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Рассмотрено кафедрой " Строительные. конструкции"
Брестского инженерно-строительного института.

Настоящие методические указания написаны в соответствии 

о программой курса " Конструкции иканий и сооружений " дня 

высших учебных наведений для специальности 1201 - "Архитектура" 

п о д  разделу "Железобетонные конструкции ".

Указания содержат основной теоретический материал необхо­
димый для выполнения Курсовой работы и численные примеры расчета 
оборных железобетонных элементов многозтажного промышленного 
здания. В конце пособия дается приложение.



I. О Б Щ А Я  Ч А О Т Ь

I. Содержание и объём работа

Объектом проектирования является многоэтажное про- ■ 

мшленное здание о несущими кирпичными стенами, с внутрен­

ним железобетонным каркасом и желе зобе тонными перекрытиями 

(рис. I.). При такой схеме здания нагрузка от покрытия не 

передаётся на колонны, а воспринимается несущими стенами.

Требуется запроектировать элементы сборного железо- 

бетонного перекрытия под первым этажом. Расчёту и констру­

ированию полежат: панель перекрытия и колонна.

Исходные данные для проектирования:

1) Длина здания (расстояние между разбивочными осями тор­

цевых стен)*

2) Ширина здания (расстояние между разбивочными осями 

продольных стен).

3) Отметки пола II и III этажа и отметка несущих конструк­

ций покрытия иод уровнем чистого пола I этажа.

4) Временная (полезная) нормативная нагрузка на перекрытия.

5) Толщина наружных стен. ,

При определении постоянной нагрузки, действующей н а ' . 

IиР панели, необходимо, кроме её собственного веса, учесть 

вес пола.

Некоторые типы полов и их вес приведены в приложении I

О б ъ ё м  р а б о т ы :  один лист чертежа и 15 + 20 

страниц расчётно-пояснительной записки, последняя снабжаетг- 

ся необходишми рисунками, расчётными схемами, эскизами. .



2 . Компановка конструктивной схеш железобетонного 

перекрытия, выбор типа сборных железобетонных .

. ; элементов

Спорное железобетонное перекрытие состоит из ригелей 

(прогонов), опирающихся на сборные колонны из железобетон­

ных панелей, которые укладываются на ригели.

- Железобетонный каркас (при выбранной для учебной кур­

совой рабоуы схеме здания) многоэтажных зданий воспринимает 

только i вертикальные нагрузки от перекрытий. Горизонтальная 

жёсткость здания обеспечивается поперечными стенами в соче- 

тании с горизонтальными диафрагмами, образованными замоно-. 

лнченными междуэтажными перекрытиями. Замоноличивание про­

изводится следующим образом: панели крепятся к ригелям пу­

тём сварки закладных деталей панелей и ригелей, а ивы между 

панелями заливаются раствором; прогоны также крепятся к 

колоннам посредством сварки закладных деталей.:

Проектирование перекрытия следует начинать с разбивки 

сетки колони, составления схемы расположения и вы(?ра типа 

ригелей и панелей. :

В строительстве находят применение-ребристые и пустот­

ные панели. Выбор типа панелей зависит от полной нагрузки 

на; I 1$ перекрытия: до 1000 кГ/м2 - многопустотные панели*, • 

свыше 1000 кГ/ь£ - ребристые панели.

Панели могут иметь размеры принятые в типовых чертежах, 

с тем, чтобы для их производства использовать те же форш

: * Кроме того, пустотные панели в перекрытиях промышленных 

- зданий применяют в случаях, когда по условиям производства ■ 
необходим гладкий потолок. j
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(опалубки), что в для типовых изделий. Площадь арматуры 

определяется расчётом, и она, как правило, отличается от 

принятой в типовых чертежах.

Сечение сборных ригелей монет быть прямоугольным, 

тавровым с полкой в верхней зона или нижней зоне,.а также 

двутавровым и прямоугольным с полками (для опирания пане­

лей) на. боковых поверхностях (рис. 2). Ригели могут иметь, 

в случае необходимости, размеры, отличные от типовых.

Если при составлении,схемы раскладки панелей и распо­

ложения прогонов, окажется, что использовать только панели 

типовых размеров не удаётся, ■ то разрешается применять' встав- 

ки монолитного бетона в местах, удобных для бетонирования.

При проектировании схемы перекрытия необходимо соста­

вить несколько вариантов, меняя направление и шаг колонн 

и выбрать из них наиболее рациональный, который принимает­

ся для дальнейшей разработки. Этот вариант должен быть 

утверждён руководителем курсового проектирования.

' 3. Состав графической части проекта

В состав графической части проекта входят:

1) маркировочный план и разрез здания;

2 ) опалубочные чертежи сборных железобетонных элементов: 

панели, колонны;

^3) арматурные чертежи перечисленных элементов;

' 4) спецификация арматуры и-её выборка по элементам, по фор- 

• ме, приведенной в приложении 1У;

5) конструктивные узлы решения каркаса здания, опирание ри­

геля на галоту, опирание панели>на-ригель, стык колонн



6) в примечаниях должны быть даны объяснения к чертежам 

о порядке монтажа элементов, о методах сварки заклад­

ных частей, о необходимости замоноличивания отдельных 

узлов и т.д. .

На маркировочных чертежах показывается, их каких 

отдельных элементов состоят конструкции здания. Каждому 

элементу, хотя бы чем-нибудь отличающемуся от других 

(размерами, армированием, расположением закладных де­

талей и т.д.) присваивается своя марка, наприер, колон­

на К - I, ригель P-I и т.д.

Опалубочный чертёж должен дать то'йюе представление 

о всех геометрических размерах элемента (внешше размеры, 

толщина севок, рёбер, диаметры отверстий и т.д.). На i 

опалубочном чертеже показывается также расположение за­

кладных деталей. Арматурные чертежи состоят из чертежей 

установочных и заготовочных.. На установочных чертежах • 

даются проекции елемента и е ю  сечения с показанием на 

них расположения каркасов, сеток, отдельных стержней и 

номеров этих арматурных изделий (каркас К-I, сетка С-2 

и .т.д.).', ■

Диаметры арматуры, хомутов, шаг хомутов, номера 

стержней, входящих в каркасы и сетки, на установочных 

:чертежах не показываются;

На"* заготовочных чертежах даются.рабочие чертежи 

отдельных арматурных изделий (каркасов, сеток) с показа­

нием обида размеров изделий* диаметров и длин стержней, 

расстояний между, стержнями в продольном и поперечном '



направлении.

При несложных арматурных изделиях заготовичные 

чертежи на них можно приводить в спецификации арматуры



И .  ОСОБЕННОСТИ ПРОЕКТИРОВАНИЯ ПАНЕЛЕЙ ПЕРЕКРЫТИЙ

Высота сечения железобетон :ой панели при пролётах 

5-7 и предварительно может быть найдена по формуле:

c-L Rg ■* Р н .h' =

где Н,Р.

В

с н ■ ( I )Eq Ц,"

- соответственно полная, длительная и крат­

ковременная нормативные нагрузки на I м2 

перекрытия; \

- коэ^фицеят снижения жёсткости при длитель­

ном действии нагрузки (для пустотных па- 

недей в  = 2 , для ребристых панелей с 

полкой в сжатой зоне 9 =  1,5);

- коэффициент, принимаешй: для пустотных 

панелей равным 18 + 20, для ребристых па­

нелей с подвой в сжатой зоне 30 + 34; 

большее значение принимают при армирова­

нии сталью класса A.-II, меньшее - при 

армировании сталью класса A-III.

Расчёт панели производится по расчётным предельным 

состояниям: по несущей способности, по деформациям, на 

образование и раскрытие трещин. :

Подсчёт нагрузок. Расчётная нагрузка складывается из 

постоянной и временной (полезной) на I и2 панели:

постоянная dpP = в 1 cfnoł.) -
временная Р Р =.пР Р ( 2 )

полная f P = f + P P

где: <^с.б.-  собственный вес I  панели;



- собственный bec i nóAa (зависит от конструк­

ции-пола; см. нриложеЬие l);

Р - нормативная временная (полезная) нагрузка; 

t1̂ ,np- соответственно коэффициенты перегрузки для 

постоянной й временной нагрузки.

Расчётный пролёт: £ас^ётный пролет панели С„ опреде- . 

ляётся в зависимости от характера ойй^ашя (рис. 4)

' Расчёт по несущей способности. Й состав расчёта панели 

на прочность в продольном направлений входит определение 

площади сечения продольной арматуры,; диаметра и шага попереч­

ных стержней, если последние требуются по расчёту. В продоль­

ном направлении панель на прочность расчитывается как одно­

пролётная свободнолежащая балка и имеющая, в Общем случае, 

непрямоугольное сечение.

Расчётное сечёниё йустотй&с й рёбрйстй панелей' являет­

ся тавровым 6 полкой й ёжатой зойё. . /

При отношении '. > 0 Д  расчётййя шйртШ сёчё&ий 6п

принимается равной ширине панели. При малой толвдйо сжатой 

полки, когда- 40,1 расчётная ширина сечения паЙеМ

вычисляется по следующей зависимости:

+ Ь ( 3' У

где: П' - число продольных рёбер настила;

Ь - суммарная ширина всех продольных рёбер в1 

поперечном сечении.

При подсчёте количества рабочей арматуры вначале обыч­

но вычисляют коэффициент А0 .



f?.
. Зная ka по таблице I определяют ОС и ^ . Далее про­

веряют высоту сжатой зоны X =о(- Ь и получают площадь

сечения рабочей арматуры:

F« =
М. ( 5  )

*?-
Расчёт по поперечна силе. При расчёте на попереч­

ную силу в формулах: ■ ; . .

