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 Расчёт арки.

В качестве несущей конструкции принимаем трехшарнирную круговую арку с стальной затяжкой

а) Габаритные размеры:

[image: image261.emf]


Рисунок. **габаритные размеры
б)определяем геометрические размеры арки

радиус кривизны r=(l2+4(l\6)2)\(8l\6)=5\6l= 5\6*14,7=12,25м

длина дуги арки S= ADVANCE  \d 3 √l2+16\3*(l|6)2=1,072*l=15,76м
синус центрального угла полуарки sinα= l\2*r = 14,7\2*12,25=0,6

этому соответствуют α=36°52'≈37°;  cosα = 0,8
 

б) Собираем нагрузку на арку (таблица **).

Таблица **- Сбор нагрузки на арку                                     

	№ п/п
	Вид нагрузки
	Нормальные значения, 
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	Расчетные з   начения, 
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	1.
	Постоянные нагрузки:

– рулонный ковёр (3 слоя);

– фанерные обшивки;

– дощатые рёбра;

– крепёжные бруски

– утеплитель;
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169,2

40

125


	1,3

1,1

1,1

1,1

1,2


	195
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186.1

44
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	Постоянная нагрузка, всего:
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	Временные нагрузки:

- снеговая нагрузка (III район)
	1260
	
	1800

	Полная нагрузка:
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Нормативная нагрузка:

qo=qn*(s\l)=603,2*1,072=646,63 н\м2
расчетная

qo=qр*(s\l)=706,1*1,072=756,9 н\м2

нагрузка от собственного веса: 

qс.в.=(qнn  +снег.нагрузка)\(1000\3*l)-1)= (603,2 +1800)\((1000\3*14,7)-1)= 110,90н\м2
Постоянная:
qнп=110,9*1,1+756,9=878,9 н\м2

временная:

qрв=1800 н\м2
полная q=878,9+1800=2678,9 н\м2

Определение расчетных усилий в элементах арки. 
Сравнительный анализ показывает, что наибольшее значение изгибающего момента в трехшарнирной круговой арке получается при загружении арки постоянной нагрузкой по всему пролету и временной нагрузкой, расположенной на участке равном 0,6 пролета.

Максимальный изгибающий момент при таком загружении, возникающий в сечении, расположенном в четверти пролета арки, определяем по формуле:

М=(Кgм*qнп+Крм*qрв)*l2\32=(0,08*878,9+0,655*1800)*14,72\32=1249,3*6,75=8432,9 нм,
где  Кgм и Крм – коефициенты определяемые по графику при отношении f\l=1\6.

Нормальную силу в том же сечении, где действует максимальный изгибающий момент, находим по формуле:
N=(КgN*qнп+КрN*qрв)*l= (0,793*878,9+0,543*1800)*14,7=1674,4*14,7=24613,7 Н, 
где  КgN и КрN – коефициенты определяемые по тому же графику.

Для получения максимального усилия в затяжке арку загружаем полной нагрузкой q по всему пролету.

Величину распора определяем по формуле:

H= q*l2\8*f=2678,9*14,72\8*2,45-578883,5\19,6=29534,9н
Опорные реакции А=В=q*l\2=2678,9*14,7\2=19689,9н

Подбор сечения арки.  
Криволинейные блоки для полуарок склеиваем из досок сечением 4х15см. После острожки с двух сторон по пластям склейки толщина а досок будет равна 3,5см, а после двойной острожки кромок ширина досок b составит 14см. Сечение арки проектируем прямоугольным, склеенным из 13 досок, тогда высота сечения будет 13*3,5=45,5см.

Принятые размеры удовлетворяют требованиям норм:

                              r\a=1225\3,5=350 > 250;

                             h\b=45,5\14=3,25<5.
Проверим принятое сечение арки на совместное действие нормальной силы и изгибающего момента по формуле:

б=N\F+M\γ*W*Rc\Rn < R,
б=24613,7\0,063+8432,9\(0,65*0,0483)*130/150=62,2МПа < 130 МПа
, где F=0,14м*0,455м=0,063м2
W=(0,14*0,4552)\6=0,0483м3
k=0,5s\r=0,5*15,76\0,29*0,455=7,88\0,13=60

γ =1- ((602*24613,7)\(3100*637*130))= 0,65

Устойчивость из плоскости арки не проверяем, так как она обеспечивается частым расположением прогонов кровли, надежно прикрепляемых к арке.

Расчет затяжки. 
Затяжку арки принимаем в виде одного тяжа из круглой стали марки ВМСт3пс с петлевидными концами у опор и в середине пролета.

Требуемая площадь затяжки 
Fтр=Н\R=29534,9\2100=0,014м2
Принимаем d=0,042м, тогда F=0,01385м2
Длина сварных швов петлевидных концов затяжки должна быть не менее lш=4d=4*4,2=16,8см (принимаем 17см).
Расчет хомута.

Затяжка прикреплена к арке в опорном узле хомутом, состоящим из двух ветвей из круглой стали с нарезкой на концах и траверсы.
Требуемая площадь сечения нетто каждой ветви хомута 

Fхом=H\(2Rpb*0,85)=29534,9/(2*1700*0,85)=0.102м2

Коеф. 0,85 учитывает неровность натяжки ветвей хомута.

Принимаем диаметр ветвей d=3,8см тогда F=11,33см
Чтобы воспрепятствовать распрямлению ветвей хомута, между ними ставим распорку того же диаметра, привариваемую к ветвям.

Опорный узел. 

Требуемая ширина подушки из условия смятия под углом 90°

bпод=A\(b*Rсм90)=19689,9\(14*24)=0,59м2
Принимаем 2х0,3=0,6м2

Длину подушки назначаем равной  lпод=45см>3*b=42см

Напряжение в кладке б=А\Fсм=19689,9\0.6*0,45=7,2МПа<14,9 МПа, 

где  14,9 МПа – расчетное сопротивление кладки местному сжатию при марке кирпича 75 и марке раствора 25.

Коньковый узел.

Этот узел выполнен лобовым упором полуарок одну в другую с перекрытием стыка двумя деревянными накладками  сечением 180х75 мм. Накладки скреплены с полуарками 8 болтами диам. 16мм.

Расчет на прочность упорных площадок, а также болтов и накладок стыка на действие односторонней снеговой нагрузки не производим ввиду очевидной избыточной прочности соединения.

2.1.2 Расчёт балки
а) Габаритные размеры.
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                       Рисунок  2.3 – Габаритные размеры

б) Собираем нагрузку на балку (таблица 2.1).

