэффициент к равен: 

к = 1 -  при чистом изгибе;
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к

к  =  1 - 1 0 ^ /

при изгибе в комбинации с осевым сжимающим

усилием, где <хся1 -  средние сжимающие напряже
ния в бетонном сечении;

при изгибе в комбинации с осевым растягивающим

усилием, где <тт , -  средние растягивающие напря
жения в бетонном сечении.

Составляющая поперечной силы, 
воспринимаемая бетоном

При расположении поперечных стержней под углом в 90° к про
дольной оси элемента для определения предельных касательных на
пряжений используют следующие условия:

0.2f
—— -  > ru при ти <5 МПа ( 5.34 )

Для элементов, имеющих значительное трещинообразование 
стенки балки, применяют условия

0 - 1 5 f cl

Уь
>  Г „ при ти <4 МПа ( 5 . 35)

Для элементов, у которых поперечные стержни наклонены под 

углом 45° к продольной оси, предельные касательные напряжения оп
ределяют из условия:

0 27f
------- 2- > гц при ти <7 МПа ( 5.36)

Уь

Следует отметить, что это условие содержится и в нормах BPEL 
91 Code [107].
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ЕВРОПЕЙСКИЕ НОРМЫ EUR0C0DE-2
(EUROCODE-2: DESIGN OF CONCRETE STRUCTURES. - 
PART 1: GENERAL RULES AND RULES FOR BUILDINGS.
PR. ENV 1992-1:2001, 1st DRAFT)[141]

ЭЛЕМЕНТЫ БЕЗ ПОПЕРЕЧНОЙ АРМАТУРЫ

Согласно проекта ЕС-2 расчет прочности при действии попереч
ных сил железобетонных элементов, в которых отсутствует верти
кальная и (или) наклонная (отогнутая) арматура, следует производить 
из условия:

где: VEdw -  поперечная сила в рассматриваемом сечении, вызванная 
действием внешних нагрузок;

VRdiCt -  поперечная сила, воспринимаемая железобетонным эле
ментом без поперечной арматуры, определяемая по 
формулам (5.38) и (5.39).

Расчетную поперечную силу, воспринимаемую элементом без 
вертикальной и (или) наклонной арматуры, следует определять по 
формуле:

VEd.w ^  VRd.ct (5.37)

( 5.38 )

где: fck нормативное сопротивление бетона, Н/мм2;

к = 1 + J ------< 2.0 при с/, мм;
v d
\ 200_

As, -  площадь сечения продольной растянутой арматуры,
учитываемой в расчете, при условии, что она заведе
на за расчетное сечение на длину не менее d и на
дежно заанкерена (рис. 5.12);
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Рис. 5.12.
К определению площади продольного армирования Asi при расчете по формуле (5.38) 
согласно [141]_________________________________________________________________

bw -  минимальная ширина поперечного сечения элемента 
в растянутой зоне;

<rcd = Ne/Ac, Н / м м 2 ;

Ne -  осевое усилие, вызванное действием нагрузки или 
предварительного напряжения (NE < 0 при сжатии); 

rjc = 1 -  для тяжелого бетона;

т]с -  rj, -  для легкого бетона, где 7, =0.40 + 0.60\

Для однопролетных элементов без поперечной арматуры, в ко
торых усилие предварительного напряжения передается за счет сил 
сцепления напрягаемой продольной арматуры и бетона (без примене
ния дополнительных анкерных устройств), имеющих нормальные тре
щины в рассматриваемой зоне, поперечную силу, воспринимаемую 
элементом, следует определять по формуле (5.38). Если в рассматри
ваемой зоне элемента нормальные трещины, вызванные действием 
изгибающих моментов, отсутствуют, поперечную силу, воспринимае
мую элементом без поперечного армирования допускается опреде
лять по формуле:

Vm. < *■ » >

где: I, S -  соответственно момент инерции и статический момент 
для рассматриваемого поперечного сечения;
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О; — l>/lbpd — 1 1

Ibpd -  предельная длина зоны передачи напряжений в предва
рительно напряженном элементе, определяемая соглас
но [141];

/х -  расстояние от рассматриваемого сечения до точки, в ко
торой начинается длина анкеровки;

(Терт -  средние сжимающие напряжения, вызванные действием 
продольного усилия от нагрузки или усилием предвари

тельного напряжения (acpm = Ne/A c).
Расчет по прочности элементов без поперечной арматуры на 

действие поперечных сил по формуле (5.38) допускается не произво
дить для сечений, располагаемых на участке от внутренней грани опо
ры до точки, получаемой в результате пересечения продольной оси 
элемента с линией, наклоненной под углом 45° к внутренней грани 
площадки опирания.

Расчет по прочности для случая, когда на рассматриваемый 
элемент действует сосредоточенная нагрузка, приложенная на рас
стоянии а„ < 2.5d (короткие балки, консоли) (см. рис. 5.13), следует 
производить по формуле:

V,Rd,ct 0.12 к Ч'(1 0 0 р &  f ’ ( ~  )  -  0 .15а„ b„,d ( 5.40 )

При этом сила VRdcU определенная по формуле (4), не должна 
превышать величины VRdimax, определяемой по формуле:

Rd.max 4f [—
c,k 005 \b d

b d (5.41)

где A0-  площадь опирания элемента (рис. 5.13).
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К расчету коротких балок и консолей, не имеющих поперечной арматуры согласно 
ЕС-2 [141]____________________________________________________________________

При расчете (проверке) продольного армирования в зоне среза 
эпюру Md следует смещать на расстояние а, в наиболее неблагоприят
ном направлении.

Для участков конструкции, где условие (5.37) выполняется, рас
чет поперечного армирования не производят, но устанавливают его 
конструктивно согласно требованиям существующего раздела норм 
[141].

ЭЛЕМЕНТЫ, В КОТОРЫХ ПОПЕРЕЧНУЮ АРМАТУРУ 
УСТАНАВЛИВАЮТ ПО РАСЧЕТУ

Для участком элемента, где не выполняется условие (5.37), т.е. 
расчетная поперечная сила от действия внешних нагрузок VEdw боль
ше, чем VRd:Ct, для обеспечения прочности наклонного сечения попе
речную арматуру необходимо устанавливать по расчету.
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А  а

.5

N

▼ ▼

М

Рис. 5.14.
К расчету прочности железобетонных элементов при действии поперечной силы 
по методу ферменной аналогии [141]
На рис. 5.14 приняты следующие обозначения: 
a - угол наклона между поперечной и продольной рабочей арматурой;
0 - угол наклона между сжатой бетонной полосой (подкосом) и продольной рабочей 

арматурой. Максимально возможное значение 0 следует принимать из условия 
соЮ = 2.5. Допускается принимать меньше значения при соблюдении нижнего 
предела соЮ > 1; 

b - наименьшая ширина стенки;
z - плечо внутренней пары сил, значение которого при расчетах допускается 

принимать примерно z = 0.9d; 
d - рабочая высота сечения
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Расчет прочности железобетонных элементов при действии по
перечных сил для этого случая производят на основе модели фер
менной аналогии с переменным углом сжатого подкоса.