(2 .Ć b b 0 Rp .и . Qx.e * -

за ширину 6 следует принимать с у ь щ  трлщц, цереще^ов 

между пустотами, дляпустотных п а н ^ ^  сумму, толщин, 

рёбер для ребристых.

Расчёт вешней полки на и у и б .' Такой расчёт произво­

дится дяя ребристых и овальнопуртотных панелей. Плита,па- - , 

нели рассчитывается, как много пролётная неразрезная баша, 

шириной Гы. Цролёт плиты щ>инишетсяравныигф^§туг 

в "чистоте" (рис. 3}., Ifcełjjfcp?. зиа^щи^ . 

и на опорах шгут быта о ^ д р э д ^ ц р  фсэд<у?!?.?
р ’ ‘ с Й. ■

М  ч- - t y
~ и, ^  ■ W )

где:

Ч а
 ̂ Сп - расчётный, пролёт nffifra};

Если в ребристых панелях рёбра в, пдаив o<ipaąyejęs 

прямоугольники с отношением сторон менее двус, пдита ,,pagr-

считывается как опертая по контуру. HonejieHKuę рёбра,

рассчитываются как однопролётные балки, опирание нрторы^ 

служат продольные рёбра; расчётное сечение поперечного,
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ребра - \тавровое с полкой в сжатой зоне. Распределение 

нагрузки от плиты на ребро принимается по площадям, ог­

раниченным биссектрисами^ углов контура плиты*

Расчёт по. деформациям. После расчёта прочности 

производится расчёт Па лр<5оомацияы, целью которого яв­
ляется определение наибольшего п р о г и о а - *.

В соответствии со СНиПгП-В.1-62, п. 9.8 для элемен­

тов, имеющих: трещины в бетоне растянутой зоны, полную ве­

личину прогиба определяют пег формуле:, - л

f Г ł * " fa. ( 7 }

где: Jj - прогиб от кратковременного действия всей 

нагрузки;

j-jj - начальный прогиб от длительного действия части 

■ 'Нагрузки; ;.

- полный прогиб от длительного действия части 

нагрузки;.

Имея величину полного 

делить относительный:прогиб 

тимым [Ij . -' •

прогиба J- , необходимо опре- 

и сравнить его с допус-

Согласно СНиП П-В, 1-62 п. 9.8 к полной величине 

деформаций пустотных панелей следует вводить коэффициент 

0,8.'. : ' ' ■■■■■:

Для расчёта прогибов непрямоугольное поперечное 

сечение панели приводится к эквивалентному сечению по 

плпщяди и моменту инерции; для ребристых - это будет 

тавровое, для пустотных - двутавровое сечение (рис. 5а8б,Е



В ребристых панелях толщину полки и высоту расчёт­

ного сечения принимают таким же, как и в заданном сече­

нии. Ширина ребра эквивалентного таврового сечения 

(рис. 5 е) принимается рашюй^суммарной толщине про-.

'дольных'рёбер^’ Для панелей с.круглыми пустотами экви­

валентное двутавровое сечение находят из условия, что­

бы площадь круглого отверстия диаметром d  равнялась 

площади квадратного отверстия со стороной fi (рис.5 г):

Сечение панелей с овальными пустотами приводят 

к эквивалентному двутавровому сечению, овал заменяется 

прямоугольником с той же площадью и моментом инерции 

(рис. 5 д). Размеры сторон прямоугольника: = 0,95 6 >

(i, = 0,95 h .При этом также должно соблюдаться условие 

совпадения центров тяжести овала и заменяющего прямо­

угольника.

Величины frifz' . J Y  находятся по значениям 

кривизн — общая формула для определе­

ния которых имеет следующий вид (СНиП П-В, 1-62. п. 9.7):

1 М з  Г  t  * *,  М з  г  %  
f?oZ|LEa'Fa -t- .(f. S)5-b.E„-f J ( 8 )

Расчёт ширины раскрытия трещин. Ширину раскрытия 

трещин От нормальных к продольной оси элемента, при 

совместном воздействии кратковременной и длительно дейст­

вующей нагрузок; определяют по формуле (СНнП П-В, 1-62 п . Ю
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ширина раскрытия трещин от кратковременно­

го действия всей нагрузки; 

начальная ширина раскрытия трещин от дли­

тельно действующей'нагрузки (при её крат­

ковременном действии); 

полная ширина раскрытия трещин от длитель­

но действующей нагрузки. - -



III. ОСОБЕННОСТИ РАСЧЕТА КОЛОННЫ ,

Колонна расчитывается по первому предельному со­

стоянию на центральное сжатие ( СН и П П-В. 1-62 п. 7.10)V,V.. ...  ■ ■ ......  • . v
На практике учитывают зксцентриситет, который, как 

правило, возникает вследствие одностороннего загрухения 

ригеля временной нагрузкой. Однако влияние его на под­

бор сечения колонны не велико, и-в учебном проекте его 

можно не учитывать.

Подбор сечения колонны производится для каждого 

атака *. В курсовом проекте можно ограничиться расчётом 

и конструированием только колонны первого атака.

Колонны несут временную и постоянную нагрузку от 

перекрытий, которые передаются ригелям, и постоянную 

нагрузку от собственного веса. Нагрузка от покрытия не 

передаётся на колонны, а воспринимается несущими стенами, 

так как выбранная для учебного проекта конструкция кров­

ли не имеет промежуточных опор по колоннам каркаса (см. . 

схему здания, рис. I).

Приведенная расчётная продольная сила определяется 

по формуле:

tfn = + М к  ( Ю  )ГТ1 АЛ. s.- .

* Для колонн всех этажей многоэтажных зданий цеже^ 

сообразно принимать одинаковые размеры поперечных сече­

ний и изменять по этажам здания лишь сечение арматуры, 

а в необходимых случаях - марку бетона.



где: продольные силы соответственно от длительно

и кратковременно действующей расчётной 

нагрузки; •

щ - коэффициент, учитывающий снижение несущей 

способности элемента вследствие ползучести 

бетона. .

, _ Значение , а также коэффициента иродольнЬго ,

изгиба зависят от гибкости элемента. А  (СШИЬП-В, 1-62 

таблица £Ц.). Б свою очередь: ,•

А  = ( и )

где: X - наименьший радиус инерции; —

[с - расчётная донка.

Расчётная длина колонны зависит от закреплннкя её ; 

концов. Для колонны нижнего этажа принимается заделка в 

уровне верха фундамента и шарнирно-неподвижная опора в 

уровне междуэтажного перекрытия. Для колонн Промежуточ­

ных этажей принимается шарнирно-неподвижное закрепление 

концов колонны в уровне междуэтажных перекрытий. Колонны 

можно армировать как вязанными каркасами, так и Плосгаши 

сварными каркасами, объединёнными при установке в опа­

лубку в пространственные.

Процент а р м и ро ва ни яд ля колонн не должен быть 

более 3JC и не менее 0,5$, обычно ̂  = 0,8 + 1,2$.



1У, РАСЧЁТ МНОГОПУСТОТНОЙ ПАНЕЛИ С КРУГЛЫМИ ОТВЕРСТИЯМИ 
( 1 .6  х 6.0 м)

I. Расчётный пролёт и дагрузки

Многопустотную панель перекрытие принимаем о 8 

круглыми пустотами диаметром 159 мм. Конс*рУйтй6ну4> 
вирину панели назначаем на .10 мм менее номинально!, т. 

е. В = В И - Ю  » 1600 - 10 я 1590 мм. Конструктивная 
длина панели меньше номинально! на 20 ш, т.е. А « А - 20* 
в 6000 - 20 * 5 9 Ю  мм. Высота панели в соответствии с су­

ществующими типовыми решениями принята 220 мм. Расчётный 

пролёт панели принимаем £с * 5980 - - 2 - ^ —  * 5800 мм 
где: Ь т 180 мм - длина площадки опирания панели. - 

Расчётная схема панели представлена на рисунке 6в.

Подсчёт нагрузки на I м^ перекрытая сводим в таблицу.

Нормативные и расчётные нагрузки на l V  перекрытия

В и д  нагрузки
нормативная!Коэффица- 
налзузка !ент пере- 
Ш Г -  1 гау аки

расчетная
наг^з^а

П о с т  о я н н а  я :

I, Линолеум 0,01 х 1100 II ' 1 .2 13,2

2. Мастика 0,002 х 1000 " 2 1 .2 2.4 .

3. Цементно-песчаная стяж­
ка 0,02 х 1800 36 1 .2 43,2

4. Древесноволокнистые 
плиты 0,03 х 200 6 . I.* 7.2

5. Пергамин 0,003 х 600 1 .8 1 .2 2 .2

6. Собственный вес панели 220 I.I 242 *
и т о г о  : 276,8 310,2 -з

В рем е н н а я :  ̂.
I, Длительная 100 1 .2 120
2. Кратковременная 200 1 .2 240

Полная нагрузка v 577 670 .
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Расчётная нагрузка на I пог. м панели: ^

CJ, * 670 х 1,59 « 1070 кГ/м

Нормативная нагрузка на I пог.м панели для расчёта 

прогибов:

длительно действующая (вся постоянная и часть временной):

С|* = (270,8 + 100)'х 1,59 = 595. кГ/м 

кратковременно действующая:

Р Н = 200 х 1,59 = 318 к1’/м 

полная нормативная:

cf* = 595 + 318 * 913 кГ/м

2. Усилия от расчётных и нормативных нагрузок 

От расчётной нагрузки:

М  = = Ш Ш  * J> = 4500 к1М
О ' о

~ Q  ш . iŁii. = l O Z S U - Ł Ł  = 3100 кг
.■ г ■ .. а.:

От нормативной полной нагрузки:

• /у\ и §I3_K_§i§? = 3820
I . 8

От нормативной длительно действующей нагрузки:

- . М  - 595_х_ 5 ^  _ 2500 ^
■ ■ 8

3. Расчётные характеристики материалов

Принят бетон: марки 200, R m = 100 кГ/сufi, R p = 7,2 кГ/см2 

Арматура - рабочие стержни из стали класса A-II,

Ra = 2700 кГ/см2; конструктивные стержни - сталь 

класса A-I, Ra =  2100 кГ/см2.