Таблица 2.1- Сбор нагрузки на балку                                     

	№ п/п
	Вид нагрузки
	Нормальные значения, 
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	Расчетные з   начения, 
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	1.
	Постоянные нагрузки:

– рулонный ковёр (3 слоя);

– фанерные обшивки;

– дощатые рёбра;

– крепёжные бруски

– утеплитель;

– собственный вес балки;
	150

119

169,2

40

125

130
	1,3

1,1

1,1

1,1

1,2

1,1
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186.1
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	Постоянная нагрузка, всего:
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	2
	Временные нагрузки:

- снеговая нагрузка (III район)
	1260
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	Полная нагрузка:
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Нормативная нагрузка:
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Нормативная нагрузка:
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Расчётная нагрузка:
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в) Определяем усилия в балке:


[image: image19.wmf]м

Н

М

×

=

×

=

5

,

103886

8

15

7

,

3693

2

max



[image: image20.wmf]Н

Q

75

,

27702

2

15

7

,

3693

max

=

×

=


г). Конструктивный расчёт.


Рисунок  2.4 – Габариты балки
δ = (4-0,6) = 3,4 см

b = 16,9 см
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; h = 5·b = 5·16,9 = 84,5 см
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тогда принимаем: h = 20·3,4 = 68 см.

Проверяем прочность.
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где: 
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Проверяем сечение по касательным напряжениям:
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где: 
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Проверяем прочность:
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Проверяем жесткость балки:
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где: К = 1

с = 15,4 + 3,8·β = 19,2;

β = 1
Условие выполняется.

Принимаем все балки в структуре сечением 16,9 × 68 см.

По экономическому расчёту был принят 2 вариант покрытия концертного зала, поэтому дополнительно сделаем расчёт клеефанерной плиты покрытия.

2.1.3 Расчёт клеефанерной плиты покрытия концертного зала


Рисунок  2.5 – Расчетная схема клеефанерной плиты

а) Определение геометрических размеров плиты.
Ширина плиты составляет 100 см.

Высота плиты h = 19 см.

Высота рёбер плиты с учётом острожки    составит hр = 17 см.

Толщина фанеры δф = 10 мм.

Ширина ребра δР = 60 мм.

Расстояние между рабочими рёбрами а принимается исходя из прочности обшивки на действие монтажной нагрузки (вес человека с инструментом):

Рисунок  2.6 – Эпюра моментов


[image: image36.wmf]ф

,

u

ф

ф

ф

max

u

R

а

,

а

Р

W

M

£

×

=

×

×

×

=

=

2

2

9

0

100

6

8

d

d

s


Р = 100 · mu  = 100·1.2 = 120 кг

где: mu = 1,2  - коэффициент условия работы при мон -

тажной нагрузке.
 Ru,ф = 6,5 МПа– расчётное сопротивление фанеры изгибу поперёк волокон.
Монтажная нагрузка распределяется по ширине 100 см. 

Откуда:


[image: image37.wmf]см

,

,

R

,

а

ф

,

u

ф

22

72

65

1

111

1

111

1

2

2

=

×

×

=

×

×

£

d


Принимаем, а = 47 см.

б) Сбор нагрузки на плиту.

Подсчёт нагрузок на 1 погонный метр панели ведём в таблице 2.2:

Таблица 2.2 – Сбор нагрузок на 1 погонный метр
	
	Вид нагрузки
	Нормативное значение

qн (Н/м)
	γf
	Расчетное значение

qp (Н/м)

	1
	Постоянная:

- от веса обшивок (2·0,01·1·600)

- от веса рубероидной кровли (3 слоя)

- от веса рёбер
	120

150

169,2
	1,1

1,3

1,1
	132

195

186,1

	
	Итого:
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	2
	Временная:

- снеговая
	1260
	
	1800

	
	Полная:
	1699,2
	
	2313,1


в) Расчёт прочности плиты.


Рисунок  2.7- Расчетная схема к расчету плиты
1) Расчёт прочности растянутой обшивки.

Проверяем условие:
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где: 
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 - сопротивление фанеры растяжению.

Кф  = 0,6 – коэффициент, ослабление сечение обшивок стыком фанерных листов.

Изгибающий момент:

Мmax = 0,1·qp·l2 = 0,1·2313,1·1,52 = 475,4 Н·м

Приведённый к обшивке момент сопротивления равен:
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h = 22 см.

Jпр = Jф + 
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где: bпр = 0,9·b = 0.9 · 1 = 0,9 м

Jпр = 2·
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Проверяем условие прочности растянутой обшивки:
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2) Расчёт прочности сжатой обшивки.

Проверяем условие прочности:
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Оттсюда:
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Условия прочности обшивок соблюдаются. 

Проверяем дощатые рёбра на срез по нейтральной оси:
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где: 
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Проверяем условие:
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Прочность плиты обеспечена.

2.2  Расчет предварительно напряжённой балки пролётом 15 м над сценой
Проектируем балку параллельного очертания. Категория трещиностойкости III. Во время изготовления балка должна быть подвергнута тепловой обработке при атмосферном давлении.

1) Компоновка сечения балки.

Пролёт балки составляет 15 м. Категория трещиностойкости – 3. Расчётный пролёт балки с учётом опирания по концам принимается равным:
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Из опыта проектирования железобетонной конструкций предварительно назначаем высоту балки:
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Принимаем h = 1,0 м., что соответствует 
[image: image59.wmf]l
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Выбираем балку двутаврового сечения, как наиболее экономичное.

Ширину сечения верхней сжатой балки назначаем из опыта проектирования в пределах:
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Принимаем 
[image: image62.wmf]f

b

¢

=50 см (конструктивно).

Ширина нижнего пояса назначается из удобства размещения арматуры:


[image: image63.wmf]f
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=20
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Принимаем: 
[image: image65.wmf]f

b

=30 см.

Толщина стенки (ребра) назначается в пределах 60
[image: image66.wmf]¸

100 мм

Принимаем b = 10 см.

Толщина полок δ назначается не менее 80 мм, а уклон скоса полок 30-45о. Принимаем:

 - сжатой полки 
[image: image67.wmf]¢

f

d

= 15см.

- растянутой 
[image: image68.wmf]f

d

 = 15см.
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Рисунок  2.8 – Геометрическая схема балки
Защитный слой для напрягаемой арматуры должен быть не менее 40 мм.

Принимаем а = 5 см и а´ = 3 см.

Расчетные характеристики: согласно рекомендациям СНиП 2.03.01-84* «Бетонные и железобетонные конструкции» п. 2.3 принимаем класс бетона по прочности на сжатие В50.

Характеристики бетона:

Rb  = 27,5 МПа,

Rbt  = 1,55 МПа, 

Rb,ser  = 36 МПа,

Eb  = 35000 МПа,

Rbt,ser = 2,3 МПа,

γb2 = 1

Арматура напрягаемая, принимаем стержневую арматуру класса Ат – VI:

Rs = 815 МПа, 

Rsс  = 400 МПа,

Rs,ser  = 980 МПа, 

Es  = 190000 МПа. 