Расчет прочности железобетонных элементов при действии по
перечных сил следует производить из условия

VEd,w <VRd,sy ( 5 . 4 1 )

а) Расчет прочности при отсутствии продольных сил, 
действующих на сечение

Расчетную поперечную силу, воспринимаемую элементом с по
перечным армированием следует определять по формуле:

R̂d,$y -  zfywd cot в ( 5 . 4 2 )

При этом

( 5 . 4 3 )
bwS

где:

у = 0.7
fJ M n a )

200
> 0 . 5 (  5.44 )

для тяжелых и мелкозернистых бетонов (формула Nielsen [257]);

>0.425 ( 5 . 4 5 )о б _ и мПа)
235

для легких бетонов.
Предельная поперечная сила, определенная по формуле (5.42) 

не должна превышать максимальной поперечной силы VRdmax (опре
деленной из условия раздавливания бетона сжатой полосы), рассчи
тываемой по формуле:

VB
bwzi/ cd 

cot 9 л- tan в
( 5 . 4 6 )

Для элементов, имеющих наклонную поперечную арматуру, пре
дельную поперечную силу, воспринимаемую элементом следует оп
ределять по формуле:
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VRd sy = 2fydw {cot в + cot a) sin a

При этом

Asw fy,a 0..5 Sin Of

Sbw ~ 1 -  cos a

(5.47)

(5.48)

V,Rd,max (5.49)

Предельная поперечная сила, определенная по формуле (5.47), 
не должна превышать VRdmgx, рассчитываемой по формуле:

bwzifcd(cote+cot а)
(l + cot2 &)

б) Расчет прочности при действии на сечение продоль
ных усилий

Расчет железобетонных элементов с поперечным армированием 
в случае, когда на сечение действуют продольные усилия, следует 
производить по формулам (5.42) и (5.47), сравнивая их с величиной 
VRd.red, определяемой по формуле:

/ Nсг
^ Rd <ed ~  1 - 6 7 V Rd тах 1 cp.eff

Т ~
< v a ( 5.50 )

d у

где Ocp.eff -  эффективные напряжения в бетоне, вызванные действием 
продольного усилия, определяемые по формуле:

Ocp.eff ~ NEd/Ac
здесь: NEd -  продольное усилие;

Ас -  полная площадь бетонного элемента.
Когда в стенке балки выполнены каналы диаметром 0 > bJ8 , 

прочность VRdmgx следует рассчитывать принимая номинальную тол
щину стенки по формуле:

Ьм.ют=Ьм- У 2 ^ 0  (5.51)

где: 0 -  открытый (наружный) диаметр канала;

YjZ> -  определяется для наиболее неблагоприятного ряда.
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Растягивающее усилие в продольной арматуре, вызванное дей
ствием среза Td следует определять по формуле:

Td = y 2 VEdw{c o te -c o ta ) (5 .5 2 )

Если сосредоточенная нагрузка приложена на расстоянии av < 
2.5d от грани опоры (короткие балки, консоли) прочность при срезе VRd 
определяют по формуле:

VRd ~ VRd ct Aswfywdsina ( 5.53 )
где VRdtCt определяют по формуле (5.40);

Aswfywd -  сопротивление поперечной арматуры, пересекаемой на
клонной трещиной.

В расчет вводят только поперечную арматуру в середине участка 
0.75av (рис. 5.15).

Рис. 5.15.
Положение расчетных сечений

Значение VRd согласно (5.53) не должно превышать VRd<max, уста
новленное уравнением (5.49).
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K O N S T R U K T IO N  [ 1 3 4 ] )

О Б Щ И Е  П О Л О Ж Е Н И Я

Представленный расчетный метод, использующий положения 
модифицированной ферменной аналогии, позволяет проектировать 
изгибаемые элементы с учетом продольных осевых сил (растягиваю
щих и сжимающих), а также усилия предварительного напряжения. Как 
и в представленном выше методе ЕС-2 [141] рассматривается три 
предельных значения поперечной силы:
VR<j,ct -  расчетная поперечная сила, воспринимаемая элементом 

поперечной арматуры;
VVsy -  расчетная поперечная сила, воспринимаемая поперечной 

арматурой;
VRd.max -  предельная поперечная сила, определяющая прочность 

сжатых подкосов в модели ферменной аналогии.
Для расчета прочности при срезе элементов без поперечного 

армирования рекомендовано пользоваться формулой:

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

VRdfit=0 .12Z {l00pn - f J A bw d ( 5.54 )

Z  = 1 + x[20%  £ 2.0 (d в мм; ( 5.55)

- Л sft<a ( 5.56 )

Формула (5.54) получена авторами [211, 355] на базе известной 
модели (см. рис. 5.16) при обработке всех доступных результатов 
исследований балок без поперечного армирования.

На участках балки, для которых

Vsd<VRd,ct (5 .5 7 )
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поперечное армирование не рассчитывают, а устанавливают конст- 
руктивно в количестве не менее, указанного в табл. 5.1.

Минимальные коэффициенты поперечного армирования (psw, %)
в соответствии с [134]

Класс
бетона

B15-B25 B30-B45 B50-B60 B67 B75 B85 и 
выше

Psw, min 0 .0 7 0 .1 1 0 .1 3 0 .1 4 0 .1 6 0 .2 0

В случае, когда условие (5.57) не выполняется, необходимо про
изводить расчет поперечного армирования. Прочность наклонного се
чения для элементов, содержащих поперечное армирование, 
рассчитывают на базе модели модифицированной ферменной анало
гии [277], в которой кроме сопротивления поперечной арматуры учи
тывается также трение между бетонными подкосами усилие, вызван
ное зацеплением по берегам диагональной трещины (рис. 5.17):

В случае армирования поперечными стержнями, перпендику
лярными к продольной оси элемента, должно быть обеспечено сле
дующее условие:

Ч» < Vw>/ = 1.2- ~ 1- fу"j  ■ z -г Vcrd , ( 5.58)
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F,

сг

т
Рис. 5.17.
Схема сил, действующих в наклонном сечении после образования трещин согласно 
[134]_______________________________________________________________

в котором коэффициент 1.2 есть соЩ  = const, что соответствует Д  = 

40° (см. рис. 5.17), а проекция на вертикальную ось усилия зацепления 
по берегам трещины:

В формуле (5.59) коэффициент V принимает следующие значе
ния:

Как следует из формулы (5.58), требуемое количество попереч
ной арматуры рассчитывают с учетом составляющей поперечной силы 
Vcrd, воспринимаемой за счет трения (зацепления) в диагональной 
трещине.

В случае армирования отгибами, наклоненными под углом
а, расчет производят из условия:

Предельная поперечная сила, воспринимаемая сжатыми бетон
ными подкосами, определяется по следующим формулам:
-  для элементов, у которых арматура располагается перпендикуляр

но к продольной оси элемента

VCrd = 0.072bwz V f cd ( 5.59 )

V = 0 .8 -  для тяжелого бетона; 

V = 0 .6 -  для легкого бетона.