4. Предварительное определение размеров сечения

плиты /

Высота панели в соответствии сосуществующими типовы­

ми решениями принята 220 мм. Тогда толщина полок Ь п ->

22П — TS9 '
* ' ' ~2--- ' = 33,3 ш * Тощину промежуточных и крайних

рёбер принимаем соответственно 26 мм и 68 мм (рис,. 6а).

' Эквивалентное сечение (по площади и моменту инерции) 

показано на рис. 66. Л  4

5, Расчёт прочности нормальных сечений 

Отношение— |^—  = = 0,138 >  0,1; поэтому в

расчёт вводится вся ширина сечения В п. * 159 см.

Момент, воспринимаемый верхней полкой нормального 

расчётного сечения: , -

М „  = R„ fv tij h o ' - =  100 х 159 х 3,05(19 - SifiS),
2 ... • " * 2 ,

в 850000.кГсм х 8500 кГи

М П = 8500 к П | >  М  = 4500 к1* 

Сдедовательно, нейтральная ось будет проходить в пределах 

толщины полки, поэтому сечение расчитываем как прямоуголь­

ное с шириной равной 6 п

I м 450000
Йи-.&п'п* ~ 100 X 159 X I92

Величине А0= 0,0785 соответствует f 
необходимое сечение рабочей арматуры:

« 0,0785

« 0,958 (табл.2).

F. - 7 Г - 3 - Г - -------45828---------3.2Ьо 2700 x 0,958 x 19



Принимаем 9 12 Л - И  Fa = 10,17 см2; девять стержне*
принято по числу рёбер в панели.

- ■ 6. Расчёт прочности наклонных сечений

Условие ограничения образования широко раскрытых 

наклонных трещин соблюдается: --

■ Q B = 0,25 !?и Spft0= 0,25 X 100 X 32 X 19 = 15200 кГ 

(2.6 - 15200 кГ >  Q. = 3100 кГ -

Поперечная сила, -воспринимаемая бетонм перед обра­

зованием наклонной трещины: > . :

& Б = R p- Ь ?\  = 7,2 х 32'х 19 = 43Б0 хГ 

Q  = 3100 кГ< <2.ь = 4380 кГ 

следовательно вся поперечная сила может быть воспринята 

бетоном, поперечные стержни по расчёту не требуются .

Принимаем поперечные стержни из стали класса A-I 

диаметром 6 мм с шагом U =150 ММ. '

i : 7. Расчет панели по 'дефоЩациям : 5 '

' Определяем прогиб панели посредине пролёта: .

О*8 tf," jz + jb 5

~где: i, - прогиб.от кратковременного действия всей ;

Л нагрузки;■ ': w V
' . 7г - начальный (кратковременный) прогиб от дли­

тельно действующей части нагрузки;

^  полдый (длительный) прогиб от длительно 

; jдействующей;части'нагрузки.^ V ‘

>■;•' * В : случае, 6 Б*0., .поперечное армирование;панели’'.
■ подлежит р а с ч ё т у . j:



Необходимо для подсчёта^ прогибов jf определить 

жёсткость панели.

Жёсткость панели при кратковременном действии всей 

нагрузки определяется по формуле; .

В ho:Z t
(i)+ _ Ъ __  _

e ;:f7
Определяем величины, входящие в формулу (I). Коэффициент

j f ( k f tid h . = ii§a-=-SijLifl5. о,б4
у b-ho 3 2 x 1 9

Относительная высота сяатой зоны бетона ;

I -  - 1
1,8 +

V  п :

0,0167;гда: ^
^  ^Ъо.. 32-19

,6
в _?х1 _ЗЕ_10_ ж 7 9 ’

Е , .2 ,6 5 x 1 0 5  / ,Э*
tв» .

Т  - jfd . _iU) « о,б4(1 - -Ł55_) « о,5э; ;
0 2 ha 2 x 1 9  . . •

м 382000

b ‘ho-'lfu 32 х 19? X 180
0,18;

тогда; .

1,8 + *
10 х 0,0167 х т;э

0,183

Так как У = 0,183 > = 2-łS§ = 0,16, то сечение при
■. По . 19 -

.расчёте прогибов рассматриваем как'двутавровое.

Определяем расстояние ^  , от центра, тяжести рас-:
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танутой арматуры до точки приложения равнодействующей 

усилий в сжатой гоне сечения.

= 17,4 см

Коэффициент '['ь , учитывающий неравномерность paęnpe- 

делекия деформаций-сжатой грани сечения на участке между 

трещинами принят равным 0,9 [i] , коэффициент лГ = 0,5 -

отнбшение упругой части деформации крайнего волокна сжатой 

грани сечения к полной его Деформации. (Для тяжёлого 

бетона величину принимают равной: при кратковременном 

действии нагрузки Y  = 0,5; при длительном действии нагруз- - 

ки и сухом режиме = 0,10; при нормальном режиме = 0,15;. 

при влажном режиме Y  = 0,20 [i] .

= 19 I -
^  X 0,64 + 0.I832 

2_!oTi4 + 0Д83)

Коэффициент учитывающий работу растянутого бе­

тона между трещинами определяется по формуле:

Изгибающий момент М Бг - М  бг = 0,8 R p х W bt

W BT- упругопластический момент сопротивления сечения - 

подсчитывается по формуле:

(159 - 32) х 3.05 _ q 55 
32 х 22



' тогда:

W bT -  32.222 (I -;0,445).(J + ) + 0,55(1 - 0,068 - ^  ,

+ 2*0,552+^5_— ^QxQ§§(QiM5 „ 0,068) = 11250 cm2 
I - 0,445 3

= 0,8 X 16 x II250 = 144000 кГсм = 1440 кП* -v .

, Введённый в формулу ( 2 ) коэффициент S характеризу­
ет профиль арматурных стержней и длительность нагрузки и 

принимается для тяжёлого бетона равным: при кратковремен- 

■' ном действии нагрузки для стержней периодического профиля 

S » 1 ,1 , для гладких стержней S - 1 ,0;- при длительном . 

дейотвии нагрузки £ « 0,8 независимо от профиля арматур­

ных стержней,.

В данном примере £> = 1,1

f a = 1 ,3  -  1 ,1  » 0,885
л 3820 ...  ■

Жёсткость при кратковременном, действии всей нагрузки;

В  -----------------I2jlO_x_I7j4----------------------«6,0*109

i;ivfo^5Io:i7+ TS754"r57I53F3^lS4575S5TI0Sr(J,5'

Прогиб £  :

, _ Ł  х l i t .  , _ l _  х S H Ł U S o l  . 2.22 «
384 в 384 6,0 x I0a

Определяем начальный прогиб j*2 от длительно действующей 

части нагрузки:’

!С
Л



Д м  & того подсчитываем величины коэффициентами жёсткости В

Ł  * 1,3 - 1,1 8- = (3,665
: 1а • : '..2500. ■ • .

Жесткость В от длительно-действующей части нагрузки:

В 19.0 х 1Г.4
0,665 ■ 0 .9 ,

=7Ъ4*10*
----- --------- + ----------------ЫхН----------- ----
2,1*10'*10,17 (0,64 + 0,183)*32*19*0,265*10°*0,5

Прогиб. :

С _ 5 „ 5.95 х 5804 _ т ńc 
Л "  384 х О Т Т о З "  - 1,0 5 СМ

Определяем полный прогиб от длительно действующей части 

нагрузки: * 595 кГ/м; М  * .2500 Kito ;

• 1.3 " 0 . 8j |g - - 0,84

Жёсткость В при 4«= 0,84:

5■ :-_v" ' ' Л 19,0 X 17,4 _̂__
О 84 ' - П.9

2,I*Io57io7I7 + (0.64 + 0,183)22*19*57265* 15^5715 •

Про гиб j"3:

С 5 .. 5.95 х 5804 ‘ т « ...

Суммарный прогиб:

$  = 0 , 8 ( £ -  f  +j-3 ) = 0,8(2,22 - 1,05 + 1,9) = 2,59 см 

Относительный прогиб: :

4,55*10®



8. Расчёт панели по таскпытито тпяпрт ^

Полная ширина раскрытия нормальных трещин определя­

ется по формуле ('10.4 ) [i] . .

(Хт= Ртг-С/тя + CłТЗ' ( )

где: • ' 0 Т(- ширина раскрытия'трещин от кратковременного;

: действия всей нагрузки; г

, .С?тг~ ширина раскрытия трещин от кратковременного

действия длительно действующей части нагрузки; 

С1тъ - полная ширина раскрытия трещин от длительно ■

\ ; действующей нагрузки.

• Вычисляем упругопластйческий момент*сопротивления .; 

сечения по приближённой формуле (III.I9I) 2 :

. %  = % т+ 1.5-П Fb fi • = 11250 + 1,5.7,9*10,17«22 « 13900.см"

Определяем ширину раскрытия трещин .