Арматура ненапрягаемая: кл. А – III
Rs = Rsc = 365 МПа, 

Rs,ser  = 390 МПа,

Es  = 200000 МПа, 

2) Назначаем передаточную прочность бетона в зависимости от кубиковой прочности в момент обжатия бетона

Rbр  = 0,8·500 = 400 кгс/см2 = 40 МПа

Предварительное контролируемое напряжение в арматуре назначаем с учетом возможного отклонения Р=0,05, σsp из условия:

σsp+Р≥ Rs,ser

σsp+0,05 σsp= Rs,ser
Отсюда σsp=
[image: image70.wmf]1,05

R

ser

s,

 = 9,33 МПа

Принимаем σsp=930 МПа. Согласно п. 1.25 СНиП 2.03.01-84* предварительное напряжение должно удовлетворять условиям:

а) σsp+Р ≤ Rs,ser
б) σsp-Р ≥ 0,3 Rs,ser

Так как σsp мы принимали из условия а), то проверяем условие б):

930-0,05·330=883,6>0,3·980=294 МПа

Условие соблюдается.

3) Определение нагрузок на балку. Подсчет нагрузок сведем в таблицу:

Таблица  2.3   Сбор нагрузок на балку.

	
	Вид нагрузки
	Нормативное значение

qн (кН/м)
	γf
	Расчетное значение

qp (кН/м)

	1
	Постоянная:

- от веса стены:

- от веса покрытия:

- от собственного веса ригеля:


	18·0,51·8,55=78,489

2,79·4,5 = 12,555

4,9
	1,1
1.1

1.1
	86.34

13.81

5.39

	
	Итого:
	
[image: image71.wmf]н

п

q

=95.944
	
	qр=105.54

	2
	Временная:

- длительновременная

- кратковременная
	0,3·1·4.5=1.35

0,7·1·4.5=3.15
	1,4

1,4
	1.89

4.41

	
	Полная:

- длительная

- кратковременная
	95.944+1.35=97.294

95.944+3.15=99.094
	
	105.54+1.89=46,66

105.54+4.41=53,37

	
	Всего:
	qн=95.944+4.5=100.444
	
	qр=105.54+6.3=111.84


4) Определение усилий в балке.

- момент максимальный в середине пролета от полной расчетной нагрузки:

Ммах=
[image: image72.wmf]8
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- момент от полной нормативной нагрузки:

Мн=
[image: image73.wmf]8
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- момент от непродолжительного действия постоянных и длительных нагрузок

М2=
[image: image74.wmf]8
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- - момент от продолжительного действия постоянных и длительных нагрузок

М3=
[image: image75.wmf]8
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Максимальная поперечная сила от полной нагрузки:

Qmax=
[image: image76.wmf]2
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5) Предварительный расчет сечения арматуры. Из условия обеспечения прочности сечения напрягаемой арматуры должно быть (ориентировочно):

Аsp≥
[image: image77.wmf]5
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Из условия обеспечения трещиностойкости напрягаемой арматуры ориентировочно должно быть:

Аsp≥
[image: image78.wmf]90
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Принимаем арматуру по большему из двух значений:

6Ø32 мм.    Аsp = 48,25 см2
Площадь ненапрягаемой арматуры в сжатой зоне определяем по формуле:
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Предельное значение относительной высоты сжатой зоны определяем по формуле:
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где 
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Принимаем 4Ø25 мм, кл. А – III: 
[image: image84.wmf]¢

s

А

= 19,63 cм2  

Количество арматуры в растянутой зоне принимаем конструктивно:

4Ø10 мм, кл. А – III.

6) Определение геометрических характеристик приведенного сечения.

Отношение модулей упругости:
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Приведенная площадь арматуры:

α·Аsp=5,42·48,25 = 261,52 см2
α·
[image: image86.wmf]¢

s

А

=5,42·19,63 = 106,39 см2
Аred = 50·20 +12·20+30·20+6·10+42·10+261,52+106,39=2687,91 см2
Статический момент сечения относительно нижней грани балки:

Sred = 50·20·90 + 12·20·74 + 30·20·10 + 6·10·23+42·10·47+261,52·10 +

+106,39·97 = 146975 см3
Расстояние от центра тяжести приведенного сечения до нижней грани балки равно:

у =  
[image: image87.wmf]91
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 = 54,68 см ,

а до верхней грани

у` =100-54,68 = 45,32 см

Момент инерции приведенного сечения относительно центра тяжести балки равен:

Jred= 
[image: image88.wmf]12
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 + 50·20·34,322 + 
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 + 10·6·(54,68-23)2+
[image: image92.wmf]12
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+ 10·42·(54,68 - 47)2 + +261,52·44,682 + 106,39·42,322 = 3450605,65 см4
Момент сопротивления приведенного сечения для нижней растянутой грани балки при упругой работе материала равен:

Wred=
[image: image93.wmf]68

,

54

3450605,65

=

y

J

red

=63105,44 cм3
W`red=
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Расстояние от центра тяжести приведенного сечения до верхней ядровой точки равно:
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Момент сопротивления сечения для нижней грани балки с четом неупругих деформаций бетона равен:

Wpl=Wred·γ=63105,44·1,75=110434,52 см3
а для верхней грани:

W`pl=W`red γ=76138,7·1,75=133242,73 см3
Здесь γ=1,75 – коэффициент, учитывающий влияние неупругих деформаций.

7) Определение потерь предварительного напряжения арматуры (способ напряжения термомеханический).

Потери определяют в соответствии с таблицей 5 СНиП 2.03.01-84*.

а) Первые потери:

- от релаксации напряжений арматуры:

σ1=0,03 σsp=0,03·930=27,9 МПа

- от температурного перехода (Δt=65о)

σ2= 1,25 Δt=1,25·65=81,25 МПа

При подтягивании напрягаемой арматуры в процессе термообработки на величину, компенсирующую потери от температурного перепада, последние принимаем σ2 = 0 МПа.

- от деформации анкеров, расположенных у натяжных устройств при длине арматуры (около 20 м)

σ3=
[image: image97.wmf]1700
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·1900000=676,2 кгс/см2 =67,62 МПа

где: Δl = 0,125+0,15·d = 0,125+0,15·3,2 =0,605 см.

d = 32 мм – диаметр напрягаемой арматуры.

- от деформации стальной формы при изготовлении:

σ5=30 МПа

- от быстро натекающей ползучести бетона: σ6 определяется от 
[image: image98.wmf]bp
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 и α

α=0,25+0,025Rbp ≤0,8

α=0,25+0,025·40 =1,25>0,8

Принимаем α=0,8.