(5.60)
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vD
cote + tge

а в случае, когда установлены отгибы под углом a  

., . , , cote + cota
V  «d,m a*= b w ■ *  ' У ■ fcd — ------ ------

(5.61)

(5.62)
1 + cot2 в

В формулах (5.61) и (5.62) в -  угол наклона бетонных подкосов 

при достижении в них предельных сжимающих напряжений <тс = i/-fcd, 
определяемый по формуле:

1.2cote =
1 -  % (5.63)

' Sd

в которой Vcrd определяют по формуле (5.59).
В комментарии к проекту нормы DIN 1045-1 [134] подчеркивает

ся, что проверка прочности наклонных сечений в описанных выше 
случаях выполняется по разным моделям. Возможна ситуация, в кото
рой Vsd > VRd.ct и при значительной составляющей поперечной силы 
Vcrd можно по формулам (5.58) или (5.59) получить Asw < 0. Однако в 
этом случае на рассматриваемых участках следует устанавливать по
перечное армирование в количестве, оговоренном табл. 5.1.

При VSd < Vcrd из формулы (5.63) получается отрицательное зна
чение cot9. В связи с этим в комментарии [134] к проекту DIN 1045-1 

предлагается следующее ограничение значений cote.

cote <3 -  для тяжелого бетона; 

cote <2 -  для легкого бетона.
В случае, когда сосредоточенная сила приложена на расстоянии 

х менее, чем 2.5d от грани опоры, расчетную поперечную силу VSd 
уменьшают путем умножения на коэффициент

х
Р  = 2.5d

< 1.0
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Рис. 5.18.
К примеру расчета коэффициента поперечного армирования в зависимости от ка
сательных напряжений согласно норм [134] и [141]

На рис. 5.18 представлены взятые из работы [129] результаты 
расчета требуемого поперечного армирования по методике DIN 1045- 
1 [134] и методике ЕС-2 [141]. При расчете рассматривали балку еди

ничного сечения b h = 1.0 из бетона класса В25 (fcd = 13.3 МПа, fck = 
20.0 МПа), армированной стержнями с расчетным сопротивление fyd = 
210 МПа.

Как следует из рис. 5.18, график, описывающий зависимость 
коэффициента поперечного армирования от касательных напряжений

г — в соответствии с расчетом по DIN 1045-1 [134], располагает- 
b ■ h

ся между прямыми, соответствующими cotO- 1.0 и cot&= 2.0 согласно 
ЕС-2 [141].
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Условия для VRd,mgx в соответствии с формулой (5.61) в зависи

мости от r  = иллюстрирует требуемый коэффициент поперечного
b ■ h

армирования согласно DIN 1045-1 [134] на участке от г = 0.76 до г  = 
4.51 МПа (кривая 1). Пересечение граничной кривой 1 с примой лини
ей 2 определяет значение предельной поперечной силы, восприни

маемой арматурой, при которой выполняется условий VRd,sy <VRdimgx.
Таким образом, проект немецкой нормы DIN 1045-1 [134] в отли

чие от проекта ЕС-2 [141] вносит сразу же два новшества. С одной 
стороны принимает модифицированную модель ферменной аналогии 
[277], учитывающую составляющую поперечной силы, воспринимае
мую бетоном, выраженную через касательные напряжения, дейст
вующие в сечении, проходящем по диагональной трещине Vcrd. А с 
другой стороны, при расчете поперечного принимает постоянным угол 
наклона сжатых подкосов, равный Д  = 40°. В то же время, при провер
ке прочности сжатого бетонного подкоса используется модель фер

менной аналогии при переменном угле наклона сжатого подкоса в. 
Следует отметить, что внесенные предложения несколько отличаются 
и от подходов, принятых моделью модифицированной ферменной 
аналогии (Modified Truss Model), разработанной J. Ramirez и J. Breen, 
1991 [277]. В соответствии с [277] прочность при срезе железобетонно
го элемента включает две составляющие

VMTM= V S + VC ( 5 . 6 4 )

Составляющую поперечной силы, воспринимаемую поперечной 
арматурой определяют традиционным способом:

V, = - ^ - f y ■ cot а  ■ bw z = - £ f y c o t a z  ( 5 . 6 5 )

Составляющую поперечной силы, воспринимаемую бетоном, 
рассчитывают в зависимости от интенсивности, действующих в рас
четном сечении касательных напряжений:

ззз
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Vc =0 .5  

Ус = 0.

4 п ,
\

ь... ■ d ( 5.66 )

Угол а  при расчете по формуле (5.65) ограничивают в пределах

30° < а  <65°.
При этом предельную поперечную силу, воспринимаемую сжа

тым бетонным подкосом, предложено определять по формуле:

V.Rd,max
_ z _ 2 sJfjb z-sin a- cos а  (5 .

П  ■ /3  Л] C W \
67)

cote + tane -v  —

Горизонтальную составляющую диагонального сжатия опреде
ляют по формуле:

Ни = VRd,maxtana < Vu tana
Исходя из того, что растягивающее усилие Ни, распределяется в 

равных долях между сжатым и растянутым поясами, расчет прочности 
продольной растянутой арматуры производят из условия:

М М Н
<Р, • 4 ,  • fу *  2 ( 5 68}

где (fa -  коэффициент безопасности при расчете на срез.
На рис. 5.18 представлены результаты расчетов количества по

перечного армирования от величины касательных напряжений соглас

но модели модифицированной ферменной аналогии [277] при угле а -  

40Р (как и в предыдущем примере). Как видно, предлагаемая авторами 
[277] методика дает более осторожный результат, нежели норма DIN 
1045-1, учитывая составляющую поперечной силы, воспринимаемую 
бетоном (для конкретного примера) только при касательных напряже

ниях г  = 2  0.5-ДГ = 2.24 МПа.
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КАНАДСКИЕ НОРМЫ CSA 23.3-94
(CANADIAN STANDARDS FOR THE DESIGN OF CONCRETE 
STRUCTURES, DEC. 1994 [128])

Нормы CS-4 Code [128] распространяются на проектирование бе
тонных и железобетонных конструкций, выполненных из бетона с 
прочностью при сжатии не более 80 Н/мм2.

Общий метод расчета

Общий метод расчета конструкций на срез в условиях изгиба и 
кручения (general design method) основывается на модифицированной 
теории полей сжатия (MCFT) [123, 329], положения которой представ
лены в главе 4.

Прочность при срезе в расчетном сечении считается обеспе
ченной, если выполняется условие:

Vrg = Vf, (5 .6 9 )
где Vrg-  расчетное сопротивление срезу в рассматриваемом сече

нии (расчетная поперечная сила, воспринимаемая конст
рукцией в рассматриваемом сечении);

V f-  расчетное значение поперечной силы, вызванной действи
ем внешней нагрузки.