а в ф fT1 la Е а 1 Т
G a - напряжение в растянутой арматурегде:

6, ,М 382000 == '* 2170 кГ/см2<г, Fa " 1774.х ' Ю ,17 

Ит - расстояние между трещинами £т= K^nil-ip

к = -Жг—  - 2 ■- _______13900______
Г)~РаИн: ~ 7,9 X 10Д7 X 17,4

- 2  = 8,0

F« _ Fa 10.17
^  " ~S~~ ~ 7 - J d  ~ 3,14 х 9 х 1,2

0,3

£  - периметр сечения арматуры.



Коэффициент'1? зависит от профиля арматуры и прини­

мается. для гладких: стержней 9  = 1» Д®1 стержней периоди­

ческого профиля 9  = 0,7, для обыкновенной арматурной 

проволоки I? =1,25.

(т =  К, П И  Г? ="0,8 х 7,9 х 0,3 х 0,7 = 13,3 см •

а,,= ф а ~ - f , =  0,885 --2Ш X 13,3 = 0,012 см
п  т Е « т ' ' 2,1 х 10°...

Определяем ширину раскрытия трещин : " ■

G, м
” = S V R r

---250000--- . = 1 4 ю  iJ / cm2
17,4 х  10,17,

Ц г= i ! 2- 1т = 0,665 g х 13,3 = О,vT -  r . . . , . , — ,006 см
Ea т 2,1 X 10°

Вычисляем ширину раскрытия, трещин .Отз: :

.. CITa = -fa - ~  ir = 0,84 X -13,3 = 0,0075 см

Полная ширина раскрытия трещин: '

а т = a T ł- C Iu +c,T3 = 0,12 -  0,06 + 0,075 = 0,135 мм 

О  у = 0 ,135 мм Clf,p = 0,3  мм

где: С|Пр= 0,3 мм . - предельная ширина раскрытия нормальных 

:;Л: .о' трещи. -• - . Л

ji V 9. Указания по-конструированию панели : ;

■ Рабочие' стержнфанели сташвятся в каждое ребро й 

объединяются, в .нижнюю рабочую сетку стержнями $5 мм А - I 

с шагом 300 мм. Верхнюю полку, панели армируем сеткой из 

стали класса A-I £ 6 км и шагом 150 мм. :.



Дня образования пространственного каркаса устанав­

ливаем три продольных napicaca также из стержней .класса 

А - I 6 6 ш  с шагом поперечных стержней 150 мм.
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У  ■ ТАСЧЁТ МНОГОПУСТОТНОЙ' ПАНЕЛИ'С ОВАЛЬНЫМИ 

ПУСТОТАМИ (1.2 х 6,3 м)

Определение размеров сечения и подсчёт нагрузок на 

панель с овальными пустотами производится как для панели 

с круглыми пустотами. Поперечное сечение панели показано 

на рис. 7а. - ■ ■ ■

I. Расчётный пролёт и нагрузки -

Расчётный пролёт панели 'принимаем:

£„= 6300 - 2.-^2-.» 6100 ш  .

Для.рсчёта принять: собственный вес панели и пола

<JH = 360 кГ/м^; временная нагрузка Р*= 200 кГ/м?,

Расчётная наррузка на I nor. u панели:

^ = ( с ^ п  + Р н п )ЬП = (360 х 1,1 + 200 х 1,4)*1,19 » 805 КГ/* 

Нормативная нагрузка на 1пог.ы:

длительно действующая - <JH= 360 х 1,19 = 430 кГ/м, 

кратковременно действующая » Рн = 200*1,19 =238 кГ/м 

полная нормативная - =(360 + 200)*1,19=660 кГ/м

-2. Усилия от расчётный и нормативных нагрузок

От расчётной'нагрузки:
в» 2



- 3 0 -

0т нормативной.полной нагрузки:
= §§<ŁxdLi_ = 3120 кГм

0

От нормативной длительно действующей нагрузки
t я р t 2

= ś3Q-Ł.Gj.ł- - 200 кйл 'м н =
J f j c

8~ в

3. Расчётные характеристики материалов -

1%)инят:: бетон М ZOO; Ru = 100 кГ ; Rp = 7,2 КГ/см2 

арматура - рабочие стержни из стали класса A-II, '

Ra = 2700 кГ/ск^; конструктивные стрежни из стали 

класса А-Х.

4. Расчёт прочности нормальных сечений 

Эквивалентное мечение панели (по площади и моменту

инерции показано на рис. 7А. Отношение -~- — 3- =0,136 
22

h = 0,136 >  0,Ii поэтому в расчёт вводится вся 
Г) CI

ширина полки таврового сечения v„ = 119 см,. Момент,

воспринимаемый верхней полкой сечения:

' к  = Ри&’Л М  Ьо -  - г >  = 100-119*3,0 (19,5  -  Щ  =

= 643000 кГсм = 6430 кЕм,

М „  = 6430 кГм >  /М = 3760 кГм

Следовательно, нейтральная ось будет проходить, в 

пределах толщины полки, поэтому сечение рассматриваем 

как прямоугольное с шириной равной Ьп . \

i _ М  ■ ■ • _____ 376000 _____ __ п проо
~ 100~х"Н9 Х~1эТ52 ~ ’

По таблице!приложения S- Го = 0,956. Необходимое 
сечение рабочей арматуры:



F.- - r - l - T —  - SZfflO— —  , 7.5 a?:
■ . Ra-]fó-По ■■■ ' 2700 * 0,956 x 19,5

Принимаем 4 *ГА-Н, Fa = 8,04 см2. В среднем ребре 

размещаем 50# площади сечения рабочей арматуры.

5. Расчёт- прочности наклонных сечений

Условие ограничения образования широко раскрытых 

наклонных трещин:

Q 6 = 0,25 6p-h„ = 0,25-I00-5*I9,5 = 2440 кГ

Q B = 2440 кГ <  GL = 2480 кГ -

Определяем поперечную иилу приходящуюся'на среднее 

ребро (на среднее.ребро приходится половина грузовой 

площади панели): : -

Q  = 0*5 х 2480=1243 кГ

Условие Q  = 1240 кГ <■ Q 6 = 2440 кГ - выполняется.

Поперечная сила, воспринимаемая бетоном перед 

образованием наклонной трещины:

Q b = R p- ty Ь0 = 7,2 х 5 х 19,5 = 700,зй'<  О. = -2|§Q_ кГ

Следовательно, необходим расчет, поперечной арматуры. 

Определяем максимальное расстояние между поперечными, 

стержнями: . ;

°'1' ‘ ^ р ' iii_______ 0,1 х 100 х 5 х 19,52 _ jg 4U
а

Поперечные стержни принимаем *5 6 мм ( fx = 0,28. см2) Из 

стали класса А-Г ( Р ах = 1700 кГ/см2)., их щаг II = 1 0  см'

- - Определяема погонное усилие.: -- . л :' - >

. >
а(
др



Вычисляем несущую способность бетона и поперечных 

стержней: , ■ _

о ,.б= ч о ,6*?и Ь р -Ь0 •д 'х -^ и =

=Чо,67100*5* 1эТ52? 47,51 - 47,Й-10 = 1850 >  О. = - - ^ -  КГ 

Прочность по наклонным сечениям обеспечена.

6. Расчёт вешней полки панели на местный изгиб

Расчётный момент, воспринимаемый верхней полкой 

панели шириной I м: ’

М  = Ч'ЬУ - ^60_х_1А1_±_200_х_1х4)_х_0А5|216 6 ^
И II ... .

Рабочая высрта приближённо принята;

h -  - кг'ь- - %-

Коэ^фициент:

М

=,15 см
. г г.-

1660 0.074.
Ри- Ь- Ь<? 100 х 100 х 1,52

По таблице приложения II нахоцим = 0,9,61. Необходимое 

сечение арматуры верхней полки панели шириной I м. у .

F* =
м 1660 = 0,55 см2

4 " • R a- p- К  2100 х 0,961 х 1,5 .

Из услотия сварки принимаем стержни i 6 мм из.стали класса 

А-I с шагом 150 мм.

. ‘ 7. Расчёт панели^по деформациям .'

' Определяем прогиб панели посредине пролёта:
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Эквивалентное сечение панели - двутавровое (рис. 76)

Определяем прогиб панели от полной нормативной

нагрузки = 660 кГ/м. '
- «

Величину коэффициента jT определяем по формуле

f' = '(вп-б)-Ьл _ (119 - 15) х З  _ ! 07 ■
*■ Ь Ьо 15 i 19,5 ’ .