Напряжение обжатия бетона на уровня центра тяжести напрягаемой арматуры равно:

σbp=
[image: image99.wmf])
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Произведем вспомогательные вычисления.

Сила обжатия бетона с учетом потерь равна:

Ро=Аsp·(σsp- σ1- σ2- σ3- σ5)=48,25·(9300-279-0-676,2-300)=

=388161,6 кгс=3881,62 кН

Эксцентриситет приложения силы Ро равен:

lo = y-a = 53,48  - 10 = 43,48 см

Изгибающийся момент в середине балки от собственного веса возникающий при изготовлении балки в вертикальном положении:

Мcb=
[image: image100.wmf]8

15

8

,

5

8

2

2

×

=

×

l

q

cl

 = 163,125 кН/м

Здесь:

qc.в. = Ab·ρ = 0,232·2500=580 кгс/м=5,8 кН/м

Тогда напряжение обжатия равно:

σbp=
[image: image101.wmf]68
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Следовательно, потери от быстро натекающей полезности нужно определить по формуле:

σ6 =
[image: image103.wmf]78
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 = 31.2 МПа

Итого, первые потери составляют:

σloss1= σ1+ σ2+ σ3+ σ5+ σ6=27,9+0+67,62+30+31,2 = 156,72 МПа
б) Вторые потери:

- от усадки бетона:

σ8= 35 МПа

- от ползучести бетона при 
[image: image104.wmf]bp
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σ9=300·α·(
[image: image105.wmf]bp
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 - 0,375)=300·0,85·(0,78 – 0,375) = 90 МПа

Суммарное значение вторых потерь:

σloss2= σ8+ σ9 = 35+90 = 125 МПа

Полные потери предварительного напряжения составляют:

σloss= σloss1+ σloss2=156,72+125=281,72 МПа,

что не превышает 30% от предварительного напряжения арматуры.

8) Расчет прочности балки по нормальному сечению.

Определяем положение нейтральной оси или положение нижней границы сжатой зоны из условия:

Rsp·Asp≤Rb·b`f·h`f+Rsc·A`s
81,5·48,25=3932,37 кН > 2,75·1·50 ·20+36,5·19,63 = 3466,5 кН

Это говорит о том, что имеет место случай 2, когда х>h`f, т. е. нейтральная ось проходит в ребре. В этом случае высота сжатой зоны равна:

Х =
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Проверяем прочность принятого сечения:

- в месте максимального усугубляющего момента:
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302094 кН·см ≤ 2,75·10·36,94·(90-0,5·36,94) +2,75·(50-10)·20·(90-0,5·20)  +

+36,5·19,63·(90-3) = 310998,82 кН·см

Прочность обеспечена.

9) Расчет прочности балки по наклонному сечению.

По конструктивным соображениям на
 приопорных 
участках 

длиной ≈0,75 м утолщаем стенку балки до размера нижней полки.

а) Проверяем прочность полосы бетона между наклонными трещинами из условия:

Qmax≤0,3yw1·yb1·Rb·b·ho
Принимаем поперечные стержни из арматуры класса А – III Ø10 мм.

Аsw=0,7854 см2
По конструктивным требованиям шаг поперечных стержней должен быть не более 50 см и ⅓hon. Принимаем предварительно на приопорных участках шаг хомутов S=10 см,

Рисунок  2.9 Расчетная схема балки по наклонному сечению
S = 15 см < 90/3=30 см

Тогда:

уа=1+5·α·μw≤1,3

α = 5,42

μw = 
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Проверяем условие прочности:

Qmax=822,24 кН<0,3·1,19·0,725·2,75·30·(100 - 5) =2028,54 кН

б) Произведём расчет на наличие наклонных трещин.

Должно соблюдаться условие :

Qmax≤уb3·Rbt·b·ho·(1+yf)

Здесь уb3 = 0,6 – для тяжелых бетонов.

уf=0,75·
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822,24 кН>0,6·0,155·30·90·(1+0,1111) = 279 кН

Условие не соблюдается, следовательно, требуется расчет поперечного армирования, который проводим в соответствии с эпюрой поперечных сил.


Рисунок  2.10 – Расчетная схема поперечно сечения
  Разбиваем эпюру Q на 3 участка:

1) 
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За разбивочную высоту на этом участке берётся высота на расстоянии 75 см от опоры (там, где уменьшается ширина ребра).

Армирование на этом участке ведётся по максимальной поперечной силе. Усилия, воспринимаемые поперечными рёбрами на этом участке на 1 погонный см. балки равно:
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Максимальная проекция наклонного сечения равна:
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Следовательно, принимаем с = сmax = 346,67 cм.
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с0 – должно отвечать 3 условиям.

1) с0 < c → 74.86 cм < 300 см

2) с0 < 2h0 → 74.86 cм < 2·90 = 180 см

3) с0 ≥ h0 → 74.86 cм < 90см

Принимаем с0 = 90 см.

Максимальный шаг поперечных стержней, допускаемый по условию прочности равен:
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Оставляем принятый предварительно шаг хомутов S = 10 см. Проверяем основное условие прочности наклонного сечения на поперечную силу:
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822.24 кН ≥ 486.9 кН

Условие прочности не соблюдается, поэтому увеличиваем диаметр хомутов. Принимаем S = 10 см. Проводим повторный расчёт. 

Принимаем хомуты из арматуры класса А – III Ø 14 мм.

Аsw=1,54 см2
Усилия, воспринимаемые поперечными рёбрами на этом участке на 1 погонный см. балки равно:
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Максимальная проекция наклонного сечения равна:
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Следовательно, принимаем с = сmax = 346,67 cм.
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с0 – должно отвечать 3 условиям.

1. с0 < c → 53,51 cм < 300 см

2. с0 < 2h0 → 53,51 cм < 2·90 = 180 см

3. с0 ≥ h0 → 53,51 cм < 90см

Принимаем с0 = 90 см.

Максимальный шаг поперечных стержней, допускаемый по условию прочности равен:
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Оставляем принятый предварительно шаг хомутов S = 10 см. Проверяем основное условие прочности наклонного сечения на поперечную силу:
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822.24 кН ≥ 873 кН

Условие соблюдается.

2) Рассмотрим второй участок: 
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За рабочую высоту на этом участке принимаем 
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, то есть в начале участка:
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Армирование на этом участке ведется по поперечной силе Q1 на расстоянии 
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Расчёт ведём по аналогии с первым участком:

Максимальный шаг поперечных стержней, допускаемый по условию прочности равен:
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Принимаем шаг хомутов на этом участке S = 150 мм. 

Тогда:
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Принимаем с = сmax = 300 cм.


[image: image129.wmf]c

м

q

h

b

R

с

sw

bt

b

5

.

65

852

.