Расчетную поперечную силу, воспринимаемую сечением 
для конструкций, выполненных без предварительного напряже
ния предложено определять из условия:

=Vcg+ Vsg < 0,25■ <рс ■ fc' \  -dv (5 .7 0 )

Ограничение поперечной силы V* (правая часть условия) приня
та исходя из требования, согласно которому разрушение наклонного 
сечения не служит в результате раздавливания бетона сжатого подко
са прежде, чем будет достигнут предел текучести в поперечной арма
туре.
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Составляющие поперечной силы, воспринимаемые бетоном (Vcg) 
и поперечной арматурой (Vsg) в общем случае рассчитывают по фор
мулам:

Vcg -1 ,3  X - р ■ ^Тс' ■ bw dv (5 .7 1 )

v = <Ps Av fy d dv-{cose+cota) • sin a  ( 5 7 2 )
S

В формулах (5.71)..(5.72):
Av -  площадь поперечной арматуры, располагаемой с шагом s; 
bw -  эффективная ширина сечения балки;
d -  рабочая высота сечения, определяемая как расстояние от 

наиболее сжатой грани сечения до центра тяжести продоль
ной арматуры;

dv -  плечо внутренней пары сил, принимаемое не менее 0,9-af; 
fc'~  нормативное сопротивление бетона при сжатии (пиковая точ

ка расчетной диаграммы деформирования); 
fyd -  нормативное сопротивление поперечной арматуры;
s -  шаг поперечных стержней;

а -  угол наклона отгибов к продольной оси балки; 

р -  коэффициент, учитывающий сопротивление срезу наклонного 
сечения с диагональными трещинами;

Л -  коэффициент, учитывающий влияние плотности бетона (для 

тяжелого бетона Л -  1)\

в -  угол наклона диагональной полосы (сжатого подкоса) к про
дольной оси элемента;

(рс, <ps -  коэффициенты безопасности для материалов <рс -  0,60\ <ps = 
0,85).

Низкое значение коэффициента безопасности для бетона <рс в 
некоторой степени компенсируется введением в расчетную формулу 

(5.71) коэффициента 1,3. Значение коэффициента р  и угла в пред
ставлены в табл. 4.2 и 4.4 (11.1 и 11.2 CSA) и в графической интерпре

В. В. Тур, А. А. Кондратчик
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тации на рис. 4.20, 4.24 для элементов с поперечной арматурой и без 

поперечной арматуры (либо при ее количестве меньшем, чем psw,mm).
Прочность при срезе элементов без поперечной арматуры огра

ничена максимальным значением касательных напряжений, воспри
нимаемых сечением с трещиной (см. Р. Adebar и М.Р. Collins, 1996 
[78]).

Минимальную площадь поперечной арматуры предложено опре

делять пропорционально лД7 по формуле:

A , ™ = W  (S .T 3 )
'у

Для пользования табл. 4.2, 4.4 необходимо установить величину 

максимальных деформаций в продольной арматуре ех (рис. 4.19). В 
соответствии с требованиями норм [128], расчет максимальных про

дольных деформаций 6Х выполняют на уровне наиболее растянутой 
арматуры по формуле:

0,5 ■ (N, + V, ■ cot 0)+ М> /
£х = --------------— — --------- ^  < 0,002 (5 .7 4 )

Es ’ As

где. Nf -  расчетная продольная сила, действующая в нормальном 
сечении;

Vf -  расчетная поперечная сила, действующая в рассматри
ваемом сечении;

Mf > 0 -  расчетный изгибающий момент в сечении;
Es, As -  соответственно, модуль упругости и площадь сечения 

арматуры в растянутой зоне сечения.
При пользовании табл. 4.4 для конструкций без поперечной ар

матуры среднее расстояние между наклонными трещинами (рис. 4.23) 
принимают не более плеча внутренней пары сил dv и не более 2000 
мм.
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Упрощенный метод расчета

Упрощенный метод расчета железобетонных элементов при сре
зе и кручении базируется на условии:

У, = V e +V, < \ /s + 0,8 ■ A - q>c ■ дД/ ■ bw ■ d (5 .7 5 )

Составляющую поперечной силы, воспринимаемую арматурой, 

рассчитывают по формуле (5.72), принимая #=  45° и а  -  90°:

<Р» ■ К  -fya dV = - (5 .7 6 )

Для элементов, у которых: а) площадь поперечной арматуры ни
же минимального значения, установленного из условия (5.73); или: б) 
рабочая высота сечения не превышает 300 мм; -  составляющую по
перечной силы, воспринимаемую бетоном допускается рассчитывать 
по формуле:

Vc = 0,2 ■ Л- <рс ■ лД7 ■ bw ■ d & 1,3 ■ А  - <рс ■ д/?7 ■ bw d (5 .7 7 )

2 г -
(для сравнения требования АС! 318 [74] -  Ус = —  ■ ^fc' ■ bw d )

Для железобетонных элементов, имеющих рабочую высоту се
чения более 300 мм и поперечное армирование меньшее, чем уста
новлено расчетом по формуле (5.73), составляющую поперечной си
лы, воспринимаемую бетоном, определяют: 

f 260
К - 1000 + d

A.<pc .J f ;  bw d>0,10-A  ^ c ^ - b w d (5 .7 8 )

Усилия в продольной арматуре

Предельное растягивающее усилие, воспринимаемое продоль
ной арматурой Nr не должно быть меньше расчетного усилия, вызван
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ного совместным действием изгибающего момента, продольной и по
перечной силы:

Nr > M'/d + 0,5 • N, + (у, -  0,5 ■ Vsg)-cot 0 (5 .7 9 )

Метод ферменной аналогии

Метод ферменной аналогии [141] рекомендовано использовать 
при расчете только железобетонных элементов. При этом напряжения 
в сжатом подкосе, находящемся в условиях плоского напряженного 
состояния ("растяжение -  сжатие", см. главу 2), предложено опреде
лять по формуле:

f  = -------- с-------- < 0,85 ■ f '
cu 0,8 + 170 ■ е1

(5 .8 0 )

где s1 -  главные растягивающие деформации, определяемые по уп

рощенной формуле (см. главу 4).

г- = st + (s, + 0,002) • cot2 6>s (5 .8 1 )

здесь 0S -  наименьший угол наклона сжатого подкоса к рас

тянутому поясу согласно [128];

£s -  деформация растяжения в нижнем (растянутом) поясе.

С возрастанием 0S, главные растягивающие деформации 

уменьшаются, а предельные напряжения fcu увеличиваются.
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НОРВЕЖСКИЕ НОРМЫ NS 34 73 Е
(NORWEGIAN STANDARDS, 4™ ED. NOV. 1992 [260])

Норвежские нормы по проектированию железобетонных конст
рукций распространяется на конструкции, выполненные из бетона 
класса по прочности при сжатии до fCiCUbe =105  Н/мм2 (гарантированная 
прочность, установленная при испытаниях кубов) или не более 94 
Н/мм2 (из испытаний цилиндров, что соответствует пиковой точке диа
граммы деформирования).