Относительная высота сжатой зоны бетона £ :

'■ f =

где:

Т А X I + 5( L+ T)
IOJu-n

Fo 8.04
6-ho 15 х 19,5 •

Е* 2.1 х IO1

0,0274

:Б 2,65 х 10“
,. I■ л ■. , •■■■■'• V  ■

т  (I - Л - )  = 1,07(1 - = 0,98
8 2 х 19,5£flc

* И
. , ___ __ М _____ _ ____312000
Ь “ • D «  “ ~ “с —  тл -ЯГЬ Ьo-R2 15 х 19,52 х 180

= 0,305 '

тогда:

■; г- J g + 1ч- 5(0,305 + 0.98) 
’ 10 X 0,0274 X 7,9

= 0,192

Так как f = 0,192 >  = - ^ 9 -  = 0,155 ,
L flo 19, 5 ' V

то сечение рассматриваем как■двутавровое. Определяем 

расстояние Z, от центра тяжести растянутой арматуры цо 

точки приложения равнодействующей усилий в сжатой зове 

сечения; > „ •

г f r+h  ■ r i  ш Г 1-0 7 * 0-182
- Щ * с 1  ■ 1|'5T  - - 5 Й . М  . o . m  ■
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= 18,1 см

Величины коэффициентов ф ь и f приняты равными [l] 

f s = 0 .9 ; f  = 0 ,5

коэффициент 4а определяется по формуле

, ^ = 1 . 3 - 5 - ^ -

Изгибамци! момент М ьт= 0,8 Rp W ST 

Укругопластический момент сопротивления сечения

W,T. = 6 Ь [0-£т)((-+!Г, (<■ 8| - х К
+ ч ;  М ;

ГД/6' = S,' * - А ~  = — ~ Г Г  = 0,068
I h 2 I 22 

)Г - Г'- (в»-6)'Ьп _ (119 -  15) х 3 i  п
'  1 R  »  9 9  ~  ’

Г г
Л-

Ь И 15 х 22
945

. V»» _L. О

__ I + 0,945 + 2  х 0,945 х 0,068 _'q 43 
~ 2 + 0*945 V 2 ~ x  0*945 * * “ ’ x

тогда:

■’ VVbT= 15 x 222 [ (I - 0,43)(|.+ ^ 3 )  + 0,945(1 -

- 0,068 - + 2 x 0,945 9x42^3^068(0^43
3 I - 0,43

-0,068)] =8300 см8 o

Мьт.= 0,8 x 16 x 8300 = 107000 кГсм = 1070 кГМ 

Коэффициент S принят равняй 1,1 [i] .тогда

..Фа = 1,3 - 1,1 = 0,92 .
" 3120’

03
. l

i



-3 S~

Шзсткость В при кратковременном действии всей 

нагрузки:

R ____; _____ .___________
л £ .  + ____ i * ________
E« F« ( Г ‘+ £) Ь ho-Eef

= — ------ ----------12а§_£_1§х1---i— — _—  ------=4, 95 • Ю 9
0 ,9 2 __ , 0 ,9__________ '

2 1Т*Ю5-ег,04 Ц~07 + 5 1192).1б»19|5'57265Гщ®.оТ5

Прогиб ft : .

J- J-.x -21L- - _ŁŁŁfiJS4 J 8'- 2,44 см.
-'i 384 в 384 x 4,95 x IQ9 ‘ "

Определяем начальный прогиб fg от длительно дейст­
вующей части нагрузки cj,H =^430 кГ/м

. % =  1,3 - 1,1 И ®  = 0,71 .
4 2000

Жёсткость В от длительно действухцей части нагрузки:

В = 19.5 х 18.I
0,71 „_2хЗ_

—=5,74*IQJ

2,1.Ю°.8,04 (1,07 + 0,192)15.19,50,265.10°*0,5

Прогиб j-g :

Г _ 5 х 4.3 х 6I04 
'г~ ~§84 X 5,74 х 109

= 1,36 см

Определяем полный' прогиб f3 от длительно действухцей 

части нагрузки <̂ н = 430 к1‘/м <

: t|а- 1,3 - 0,8 i22Q = 0,8720оо:



Жёсткость В:

В=- 19.5 х 18.I
----Qi§2__ + --------------0x9-----------------
2 ,I* I0 d*8 ,04  (1,07+0,192)15*19,5 .0 ,265*I0br0 ,15

Црогнб f3: 4

= 3,28*10“

. N .

i;« - Ł  X * A Ł ł S £  e 2,34
3,28 x 10й

см

Суммарный прогиб:

, f.= °'8( fi ~ fz + h  } =
*  0 ,8 (2 ,44 -  1,36 + 2,34) =» 2,74 cm

1,Относительный прогиб:

. _£_ = L.74 = _I_ <  _I_
i  610 "  222 200

«; 8. Расчёт панели go раскрытии mainm

;.; ._&1числяем упругопластический момент сопротивления W t 

по приближённой формуле [2] :

W T = W bT+ 1,5П-Р«-Ь = 8300 + 1,5*7,9*8,04.22 = 10400 см8

Определяем ширину раскрытия трещин От,:

.0-
Ее»а Тг к - ? г г - 1 т

где:
б0=

ЛГ ~  = _312000___ = 2150 кГ/см2 
<Z,-Fq 18,1 х 8,04 : 1

{'т= K,nut?;

Wr
k,“ ' rvF<,£,

- 2 = 10400

I I  -  r q  ’ r q

u - “ s7".~ 7 5 7

7,9 x 8,04 x 18,1 

8.04

7,05

p,ICx A  x I>6 

S - периметр сечения арматуры* ■' :

0,4



Коэффициент f? зависит от профиля арматуры и при­

нимается для стержней периодического профиля Г? =0,7

£т = 7,05 х 7,9 х 0,4 х 0,7 = 15,6 см 

тогда:

Зт,
а т= . Ф  Р = 0,92-- 2I50__i5 6 0jI5 ш

1а Е  а Т 2,1 х 10б

Определяем ширину раскрытия трещин 0TSL : - - ■

ба = -----= -----200000_ = 1380 кГ/см2
а <2,Fa 18,1 х 8,04 1

Определяем ширину раскрытия трещин С1т3 :

- —  2 , 1 x 1 0 ’
о,ет--£2Й__б_ 15,6 = о,09 ш

Полная ширина раскрытия трещин: . -У

ат = ат, -Отг +аТз = 0,15 - 0,07 + 0,09 = 0,17 мм
а т= 0,17 мм<алр: 0,3 мм

9. Указания по конструированию панели" .> 4

Рабочие стержни панеАи ставим в рёбра, причём5в сред­

нее ребро ставим 2 стержня. Рабочие стержни объединяются 

в -нижнюю рабочую, сетку.С-I стержня:.® i 6 мм А-I с шагом , 

300 мм. По верху панели ставится,конструктивная:сетка 

С-2 из стали класса A-I 6 мм и шагом 150 мм. Для' у  

восприятия поперечной -силы ставил;три каркаса К-I. и б : 

стержней классаA-I Я'^бмм с шагом поперечных-стержней 

<■ 100 Ш .  (рис. 7г). • • . : ; ’■ /У '' ■'
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I. Расчётные пролёты и нагрузки

Конструктивная ширина панели принята на 20 мм мень-

У1. РАСЧЁТ РЕБРИСТОЙ ПАНЕЛИ (1 ,5  х 5 ,6  м)

В соответствии с принятыми размерами ригеля конструк­

тивная длина плиты принята равной 5550 мм. Остальные 

размеры указаны на рис.?а.

В конструкции плиты предусмотрено пять поперечных 

рёбер. Таким обраиом полка в каждом пролёте между попе­

речными рёбрами будет работать как плита, опертая по кон­

туру. Поперечные рёбра работают как однопролётные балки 

таврового сечения, частично защемлённые на опорах, т.е. 

в продольных рёбрах.

Продольные рёбра могут рассматриваться как балки 

таврового.сечения, свободно опертые на полки ригелей.

Высота торцовых поперечных рёбер для удобства со­

пряжения с ригелем принята равной высоте продольных рёбер. 

Промежуточные рёбра приняты меньшей высоты.

НОРМАТИВНЫЕ И РАСЧЁТНЫЕ НАГРУЗКИ НА I м2 ПЕРЕКРЫТИЯ

ше т.е g * g,«_20 = 1500-20 - IASOhm

/

П о с т  О'Я и н а я :

1. Асфальтобетон 0,05x1800

2. Перегородки

90 - 

75

1,2

I.I

108

82
и т о.г о: 165 190

В р е м е н н а я  

I. Длительная 1200 
500 -

1.2 1440

1.2 ______ 3602. Кратковременная - 501
;' ‘ Полная нагрузка 1 с̂ 'п= 1665
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2, Расчётные характеристики материалов

П р"и н я т : бетон ,марки 300; ' 1?и = 160 кГ/см2;

Р р = 10,5 кГ/см2; арматура: влиты - сетка из арма­

турной проволоки йа-3150 кГ/см2; рёбер - стержни 

из стали класса А - Ш  P q * 3400 кГ/сы2.

3. Расчёт полки

Полку рассчитываем как квадратную плиту, опертую 

по контуру, т.к. б| * £» (рис. 7а)

Расчётная нагрузка от собственного веса полки:

cjn = ■ °>05 х 2800 х 1>1 *  140 кГ/м2

Полная равномерно распределённая нагрузка на полку

Cf, т + * 140 + 1990 > 2130 кГ/см2

Полку армируем сеткой с одинаковой арматурой в обо­

их направлениях и одного сечения в пролёте и на опорах. . 

Поэтому при расчёте методом предельного равновесия рас—  

чётный изгибающий момент, отнесённый к полосе шириной 

6 = I м, может быть вычислен по формуле:

М  = - Ł - - —  = 2130_х _1а252 = 70 кГм = 7000 кГсч
■ 48 ■. . .■ 48 . ' ' ■

Рабочая высота приближённо принята^ '

h0 - =  J L » 2 , 5  c m .

_ Ą :  ----------
6- flo 160 X 100

Коэффициент



По таблице приложения■, II находим Jjv0 = 0,963

Необходимое сечение арматуры полосы полки шириной

I м:

р  = = ______ZSQ2--- ;—  .= о,93 см2
Pafofto .3150 x 0,963 x 2,5

Принимаем сетку 200/200 5/5 их обыкновенной.арма­

турной проволоки, имеющую площадь поперечного сечения на 

I пог.м: продольной арматуры Fn = 1,08 см2 , попереч­

ной 0,98 а?.