5

90

10

155

,

0

2

2

2

0

2

0

=

×

×

×

=

×

×

×

=

j


с0 – должно отвечать 3 условиям.

1) с0 < c → 65,5 cм < 300 см

2) с0 < 2h0 → 65,5 cм < 2·90 = 180 см

3) с0 ≥ h0 → 65,5 cм < 90 см

Принимаем с0 = 90 см.

Проверяем условие прочности:
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Условие соблюдается.

3) Рассмотрим третий участок: 
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За рабочую высоту на этом участке принимаем 
[image: image132.wmf]0
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Армирование на этом участке ведется по поперечной силе Q1 на расстоянии 
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Максимальный шаг поперечных стержней , допускаемый по условию прочности равен:
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Принимаем шаг хомутов на этом участке максимальный по конструктивным соображениям, то есть S = 200 мм.

Тогда:
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Принимаем с = сmax = 300 cм.
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с0 – должно отвечать 3 условиям.

4) с0 < c → 75.5 cм < 483,33 см

5) с0 < 2h0 → 75.5 cм < 2·90 = 180 см

6) с0 ≥ h0 → 75.5 cм < 90 см

Принимаем с0 = 90 см.

Проверяем условие прочности:
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Условие соблюдается. Прочность обеспечена.

Окончательно принимаем армирование поперечными стержнями:

d0 = 14 мм   А – III.

S = 100 мм на длине 1.84 м от опоры.

S = 150 мм на длине от 1.84 м до 3.675 м от опоры.

S = 200 мм на остальной части

10) Расчёт по второму предельному состоянию.

а) Расчёт по образованию трещин нормальных к оси балки ведётся на действие эксплуатационных нагрузок и при отпуске натяжения арматуры. Равнодействующее усилие обжатия бетона с учётом всех потерь равна:
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е0 = у – а = 54,68 – 10 = 44,68 см

Момент сил обжатия относительно верхней ядровой точки равен:
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Момент, воспринимаемый сечением балки в стадии перед эксплуатацией непосредственно перед образованием трещин в нижней части равен:
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Проверяем условие образования трещин в растянутой зоне балки:

Мmax ≤ Мcrc
302094 кН·см > 224455,11 кН·см

Условие не соблюдается, следовательно, возможно появление в растянутой зоне трещин нормальных к оси балки. Необходимо проверить условие допустимого раскрытия трещин нормальных к оси.
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 согласно п. 4.14 СНиП 2.03.01-84*.
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Производим вспомогательные вычисления:
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 - коэффициент, принимаемый равным для элементов изгибаемых и внецентренно сжатых;

(l = 1,60 ( 15( = 1,60 - 15·0,01 = 1,45, 

где: ( = 
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= 0,02 – коэффициент армирования сечения;
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 - коэффициент, принимаемый при стержневой арматуре периодического профиля;
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где: 
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е0 = у – а =54,68 – 10 = 44,68 см
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здесь: 
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[image: image153.wmf]15
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 - по таблице 35 СНиП 2.03.01-84* в зависимости от вида бетона и продолжительности действия нагрузки

Тогда:
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Условие соблюдается.

б) Проверяем условие образования трещин наклонных к оси балки. За расчётное сечение принимаем сечение, в котором толщина стенки уменьшается до 10 см, то есть на расстоянии 0,75 м.

Q0,75 = 822,24 – 111,84·0,75 = 738,36 кН

Геометрические характеристики балки в этом сечении:

- площадь сечения:

Аred = 50·20 +12·20+30·20+6·10+42·10+261,52+106,39=2687,91 см2
- статический момент сечения относительно нижней грани балки:

Sred = 146975 см3
- расстояние от центра тяжести приведенного сечения до нижней грани балки равно:

у = 54,68 см ,

а до верхней грани:

у` =100-54,68 = 45,32 см

- момент инерции приведенного сечения относительно центра тяжести балки равен:

Jred = 3450605,65 см4
Статический момент в верхней части приведённого сечения балки относительно центра тяжести равен:

Sb  = 50·20·35,32+ 20·12·19,32 + 10·7,68·
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Скалывающее напряжение на уровне центра тяжести сечения равно:
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Напряжение в бетоне на уровне центра тяжести сечения от усилия обжатия равно:
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Поскольку не применяем преднапряженной поперечной арматуры, то σу=0. Момент у грани опоры принимается равным нулю. Определяем главное напряжение в балке:
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σmt= - σmc= - 17,02 МПа
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Принимаем 
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Условие не соблюдается, что свидетельствует о кратковременном раскрытии трещин, наклонных к продольной оси. Определяем допустимую величину раскрытия наклонных трещин с учётом поставленных хомутов.

Должно выполняться условие:
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где: (l = 1,5;


[image: image163.wmf]1
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 - коэффициент, принимаемый при стержневой арматуре периодического профиля;

dw = 1,4 см;

α = 5,51.

Напряжение в хомутах определяем по формуле (153) СНиП 2.03.01-84*:
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Производим вспомогательные вычисления:
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здесь: 
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 = 1,5 – для тяжёлого бетона.
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Принимаем 
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Тогда:
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Проверяем условие:
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где: μw = 
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Условие соблюдается.

в) Определение прогиба балки.

Кривизну от различных воздействий внешних нагрузок на участке с трещинами в растянутой зоне определяем согласно п.п. 4.27 - 4.31 СНиП 2.03.01-84*:  
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–кривизна от непродолжительного действия всей нагрузки на участке с трещинами в растянутой зоне:
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Производим вспомогательные вычисления:

М1 = МН = 2713,12 кН·м;

Z = 77,95 cм – из расчёта по трещиностойкости.
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здесь: 
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 = 0,8 – таблица 36 СНиП 2.03.01-84*;
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Принимаем 
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Тогда: 
[image: image186.wmf](

)

1

46

,

0

5

,

1

924

,

0

8

,

1

5

,

3

924

,

0

1

924

,

0

8

,

0

25

,

1

2

£

=

×

×

-

-

-

×

-

=

s

y


Значение ξ вычисляем по формуле:
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здесь: 
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(b = 0,9 – для тяжёлого бетона класса выше В7,5
Определяем кривизну.
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– кривизна от продолжительного действия постоянных и длительных нагрузок:

М3 = 2628,03  кН·м;
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– кривизна от непродолжительного действия постоянных и длительных нагрузок:

М2 = 2676,65 кН·м;
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– кривизна, обусловленная выгибом элемента усилием предварительного напряжения:
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Здесь: 
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Проверяем условие: 
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Определяем прогибы:
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[image: image202.wmf].
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[image: image203.wmf].
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[image: image204.wmf].
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Полный прогиб на участке с трещинами в растянутой зоне равен:


[image: image205.wmf].
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Жёсткость балки обеспечена.