При проектировании используют три метода:
1 . упрощенный метод, подобный тому, что как это предложено в аме

риканских нормах ACI Code [74] (раздел 12.3.2NS) согласно которо
му V = Vc + Vs,

2. метод модифицированной ферменной аналогии с учетом перемен
ного угла наклона сжатого подкоса подобно [141] (раздел 12.3.3NS);

3. общий метод расчета, базирующийся на модифицированной теории 
полей сжатия (MCFT) [123].

Условные обозначения, принятые в нормах NS 347ЗЕ

Ас -  площадь бетонного сечения;
As -  площадь продольной арматуры, имеющей полную анкеровку; 
Asv -  площадь поперечной арматуры; 
bw-  ширина стенки балки;
d -  расстояние от наиболее сжатой грани сечения до ц.т. растяну

той арматуры;
D0 -  максимальный размер зерна заполнителя;
Ест -  модуль упругости бетона;
fed -  расчетное сопротивление бетона;
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fe2d -  пониженное расчетное сопротивление бетона в условиях плос
кого напряженно-деформированного состояния при действии 
поперечного растяжения;

ftd -  расчетное сопротивление бетона при растяжении;
fsd -  расчетное сопротивление арматуры;
fsk -  нормативное сопротивление арматуры;
ftk -  нормативное сопротивление бетона при растяжении;
/с -  момент инерции бетонного сечения без трещин;
Mf~ полный момент в расчетном сечении, действующий в комби

нации с поперечной силой;

М0 = -N r

S, Sy -  шаг поперечных стержней;
Sc -  статический момент относительно центральной оси бетонного 

сечения;
VCcd~ предельная поперечная сила, воспринимаемая сжатым подко

сом;
Vcd-  составляющая поперечной силы, воспринимаемая бетоном за 

счет растяжения;
Vc0 -  составляющая поперечной силы, воспринимаемая бетоном;
Vf -  расчетная перерезывающая сила;
Vn -  номинальная прочность сечения на срез;
VSd -  составляющая поперечной силы, воспринимаемая поперечной 

арматурой;
W -  средняя ширина раскрытия трещин;
z — плечо внутренней пары сил (0.9h, если сечение имеет сжатую 

зону);
z7 -  не менее 0.7d и J«/Sc;

а -  угол наклона отгибов к продольной оси элемента;

ус -  коэффициент безопасности по бетону;

е'!,2 -  главные деформации бетона;
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ес0-  деформации, соответствующие пиковой точке диаграммы « о -  

£у> для бетона при сжатии;

Осг — средние напряжения, перпендикулярные к поверхности трещи
ны;

or,2 -  главные напряжения в бетоне;

г -  касательные напряжения;

тсг-  касательные напряжения, воспринимаемые бетоном с трещи
нами;

тгт-  максимальные касательные напряжения, которые могут быть 
восприняты трещиной за счет зацепления;

в -  угол наклона сжатого подкоса к продольной оси элемента.

В. В. Тур, А. А. Кондратчик

Сравнение упрощенных методов
применяемых в NS 3473 [260] и ACI Code [74]

Сравнение расчетных зависимостей для удобства представим в 
табличной форме как это выполнено в [137] (см. табл. 5.2).

Упрощенный расчет на базе модифицированной ферменной 
аналогии с переменным углом наклона сжатого подкоса (раздел 
12.3.2 NS3473E) производят в соответствии с традиционным подхо
дом, изложенным, например, в немецких нормах DIN 1045-1 [134]. При 
этом составляющую поперечной силы, воспринимаемую бетоном VCd 
определяют по расчетной формуле, содержащейся в табл. 5.2.
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Таблица 5.2.

NS 3473 E §12.3.2 
(упрощенный метод) ACI 318-95 [74]

1. Элементы без поперечной арматуры
Разрушение при срезе

= 0,66-(f l d+ ^ ^ - \ b w d k v <
К r c -bw-d)

< 0,33 ■ fM • bw ■ d ■ kv 

kA = 100 МПа;
As -  полная площадь растянутой арматуры;

1,0 < k v < 1,5 -  - -—- — - < 1,4 
1( метр)

-  Нормы NS учитывает влияние продольной 
арматуры, но не учитывает влияние проле
та среза a/d, подобно как в предложениях 
ACI-ASCE  Committee 41.26 (1977) [___];

-  Нормы NS принимают прочность бетона при
растяжении как функцию от прочности бе
тона при сжатии.

и _ W  ■ » .■ » /
v‘ -  / 6

-  Нормы ACI принимают, что нормальные 
трещины при изгибе образуются, когда пре
вышена прочность при растяжении, равная 
0,5 ^ ' ,  МПа;

-  Нормы ACI рекомендуют принимать условие
по которому главные растягивающие при
водят к появлению трещин, когда их вели
чина составляет 0,33 ■ лД7 , МПа.

№о
(Dq
*(D

& (D fc to
О

tj (Xa> a>

p ^



344 Продолжение таблицы 5.2.
N S 3473E  §12.3.2 

(упрощенный метод) ACI 318-95 [74]

Разрушение при действии среза и продольного сжимающего усилия

Км ~V«,+ 0,8 ~  ■ V. <
м,

{ .  . 0,25 ЫЛ .
^ fu -K й А - * »

V )

< 0 , 4 f crt\ N , < 0  при сжатии;

М
Соотношение 0,8 ■ —-  • V, зависит не только от

М, '
осевого сжимающего усилия, но так же учиты
вает соотношение изгиба и среза в рассматри
ваемом сечении. Осевое сжатие трансформи
руется в эквивалентный изгибающий момент.

( а/ >
Ус = 0,166 + 0 , 0 0 1 2 ^  bw d 

V ^9 J 
Nu> 0 при сжатии.

В.В. 
Тур, 

А. А. 
Кондратчик
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Продолжение таблицы 5.2.

NS 3473E  §12.3.2 
(упрощенный метод) ACI 318-95 [74]

Разрушение при действии среза и продольного осевого растягивающего усилия

(  N . Л
VCCj = Vco • 1 1 > 0cd со 1 R . f  . й

V td n c
Nf > 0 при растяжении;
Если изгибающий момент вызван действием 
продольного усилия, допускается использо
вать уравнение, представленное ниже в слу
чае, если он дает более высокий результат 
(прочность наклонного сечения), чем уравне
ние представленное выше:

(  м  Л
ч-=у«о-  ш  * 0

{ \м >\)

(  N  Л 
Vc = 0,166 + 0 ,0 4 8 —  V V  bw d

v Ag )
N u< 0 при растяжении.

Ь (Ь 
П> Ч
о' * 
ш §& (D5 (о
а а
6  иV ч
& 2 ТЭ ftФ S

и

S
8ь

кои с трукции



346 Продолжение таблицы 5.2.