4. Расчёт поперечных рёбер

В целях упрощения расчёта некоторым защемлением 

поперечных рёбер пренебрегаем и рассматриваем их как 

свободно опертые балки пролётом 6Р = 1270 мм (рис.86)

Расчётное сечение принято таврового профиля, ребро 

которого имеет трапециевидное сечение с ̂ шириной понизу 

6Н = 50 мм, на уровне низа полки ' 6а = 100 мм. Расчёт­

ная ширина сечения.ребра принята равной среднему значешй» 

т.е. 6 = 7,5 см, а полная высота Ь = 20 см.

Ширина свесов принята кi = 1270/6 = 210 мМ

(рис. 76). Расчётная ширина полки поперечного ребра:

()'п = 2&с8+ = 2'Х 2-10 + 100 = 520 мм = 52 см

Рабочая высота сечения:



Нагрузка на ребра полки принята в виде треугольника 

с максимальной ординатой:

% =  «JC2-— -+ к  ) = 2130 (2-ł*p + 0,1) = 2880 кГ/м '

Округлено с учётом собственного.веса ребра, ордината 

принята сртг= ЗООЬ кГ/м. Наибольший изгибающий момент:

■ м  -  - Ц ; - - -  „ = « о  кш  . ,■1& Ас

Момент, воснринимаемый верхней полкой:

ЛЛ п = Ри h ' „ ' ( h ó 1 6 0 * 5  (I?— §-)=бооооо Кг/см

М „  = 6000 > М  = 400 Kii

Следовательно, нейтральная ось будет проходить в 

пределах толщины полки, поэтому сечение рассчитываем как 

прямоугольное с шириной равной Вп,

L м
= “ — ~ 2 ~ ~ г —  = 0,0167

6п' К  1?й~_ 52~х~172~х~160

По таблице приложения II находим - 0,992 

Необходимое сечение арматуры:

р  = ____JW______ = _____40000______= п 7 ГЛ|2
а Ra ^о' ho . 3400 X 0,992 х 17 . ’

Принимаем I i 10 A—III; Fq = 0,78Ь ,см̂ -

^Наибольшая поперечная сила: .

Q  = Л » ф ----= 3000_х?1,27._ = 940 кГ

Поперечная сила, воспринимаемая бетоном перец 

образованием наклонной'трещины: '



a e = 940 кГ ^  Q.B * 1340 кГ •

- вся поперечная сала может быть воспринята бетоном,

поперечные стержни по расчёту не требуются» Принимаем

поперечные стержни из стали кдасса:А-1 диаметром 6 мы

с шагом V. .* U  = --- = в Ю  см..... .
2 2

- 4 5.Расчёт продольных рёбер 1

Продольные рёбра рассматриваем как однопролётную 

балку опертую на полки ригеля. За расчётный пролёт балки 

принимаем расстояние между центрами нижних граней край-, 

них поперечных рёбер плиты 6 = 5450 мм (рис.Еа)

Расчётное сечение может быть принято таврового 

профиля, ширина ребра которого,равна удвоенной ширине 

ребра плиты, т.е. 6 = 2 & р в 2 х  85 = 170 мм. ■ 

Учитывая тщательную заливку швов-между панелями, ширина 

полки принята = Ь* = 1500 мм. При Этом удовлетво-: 

ряется условие:

К - - ___ 3£QQj=_I2Q _ 655-< —  в в 908 мм
св 2 2 ■ 6 6

Нагрузка на продольные рёбра состоит из опорных 

давлений поперечных рёбер и нагрузки,' передающейся 

непосредственно от полки, распределённой звиде треуголь­

ников. Без существенной погрешности эту систему нагрузок 

заменяем равномерно распределённой, которая имелаб б ы . 

место, при отсутствии поперечных рёбер. ’

. Собственный вес плиты принят ^ н= 300 кГ/см2 '

Q B = R p & - f l 6 = 10,5 х 7,5 jc 17 * 1340 кГ



Расчётная нагрузка на I пог.м ребра

• ( % +  n ) 6 H =(1990 +.300 х 1,1) X 1,5 * 350Окгм

Нормативная нагрузка на I пог.м ребра для расчёта 

прогибов; длительно действующая (вся постоянная и часть 

временной):

$ Н=-($п + РН +^Н]-6 Ч =(165 + 1200 + 300) х 1,5 = 2500 кГ/м 

полная нормативная _ ■

(cfn -*-$")■ ЬН = (1665.+.300) х 1,5 * 2960 .кГ/м

Расчёт прочности по нормальному сечению 

Наибольший изгибающий момент

М  = = 3500_|_5а4§2 = 13000 пру

Рабочая высота ребра:

fio = h - а  = 40 - 5 = 35 см

Мсчент, воспринимаемый верхней полкой:

М п= Ь'п-Ьп ( К  ~ -I1 ) = 160 х 150 х 5(35 - -|-) = '*

= 3900000 = 39000 кП*

М „  = 39000 кПи >' М  = 13000 кПл

Следовательно, нейтральная ось проходит в пределах 

толщины полки, поэтому сечение рассчитываем как прямоуголь­

ное: ■

А0 = _  м  _ 
яй~ьгп~ьТ

1300000
160 х 150 х 35‘

2 =0,044



По таблице приложения II, находим f0 = 0,937. Необ­

ходимое сечение продольной растянутой арматуры из стали

кдаоса A-III. ;;
- , : , ; ,  ;'..й ; ".'....У.:. 'Г .

F  --------- Л г — ~  = -i^ -Ł J L Q _ Ł 0 ----------ц , 4  см2
0 R a  • $о - Т\0 3400 X 0,973 х 35

Принимаем 4 i 20 A—IIIt Fq =12,56 см2

■ Расчёт прочности наклонного сечения ■ N

Наибольшая поперечная сила 

Q  = ± L  = 3500.x_5.45_ = 9550 ^
2 2 ч

Условие: Q  * 3550 кГ ^  0,25RM-6-Ьо=0,25-160‘17*35 =

в 23800 выполняется. Так как Q  = 3550 > R P- fc-f)0 =

= 10i5 х 17 х 35 в 6250 кГ, то Необходим;; расчёт попе­

речной арматуры. ■
■ • -Г' у. ч , У. ; у Г У-'у jyy;- , ■

Определяем максимальное расстояние между поперечными

стержнями: • <

II - 0.1 Rn- bp- Ь р __ _ Ojl x IGO x 17 x 352 = ос -u 
Urnax~ &  , 9550“

По конструктивным требованиям в средней части про­

лёта шаг поперечной арматуры принят:

. U  = — - Ь = — - х '40 = 30 см
. . 4 ■ •'■■А ; ■

- Шаг стержней в крайних четвертях принят:

U  = 15 см <■ -—  = 20 см
' ■■ 2 '

• Принимаем поперечные стержни $ 8 мм ( fx = 0,503 см) из
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стали класса A-I, Определяем предельное, погонное усилив <^х

Rctx' ł* ' П
U

IZQQJLQj.§QiL2jśL в из кг
• Ч 15' .

Несущая способность бетона и поперечной арматуры:

Q xb » "\| 0,6 Ru fip ho- —  cj,x.U «

- 0,6 х 160 х 17 х 352 - И З  X 15 « 12000 кГ 

Q  а 12000 кГ >  О. * 9550 кГ •Х.о..

Прочность по наклонным сечениям обеспечена.

в. Расчёт плиты по деформациям

Определяем геометрические.характеристики сечения:'

>' a -(i-n " а O50_r_I2ljf-S . 1,12
о • 6 -По . . . 17. X 35 ,

Относительная высотасжатой воны батона:

1 8  + —
’ • ю ^ - п

гдв :' к § » . 0 . 0 2 П
<у  6 h 0 17*35

П = — Ł a—  . а 6,35— -  - -  - . « оЕ в 3,15 х 10

А
т • f '( 1 - .•gfe-) - 1.12-d - - i.oi

Изгибающий момент от полной нормативной нагрузки:
Л  .

V М Н = — 3LJJ l ___ = 29§0_х _5а 45* _ 11000 кПг 
8 . 8

; /<к2
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Коэффициент

м, _____ m  _ _ _  ______11000
' R~£ “  260 X 17 X 352

0,203

тогда:

I - 0,14

I 8 + 1 + 5(0-203 + 1>03) * •
’ 10 х 6,35 х 0,0211

Так как £ * 0,14 ^  -г--- = — — -
Ьо 35

« 0,143 то нейт­

ральная ось проходит в полке. Поэтому сечение рассмат­

ривается как прямоугольное шириной Вп = В = 150 см.

При этом ^  = О, Т = О

i/U = -п— п—  = — = 0,0024 
V  Fn'ho • 150 X 35

М
^ Ъ  

\

1100000
Ки'Ьп-Ьо' 260 х 150 х 35* 

I '__________ ' I

0,023

£ 8  + 1 ,8  + —I_±_5_2-Qj.Q23—
. К 1ДП 10 х 0,0024 х 6 ,35

0,11

Высота сжатой зоны сечения:

X  = ^'Ьо = 0,11 х 35 = 3;8 с м <  5 

Плечо пары внутренних сил:

см

= Pjc --|- = 3 5 - ^ = ; 3 3 , r см

Пренебрегая сечением конструктивной сжатой арматуры, при

т  = 4 § " о д 2 5  " - | - 1 Й ; 0 Д 1
находим расстояние от нижней грани ребра до центра тяжести 

расчётного бетонного сечения ■ .