2.3  Расчет плиты перекрытия
Исходные данные: 

 Бетон класса  - В 25;       Jb 2 = 0,9 

Rb =14,5 ∙ 0,9 = 13,05 МПа = 1305,0 Н /см2
Rbt =1,05 ∙ 0,9 =  0,945 МПа = 94,5 Н/см2.

ЕS  = 190000 МПа.

Е b  = 2,7 ∙ 10 3 МПа.

Продольная напрягаемая арматура класса   А- IV 

RS, SCZ = 590 МПа = 59000 Н/см2;      RS = 510 МПа.

Сварная сетка арматуры класса   ВР I;   RS = 365 МПа.

Арматура класса А - III

Ø 6-3 мм;  RS = 355МПа;

Ø 10-40 мм;    RS = 365 МПа.

Нормативные и расчетные нагрузки на 1 м 2 перекрытия.               Таблица 3.4 - Нормативные и расчетные нагрузки на 1 м 2 перекрытия
	№
	Нагрузка


	Нормативная

нагрузка. Н/м2
	Коэффициент

перегрузки
	Расчетная

нагрузка Н/м2

	1
	2
	3
	4
	5

	1
	Постоянная:
	
	
	

	
	Собственный вес плиты с круглыми пустотами


	3000
	1,1
	3300

	2
	Слой цементного раствора

δ = 20мм, þ = 2000 кг/м3


	400
	1,3
	520

	3
	Прослойка мастика
	52,50
	1,3
	68,25

	4
	Паркет

δ = 20мм, þ = 500 кг/м3
	100
	1,3
	130

	
	Итого:


	3552,5
	
	4018,25

	Продолжение таблицы 3.4

	1
	2
	3
	4
	5

	2
	Временная


	
	
	

	
	Длительная


	700
	1,2
	840

	
	Кратковременная


	1300
	1,2
	1560

	
	Итого:
	2000
	
	2400

	3
	Полная нагрузка


	5052,5
	
	5968,25

	
	Постоянная и длительная:


	3855
	
	4408

	
	Кратковременная.
	1300
	
	1560


2.3.1 Определение расчетного пролета

LК = LН – 2 с; LК  = 6000 – 2 ∙ 65 = 5870 мм.

Ширина плиты 1,2 м;       L0 = LК – высота сечения многопустотной предварительно напрягаемой плиты.

h ≈ LК / 30 = 587 / 30 ≈ 20 см.

Рабочая высота сечения h0 = h – а = 17 см.

Размеры толщины верхней и нижней полок   (20 – 14) ∙ 0,5 = 3 см.

Ширина рёбер: средних – 3,5 см.  крайних – 4,65 см.

В расчетах по предельным состояниям первой группы расчетная толщина сжатой полки таврового сечения hf' / h = 3 / 20 = 0,15 > 0,1, при этом в расчет вводится вся ширина ребра 

b = 116 – 14 ∙ 6 = 32 см.

 2.3.2  Усилия от расчетных и нормативных нагрузок.

Расчетная нагрузка на 1 метр при ширине плиты 1,2 метра с учетом коэффициента по назначению здания Jn = 0,95

Постоянная нагрузка -  q = 4,019 ∙ 1,2∙ 0,95 = 4,58 кН/м.

 Полная нагрузка  - V +q = 5,968 ∙ 1,2∙ 0,95 = 6,80 кН/м.

Временная нагрузка – 1950 ∙ 1,2 ∙ 0,95 = 6,80 кН/м.

Нормативная нагрузка на 1 метр длины:

- постоянная  3,55∙ 1,2 ∙ 0,05 = 4,047 кН/м.

- полная  5,025 ∙ 1,2 ∙0,95 = 5,72 кН/м.

- постоянная и длительная   3,8 ∙ 1,2 ∙ 0,95 = 4,33 кН/м.

 Усилие от расчетной нагрузки.

М = 6,8 ∙ 5,87 2 / 8 = 29,4 кН·м.

Q = 6,8 ∙ 5,87 / 2 = 20,05 кН.

От полной нормативной нагрузки

М = 5,8 ∙ 5,87 2 / 8 = 25,0 кН·м 

Q = 5,8 ∙ 5,87 / 2 = 17,0 кН.

От нормативной, постоянной и длительной нагрузки: 

М = 4,3∙ 5,87 2 / 8 = 18,5 кН·м. 

2.3.3 Расчет прочности плиты по сечению, нормальному к продольной оси.

Сечение  тавровое с полкой в сжатой зоне. dm = М /Rb bf ' h02 =

=  29,4 ∙ 105 /[ 0,9∙ 14,5 ∙ 116 ∙ 17 2 (100)]= 0,067

Определяем ξ = 0,12

Х = 0,12  ∙17 = 2см < 3 см – нейтральная ось проходит в пределах сжатой полки: ξ = 0,94 .  Характеристика сжатой полки

  ω = 0,85 – 0,008  ∙ Rb =

= 0,85 – 0,008  ∙0,9  ∙14,5 = 0,75

ξR = 0,75 / [ 1 + 570 / 500  ∙( 1 – 0,75 / 1,1)] = 0,55.

Коэффициент условий работы, учитывающий сопротивление напрягаемой арматуры выше условного предела текучести, определяют:

JSb = ή – (ή -1) (2ξ / ξR – 1) = 1,15 – (1,15 – 1) ∙ ((2 ∙ 0,12) / 0,55 – 1) = 1,23 > ή

Где  ή = 1,15 – для арматуры класса А – IV;  Принимают JSb = ή = 1,15.

Вычисляем площадь сечения растянутой арматуры:

АS =29,4 ∙10 5 / 1,15 ∙ 510 ∙0,94 ∙17 = 2,68 см2  

Принимаем 4 Ø 10  A-IV с площадью  АS = 3,14см2.

2.3.4 Расчет прочности плиты по сечению, наклонному к продольной оси

Влияние усилия обжатия Р = 214,9 мПа.

φn = 0,1/ Rbt b  h0 = 0,1 ∙ 214900 / 1,05 ∙ 32 ∙ 17(100) = 0,37 < 0,5

Проверяем, требуется ли поперечная арматура по периметру.

Условие   Qmax= 20 ∙ 103 ≤ 2,5 Rbt b  h0 = 2,5  ∙ 0,9 ∙ 1,05(100) ∙ 32  ∙17 =  

=128,5 ∙ 10 3 Н – удовлетворяется.

При 4,61 + 2,22 / 2 = 5,72 кН/м = 57,2 Н/см.

Поскольку  0,16  ∙ φb4 (1 + φn) Rbt b  = 0,16 ∙ 1,5 (1+0,37)∙ 0,9 ∙ 1,05 ∙ 32(100) 
= 995 Н/см > 57,2 Н/ см.