N S 3473E §12.3.2 
(упрощенный метод) ACI 318-95 [74]

2. Элементы с поперечной арматурой
V =V +Vvn vcd т  vsd
при расчетах Vcd по формуле для элементов 
без поперечного армирования принимают kv =
1,0\

Vsd = ^sv - • z  • (cot a + 1)- sin a  
s

vn=vc + v,

Vc =\0,16 - J J + 1 7  - p- ^ --d \ b w-d<

< 0,29 -J r -b -d 
w _A-fyd-  (sina + COSa)-d

s s
при действии осевого усилия (сжимающего):

Vc = \ 0 d 6 ^  + 1 7 - ^ ^ ^ \ b w-d<
V Мт )

<0,29 b, d - J ^
У А

. .  . .  .. ( 4 - h - d }где Mm= M u- N u\ — -  —  J

N u> 0 для сжатия.

В. В. 
Тур

, 
А

. А
. 
Кондратчик
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Окончание таблицы 5.2.
N S 3473E  §12.3.2 

(упрощенный метод) А О  318-95 [74]

Разрушение от сжатия при срезе (раздавливание бетонного подкоса
Vccd = 0,25 ■ fcd ■ bw ■ z ■ (1 + cot a) <
< 0 , 4 5 - ^  bw z
при

* 0,20c o ta < ------  или a  >51
0,25

нет специальных требований, однако:
К  ^ V smax =0,7 y f c  b„ d

где Vs -  перерезывающая сила, воспринимаемая 
поперечной арматурой.

принятые формулы распространяются на элементы, выполненные из бетона класса не выше 
С85 (гарантированная прочность установленная на кубах ffcube = 85 МПа, цилиндрическая проч
ность 74 МПа, прочность при растяжении (in-situ) 2,70 Н/мм2, см. табл. 3.3).

*р
Ъ ID 
ф >3 St
о *
а 5и Ь)5 (D 

( а

to а
$ §
6  2 Ъ toа> to

И0)

$

§

конетрукции



В . В .  Тур, А. А. Кондратчик
Общий метод расчета 
(NS 3473Е §12.5.1 [260])

В основу метода, использованного в норвежских нормах NS 3473 
[260] положена модифицированная теория полей сжатия MCFT [120, 
329].

Сопоставление расчетных положений NS 3473 Е [260] с положе
ниями MCFT  (Collins и Mitchell, 1991 [120]) выполнено в табличной 
форме (см. табл. 5.3).

Следует отметить, что в нормах NS 3473 не дано указаний, как 

рассчитывать угол наклона диагонального подкоса в. По некоторым 
позициям норвежские нормы содержат даже более общий метод по 
сравнению с MCFT [120], например:
а) учитывается возможность действия нормальных напряжений на по

верхность диагональной трещины;
б) допускается, что напряжения в поперечной арматуре для сечений с 

трещиной могут быть ниже, чем предельные, обусловленные дос
тижением предела текучести.

Минимальное количество поперечной арматуры

Согласно [260] минимальное количество поперечной арматуры 
определяют из условия:

а > 0,2 Ac f!k sina  
s fsk

Для сравнения североамериканские нормы ACI Code [74] и посо

бия (руководства) при Ас = bw • d ; fsk - f yd и a  = 90° дают решение:

А . =0,2 b sУ .т /л  1 г \\
Tyd
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Таблица 5.3. *0 п> а о v «сЬ (Ъ П> ч to< . о *
3 8to £j
to 9 to to

о

NS 3473 Е §12.5, А12.5 
(общий метод) MCFT (Collins и Mitchell, 1991 [120])

Диаграмма для бетона при осевом сжатии

СТс2 — ^с2(1
'СО

'  £ ^ ( \ ( Л2"
2 -  —  

с
при \е2\ < \б-с0\

^2,max 2 £ 2 -
с2

V *соУ U 'J U ' J
°с 0  W ,v /v /* ., о 2

см. рис. 5.19
ес‘ = 0,002; 
см. рис. 4.14

Диаграмма для бетона при двухосном растяжении-сжатии

f = -  —^  < f  
c2d 0,8 + 100 £, 01

f '
Г = с < Г  
2тах 0 ,8+ 170 ■£, с

Главные растягивающие деформации в бетоне
Ь = ^ +  к  - c 2) cot2 в 
при упрощении: е2 = е0 -  -0,002 
£, =0,002

£ 1 = £* + к  - £ 2) cot2e

Главные сжимающие напряжения
<тс2 = (тс, -  г • (tan в + cot в) - f 2 =f1-  v {tan# + cot#)

у
8 S
1з С

перерезы
ваю

щ
их



350 Продолжение таблицы 5.3.
NS3473 Е §12.5, А12.5 

(общий метод) MCFT (Collins и Mitchell, 1991 [120])

Средние деформации поперечной арматуры
£я = £1 • Sin2 в + £ 2 - COS2 в 
£у = Cl+£2 - £ t

£t — &1 + £2 £х

Средние растягивающие напряжения на участке между трещинами
Оcl = £l ' Ecd ПРИ £1 < £о,
сгс1 = 0,5 ■ f„ при е, > еЛ 

где £ы = W E = ~c- fc-a- 

см. рис. 5.20a

f i = £i - E c при £t <£cr

f -  п р и  >  £

1 1+ ^ 500 -^  c
av a2 -  коэффициенты, учитывающие влияние
характеристик поверхности арматуры и типа
нагружения;
см. рис. 5.206

Касательные напряжения, воспринимаемые сечением с трещиной 
(защемление по берегам трещины)

( V
— - = 7 -  0,82 ■
r̂m V r̂m J

г = -2 :А-...
0,31 + 24- W — 

D0 +16
см. рис. 5.21

.. _ 0,1 в ^
d W0,3 + 24 •

а + 16
<7сг = 0

В.В. 
Тур, 

А. А. 
Кондратчик



Окончание таблицы 5.3.
NS 3473 Е §12.5, А12.5 

(общий метод) MCFT (Collins и Mitchell, 1991 [120])

Расстояние между трещинами
Среднее расстояние между трещинами не бо
лее 0,8 ■ z

В соответствии с CEB-FIP [110]
( с A d ■ Ь 

Smx= 2 ■ п +  * + 0,25 -к,- * 
1 * 0 ;  А

smv = 2 -  cv + ~  + 0,25 kt a A-
v f o ;  a

Напряжения в поперечной (вертикальной) арматуре в сечении с трещиной
сг + сг -  г • tan в ,6Г = (Т + - -  <Т . ^syr sy — sdy

Ру

Ayпри р  = sy 
A  S

fv = текучесть в трещине;
/; = va tan<9+pv {fvy - f v) или

A  = + при Рч =
A  A - s

когда A  = текучести, из этого уравнения опре
деляют А

Напряжения в продольной арматуре для сечения с трещиной
сг + сг + гет cote .