1

Находим момент инерции сечения по формуле:

— — Г(1 - +  12(1 - ^ Л г ^1(т ^
12 • L 1 h } + 12(1 Ь Г  Т Г (1" Т Г  "

- о , б - & г + 4 - * 1 2 ± < 4 - -  о.5)г . k ł s j q ? „
п . Рп ~ЬП h 12

X (I - 0,II)(0,I25)3 + 12(1 - 0,11),ic 0,125(1 - -
40 .

- 0,5 х ОД25)2 + О,II 4-12 x 0,II(2§*§ - 0,5)2 » 196000 он4
40

Момент сопротивления сечения по раотднутой воне при 

упругой работе материалов:

W o  - ~гг~ * — = 6860 см3
0 - У  28,6

Момент сопротивления сечения по раотянутой воне с 

учётом упругопластических’деформаций:. ■

1,75 х 6860 * 12000 ом3 .

где: для таврового сечения согласно таблице 34 СНиП

П-В 1-62 = 1,75

Изгибающий момент, воспринимаемый бетонным сечением 

непосредственно перед образованием трещин:

■ М вт ш 0,8 Rp - W b.t = 0,8 х 21 х 12000 = 200000 кГсм . 

Определяем прогиб панели от полной.нормативной на­

грузки:
Т о  С4 ^  5-Т.

■ -  8 т г
1,3 - I.I 200000 > 

110СХЮО
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Принимаем = I.

Жёсткость В при кратковременном действии всей 

нагрузки:

В =
Ьо-Х,

ч£~ , Ч'в
Еа- Га

:п о
35- 33,1
_Q*2.

2~х Ю 6*х. 12,56 0,11 X 150 х 35 х 3,15 х I05 X 0,5

2,33 х Ю 10 кГсм2

Прогиб ^

х 5l--- = = 1,45 см
В 384 х 2,33 х Ю 10

Определяем начальный ггрогкб от длительно действвую- 

щей части нагрузки:. CJ,* = 2500 кГ/м 

Изгибающий момент:

txH = = 25дд_х_5х45^ я 9300 кги
• • ■ 8' ■ ' ,' 8

iii т  о о м в.т. т  ч т  г  200000 --- т  п
%  = 1,3 - S — j^r—  г» 1.3 - I.1 -дзОООО'?' 1>и

. -Принимаем = I , ,

Жёсктость от длительно действующей, части нагрузки:

ho- -------- _ 2,33 х I010 кГсм2В =
Ya + -- Y Е

‘ Ёа- F« £• bn- fi0- E B-i-

Прогиб
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Одрецеляем полную деформацию от длительно действую­

щей части нагрузки q.H = 2500 кГ/н 
/ ■

%  =. 1,3 - S - I ”  = 1,3 - 0,8 200000 J 0 •
14 . М Н ■ > . 930000

Принимаем |{,*1

Жёсткость В от длительно действующей чаоти нагрузки при 

У  = 0,15 ' - -

ho- ̂  4в
-  т .д _ , _  

35 х 33.1
E q  ■ • Ьо- Е в ’f

S x Ł
2 х Юь х 12,56 0,11 х 150 х 35 х 3,15 x I05 х 0,15

В -  I .6 .I0 10 кГсм2 з 

Прогиб f j

Суммарный прогиб:

■f = * 1,45 -  1,24 + 1,78 = 1,99 см

см

Относительный прогиб:'

з 1,99 = _1 
t 545 “ 274 200

<- i-

^ 7. Расчёт по раскрытию трещин

Без большой погрешности можно считтать, что центр - 

тяжести приведенного сечения совпадает с.центром тяжести 

бетонного сечения, т.е. и, = 28,6 см (он. предыдущий § )
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li sтом случае момент инерции приведенного сечения:

ч/п = ч/ + F« П ( - а )2 = 196000 + 12,56*6,35(28,6 - 5)2«

= 237000 см4 '
Момент сопротивления приведенного сечения по растя­

нутой зоне:

W = = _237Q0Q_ * 8300 см3 - • ч
0 Ц 28,6

Момент сопротивления с учётом упруго-пластических деформаций,

' WT = fW 0 = 1 .75  х 8300 = 14500 CM8 
Коэффициент:

W t 1 2 = 14500 .Ki =" П- Fo•£, 6,35 x 12,56 x 33,1
Периметр стержней арматуры

3,5

S = ffld = 3,14 x 2 x 2 = 12,56 см

Отношение:

. U = - -  = - I.ó CMu S , 12,56

Расстояние между трещинами: V

tT= Ki-n-U r? = 3,5 x 6,35 x 1,0 x 0,7 = 15,5 см

Здесь принято Г? = 0,7 (для стержней периодического про­

филя). Напряжение в растянутой арматуре При полной норма- 

. тивной нагрузке: : ■■■ ,

(5а = ----- = — Ш-ШО— _ = 2650 кГ/см2 
X,| Fq 33,1 х 12,56 •

. Ширина раскрытия трещин а Х( от/кратковременного действия 

всей нагрузки ....' ~



раскрытия тцешин Q ti от кратковременного действия 

фительво действующей нагрузки

От* = 930000 2240 кг/аг

От, = Ф „ - ~  L -  1 ,0  1 5 ,5 .=  0,0175 см = 0,175 мм*■ К *-. * г О V ТПи

£rF„ ' 33,1 х 12,56 

бо
Е« “г ' 2 х I0V

раскрытия трещин От) от длительного действия длитель­

но действующей нагрузки

О т ,-  Ет = Г.0 X 2 Щ .  х 15 ,5  = 0,0175 см = 0,175 мм
3 ш  Еа т 2 *10°

1Киаавшцйшвраскрытиятрещин-'

df =От,-аТ1 + 0 Т1= а Т) = 0,2 MM-t d Tnp = 0,3 мм

I. Указания по конструированию нанели

Полка армируется стандартными сетками 200/200 5/5 

Сетка С-2 средней части полки укладывается между поперзчны- 

УИ рёбрами в нижней зоне с защитным слоем Ьэс= 15 мм.’ Над 
деадеречными рёбрами сетка укладывается на каркасы и таким 

образом переводится в верхнюю зону полки для восприятия \ 

растягивающих усилий приопорной зоны.

Сетка С-I установлена в верхней зоне полки около про­

дольных рёбер также ,с целью восприятия растягивающих усилий, 

возникающих в верхней зоне-около опор, Для анкеровки сетка "Л ■ • • ■■■ I ■
С-I заводится на IQ0 мм в ребро (рис. 96).
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Продольная арматура 2 fi 20 A-III продольного ребра 

при помощи монтажного стержня У 8  A-I и поперечных стержней 

i 8 A-I образуют каркас К-I. Также в плоские каркасы К-2 

при помощи монтажного стержня /6 & т  А-I и поперечных 

стержней i> 6 A-I (шаг 10 см) объединена арматура (I i 10 

A-III) поперечных рёбер. Сечение арматуры тор(ё6НХ рёбер 

принимайтсй такие же как и промежуточных поперечных рёбер.
... . . ' vv. :

‘ ; \ "Z ■ V .

. - ' • ■ J  г'

/

Л *
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УП. РАСЧЁТ НЕЙТРАЛЬНО НАГРУЖЕННОЙ колонны

Производим расчет колонны I этажа 4-х этажного зда­

ния (сетка колонн 6 х 6 м2 и высота этажа Н = С0 = 6 м). 

Сечение колонны принято 40 х 40 см.

Расчётная нагрузка на I м2 грузовой площади приняты: 

■отвеса настилов и полезно! нагрузки - - 2000 кГ/м2

от веса ригели - 100 кГ/м2

временная (полезная) нагрузка - 500 кГ/м2

1. Подсчёт нагрузок на колонну

Грузовая площадь $ =fjQ х 6,0 = 36 м2

Расчётная нагрузка от собственного веса колонны сече 

нием : ' . N

6К х Ь к  * 40 х 40 см2
& *  = П  := 0,4 х 0.4 х 6,0 х 2500 х 1,1 =

- 2640 кГ

Расчётная нагрузка на колонну: *

длительно действующая нагрузка:

[(2000 + 100) х 36 + 2600] X 3 = 235800 кГ 

кратковременно действующая нагрузка:

500 X 36 х 3 = 54000 к Г 
о

Характермстики материалов: бетон М 300, Р лр = 130, 

продольная арматура из стали класса А - Ш  R a c  = 3400, - 

монтажная и поперечная арматура из стали класса A-I.

Для определения расчётной приведенной силы находим 

коэффициент ГПдл. , величина которого зависит от гибкости 

колонны. При о т н о ш е н и и 6 * = 6/0,4 = 15 по табл. П



приложения I I I  находим ГЛ^, = 0 ,9 1 ;, <f = 0 ,9 1 .

Расчётная приведенная сила: / .

fj ■■ = _Jlii + + 54000 = 313000 кГ
"" ГПдл • 0.91 /

Сечение колонны предварительно было принято:

вк = 40 см, Ьк = 40 см, F  = К  К  = 40 X 40 =.1600 см2

Fa

Необходимое сечение арматуры:
3IgQ^ - 130 х 1600--Rnp ' F

Ра с 3400

Принимаем 12 i 22 A-III, Fa = 45,86 см2

- 40,0 см®

Коэффициент армирования: 

45,61Fa
7

= 0,0285 ^  А т а х  = 0,03 
1600 . '

Коэффициент армирования при сечении колонны F s = Ькх f) к = 

35 х 40 см, составил бы: -

L
-17 '  afii “ 17 ’ т* ’  ° ’87' » 0,87

Мля + |Г - - 235 800

" V *р 0,87

Fa Ж .  _
V F Rop

F • Ra С

=0,054 ^ - А т а х = 0,03

Поэтому сечение Бх = 40,.