Принимаем С = 2,5 h0 2,5 ∙ 17 = 42,5 см.

Проверим условие:

Q = Qmax – q1 ∙ С = 20 ∙ 10 3  - 57,2  ∙ 42,5 = 17,6  ∙ 10 3 

φb4 (1 + φn) Rbt b  h02 / С = 1,5 ∙ 1,37 ∙ 0,9 ∙1,05(100) ∙ 32  ∙17 2 / 42,5 =

= 42,3 ∙ 10 3Н > 17,6  ∙ 10 3 Н – условие выполняется, поперечной арматуры не требуется.

На при опорных участках длиной  L / 4  арматуру устанавливают конструктивно Ø4  ВР – I  с шагом, S = h /2 = 20 / 2 = 10см., в средней части пролета поперечная арматура не принимается.

2.3.5 Расчет по второй группе предельных состояний

Круглые очертания пустот заменяем эквивалентными квадратными со стороной h = 0,9 d = 0,9 ∙ 14 = 12,6см.

Толщина полок эквивалентного слоя сечения. hS = hf = (20 – 12,6) ∙ 0,5 = 3,7

Ширина ребра:  116 -6 ∙ 12,6 = 40,4 см.  Ширина пустот:  116 – 40,4 = 75,6см.

Ширина приведенного сечения:   А  rCd = 116  ∙ 20 – 75,6 ∙ 12,6 = 1370 см2 

Расстояние от нижней грани до центра тяжести приведенного сечения: 

У0 = 0,5h = 0,5  ∙ 12,6 = 6,3 ≈ 10 см.

Момент  инерции сечения 

Јrcd = 116  ∙ 20 3 / 12 – 75,6 ∙ 12,6 3 /12 = 65000 мм 4.

Момент сопротивления сечения по нижней зоне:

 W rcd = Јrcd /У0 = 65000 / 10 = 6500 см 3, тоже по верхней зоне  

 W rcd = 6500 см 3
Расстояние от ядровой точки, до центра тяжести сечения:

r = 0,85 (6500 / 1370) = 3,2 см., здесь φn = 1,6 - σbр / Rb, SLR = 1,6 – 0,75 = 0,85

Упругопластический момент сопротивления по растянутой зоне:

WрL = J W rcd = 1,5 ∙ 6500 = 9750 см3, здесь  J = 1,5 – для двутаврового сечения при 2 < b1' / b = b f /b = 116 / 40,4 = 2,9 < 6 

Упругопластический момент, сопротивление по растянутой зоне в стадии изготовления и обжатия  W 'рL = 9750 см3.

2.3.6 Потери  предварительного напряжения арматуры

Коэффициенты точности натяжения арматуры при этом принимают JSP = 1

Потери от релаксации напряжений в арматуре при электротермическом способе натяжения: δ 1 = 0,03 σSP = 0,03 ∙590 = 17,8 мПа.

Потери от температурного перепада между арматурой и упорами σ2 = 0

Усилия обжатия:  Р1 = А S (σSP – σ1) = 3,14 (590 – 17,8) · 100 = 1,8 · 10 5 Н.

Эксцентриситет этого усилия относительно центра тяжести сечения 

L0Р = 10 – 3 = 7 см.

Напряжение в бетоне при обжатии: 

σbP  = (1,8 · 10 5) · 1370 + 1,8 · 10 5 · 10 · 9750 ) / (100) = 1,2 мПа.

Устанавливаем значение передаточной прочности бетона из условия:

σ bP / RbP ≤ 0,75.      RbP = 1,2 / 0,75 = 1,6 <  0,5 · В 25

Принимаем RbP =12,5 мПа;  Тогда отношения σ bP / RbP = 0,10

Вычисляем сжимающее напряжение в бетоне на уровне центра тяжести площади напрягаемой арматуры от усилия обжатия.   

σ bP = (180000 / 1370 + 180000 · 7 2 / 65000) / (100)= 2,7 мПа.

Потери от быстронарастающей ползучести при σ bP / RbP = 2,7 / 12,5 = 0,2

И при  а > 0,3 σSP = 0,3 · 40 = 12 мПа.

Первые потери σ l1 = σ1 + σ b = 0 + 29,8 = 29,8 мПа.

С учетом σ l1 напряжение σ bP = 3,55 мПа.  σ bP / RbP = 0,28.

Потери от усадки бетона  σ 8  = 35 мПа

Потери от ползучести бетона σ 9 = 150 · 0,85 · 0,28 = 36 мПа.

Вторые потери: σ l2 = σ 8 + σ 9 = 35 + 36 = 71 мПа.

Полные потери: σ l = σ l1 + σ l2 = 29,8 + 71 = 100,8 мПа > 100 мПа – больше минимального значения.

Усилия обжатия с учетом полных потерь: 

Р1 = А S (σSP – σ l) = 314 (590 – 100,8) (100) = 155 кН

2.3.7 Расчет по образованию трещин нормальных к продольной оси

       Выполняем проверку по раскрытию трещин. Для элементов предъявляются требования к третьей категории, принимаем значение коэффициентов надежности по нагрузки: Jf = 1; М = 25 кН/м.    М ≤ М CRC
Вычисляем момент образования трещин по формуле: 

М CRC = Rbt,SLR WPL + МRP = 1,6 · 9750 + 20 · 10 5  ·100 = 35,6 кН м.

Ядровый момент обжатия: 

JSP = 0,9;  МRP = Р2 (L ор  + r) = 0,9 ·27 ·10 4 · (7· 1,2)= 20 ·10 5 Н см.

 Поскольку М =20 < Вычисляем момент образования трещин по формуле: М CRC = 35,6 кНм, трещины в растянутой зоне не обнаружены.
Предельная ширина раскрытия трещин: 

- непродолжительная   аCRC = 0,4 мм.

- продолжительная   аCRC = 0,3 мм.

Изгибающий момент от нормальной нагрузки:  М = 18,5 кНм.

Приращение напряжений в растянутой арматуре от действия постоянной нагрузки и длительной нагрузки определяем: 

σS = (18500000 – 270000  · 15,15) / 48(100) = 45 мПа.

Z1 =  h 0! -  Q S / 2 = 17 – 0,5 (3,7 / 2) = 15,15 см.

W S  = АS Z1 = 3,14 · 15,15 = 48 см3 

Приращение напряжений в арматуре от действия постоянной нагрузки:

σS  = (20 · 105 – 2,7 · 105  · 15,15) / 48 (100) = 435 мПа.

Ширина раскрытия трещин от непродолжительного действия постоянной нагрузки:

 аCRC1 = 20 (3,5 – 100)σ  ή φ1 (σS / ЕS )   3 √d =  20 (3,5 -100  · 0,0095) · 1 · 1 ·  · 1(435 / 1,9  · 105) · 3√ 10 = 0,3 мм.