Ах, = Ах + С ” - ^ Ах
А

Ахпри А  = . “
А ■ Sx

fx = текучесть в трещине;

А  У 
А ,

А  = — —Ь dW

* *
з гto ь to о» to

to1tot

Это уравнение ограничивает f?.
Іаіtot

л
 еререзывакяцих



В . В .  Тур, А. А. Кондратчик

Рис. 5.19.
Упрощенная диаграмма деформирования для бетона нормальной прочности при 
сжатии (классы С25-С55) согласно NS3473E [260]________________________________

Рис. 5.20.
Диаграммы деформирования «сгі -  я» согласно NS 3473Е [260] (а) и M CFT[120] (б)
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Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

Рис. 5.21.
Схемы к составлению условий равновесия для железобетонного элемента с диаго- 
напьными трещинами согласно NS 3473Е [260]________________________________________

Прочность бетона при растяжении ftk (определенная при раска
лывании цилиндрических образцов) примерно в 1,5 раз меньше, чем 

прочность при растяжении, установленная испытанием балок fr & 1,5 ■ 
ftk. Норвежские нормы NS 3473Е не дают формулы для определения 
прочности бетона при растяжении ftk как функции от прочности при 
сжатии fc\ но приводит эти значения в табличной форме (см. табл. 
5.4).

На рис. 5.22 представлено сравнение прочностей бетона при 
растяжении в зависимости от прочности при сжатии, принятых в раз
личных национальных нормах. Интересно сравнить также минималь
ное количество поперечной арматуры по различным нормам, в част
ности при применении высокопрочных бетонов (см. табл. 5.4).

12. Зак. № 823 353



354 Таблица 5.4.

Прочность бетона при растяжении в зависимости от прочности при сжатии и минимальное
Г А \

количество поперечной арматуры
V

_а _
Ь„, • s

в соответствии с требованиями различных норм

NS

4 ', (МПа) 36 44 54 64 74 84 94

(МПа) 2,95 3,30 3,65 4,00 4,30 4,60 4,90

4,. (МПа) 2,00 2,25 2,50 2,60 2,70 2,70 2,70

NS, СЕВ: [260] Pswfy = 0 ,2 f tk 0,59 0,66 0,73 0,80 0,86 0,92 0,98

AASHTO: [73] р „  fy = 0,083 • J f j 0,50 0,55 0,61 0,66 0,71 0,76 0,81

ACI: [74] P s«  fsy= 0 ,0 1 fc' 0,36 0,44 0,54 0,64 0,74 0,84 0,94

CSA: [128] Psw fsy=0,06 0,36 0,40 0,44 0,48 0,52 0,55 0,58 В
. В

. 
Тур, 

А. А. 
Кондратчик



Расчет железобетонных конструкций

Цилиндрическая прочность fcc, МПа

Рис. 5.22.
Прочности бетона при растяжении в зависимости от прочности при сжатии по 
различным нормам (взято из CEB-FIP 1990 [110])_____________________________________

ОЦЕНКА НАДЕЖНОСТИ МЕТОДОВ РАСЧЕТА ПРОЧНОСТИ 
НАКЛОННЫХ СЕЧЕНИЙ В СООТВЕТСТВИИ 
С ПОЛОЖЕНИЯМИ НОРМ РАЗЛИЧНЫХ СТРАН

Разрушение железобетонных конструкций по наклонным сечени
ям очень опасно и поэтому крайне нежелательно. По этой причине на
дежность расчетных методов, применяемых при оценке прочности на
клонных сечений должна быть значительно выше, чем нормальных 
сечений [66].

12* 355



В . В .  Тур, А. А. Кондратчик
Исследование надежности методов расчета прочности наклон

ных сечений в соответствии с различными нормами выполняли по ме
тодике, примененной в работах Н.Я. Сапожникова [66] для оценки на
дежности положений СНиП 2.03.01-84*.

Под надежность расчета, согласно [66], подразумевают вероят
ность того, что при разрушении по наклонному сечению опытное зна
чение предельной поперечной силы Vu,exp окажется больше расчетного 
\/й'Саіс, определенного в соответствии с положениями, содержащимися 
в нормативном документе, т.е. вероятность P ( v u,exP > VUiC3ic). Используя 
терминологию ГОСТ 8829 (С = VUiexi/V UtCaic) надежность можно оценить 
как вероятность Р (С > 1).

Для оценки надежности и расчетов наклонных сечений по проч
ности в соответствии со СНиП 2.03.01-84* в работе [66] были исполь
зованы результаты лабораторных испытаний балок, выполненных в 
СССР, США, Германии и других странах. Разрушение всех анализиро
ванных балок, составивших выборку в 1686 образцов, происходило по 
наклонному сечению.

При выполнении аналогичной оценки для норм других стран ав
торы использовали дополнительную выборку, состоявшую из 1672 
опытных образцов-балок, испытанных в разное время исследователь
скими центрами СССР, США, Норвегии, Германии, Великобритании, 
Франции, Польши, Швеции, Японии. В опытных балках в широком диа
пазоне изменялись следующие параметры: класс бетона по прочности 
при сжатии, коэффициенты продольного и поперечного армирования, 
условия нагружения, уровень предварительного напряжения.

Оценку надежности расчетных методов выполняли в два этапа. 
На первом этапе определяли надежность расчетного метода, принято
го в нормативном документе. С этой целью производили оценку проч
ности наклонных сечений пользуясь расчетными характеристиками 
материалов, установленных соответствующими нормативными доку
ментами и системой коэффициентов (как правило, понижающих), уча
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Расчет железобетонных конструкций
при действии перерезывающих сил

ствующих в расчетных формулах. На втором этапе анализировали 
точность и надежность формул, применяемых в расчетном методе. 
При этом в расчетах использовали характеристики материалов, уста
новленные в опытах, а значения понижающих коэффициентов в рас
четных формулах принимали равными единице.

Статистические характеристики, а также оценки надежности рас
чета для проанализированных опытных данных представлены в табл. 
5.5. Для каждой выборки произведена эмпирическая оценка Р(С > 1), а 
также теоретическая, основанная на предположении о нормальном 
распределении С.

Как видно из результатов анализа, представленных в табл. 5.5, 
наименьшую надежность имеет расчет в соответствии со СНиП 
2.03.01-84*. При этом, оценка точности и надежности расчетных фор
мул СНиП 2.03.01-94* показывает, что вероятность Р(С > 1) для эле
ментов с поперечной арматурой составляет всего лишь 0.3204 для 
элементов без предварительного напряжения и 0.3120 -  для предва
рительно напряженных элементов. Наиболее близким по точности и 
надежности расчетных формул к СНиП 2.03.01-84* оказывается аме
риканская норма АСІ Code 318 [74]. Для нее вероятность Р(С > 1) для 
расчетных формул оказалась равной 0.6554, хотя надежность расчета 
для элементов с поперечным армированием оказывается несколько 
выше (0.9883).

Наибольшей точностью и надежностью обладают расчетные 
формулы, содержащиеся в норвежских нормах NS 3473 [260], осно
ванные на положениях модифицированной теории «сжатых полей» 
[120]. Не существенно отличаются по результатам анализа надежно
сти и канадские нормы CSA 23 [128], базирующиеся на общей теории 
расчета на срез [123], являющиеся упрощенной версией модифициро
ванной теории сжатых полей [120, 329].