438000
0.87 х 35 X 40

130

3400,

принято как окончательное . Из условия технологии „сварки 

поперечная арматура принята из стержней 0 Z = 8 мм из 

стали класса А-Л I. Шаг поперечных,стержней принят _

U  = 400ы м  ...■ ■ ^  20fe 20 х 22 = 440 мм. Аналогично.■ - ■ 1 ■ ■
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рассчитыкается колонна II и III этажей;
; • Д , _ *

? '.Расчёт консоли**• «iihMm m i m m m m  . ■

6
Ригель, опирающийся на консоль колонны участком 

в = 30 см, передаёт нагрузку на колонну с грузовой пло­

щадью равной — = 18 м2. Расчётная нагрузка на 1м" 

грузовой площади состоит из веса настила и полезной 

нагрузки (2000 кГ/м2), веса ригеля (100 кГ/м2) и кратко­

временной нагрузки (500 кГ/м2). Общая нагрузка Q  будет

равна:

О. = (2000 + 1000 + 500,0} х 18 = 47000 кГ = 47 т 

Определяем расчётную цл:ину площади опирания балки 

на консоль по формуле: ' ....

р О. _ 47000 я 12,0 см
оп “ Ьь- Rnp. 30 X 1 3 0 .........

Из конструктивных соображений принимаем £к = 35 см (см. 

рис-. 9а). Принимаем высоту консоли по свободному краю 

flK = 20 см, которая должно бы*ь не менее 1/3 Ь . Тогда 
высота консоли в месте примыкания её к колонне fł при 

угле уклона $  = 45° будет : .

Ь  = Ь к + С'^в45° = 20 + 35 х I = 55 см.

Условие, что f\K = 20 см0?- 1 / 3 =  1/3 х 55 = 18,3 с^| 

выполняется. Определяем расстояние от оси груза до бли­

жайшей грани колонны у низа консоли: -

С, = С - 0,5 10,||.- 35 - 0,5 х 30 = 20,0 см

Уточняем вылет консоли: .

fl = Ьй см 2 ,i3 С ! =-2,5 х 20 =--. 50,0 см.



Следовательно, консоль армируем наклотпяягчо1ф*амн. 

Требуемую площадь сечения наклонных хомутов определяем 

по формуле:

Fa = 0,002'6fto = 0,002 х 35 х 52 = 3,65 см2, 
где: h0 = 55 - 3 = 52 см.

Принимаем 4 i> 12 A-III; F a = 4,25 см2 и ставим

их через 12 см.

Для определения требуемой площади сечения продольной 

арматуры вычисляем величину изгибающего момента, действую­

щего в сечении примыкания консоли к колонне по формуле:

М  ■. = 'х,25О,-Сд*= 1,25 х 47000 х 20,0 = II75000 кГсм 

Усилие, воспринимаемое продольной арматурой, определяем 

по формуле:

На = —  -  Ш !Ш 2 -  24000 кГ \ '
h o - a '  5 2 - 3

Сечение продольной арматуры определяем по формуле:

F4 =
-24000_ = 7 05 см2 
3400

Принимаем 3 (б 18 A-III; Fp = 7,63 см2.

Делаем проверку прочности по условию:

m  R P Ь fi0i + j r  t e } f

47000 2,2 x 10,5 x 35 х 50;+ 2Й§СШ = 55400 кГ
■ '."■.■'46,8. ■' ■■■ ■

где: M  = 1 5  ©  = 15 х .47000 = 705000 кГсм

«£ = 0.9 fv = 0,9 х. 52 = 46,8 см 

. ^  = 45° - угол наклона саатой грани консол”

- к горизонту;

'ОП = 2,2 - коэффициент условий работы.
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3. Указания до конст^р^1ованию колонны.

Продольная и поперечная арматура колонн объединяют-. ;..,.ьлл и .iV-ii .. ./ ■
ся в плоские сварные каркасы. Пространственные каркасыIHl*’
колонн первого этазьа образуются путём сварки четырёх плос­

ких каркасов. .

Места стыков колонны усилены горизонтальными сетками 

С-I с ячейкой 50 х 50 мм из арматурной стали лкасса A-I
-.•1 i. •i4-.il!!. У г. к .
диаметром. 8 мм. В каждом торце устраиваются по четыре•сетки
- ii t .i.\ i •"• - ■ . > : : .... ■ . ■-
с шагом 6 см.

Хомуты и закладные детали консоли подвязываются к 

простарнствеиному каркасу вязальной проволокой. В торце ко­

лонны первого этажа, сопрягающегося с фундаментом, попе- 

- речная арматура на участке 400 мм устанавливается с шагом
1"-J -itlUJi - i '•••.'i-i ; ł,»VV* ' J_ '
80 m m.

•Стык колонны первого жтажа с колонной второго этажа пропае 

водится на высоте ftc - 0,6 м над уровнем чистого пола

второго этажа. Поэтому высота колоны певого этажа складыва­

ется из высоты э'тажа И , глубины заделки колонны в фун- 
цаменте 13 и высоты Г̂ .

Г = Н + L  + Ьс = 6.0 + 0,85. + 0,6 = 7,45метро»

С учётом принятых высотамчригели = 60 см й высоты 

паннели перекрытияf^= 22 см расстояния от уровня стыкг.

до горизонтальной'грания консоли колонны будеш 

flp* + fyę = 0.6 + 0,22 + 0,6 = 1,42 к
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НЕКОТОРЫЕ ТИПЫ ПОЛОВ И ИХ ВЕС

I. Пол из керамических плит по шлакобетонному

отеплению:

а) керамические плитки 2 см ( = 2,5 т/м3).... . 50 кГ/м2

б) цементная подливка 2 см ( Jf*= 2,2 т/м3)........ 44 кГ/м2

в) шлакобетон (тепло-звукоизоляция) 10 см..... ....120 кГ/м2

г) затирка снизу I см ( f = 2,2 т/м3)....... . 22 кГ/м2

В с е г о : ’ . 236 кГ/и?

2, Чистый цементный пол по железобетонной плите: 

а) цементный слой 3 см ( = 2,2 т/м3)...... ...... 66 кГ/м2

3. Чистый цементный пол по шлакобетону;

а) цементный слой 3 см......... .................... 66 кГ/м2

б) шлакобетон 8 см.................'............... 96 н

В с е г о :  162 кГ/м2

4. Деревянные шатки по.асфальту:

а) деревянные.шашки II см ( jf = 0,6 т/м3)..;........ 66'кГ/м2

б) асфальт 3 см ( X  ~ 2,2. т/м3)....... . 66 кГ/м2

В с е г о :  > 1 3 2  кГ/м2

- 5; Асфальтовый пол по железобетонной шште: :

66 кГ/м2а) слой асфальта 3 см,



П Р И Л О Ж Е Н И Е  II

-6  3-

Т А Б Л И Ц'А I

значений коэффициентов , Г> А 0, Y c

oL Го А с оС ' Г 0 Г ° .  А 0

0,01 10,00  ' 0,995 0,010 0,29 2,01  У 0,855 0,248
0,02 7,12 0,990 0,020 0,30 1,98 0,850 0,255
0,03 5,82 0,985 0,030 0,31 1,95 0,845 0,262
0,04 5,05 0,980 0,039 0,32 1,93 0,840 0,269
0,05 4,53 0;975 0,048 0,33 1,90 0,835 0,275
0 ,06 . 4,15 ' 0,970 0,058 0,34 1,88 0,830 - 0,282
0,07 3,85 0,965 0,067 0,35 1,86 0,825 0,289  /

0,08 3,61 0,960 0,077 0,36 1,84  ■ 0,820 0,295
0,09 ' 3,41 0,955 0,085 0,37 1,82 0,815 0 , 3 0 1 '

0,10 3,24 0,950 0,095 0,38 1 , 80 ; 0,810 0,309
0,11 3,11 ■ 0,945 0,104 0,39 1,78 0,805 0,314
0,12 ■2,98 0,940 0,113 0,40 1,77 0,800 0,320
0,13 2,88 0,935 0,121 0,41 1,75 0,795 0,326
0,14 2,77 0,930 0,130 0,42 1,74 0,790 0,332
0,15 2,68 0,925 0,139 0,43 1,72 0,785 0,337
0,16 2,61 0,920 0,147 0,44 1,71 0,780 0,343
0,17 2,53 0,915 0,155 0,45 1,69 0,775 0,349
0,18 ^  2,47 0,910 0,164 0,46 1,68 0,770 0,334  ~

0,19 2,41 0,905 0,172 0,47  . .1,67 0,765 0,359
0,20 2,36 0,900 0,180 0,48 1,66 0,760 0,365
0,21 2,26 0,895 . 0,188 о ';  49 1,64 0,755 0,370
0,22 2,22 0,890 0,196 0,50 1,63 0,750 0,375
0,23 2,21 ; 0,885 0,203 0,51  . 1,62  - 0,745 0,380
0,24 2,18 0,880 0,211 0,52 1,61 0,740 0,385
0,25 . 2,14 0,875 0,219 0,53 1,60 0,735 0,390
0,26 ■2,10 0 , 870 . 0,226 0,54 1,59  . ■0,730 0,394
0,27 •2,07 0,865 0,236  . 0,55 1,58 0,725 0,400
0,28 ■'2,04 0,860 0 , 241 -
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