Ширина раскрытия трещин от продолжительного действия постоянной и длительной нагрузки:

а'CRC = 20 (3,5 – 100 · 0,0095) · 1·1 ·1 (45 / 1,9· 10 5) · 3√ 10 = 0,04м. 

Ширина раскрытия трещин от постоянной и длительной нагрузок:

аCRC2 = 20 (3,5 – 100 · 0,0095) · 1·1 ·1,5 (45 / 1,9· 10 5) · 3√ 10 = 0,06м. 

Непродолжительная ширина раскрытия трещин:

аCRC = аCRC1 - а'CRC1 + аCRC2 = 0,3 – 0,04 + 0,06 = 0,32 мм. < [0,4 мм.] 

Продолжительная ширина раскрытия трещин: 

аCRC = аCRC1  = 0,06 мм.< [0,3 мм.] 

2.3.8 Расчет по образованию трещин наклонных к продольной оси.

Прочность на сжатие в полосе бетона между наклонными трещинами определяется из условия:
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Предварительно назначаем поперечную арматуру ( 8мм с шагом S(=150 мм.
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Проверяем условие прочности:
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Условие соблюдается.

Проверяем условие необходимости расчета поперечной арматуры:
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где 
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 по [1], стр. 39.

Условие соблюдается, следовательно, не требуется расчет поперечной арматуры.

2.3.9 Расчет прогиба плиты

Прогиб определяется от постоянной и длительной нагрузок, предельный прогиб  f = L / 200 = 5,87 / 200 = 2,94 см.

Заменяющий момент равен изгибающему моменту от постоянной и длительной нагрузок      М = 18,5 кНм.

Суммарная продольная сила равна усилию предварительного обжатия с учетом всех потерь. JSP  = 1;   N tot = Р2 = 270 кН.

Эксцентриситет L tot = М / N tot = 18,5 ·10 5 / 2,7 · 10 5 = 7,1 см.

Коэффициент φс  = 0,8 при длительном действии нагрузок.

φm= 1,6 · 9750 (100) / (18,5 · 105 – 20 · 105) = 1,83 > 1

 принимаем φm= 1.

Коэффициент характеризующий неравномерность деформаций растянутой зоны арматуры на участке между трещинами: φS = 1,25 – 0,8 = 0,45< 1.

Определяем кривизну при изгибе.

 b / r = (18,5· 105) / ( 17 · 15,15(100) / ((0,45 / (1,9 · 104 · 3,14) + 9 / (0,15 · 30000 · 315))= 

= 8,7 · 10 -5  где b = 0,9 

υ = 0,15 – при длительном действии нагрузок.

 Аb = 116 · 2,7 = 315 см2 

Вычисляем прогиб.

f = (5 / 32) · 5872 · 8,7 · 10-5 = 0,4 см < 2,94 см.

2.4 Расчет  и  конструирование  колонны

Для  колонн применяют  бетон  классов по прочности на сжатие В25. Колонны  армируют  продольными  стержнями диаметром 12-40 мм, преимущественно из горячекатаной стали класса  AIII и поперечными  стержнями  из  горячекатаной стали классов AIII,  AI.

Нагрузки на 1 м2 перекрытия  принимается  такие же, как и в предыдущих расчетах, нагрузка на 1 м2 покрытия приводится в табл. 3.5. Нагрузки приняты из соответствующих таблиц сбора нагрузок для плиты перекрытия и преднапряжённой балки.  

Место  строительства – г. Мценск, III  снеговой  район.

Для расчёта выбираем колонну по осям Б и 8 как наиболее нагруженную. По сравнению с остальными колоннами по оси Б, она имеет наибольшую грузовую площадь, а так же воспринимает собственные вес несущей кирпичной стены второго этажа. 

Таблица 2.5- Сбор нагрузок на колонну
	Вид  нагрузки
	Нормативная   нагрузка,

кН/м2
	Коэффициент надежности

по нагрузке  
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	Расчетная нагрузка,

кН/м2

	1
	2
	3
	4

	Собственный вес кровли

Собственный вес утеплителя с пароизоляцией
	0,4

0,245
	1,2

1,2
	0,52

0,294

	Продолжение таблицы 3.5

	1
	2
	3
	4

	Собственный вес пустотной плиты покрытия

Собственный вес пустотной плиты перекрытия вместе с полом
	3,0

3,55
	1,1

-
	3,3

4,02

	Постоянная нагрузка  g
	7,195
	-
	8,134

	Временная нагрузка – снеговая
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	Полная нагрузка 
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Материалы  для колонны:

Бетон – тяжелый класса по прочности на сжатие В25. 
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Арматура:

· продольная рабочая класса A-III,
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Принимаем  размер сечения  колонны  
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2.4.1 Определение  усилий  в колонне

Грузовая  площадь   колонны  
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Постоянная нагрузка от перекрытия и покрытия с учетом  коэффициента надежности по назначению  здания  
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Нагрузка  от балок (ригелей) первого и второго этажа:  
[image: image225.wmf]kH

75

,

9

5

,

7

65

,

0

2

=

´

´

, где

0,65 кН/м – погонная нагрузка от  собственного  веса  ригеля;

7,5 м – длина ригеля, приходящаяся на рассматриваемую колонну.

Нагрузка  от  собственного  веса  колонны  первого и второго  этажа:
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Нагрузка  от  собственного веса кирпичной стены второго  этажа:
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Постоянная  нагрузка  от  покрытия и перекрытия, а так же временная от снега, приходящаяся  на колонну:
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Постоянная  нагрузка, приходящаяся  на  колонну от ригелей и стены:
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Временная  нагрузка, приходящаяся  на  колонну  с  одного  этажа:
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Продольная  сила  в средней  колонне  на  уровне  верха фундамента  составит:
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2.4.2 Расчет  прочности  колонны


Расчет прочности  сжатых  элементов из тяжелого  бетона классов  В15…В40  на  действие продольной силы, приложенной со случайным эксцентриситетом, при 
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 допускается производить из  условия:
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В первом  приближении  принимаем:  
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Рисунок  2.11 – Расчетная схема колонны
Свободную  длину колонны (колону считаем свободно закреплённой) принимаем равной высоте этажа 
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- временная длительно  действующая  нагрузка на колонну, в данном случае она складывается из временной длительно действующей  нагрузка на перекрытие  0,7·1,2 = 0,84 кН/м2, временной длительно действующей нагрузки на покрытие  0,9 кН/м2. 
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Определяем  коэффициенты  
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Соответственно требуемая площадь арматуры составит:
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Принимаем по минимальному проценту армирования Аs = 0,001·160000= 160 мм2. Принимаем   4(10 A-III  (
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