Результаты оценки надежности расчетных формул проекта еди
ных европейских норм Eurocode-2 [141] показывает, что они занимают
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358 Таблица 5.5.
Сравнение надежности расчетных методов, применяемых в различных нормах при расчете проч

ности наклонных сечений железобетонных и предварительно напряженных элементов

Нормативный Характеристи- Среднее Коэффициент Вероятность P(C > 1)
документ ка выборки значение ~X вариации Cov, % P meop P ЭМП

СНиП 2.03.01-84*
RC**>

1.677 29.0*} 0.9177 0.9506
Взято из работы [67] 0.951 29.1 0.375 0.3204

ACI Code 318 [74] RC + PC
1.687 27.2 0.9853 0.9883

1.123 27.79 0.7128 0.6554

Eurocode-2 [141] RC + PC
1.672 24.3 0.9923 0.9834
1.137 24.5 0.7837 0.7843

NS 3473 [260] RC + PC
1.31 17.3 0.9991 0.9991

1.13 17.1 0.8743 0.8531

CSA 23 [128П RC +PC
1.39 17.2 0.9990 0.9989

1.14 17.8 0.8732 0.8524
Примечания: Над чертой статистические характеристики, относящиеся к оценке надежности расчета,

под чертой -  к оценке точности и надежности расчетных формул; 
**] RC -  балки без предварительного напряжения;

PC -  предварительно напряженные балки.___________________

В
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некоторое промежуточное положение между АСІ Code [74] и NS 3473 
[260]. Вместе с тем, надежность расчета по положениям ЕС-2 [141] 
является достаточно высокой. Вероятность Р(С > 1) составляет в дан
ном случае 0.9987.

Как показано в работе [66], реальный уровень надежности натур
ных конструкций, запроектированных по СНиП 2.03.01-84*) (см. табл. 
5.6), оказывается выше, чем у лабораторных образцов -  в реальных 
натурных конструкциях практически не реализуема вероятность (С < 
1). Анализ показал, что это явление связано, главным образом, с тем, 
что проектное количество поперечной арматуры значительно превы
шает требуемое по расчету, а прочность бетона, как правило, выше 
назначенной по проекту. В этой ситуации надежность наклонных сече
ний оказывается величиной того же порядка, что и для нормальных 
сечений. Однако, как следует из анализа [66], вероятность разрушения 
по наклонным сечениям балок, ригелей и ребристых плит перекрытий 
достаточно велика.

Кроме того, следует отметить, что анализ, выполненный в рабо
те [66], касался типовых сборных конструкций, испытанных в основном 
по схеме свободно опертых однопролетных балок. В случае монолит
ных статически неопределимых конструкций, в частности работающих 
с двузначной эпюрой изгибающих моментов, надежность реальных 
элементов по наклонным сечениям может оказаться более низкой, чем 
сборных. Этот вопрос обсуждается в работе [66].

Учитывая низкую надежность расчета наклонных сечений по 
СНиП 2.03.01-84* и случайность факторов, повышающих надежность 
реальных конструкций, представляется целесообразным при разра
ботке проекта норм Беларуси СНБ «Конструкции бетонные и железо
бетонные. Нормы проектирования» использовать общий метод расче
та на срез, базирующийся на положениях модифицированной теории 
сжатых полей [120, 329]. Оправданным с этой точки зрения выглядит 
назначение в проекте СНБ более высоких значений коэффициентов 
безопасности для бетона по сравнению со СНиП 2.03.01-84*.
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360 Таблица 5.6.
Вероятность реализации раз эушения

Конструкции Схемы
испытания

Объем
выборки

Вследствие теку
чести рабочей По бетону сжа По наклонному

той зоны сечениюарматуры
Ненапряженные конструкции

Многопустотный настил, / <4  м А 95 0.979 - 0.021
Плиты дорожные, трамвайных
путей, перекрытий каналов В 158 0.892 - 0.108
Плиты перекрытий подвалов А 155 0.677 0.019 0.304
Плиты плоские А 83 1.000 -

То же, при испытании на Q С 119 0.613 - 0.387
Плиты ребристые перекрытий А 58 0.810 - 0.190
То же, покрытий и перекрытий В 80 0.563 - 0.437
Балки стропильные А 130 0.869 -
То же, фундаментные В 63 0.476 - 0.524
Ригели С 436 0.750 0.140 0.110
Перемычки В 695 0.740 0.195 0.065

Преднапряженные конструкции
Многопустотный настил А 941 0.949 0.020 0.022
То же, при испытании на О С 30 0.133 - 0.867
Плоские плиты А 150 0.973 - 0.027
То же, при испытании на Q С 26 0.154 - 0.846
Плиты ребристые А 398 0.852 0.048 0.101
То же, плиты покрытий, 1 = 6 м А 92 0.943 - 0.057
То же, 1= 12 м А 53 0.943 - 0.057
То же, плиты перекрытий А 70 0.757 - 0.243
Балки стропильные А 136 0.235 0.588 0.176
Примечание: А -  равномерно распределенная нагрузка, В -  две сосредоточенные силы в четвертях пролета, С -  рав
номерно распределенная нагрузка и две сосредоточенные силы у опор.

В. В. 
Тур,
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ЗАКЛЮЧЕНИЕ

Выполненное в последние двадцать лет комплексное изучение 
вопроса среза приопорной зоны железобетонных конструкций позво
ляет построить рациональную по своему содержанию расчетную де
формационную модель, в значительной степени описывающую физи
ческую сторону наблюдаемого явления. Получение диаграмм дефор
мирования для железобетонного элемента с диагональными трещи
нами, зависимостей, описывающих передачу среза сечением вдоль 
трещины (зацепление по берегам трещины, нагельный эффект), по
зволяют отказаться от целого ряда условностей, принятых в традици
онных полуэмпирических расчетных методах, включенных в норма
тивные документы ряда стран. Безусловно, что представленные в на
стоящей книге сведения не охватывают всех направлений, по которым 
развиваются методы, касающиеся расчетов приопорных зон железо
бетонных конструкций. В книге проанализированы лишь те деформа
ционные методы расчета наклонных сечений, которые к настоящему 
времени доведены до состояния практического применения и вносятся 
в нормы по проектированию железобетонных конструкций. Следует 
отметить, что и эти методы нуждаются в дальнейшем совершенство
вании и развитии.

Завершая настоящую книгу авторы надеются, что содержащиеся 
в ней сведения не только приблизят читателя к пониманию интенсивно 
развивающихся в настоящее время методов деформационных расче
тов конструкций, но и дадут импульс новой творческой инициативе.

Авторы с благодарностью примут все замечания и пожелания, 
касающиеся настоящей книги, и используют их при дальнейшей рабо
те по рассмотренной проблеме.

Адре с для к оптакто в :
уд. М осковская , 2 6 7 ,  2 2 4 0 1 7 ,  Республика Б е л ар у сь ,  г .  Б р е с т ,  
Брестский  государственны й технический у н и в е р с и т е т .
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